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Kapitel 1

Einleitung

1.1 Einfiihrung in die Problemstellung

Kiihlkomponenten von Kraftwerken zur Erzeugung elektrischer Energie dienen dazu,
thermische Ablasten aus den natiirlichen Gewéssern unserer Umwelt fernzuhalten. Hierzu
werden in Deutschland wie in den meisten anderen Industrielindern Naturzugkiihltiirme
verwendet. Durch die Erhéhung der thermischen Wirkungsgrade der Kraftwerke auf
Basis fossiler Brennstoffe oder von Kernbrennstoffen werden die Naturzugkiihltiirme
leistungsfahiger und damit grofler und hoher. Dadurch werden sie in stédrkerem Mafle
durch Wind sowie alle anderen atmosphérischen Einwirkungen beansprucht.

Wie Experimente an Groflausfiithrungen belegten, sind Kiihlerschalen in besonderem
MafBe durch den Wind dynamisch beaufschlagt. Bei Tiirmen bis mittlerer Hohe von etwa
150 m liegen die niedrigsten Eigenfrequenzen stets oberhalb von 1.0 Hz, weshalb im
Hinblick auf die Leistungsspektren der Windgeschwindigkeit oder der Oberflachendriicke
i.a. eine ausreichende Hochabstimmung des Gesamtsystems vorliegt. Hinsichtlich der
globalen Tragwerkssicherheit ist das Bemessungskonzept nach derzeitiger Richtlinie
daher akzeptabel: Die quasi-statischen Windlasten werden mit einem frequenzabhéngigen
Uberhchungsfaktor vergrofert. Dieses Konzept unterschiitzt jedoch die wirklichen
Ringbiegewirkungen.

Seit den ersten Deformationsmessungen an fertigen Kiihlern ist bekannt, daf§ Kiihler-
schalen nahezu kontinuierlichen Biegeschwingungen aus Windbelastungen unterliegen.
Dariiber hinaus weichen die Druckspektren der Ablosemeridiane wegen der iiberkritschen
VON KARMAN—Ablésung in Form und Frequenzlage von den iibrigen Spektren ab, was
zusétzliche dynamische Biegewirkungen in Umfangsrichtung der Schale bewirkt. Die
dynamischen Biegewirkungen lassen sich weltweit an vielen Kiihltiirmen beobachten, bei
denen sich nach Jahren beanstandungsfreien Tragverhaltens plotzlich Meridianrisse ent-
wickeln und ein mit dem Lebensalter iiberpropotional anwachsender Schadigungsprozef3
beginnt. Dieser Schiadigungsprozefl gilt auch fiir Grofikiihltiirme modernster Bauart.

Die Biegeschwingungen beeinflussen die Tragwerkssicherheit, insbesondere aber sind sie
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fiir die Dauerhaftigkeit der diinnen Kiihlturmschale und die Verfolgung von Schidigungs-
prozessen von grofiter Bedeutung. Die Sanierung der beschédigten Schale durch z.B. Ver-
pressen der Risse ist extrem kostenintensiv und zeitaufwendig, so dafl die geplanten Ab-
schaltungsphasen eines Kraftwerks fiir die Inspektion und Wartung der Maschinen im
allgemeinen zu kurz sind. Aus diesem Grund ist die Erhaltung der Gebrauchstauglichkeit
von Kiihltiirmen in der erwarteten Nutzungsdauer neben der Standsicherheit ein wichtiger
Aspekt. Fiir einen Uberblick des heutigen Forschungsstandes im Sektor der Schiadigungs-
analyse von Naturzugkiihltiirmen sind u.a. die Arbeiten von Kratzig, Gruber, Meskouris &
Zahlten (1994), Kritzig & Gruber (1996), Wittek & Meiswinkel (1996), Harte & Krétzig
(1999), Harte, Kriitzig, Noh & Petryna (2000), Harte & Krétzig (2001) und Krétzig,
Meskouris & Noh (2001) zu nennen.

1.2 Zielsetzung der Arbeit

Das Ziel dieser Arbeit ist die wirklichkeitsnahe Verfolgung progressiver Schiadigungs-
prozesse von Naturzugkiihltiirmen, stellvertretend fiir &hnliche Phdnomene an anderen
Ingenieurtragwerken, sowie die Erkundung von Mainahmen zur Schadigungspravention.

Die typischen meridionalen Rifischidigungen an vielen Grofikiihltiirmen werden durch
starke thermische Einwirkungen, hygrisches Quellen infolge der sténdigen Befeuchtung
der Turminnenseite oder durch Stiirme sowie durch Fundamentsetzungen initialisiert.
Die Initialschddigung reduziert die Umfangsbiegefestigkeit so stark, daf das dynamische
System des Kiihlturms zum spektralen Winderregermaximum hin schiftet. Hierdurch
verstiarkt die urspriinglich mit ausreichendem Abstand hochabgestimmte Schalenkon-
stuktion ihre dynamischen Einwirkungskomponenten, was zu einer Intensivierung der
Initialschadigung fiihrt: Ein progressiver Schadigungsprozef bildet sich aus. Die Beschrei-
bung dieses progressiven Schidigungsprozesses ist das zentrale Ziel der vorliegenden
Arbeit.

Aus heutiger Sicht der Tragwerksuntersuchungen von Naturzugkiihltiirmen ergibt
sich folgende Situationsbeurteilung: Liegt das Ziel im Erreichen einer ausreichenden
globalen Tragwerkssicherheit, beispielsweise fiir den Entwurf von Kiihltiirmen mit einer
Gesamthohe kleiner als 150 m, so ist die quasi-statische Behandlung des Windes und
eine Analyse auf Basis der Elastizitidtstheorie i.a. eine akzeptable Ndherung. Will man
Grenzzustande der Tragfidhigkeit untersuchen, sind geometrisch und stofflich nichtlineare
Modelle erforderlich. Sollen progressive Schiadigungsprozesse unter Windbeanspruchun-
gen erforscht werden, ist dariiber hinaus der Zusammenhang zwischen den dynamischen
Eigenschaften der beschédigten Struktur und des Windes zu beriicksichtigen.

In der vorliegenden Arbeit werden deshalb leistungsfahige und zuverlidssige numerische
Werkzeuge zusammengestellt und entwickelt. Neben den Losungsalgorithmen sind diese
fiir die Simulation der Kiihlturmstiitzen sowie der zusammengesetzten Schale geeignete
Finite Elemente. Ferner spielt das Materialmodell fiir den hochgradig nichtlinearen
Verbundwerkstoff Stahlbeton eine entscheidende Rolle. Fiir die vorliegende Arbeit wird
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die Anwendung eines Betonmodells mit moglichst wenigen Materialparametern ange-
strebt. Da die Zugrifibildung des Betons sowie die durch Verbundwirkung verbleibende
Zugtragfihigkeit des Betons zwischen den Rissen (Tension-Stiffening) die wesentlichen
EinfluBkomponenten auf das physikalisch nichtlineare Verhalten der allgemein schwach
bewehrten Kiihlturmschale charakterisieren, soll eine besondere Bedeutung der Modellie-
rung des Zugrif}- und des Verbundverhaltens zwischen Beton und Bewehrungsstahl gelegt
werden.

Mittels der aufbereiteten numerischen Wergzeuge werden im Rahmen statischer Analysen
unter Beriicksichtigung der geometrischen und stofflichen Nichtlinearitdt zwei real
existierende grofle Naturzugkiihltiirme analysiert. Basierend auf den aus der statischen
Analyse gewonnenen Kenntnissen werden die Eigenfrequenzen nebst Modalformen fiir
verschiedene Lastfallkombinationen analysiert. Strukturmechanisch betrachtet werden so-
mit Eigenschwingungen dem kinematisch und physikalisch nichtlinearen, quasistatischen
Grundzustand des Turms mit Schiadigungszustdnden unter unterschiedlichen Beanspru-
chungsniveaus superponiert. Aus dem Verlauf der Eigenfrequenzen iiber unterschiedliche
Schiadigungsniveaus konnen Erkenntisse iiber die Ursachen des Schédigungsprozesses
gezogen werden.

Die Formulierung von geeigneten Schédigungsindikatoren soll es ermoglichen, den Schadi-
gungszustand der Kiihltiirme unter den jeweiligen Lastintensitédten zu identifizieren. Aus
der Simulation von Schidigungen mittels Tragwerksantworten aus nichtlinearen, quasi-
statischen Analysen sowie aus nichtlinearen Schwingungsanalysen kénnen fiir einen vor-
liegenden Kiihlturmentwurf Mainahmen zur Schiadigungspravention abgeleitet werden.

1.3 Gliederung

Im folgenden wird der Inhalt der vorliegenden Arbeit, die in sieben Kapitel gegliedert ist,
vorgestellt:

e In Kapitel 2 werden die strukturmechanischen Grundlagen beschrieben. Dabei wird
das in den numerischen Analysen angesetzte Finite Schalenelement erldutert. Die
bei dieser FE-Formulierung zugrunde gelegte Schalentheorie, die ausgehend vom
dreidimensionalen Kontinuum hergeleitet wird, wird zusammengefaflt.

e Das 3. Kapitel befafit sich mit der in der Arbeit fomulierten numerischen Modellie-
rung des Verbundwerkstoffes Stahlbeton. Fiir die vorliegenden Schiadigungsanalysen
extrem grofler diinnwandiger, schwachbewehrter Schalenstrukturen wird ein inkre-
mentell hypoelastisches orthotropes Betonmodell zweidimensional formuliert. Das
Verbundmodell erfalt das Riflverhalten des zu untersuchenden Tragwerks. Durch
Simulation der experimentellen Versuche wird die Leistungsfiahigkeit des formulier-
ten Materialmodells untersucht und beurteilt.
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In Kapitel 4 werden zwei real existierende Naturzugkiihltiirme unter Beriicksichti-
gung der geometrischen und physikalischen Nichtlinearitat statisch untersucht. Bei
der Festlegung der Lastfallkombinationen wird die hygrische Beanspruchung in Form
einer dquivalenten Temperaturlast definiert. Zur Simulation der Schadigungsent-
wicklung iiber die Lebensdauer der Tiirme wird ein Lastkollektiv mit zyklischer
Windbeanspruchung angesetzt.

Uber die nichtlinearen Schidigungsprozesse eines Tragwerks wird im 5. Kapitel
diskutiert. Zur Quantifizierung des globalen Schidigungszustandes unter dem je-
weiligen Beanspruchungsniveau werden Eigenschwingungen des geschadigten Trag-
werks herangezogen. Ein Satz von neuen Schidigungsindikatoren wird basierend auf
den Eigenschwingungen formuliert. Zur Interpretation dieser Indikatoren wird ein
auf der Verformung basierter Indikator angewandt.

Ausgehend von der Betrachtung der Schiadigungsprozesse werden die bereits sta-
tisch untersuchten Tiirme im 6. Kapitel in Bezug auf Eigenschwingungen analy-
siert, die den Einflul der Steifigkeitsabnahme auf die dynamischen Eigenschaften der
Tiirme wiedergeben. Die Schidigungsindikatoren stellen die Entwicklung der globa-
len Schidigungszustdnde neben der initialen Schédigung infolge der thermischen
und hygrischen Beanspruchungen in Abhéngigkeit der steigenden Windbelastung
dar.

Eine Zusammenfassung der Resultate dieser Arbeit und einen Ausblick auf noch zu
untersuchende Aspekte beinhaltet das 7. Kapitel.



Kapitel 2

Theoretische Grundlagen

In diesem Kapitel wird die angewandte Schalentheorie fiir die isoparametrische Formulie-
rung des Finiten Elementes von Menzel (1996) zusammenfassend wiedergegeben. Dabei
handelt es sich um eine Schalentheorie mit endlichen Rotationen und mit konstanten
Schubverzerrungen nach REISSNER. Der Grund fiir die Anwendung dieser Schalentheorie
liegt darin, daBl das additive Updaten des Direktors und die Schwierigkeiten bei der
Formulierung des Direktors fiir die in der vorliegenden Arbeit zu analysierenden zusam-
mengesetzten Schalen elegant umgangen wurden. Somit ermdglicht die Formulierung
den Verzicht auf kiinstliche Steifigkeiten oder Penalty-Faktoren, und Rotationsfreiwerte
entlang einer Verschneidungslinie bei zusammengesetzten unterschiedlichen Schalengeo-
metrien konnen konsistent gekoppelt werden.

Dabei wurde die flichenorientierte kinematische Annahme einer Schalentheorie aus der
dreidimensionalen Kontinuumsmechanik hergeleitet.

2.1  Grundlagen der Kontinuumsmechanik

Im folgenden werden die wesentlichen Grundlagen der Kontinuumsmechanik im Hinblick
auf die Formulierung der drei Grundgleichungen der Strukturmechanik, ndmlich der Ki-
nematik, der Gleichgewichtsbedingung und der konstitutiven Beziechung kurz behandelt.
Gleichzeitig sind diese auch fiir die Beschreibung der in der Arbeit angewendeten Schalen-
theorie von Bedeutung, die nachher in die Finite Formulierung umgesetzt wird. Ausfiihrli-
che Darstellungen hierzu lassen sich u.a. in den Lehrbiichern von Truesdell & Noll (1965),
Green & Zerna (1968), Marsden & Hughes (1983) sowie Basar & Weichert (2000) finden.

2.1.1 Kinematik

Konfiguration und Deformation Unter Konfiguration eines Koérpers BB versteht man
eine eindeutige Abbildung materieller Teilchen X des Korpers zur Zeit t im Punkte P des
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EUKLIDischen Raumes E?:
P=P(X,1). (2.1)

Diese Abbildung stellt die Lage jedes materiellen Teilchens eines Kérpers B im Raum zur
Zeit t dar. Jeder Punkt P im Raum E¢ kann durch einen Ortsvektor x =x'i; beschrieben
werden, wobei z¢, i; jeweils Komponenten und Einheitsbasisvektoren im rechtwinkligen
kartesischen Basissystem bezeichnen. Jedes Teilchen y 1a8t sich durch allgemeine krumm-
linige Teilchenkoordinaten ¢’ darstellen. Somit wird die Konfiguration des Kérpers B in
der aktuellen Zeit ¢ durch genau einen Ortsvektor x dargestellt:

x =x(X,1t)=x(0,1). (2.2)

Diese Konfiguration wird als Momentankonfiguration bezeichnet, wiahrend die Konfigura-
tion zur festen Referenzzeit t = ¢y die Referenzkonfiguration beschreibt. Zu jedem Punkt
P der Referenzkonfiguration kann als Abbildung der Teilchen genau ein Ortsvektor X
zugeordnet werden:

X =X (X,19) = X (0',10) (2.3)

Erfolgt die Elimination der Teilchenkoordinaten 6 bei den beiden Konfigurationen (2.2,
2.3) desselben Korpers durch die Abbildungsvorschriften ¢ zwischen beiden Konfigura-
tionen wie folgt

x = ¢ (X, t, 1) bzw. X = 1 (x,t,t), (2.4)

wird die Abbildungsvorschrift ¢ als Deformation bezeichnet.

EULERsche & LAGRANGEsche Darstellung Die verschiedenen tensoriellen Ei-
genschaften ¥ der materiellen Punkte werden in der Kontinuumsmechanik grundsétzlich
durch zwei unterschiedliche Wege beschrieben.

Die LAGRANGESsche Betrachtung stellt die tensoriellen FEigenschaften eines Punktes mit
dem Ortsvektor X zur Zeit ¢t durch die unverformte Referenzkonfiguration zum Zeitpunkt
to dar:

U = (X, {,t), (2.5)
wihrend bei der EULERschen Darstellung jedem Punkt mit dem Ortsvektor x die Eigen-
schaften U ohne Betrachtung der Referenzkonfiguration zugeordnet werden:

U =W (x,t). (2.6)

Die LAGRANGEsche und die EULERsche Darstellung werden auch jeweils materielle
und Feldbeschreibung genannt.

Koordinatensysteme, Basisvektoren und Metriktensoren Die Lage des Teilchens
eines Kérpers B im Raum E? lift sich durch die konvektiven krummlinigen Koordinaten
; beschreiben. In jedem Punkt des Korpers, der einem Ortsvektor

X=X =X (0)i; baw.  x=al; =2 (") (2.7)
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zugeordnet wurde, konnen die kovarianten Basisvektoren als tangentiale Vektoren im kon-
vektiven Koordinatensystem der Referenz- und Momentankonfiguration mittels

0X 0x
bestimmt werden, wihrend die kontravarianten Basisvektoren mit
;00 ;00
G' = X bzw. 8 = o (2.9)

dargestellt werden. Die ko- und kontravariante Basisvektoren sind dual zueinander und
somit gelten die Beziehungen

G' -G, = bzw.  g'-g; =0 (2.10)
Die Metriktensoren fiir die Referenz- und die Momentankonfiguration werden durch

G=(G;-G)G'®G =G;G'® G, (2.11)

g=(gig)gee =98¢ (2.12)

definiert und ihre Determinante lauten wie folgt:
det G = det|G;j| =G bzw. detg = det|g;;| = ¢ - (2.13)

SchlieBllich berechnen sich die differentiellen Volumenelemente der Referenz- und Momen-
tankonfiguration zu

dV = (Xm X dXQ) : ng

= (G1 X Gg) . G3d01d92d€3 (214)
== \/§d91d92d03,

dv = (Xm X ng) . ng
= (gl X gQ) . g3d01d92d03 (215)
- \/§d91d02d93 .

Materieller Deformationsgradient FEin materielles infinitesimales Linienelement dx
der Momentankonfiguration 1a8t sich fiir den Gradienten beziiglich der materiellen Koor-
dinaten X wie folgt darstellen:

ox

dx = 8—XdX = Gradx dX. (2.16)
Somit wird der materielle Deformationsgradient
F := Grad x (2.17)

als lineare Abbildung des Differentials dx auf das Differential dX definiert. In einem
kartesischen Koordinatensystem wird der materielle Deformationsgradient als ein Tensor
2. Stufe zu

x = 2'(X7)i;, (2.18)
ox ox _0X7 o1t

F:Gmdx:ﬁ—X: Ee ® X an1i®1j (2.19)




8 KAPITEL 2: THEORETISCHE GRUNDLAGEN

berechnet, wiahrend in einem korperfesten konvektiven Koordinatensystem
x = x(0"), (2.20)
ox Ox _ 00
F=Gradx=—7Z=—
X =ox T oo Y ax
geschrieben wird. Damit lassen sich die kovarianten Basisvektoren der Referenzkonfigura-
tion in die der Momentankonfiguration abbilden:

=g, ®G' (2.21)

g = FG,. (2.22)

Die inverse und transformierte Darstellung des materiellen Deformationsgradienten lautet:
F = goG, F'' = Gog,

FT — Gz ® g, F—T — gi ® Gz (223)

Mit Hilfe der Determinante J des materiellen Deformationsgradienten F der, sog. JAKO-
Blsche Funktionaldeterminante

ox' N{

oxXi| Vo (2.24)
die das Verhéltnis der Determinaten der Momentan- und der Referenzkonfiguration dar-
stellt, kann das Volumenelement dV der Referenzkonfiguration in die Momentankonfigu-
ration nach dem Satz von EULER transformiert werden:

J =detF = det

dv = JdV, (2.25)
wéhrend das Flachenelement da sich wie folgt darstellen 1483t:
da = JFTdA. (2.26)

Multiplikative Zerlegung des Deformationsgradienten Jede Deformation eines
Korpers setzt sich aus Starrkorpertranslation, -rotation und der Deformation im eigent-
lichen Sinne zusammen, welche der materielle Deformationsgradient F enthélt. Der De-
formationsgradient F, der nicht singulér ist, 148t sich wie jeder nichtsingulére Tensor 2.
Stufe eindeutig in die Form

F=RU=vR (2.27)

zerlegen, wobei U bzw. v positiv definite, symmetrische Tensoren sind und R einen or-
thogonalen Tensor darstellt (Abbildung 2.1).

Die obigen Tensoren 2. Stufe U, v und R, die jeweils als materieller Rechts-Streck-Tensor,
rdumlicher Links-Streck-Tensor und Rotationstensor bezeichnet werden, sind wie folgt zu
bestimmen:

U = VFTF = VUTRTRU = VUU, (2.28)
v = \/FFT = \/VRRTVT = /v, (2.29)
R=FU ' =v'F. (2.30)

Wie bereits erwidhnt, kann der Deformationsgradient F wegen der enthaltenen
Starrkorperrotation ein sinnvolles Mafl der Verzerrung eines Korpers nicht darstellen.
Durch die Eliminierung des Rotationstensors &3t sich der rechte

C=U"=F'F=(G'g)(g oG)=yg,G oG (2.31)
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bzw. der linke CAUCHY-GREEN-Tensor

b=v2=FF' = (g,® G)(G'0g,) =G'gog; (2.32)
ermitteln. Die beide Tensoren stellen anschaulich die Beziehung der Quadrate der Lini-
enelemente der Referenz- und Momentanenkonfiguration wie folgt dar:

dx-dx = FdX- -FdX

= dX . -FTFdX (2.33)
= dX - CdX,
bzw.
dX -dX = Fldx-Fldx
= dx-FT'Fldx (2.34)
= dx-b ldx.

Verzerrungstensoren Das absolute Verzerrungsmafl ¢ eines Korpers wird durch die
Differenz der Quadrate eines differentiellen Linienelements in der Momentankonfiguration
dx und in der Referenzkonfiguration dX definiert. Das Verzerrungsmaf ¢ 148t sich unter
Verwendung des rechten CAUCHY-GREEN-Tensors (2.31) und des Metriktensors (2.11)
darstellen:

0 = dx-dx—dX-dX = FdX -FdX —-dX- -dX
dX - FTFdX — dX - GdX

_ JdX.(C—GQ)dX (2.35)
= dX - -2EdX.
Somit wird der GREENsche Verzerrungstensor E zu
1
E = §(C -G) (2.36)
definiert und in der Basis der Referenzkonfiguration wie folgt bestimmt:
1 . | A ,
E = é(C — G) = EijGZ X G] = 5(_9” — Gij)GZ X GJ. (237)

Abbildung 2.1: Multiplikative Zerlegung des Deformationsgradienten



10 KAPITEL 2: THEORETISCHE GRUNDLAGEN

Wird das Verzerrungsmafl in der Momentankonfiguration betrachtet, kann der ALMAN-
Slsche Verzerrungstensor unter Verwendung des linken CAUCHY-GREEN-Tensors (2.32)
definiert werden:

dx-dx —dX-dX =dx-dx—Fldx-Fldx
= dx - gdx — dx - FTFtdx
=dx-(g—b1)dx
= dx - 2edx.

Aus der gleichen Betrachtung wie beim GREENschen Verzerrungstensor 148t sich der

ALMANSIsche Verzerrungstensor e zu
1 _ P .
e=(g-b)=eyg ®g =59~ Gylg' @ g (2.39)
berechnen.

(2.38)

2.1.2 Bilanzgleichung der Mechanik

Bilanzgleichungen der Masse, des Impulses und des Drehimpluses bilden fundamentale
Grundlagen der Kontinuumsmechanik und sind materialunabhéngig. Die Gleichungen bi-
lanzieren die zeitliche Anderung einer extensiven physikalischen Grofie mit der Zufuhr
durch die Oberflache, der Zufuhr im Inneren des betrachteten Volumens und der Produk-
tion im Inneren dieses Volumens.

Massenerhaltungssatz Die Masse m des materiellen Korpers B verdndert sich
wéhrend des Deformationsprozesses nicht. Dies bedeutet, dafl die Masse m in der Re-
ferenzkonfiguration By fiir jede Konfiguration B; konstant bleibt:

m = / dm = / pdv = | pedV = konst. fiir alle Zeiten t, (2.40)
B: B: B

wobei p die Dichte des Korpers bezeichnet. Unter Verwendung der Beziehung (2.24) 148t
sich die 1. und 2. lokale Form der Massenerhaltung zu
20— det F =, (2.41)
p

p+pdivk =0 (2.42)

darstellen. Die zweite Gleichung (2.42) wird auch Kontinuitéitsbedingung genannt.

Impulserhaltungssatz Der Impulssatz besagt, dafi die Anderung des Impulses eines
Korpers gleich der Summe der an diesem Korper angreifenden resultierenden Kraft ist,
wobei der Impuls durch die Definition

. Dx

= pxdv mit X

= = 2.43
B Dt v ( )

gegeben ist. Dieser Impulssatz 148t sich in der Form
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_ _ DI

%t
Dt JB, pRav Btp vt 9B “

schreiben. Dabei bezeichnet Fy, die resultierende Volumenkraft, die sich aus der massen-
bezogenen Beschleunigung b ergibt, wihrend die Oberflichenkraft Fg durch die auf der
gesamten Oberfliche OB wirkenden Spannungen t entsteht.

Die Darstellung wird unter Verwendung der Beziehungen (2.41) und (2.42) in die Form des
dynamischen Kriftegleichgewichts umgeschrieben, dessen lokaler Ausdruck unter Beriick-
sichtigung des CAUCHY-Theorems

(2.44)

t(x,t,n) = T(x,t)n (2.45)
und des GAUSSschen Integralsatzes
Tnda = | divTdv (2.46)
OB B:
in rdumlicher Darstellung wie folgt
divT + p(b—%) =0 mit T =T"g' ®g;, (2.47)

beschrieben wird. Der Ausdruck wird auch als 1. CAUCHYsche Bewegungsgleichung be-
zeichnet. Diese Gleichung 148t sich in materieller Darstellung

divP + po(bg —%) =0  mit P :=detFTF ' = PVg; ® G, (2.48)

umschreiben. Hierin bezeichnet P den 1. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor, mit
dem der 2. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor wie folgt definiert wird:

S =F'P=299G,;®Gj. (2.49)

Drehimpulserhaltungssatz Der Drehimpuls L eines materiellen Korpers B, der sich
mit der Geschwindigkeit x bewegt, wird beziiglich eines raumfesten Punktes xq durch

L= /Bt(x — Xg) X pxdv (2.50)

definiert. Der Drehimpulssatz besagt, da8 die zeitliche Anderung des Impulses gleich der
Summe der Momente aller auf den Korper einwirkenden Kréfte ist. Der Satz 148t sich mit
X —Xg =T zu
. _ _ DL
I = Mg+M; = —
t (2.51)

= — [ prxxdv = /rXpl_)dv+ r X tda
Dt Bt Bt 8Bt

schreiben. Dabel bezeichnet Mj, das resultierende Moment infolge der Volumenkraft b in
B,, wihrend das Moment F; aus der Kraft t auf 0B, resultiert.

Durch Umformung dieser Darstellung unter Verwendung des CAUCHY-Theorems (2.45),
des GAUSSschen Integralsatzes (2.46) und der lokalen Formen des Massenerhaltungssatzes
(2.41, 2.42) erhélt man die Symmetrie des CAUCHYschen Spannungstensors:

T =17 (2.52)
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Es 148t sich weiter zeigen, dafl der 1. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor nicht sym-
metrisch ist und der 2. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor symmetrisch ist:

P+#P" bzw. S=8T. (2.53)

Der Bilanzsatz der kinetischen Energie Der Bilanzsatz der kinetischen Energie ei-
nes mechanischen Systems ist eine zum Impulserhaltungssatz dquivalente globale Gleich-
gewichtsbedingung. Der lokale Ausdruck (2.47) des Impulserhaltungssatzes wird mit dem
Geschwindigkeitsvektor x multipliziert, und durch Umformung des Ausdrucks erhélt man
die Aussage in der rdumlichen Darstellung mit der Definition des rdumlichen Geschwin-
digkeitsgradienten 1 und des rdumlichen Deformationsgeschwindigkeitstensors d

1
1 := gradx, d:= 5(1 +17) (2.54)
AN
Ll )'(de—/ b de+/ %-Tnda— [ Teddv (2.55)
Dt Ju, 2" ~ Js.’ OB, B: '

bzw. unter Verwendung der zeitlichen Ableitung des GREENschen Verzerrungstensors E
in materieller Darstellung

D1 : .
= / 2 po3cxedV = / pob - xdV + / % -PNdA— [ S-Edv. (2.56)
Dt Bo 2 Bo 8]30

Bo

Der Bilanzsatz besagt, daf8 die zeitliche Anderung der kinetischen Energie eines mecha-
nischen Systems der Leistung der eingeprigten Oberflichen- und Volumenkréfte, die um
die innere Spannungsleistung vermindert wird, entspricht.

2.1.3 Gleichgewichtsbedingung

Ein allgemeines mechanisches Problem setzt sich neben den geometrischen und statischen
Randbedingungen aus einer Gleichgewichtsaussage, der Kinematik und dem Stoffgesetz
zusammen. Besonders 1é8t sich ein solches Problem in der Strukturmechanik durch Néhe-
rungsverfahren, speziell durch die Finite Elemente Methode, die auf dem Variationsprinzip
basiert, effektiv 16sen. Das dem Variationsprinzip zugrundeliegende Prinzip der virtuellen
Verschiebungen erfiillt die Gleichgewichtsbedingung implizit. Dies wird auch die schwache
Form der Differentialgleichung genannt, die die Grundvoraussetzung zur Anwendung von
Néaherungsverfahren bildet.

Prinzip der virtuellen Verschiebungen Die lokale Gleichgewichtsbedingung aus
dem Impulserhaltungssatz (2.48), die in jedem lokalen Punkt des Korpers erfiillt wird,
lautet in materieller Darstellung

divP + po(bg —%) =0  auf By, (2.57)
dabei werden die statischen Randbedingungen auf dem Rand 0,Bg
PN = t, auf 0,Byg (2.58)
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und die geometrische Randbedingung auf dem Rand 9,B

X =X auf  9,By (2.59)
definiert. Der gesamte Rand 0By mufl die Bedingungen
B = 8OB0 + axB(] und (%Bg N (9ZB0 =0 (260)

erfiillen. Der lokale Impulserhaltungssatz stellt somit mit den Randbedingungen eine
starke Formulierung der Gleichgewichtsbedingung dar.

Man betrachtet eine beliebige infinitesimale gedachte Verschiebung dx des materiellen
Korpers B, die die geometrische Randbedingung erfiillt. Die Feld- und Randbedingung
(2.57) und (2.58) aus der obigen starken Formulierung wird mit der Verschiebung dx
multipliziert. Durch anschlieSende Integration iiber das Volumen By erreicht man die
Formulierung des Prinzips der virtuellen Verschiebungen:

—/ poXoxdv + / (divP + pobyg) - dxdv + / (to — PN) - dxda = 0. (2.61)
Bo Bo 95
Unter der Annahme des statischen Gleichgewichts (x = %X = 0) stellt die Integralgleichung
/ (divP + poby) - dxdv + /a (to — PN) - dxda =0 (2.62)
Bo o

eine dquivalente Formulierung der Feld- und der statischen Bedingung (2.57), (2.58) dar,
da die beiden Ausdriicke als lokales Gleichgewicht und als statische Randbedingungen
gelten, wenn lediglich die obige Integralgleichung (2.62) iiber dem Losungsgebiet erfiillt
wird. Somit wird die zu lésende Differentialgleichung mit der Gleichgewichtsbedingung
und den statischen Randbedingungen nicht streng (stark), sondern schwach formuliert,
so daf} lokale Fehler zugelassen werden, solange die Differentialgleichung im Integral-
mittel erfiillt wird. Dabei werden die geometrischen Randbedingungen jedoch stark erfiillt.

Die Gleichung (2.62) 148t sich durch Anwendung des GAUSSschen Integralsatzes wie folgt
darstellen:
oW (x,0%x) = / P e fFdv +/ pobodxdy — / todxda =0 (2.63)
Bo Bo 17)

chO
Véx mit ox=0 auf 0,B.

Eine dquivalente gebriauchliche Form in Abhéngigkeit des 2. PIOLA-KIRCHHOFFschen
Spannungstensors und des GREENschen Verzerrungstensors lautet:

oW (x,0%x) = /Bo S e 0Edv + /Bo pobodxdv — /a todxda =0 (2.64)

D’BO
Vox mit ox=0 auf 0,By.

Linearisierung des Variationsprinzip Das in (2.64) aufgestellte nichtlineare
Variationsfunktional G(x,dx) im Verschiebungsfeld x ist meist nur durch iterative
Losungsverfahren inkrementell zu 16sen.
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Hierbei bendtigt man die linearisierte Form des Prinzips der virtuellen Verschiebungen
an einer bekannten Stelle X, die der nach dem ersten Glied abgebrochenen TAYLOR-
Reihenentwicklung entspricht:

LW (x,0x; Ax) = dW (X, 0x) + DIW (X, 0x) - Ax. (2.65)
Unter Annahme von konservativen Lasten wird lediglich die virtuelle innere Arbeit linea-
risiert:

DW (%, 0x) - Ax = / (6E o AS + AGE o S)duv, (2.66)
Bo
Somit lautet die linearisierte Form des Prinzips der virtuellen Verschiebungen:

LOW (%, 0%; Ax) = / SedEdv+ [ pobodxdy — / Eooxda +
Bo BO

0sBo

/B (BE e AS)dv+ | (AGE e S)dv. (2.67)

Im Rahmen der FE-Formulierung wird aus den ersten drei Integralen der Vektor der
Ungleichgewichtskrifte P — F; berechnet. Das vierte und das fiinfte Integral wird die
Anfangsverformungs- und die Anfangsspannungsmatrix genannt, aus denen sich die tan-
gentiale Steifigkeitsmatrix K¢ zusammensetzt.

2.2 Grundlagen der Schalentheorie

In diesem Abschnitt soll die Schalentheorie zur isoparametrischen Formulierung des in
der vorliegenden Arbeit angewandten Finiten Elementes zusammengefafit werden. Die
Herleitung erfolgt aus den in vorherigen Abschnitten beschriebenen Grundgleichungen
der allgemeinen dreidimensionalen Kontinuumsmechanik. Diese werden in eine mittel-
flichenorientierte Schalentheorie endlicher Rotationen mit konstanten Schubverzerrungen
iiberfiihrt.

2.2.1 Geometrie und Kinematik

Geméf der Annahme der konstanten transversalen Schubspannung nach REISSNER wird
der Ortsvektor eines Punktes des Schalenraumes fiir die Referenzkonfiguration zu

X(0°,0) = XO(6%) + 0A4(0%), Ay — %H(GQ)D(HQ) mit D-D=1 (268)

angenommen, wahrend fiir den Ortsvektor der Momentankonfiguration der kinematische
Ansatz

1
x(6%,0) = x°(0%) + 0a3(6*), az = §h(9a)d(9a) mit d-d=1 (2.69)
gewahlt wird. Die Basisvektoren der beiden Konfigurationen lauten fiir den Schalenraum

G, = X?a+9A3,a, G; = Aj,

2.
Ba = X?a"’ea&om g3 = ag ( 70)
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und fiir die Schalenmittelfliche

A, = Gup—o = X0 A; = Gg,

Aa = Balp=0 = X, a3 = 8.
Um die Kinematik des Schalenraumes durch die der Schalenmittelfliche zu beschreiben,
wird der Shifter Z definiert:

Z = G;®A! z = g ®a’ (2.72)

Somit 148t sich der Basisvektor des Schalenraumes durch den der Schalenmittelflache
darstellen. Durch Definition der Tensoren A und K wird der Shifter in vereinfachter
Form dargestellt:

X X _ o

(2.71)

Z = 50~ 80i®8X0:Gi®Ai (2.73)
IX" +6A
% 2.74)
= A - 0K (2.75)
mit
A = ARA =A;A'® A7 (2.76)
K = A3, 0A%=—(A;-A3,)A"® A (2.77)

Analog zur Referenzkonfiguration kann der Shifter der Momentankonfiguration angegeben
werden:

z = a — bk (2.78)
mit
a = a®a =ag;a ®al, (2.79)
0 .
k —a—iz =—a3,®a" = —(a;-ag,)a’ ®a”. (2.80)

Im Anhang (A.2)-(A.2) stehen desweiteren die Formeln zur Berechnung differentiel-
ler Flachen- und Volumenelemente des Schalenraumes und der Schalenmittelfliche zur
Verfiigung.

2.2.2 GREENscher Verzerrungstensor

Der GRENNsche Verzerrungstensor (2.36) des dreidimensionalen Kontinuums 148t sich
durch Verwendung des Shifters der Referenzkonfiguration (2.75) auf der Basis der Scha-
lenmittelfliche mit dem Kopfzeiger (- --) darstellen:

E = %Z‘TEZ‘l (2.81)
= %ZT(C—G)Zl, (2.82)

wobei C der rechte CAUCHY-GREEN-Tensor und G der Metriktensor der Schalenmit-
telflache ist. Der GREENsche Verzerrungstensor der Schalenmittelfliche kann in einen



16 KAPITEL 2: THEORETISCHE GRUNDLAGEN

konstanten, linearen und quadratischen Anteil beziiglich der Koordinaten in der Dicken-
richtung 6 aufgeteilt werden.

E = Ex+0E;+ (0)°Eq (2.83)
= AT @A + 0(BopA° ® A7 + Bl A" @ A° + 5, AT © A7) +
(0)*6lisH A @ AP (2.84)

Die Komponenten fiir die obige Gleichung sind in A.3 - A.6 zu finden. Dabei wurden weite-
re Annahmen zur Vereinfachung der Schalenformulierung beriicksichtigt. Die Annahmen
ergeben sich aus einem konstanten Dickenverlauf und einem inextensiblen Direktor:

h

H(°),0 =0, MO = = =1, Ao = 0. (2.85)

2.2.3 Beschreibung finiter Rotationen des Direktors

Wie man leicht aus dem Verzerrungstensor in (A.3)-(A.6) erkennen kann, wird die
Deformation einer Schale durch den Ortsvektor x° der Schalenmittelfliche und den
Direktor d beschrieben. Die Annahme inextensibler Verzerrungen fithrt zum Fehlen
der Drillsteifigkeit um den Direktor der Schale, wodurch die Rotation eindeutig durch
zwei Parameter beschrieben werden kann. Dabei entsteht die Schwierigkeit bei der
Formulierung des Direktors in der Verschneidungslinie einer zusammengesetzten Schale,
da der rotierende Direktor iiber die Verschneidungslinie hinweg einen Sprung aufweist.

Bei der hier angewandten Formulierung des Updating-Direktors finiter Rotation wird
der Rotationsvektor nach RODRIGUES verwendet. Bei der Vorgehensweise von Si-
mo & Fox (1989) lassen sich die Komponenten des Rotationsvektors im globalen
Koordinatensystem darstellen, was sich fiir die Formulierung der kompatiblen Kopp-
lung der drei Rotationsfreiwerte bei der zusammengesetzten Schale als vorteilhaft
erweist. Durch eine Unterscheidung zwischen Knoten einer Verschneidungslinie und Kno-
ten eines glatten Schalenbereichs wird der Direktor sechs- bzw. fiinfparametrig formuliert.

Durch eine multiplikative Zerlegung kann der Direktor der Referenz- und Momentankon-
figuration als Rotation eines beliebigen festen Einheitsvektors (E) beschrieben werden:

D =RyE d = RE. (2.86)
Hierbei erfolgt die Rotation durch Ry und R nicht um E. Der inkrementelle Rotations-

vektor w, der aufgrund der Definition senkrecht zum Direktor d steht und seine Lénge
den Rotationswinkel w aufweist,

w = we, w=|w| (2.87)

wird durch die exponentielle Abbildung iiberfiihrt, so dafi die infinitesimale Rotationen Ad
einer linearisierten Berechnung nicht berechnet werden miissen. Die aktuelle Konfiguration
des Direktors berechnet sich aus der vorhergehenden Konfiguration zu:

dH! = exp [d)kJrl] d* = coswhldk & sinw* T (wk+1 x d’ﬂ) (2.88)
wok+1 ' '

5dk+1
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Die Abbildung 2.2 veranschaulicht diesen Update des Direktors. Wahrend der Rotations-
vektor w fiir die sechsparametrige Formulierung verwendet wird, wird bei der fiinfpara-
metrigen Formulierung der materielle, inkrementelle, zwei komponentige Rotationsvektor

0 = 0'i, + 6%, (2.89)

herangezogen, der mit dem der in der X'-X2-Ebene liegenden Einheitsvektor definiert
wird:

6T := © x E = 0T"i; + 6T%,, (2.90)
wobei die Variation des Direktors zu

d=wxd=R(O xE)=R0T (2.91)
berechnet wird. Dabei wird der Rotationstensor

R=1+ ”g% ;1 _ﬁ‘fs% ©9 mit ¥=d"xAd (2.92)
inkrementell upgedated. Die linearisierte Form der Variation des Direktors lautet:

Add = —(Aw - dw)d = —(AB - 60)d = —(AT - §T)d. (2.93)

2.2.4 Konstitutive Beziehung

Die Formulierung der konstitutiven Beziehung basiert auf dem linear elastischen Materi-
algesetz, indem ein Materialtensor vierter Stufe C den GREENschen Verzerrungstensor
mit dem 2. PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor verkniipft:

S = CE. (2.94)

Fiir das nichtlineare Materialgesetz mufl die Beziehung in inkrementeller Form angewen-
det werden. Im folgenden wird jedoch dieses linear elastische Materialgesetz im Hinblick
auf die spétere inkrementelle Formulierung weiter betrachtet.

Cexp [11]

Abbildung 2.2: Exponentiale Abbildung des Direktors
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Die virtuelle innere Arbeit des Schalenraumes wird unter Beriicksichtigung der Aufteilung
des GREENschen Verzerrungstensors (2.83) auf die Schalenmittelfliche transformiert:

—0W; = | CEedEdV (2.95)
o
= /A tl detZCE o SEdV AdO' d6? (2.96)
A
= AONE.5EK+MIE.5EL+M§;.5EQ\/Zd91d92. (2.97)
Dabei sind die Krafttensoren zu
Ny = NIA, @A, = /_ :1 detZSdo = /_ :1 detZSTdOA; @ A,
ML = MiPA;®A; = /_ :1 detZ6Sdo = /_ :1 detZOSdOA; @ A, (2.98)
MY = MPA; @A, = _:1 detZ(0)?Sd = :1 detZ(0)*S7dOA; @ A,

definiert. Unter Vernachliissigung quadratischer Verzerrungsanteile Eg und unter Beriick-
sichtigung des Materialgesetzes lassen sich die Tensoren umformulieren:
Np = D'Ex +D'E, + D’Eq,
Mj, — D'Ey+DE, + D'Eo. (2:99)
NI = D?Egx +D’E; + D'Eg

mit
_ mijkl +1 c
D" = D AQAQAQA = / detZ(9)"Cdf,  m=1,2 (2.100)
— .. _1 ‘
C = CHMA QA ®A,L®A,.

Bei Vernachléssigung der Dickenverzerrung (o ss) = 0) und in Anlehnung an Montag
(1997) 1Bt sich die virtuelle innere Arbeit wie folgt in Komponentenschreibweise aus-
driicken:

—oW, = Se)EdV (2.101)
By
- /AO(N “D50ap) + QFaaz) + M V66,5V Adb' b, (2.102)
Die Komponenten werden durch
0 aBpA 1 aBpA 0 @Bp3
NE@® — apnt D Byt D o),
1 aBpA 2 afBpA 1 @Bp3
M@s) — apnt D Byt Do ),
o oBpA 1 aBpA 0 aBp3
Q = D apntD  BentD  ap (2.103)
mit
maBpA o

_ / detZCPPN (9)™dh,  m =1,2

21
berechnet. Die bisherige Betrachtung des linear elastischen Materialgesetzes gilt ebenfalls
bei der inkrementellen Formulierung, sofern der Werkstofftensor C den Tangentenmodul
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darstellt. Daher wurde bei der Linearisierung der virtuellen inneren Arbeit der tangen-
tiale Werkstofftensor eingefiihrt, der die inkrementelle Spannung mit der inkrementellen
Verzerrung verkniipft:

AS = CrAE. (2.104)
Die linearisierte Form der virtuellen inneren Arbeit lautet somit
_DsW, = / AS e SEAV + | S e ASEAV (2.105)
Bo BO

_ / (AN 00 + AQ ez + AM©ISBL 1 )V/Ad 6 +
Ao

/A (N ASaap) + Q*Adavas) + M AGB )V AdI dO>.  (2.106)

Dabei lassen sich die Komponenten der linearisierten Krafttensoren im folgenden darstel-
len:

0 @BpA 1 aBpA 0 @Bp3
1 aBp 9 aflp 1 abp
o _ 2.1
AMP = DTBPA Aapn+ DTBpA ABpa+ D%pg Aap), (2.107)
AQW = Dy Aapyt Dy Afpant Dr  Aags)
mit
masoh f
Do = / detZC2P (0)mdg, m=1,2. (2.108)
—1

Bei der Anwendung des nichtlinearen Materialgesetzes muf3 die obige Darstellung verbes-
sert werden, da der 2.PIOLA-KIRCHHOFF-Spannungstensor im zweiten Integralterm
nicht mit dem hier formulierten linear elastischen Materialgesetz berechnet werden kann.
Daher mufl die inkrementell berechnete Spannung in Abhéngigkeit der Lastgeschichte

summiert werden:
N Last

S= Y sV (2.109)
N=1
Damit lauten die virtuelle innere Arbeit und die linearisierte Form:
oW, = / S8V ¢ SRV (2.110)
Bo 5
= / (Z N(aﬁ)’N(;a(ag) + Z QO"N(Sa(ag) +
Ao N N
S MODNGE )V AdS d6 (2.111)
N
und
_D6W; = / AS e dEdV + [ 3 SN e AGEdV (2.112)
Bo By N

- /A (ANCD s + AQ 0 + AMCDSBL )V Ad6 6> +

/A (X NN Abaas) + 3 QN Adaa +
0 N N
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%: MCONAGBL, o )V AdO* dO?. (2.113)

2.2.5 Beriicksichtigung der Temperatureinwirkungen

Unter der Annahmen eines linearen Temperaturverlaufs {iber die Tragwerksdicke infolge
der stationdren Temperaturausbreitung und des thermisch isotropen Werkstoffgesetzes
ruft das Temperaturfeld ([Basar & Krétzig 1985])

T*(0y,65,0) =T (61,05) + AT (64, 92)% (2.114)
den Verzerrungsfeld hervor, dessen Komponenten wie folgt lauten:

Vo) = Uap) + 03(ap) (2.115)
mit

a(Taﬁ) = arTa.g, ﬁ(ﬂﬂ) = QT%%B. (2.116)

Dabei bezeichnen T und AT jeweils die gleichméflige Temperatur der Tragwerksmittel-
flache und die Temperaturdifferenz zwischen den Laibungen. Die gesamten Verzerrungen
setzen sich aus den Verzerrungen infolge der Spannungen S und der Temperatur 7' zu-
sammen:

VaB) = Viag) T Vap)- (2.117)
Somit werden die Komponenten der Krafttensoren in Gleichung (2.103) wie folgt erweitert:
0 aBpA 1 aBpA 0 aBp3
N@® — D o (apny —afp)+ D (Beon = Bhw) + D LA g
1 XPp 2 XPP 1 XPp ’
MED = D (agy—aly)+ D (Beny = By)+ D g

Unter der Voraussetzung der stationdren Temperatureinwirkung enthélt die inkrementelle
Variable keine Temperaturterme. Daher wird der Einflul der Temperatur implizit durch
die Gleichung (2.118) im Vektor der inneren Kréfte und in der Anfangsspannungsmatrix
beriicksichtigt.

2.2.6 Prinzip der virtuellen Arbeit

Die virtuelle duflere Arbeit des dreidimensionalen Kontinuums kann mit Bezug auf die
Referenzkonfiguration aus der Gleichung (2.64) entnommen werden.

oW, = / pobodudy — / toduda =0 (2.119)

Bo 95Bo

Abweichend von Menzel (1996) wird in dieser Arbeit der Lastangriff auf der Schalen-
mittelfliche vereinfacht angenommen. Die Oberflichen mit vorgeschriebenen statischen
Randbedingungen konnen in Schalenoberflédchen fiir Fldchenlasten py und fiir Randlasten
n,, m, unterteilt werden. Die d&uflere Arbeit lautet unter Vernachliassigung der Volumen-
kréafte und der Flachenmomente in Komponentenschreibweise

W, = [ po-0x"VAdS d6? + / (6x° - n, + da - m, )dr (2.120)
Ao r
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= | phostV A ag® + | (nidal + S Hmlod;)d. (2.121)

Ao
Das Prinzip der virtuellen Verschiebungen kann mit der virtuellen inneren Arbeit in
(2.111) formuliert werden:

SW(x°,6x°,d,6d) = oW;(x°,0x°,d, 6d) — dW,(6x°,d,dd) = 0. (2.122)
Die Linearisierung des Prinzips der virtuellen Verschiebungen wird an einer Stelle (x°,d)
durch
LoW (x°,6x%; Ax?,d,dd; Ad) = §W;(x°,6x°,d,dd) — 6W,(0x°,d, 6d) +
Ungleichgewichtskraft (2.123)
DéWi(x°,6x°,d,6d) -(Ax°, Ad) = 0 '
tang. Steifigkeit
beschrieben. In der Gleichung (2.111), (2.113) und (2.121) sind bereits die Formulierung
in Komponentenschreibweise angegeben.

2.3 Finite Elemente Formulierung

Das im Abschnitt 2.2.6 hergeleitete Variationsprinzip wird mit der Methode der Finiten
Elemente approximativ gelost. Eine grundlegende Beschreibung dieser Methode ist u.a.
in Bathe (1996), Zienkiewicz & Taylor (1991) und Hughes (1987) zu finden.

Das angewandte vierknotige Assumed-Strain-Element von Menzel (1996) wurde mit
der im Abschnitt 2.2 dargestellten Schalentheorie endlicher Rotationen mit konstan-
ten Schubverzerrungen nach REISSNER formuliert. Die Beschreibung der Geome-
trie der Referenz- und Momentankonfiguration erfolgt isoparametrisch durch bilineare
LAGRANGE-Polynome. Die getroffenen Annahmen in der Schalentheorie (2.85) werden
weiter beriicksichtigt.

2.3.1 Approximation der Geometrie

Ein beliebiger Punkt P des Schalenkontinuums der Referenz- und der Momentankonfigu-
ration wird mit # € [—1,+1] durch die Gleichungen (2.68,2.69) exakt beschrieben. Der
approximierte Ortsvektor des Schalenraums eines Elementes X" x" 148t sich durch die
LAGRANGE-Polynome N4 (¢1,£2) € [—1,+1] x [—1,+1] mit den Annahmen der inex-
tensiblen Verformung in Dickenrichtung wie folgt formulieren:
4
X! = 3 (VA€ X+ N4, 051D, ) (2,124

A=1

Z (NA (€'.€%) x) + N4 e?) 0 %HdA) , (2.125)
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— exakte Geometrie

------ approximierte Geometrie

x!, X1
Abbildung 2.3: Fiinfparametrige Schalenbeschreibung

wahrend die Geometrie der Schalenmittelflache 0 = 0 der Referenz- und der Momentan-
konfiguration zu

4
X% =3 N, &) X = NXO, (2.126)
A=1
4
x" = 3" NAE, &) xh = N X (2.127)
A=1

approximiert wird. Auf der rechten Seite obiger Gleichungen wird zur Vereinfachung der
Notation der Summationsindex A verwendet. Die approximierten Ausdriicke des Ortsvek-
tors (2.124)-(2.127) stellen im Elementknoten jedoch exakte Geometrien dar.

Bei der fiinfparametrigen Formulierung im Knoten eines glatten Schalenbereichs werden
gemafl Abbildung 2.3 der Direktor in der Referenzkonfiguration D und in der Momentan-
konfiguration d in den diskreten Knotenpunkten exakt vorgegeben. Eine approximative
Beschreibung des Direktors im Elementinneren eines Finiten Elementes erfolgt nach
1 1
D'= _— - N“D d'= ———N“d 2.128
¢ INAD,| A © T INAD,[ " (2.128)

wihrend sich ihre Ableitungen ohne Genauigkeitsverlust vereinfachend zu

D¢, = N,Du, d!, = Nids (2.129)
darstellen lassen.
Im Gegensatz dazu werden die Direktoren bei der sechsparametrigen Formulierung fiir die

Knoten auf der Verschneidungslinie der unterschiedlichen Geometrien in den Knotenpunk-
ten nicht mehr exakt vorgegeben. Geméfl Abbildung 2.4 werden sie im Elementknoten
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—— exakte Geometrie

------ approximierte Geometrie

x1, X1
Abbildung 2.4: Sechsparametrige Schalenbeschreibung

durch die Basisvektoren der Schalenmittelfliche wie folgt numerisch berechnet:

1 4
WA?A X A}QLA7 AZA - ng; - Z N:;X% (2130)

1A 24 A=1
Die Interpolation des Direktors innerhalb eines Elementes sowie die Formulierung der
ersten Ableitungen erfolgen nach der gleichen Vorschrift wie bei der fiinfparametrigen

Darstellung. Der Sprung des Direktors ruft eine kiinstliche Drehsteifigkeit hervor.

D’ =

2.3.2 Linearisierung

Die Ortsvektoren des Schalenraumes (2.3.1) und der Schalenmittelfliche sowie der Direk-
tor lassen sich zu

1
Ax" = NAAXY + N16 FhAda, (2.131)
Ax = NAAXY, (2.132)
Ad" = N4Ad, (2.133)

linearisieren, wahrend die zweite Variation des Ortsvektors des Schalenraumes und des
Direktors wie folgt hergeleitet werden:

Adx! = NAG%HAédA, (2.134)
Asd" = —NAAsdy = N4(Ad, - 5d4)dd 4. (2.135)
Dabei werden Ad und Aédd durch Gleichungen (2.91) und(2.93) bestimmt.



24 KAPITEL 2: THEORETISCHE GRUNDLAGEN

2.3.3 Elementformulierung

Die linearisierte Form des Prinzips der virtuellen Verschiebungen (2.123) 148t sich fiir ein
Finites Element inkrementell darstellen:

Modes Mnodes 0
aB) | Ax A e |
A; BZI (0% 0d.] - {kT [Adf; ] — (M -1, )} = (2.136)

Die tangentiale Elementsteifigkeitsmatrix, die aus Anfangsspannungs- und Anfangsver-
formungsmatrix besteht, wird durch Anwendung der Krafttensoren (2.108, 2.103) und
der approximierten Verzerrungen im Anhang (A.11-A.16) als Summe einzelner, jeweils
Knoten zugeordneter Anteile berechnet:

e e

Tnodes Tnodes
kr= Y > k&P +k{" (2.137)
A=1 B=1

Durch Uberfithrung der Elementmatrizen in Systemmatrizen unter Beriicksichtigung der
Inzidenzbeziehung erhélt man die tangentiale Gesamtsteifigkeitsgleichung:

Ky AV = )\F, — F,, (2.138)

die je nach Problemstellung durch ein geeignetes Iterationsverfahren gelost werden kann.

2.3.4 Assumed-Strain-Elementformulierung

Wegen der niedrigen Ordnung der Ansatzfunktion tritt bei dieser Elementformulierung
ein Shear-Locking-Verhalten auf. Die Uberschitzung der Schubsteifigkeit liefert damit zu
steife Ergebnisse. Zur Beseitigung des Shear-Locking-Verhaltens werden die Schubverzer-
rungen nach Dvorkin & Bathe (1984) in den Kollokationspunkten, die in den Mittelpunk-
ten zwischen zwei Nachbarknoten eines Elementes A,B,C und D in Abbildung 2.5 liegen,
ausgewertet und wie folgt neu interpoliert:

as 1 1

a?13) - 5(1 - 52)a?13)3 + 5(1 + 52)04?13)@ (2.139)
as 1 1

O‘?23) - §<1 - 51)0‘?23)A + 5(1 + 51)04?23)0- (2.140)

Die bisher erwéhnten wesentlichen Eigenschaften dieses Finiten Elements sind in Abbil-
dung 2.5 tabellarisch zusammengestellt.

2.3.5 Multi-layered Schichtenmodell

Die physikalische Nichtlinearitdt des Materials wird im Schalenelement durch das
multi-layered Schichtenmodell realisiert. Damit wird die oben abgeleitete, auf die Scha-
lenmittelfliche bezogene 2D-Schalentheorie, die aus dem dreidimensionalen Kontinuum
hergeleitet wurde, in eine Q%D—Schalentheorie erweitert. Der in der vorliegenden Arbeit
verwendete Verbundwerkstoff Stahlbeton, der noch in Kapital 3 ausfiihrlich beschrieben
wird, wird in Dickenrichtung in mehrere Membranschichten unterteilt (Abbildung
2.6). Die Betonstdhle werden dabei unabhéngig von der Lage der Betonschichten als
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Isoparametrisches Assumed Strain
Element Finiter Rotationen

ASE 6
5-parametrisch 6-parametrisch
Theoretische Reissner-Mindlin Theorie
Grundlage X (LF, O = X0 (LF) + L2HD(LF)
Verschiebungs-|  [X, OO0} | unabhangig | (X, [IC,
variablen abhangig A
Rotation Rodrigues Vektor

Inextensibility Bedingung IDI = 1

Einschrankung

L},
Freiheits- i i
grade LIX, L0, (4 x5) |LIX, UL, 00, (4 x 6)
Form- .
funktionen Bilineare Polynome
Integrations- 2% 2
punkte
Interpolation  =%(1-B)U+%0+03) 04
von [ 4 =%»0-0)0+%0+0)0L

Abbildung 2.5: Finite Elementformulierung des Schalenelementes
verschmierte Stahlschichten angenommen.

Jeder Materialpunkt einer bestimmten Schicht mit Abstand 6 von der Schalenmittelflache
erfihrt die inkrementellen Verzerrungen unter der Annahme des linearen Verlaufs iiber
die Schalendicke

AY(ap) = Aap) + 0ABap), (2.141)

mit der die Spannungen iiber das Materialgesetz bestimmt werden. Vereinfachend werden
die transversalen Schubverzerrungen linear elastisch angenommen. Die Integration der
Spannungen iiber alle Schichten der Schalendicke liefert die inneren Kréfte. Der Werk-
stofftensor in Gleichung (2.103) wird ebenso iiber die Schichten wie folgt integriert:

N Layer
_ / detZCEoN0)md0 = detZ S CoNO)"A0,  m=1,2.  (2.142)

N=1
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Mittelflache
2
Bewehrungs-
lagen O

Bewehrungs-
lagen O 2

Abbildung 2.6: Multi-layerd Stahlbeton-Schalenmodell

2.4 Multi-Level-Simulationskonzept

Mittels der oben dargestellten Finiten Elementmethode sollen die geometrisch und phy-
sikalisch nichtlinearen Last-Verformungspfade berechnet werden. Diese komplexen nicht-
linearen Berechnungen erfolgen durch eine s.g. Homogenisierungsprozedur mit der Multi-
Level-Simulationsstrategie ([Kratzig 1997]). Abbildung 2.7, die diese Prozedur anschau-
lich erldutert, bietet den Uberblick mit den bisher erwihnten Komponenten der Finiten
Elementformulierung.

Ausgehend von einem Gleichgewichtszustand mit einem inneren Kraftvektor F; wird mit
einer tangentialen Steifigkeitsmatrix K die Verformungszunahme AV fiir den vorgege-
benen dufleren inkrementellen Lastvektor ermittelt, wobei das Gleichgewicht nicht erfiillt
sein muf}. Die globalen Zuwichse der Freiheitsgrade werden durch eine Inzidenztrans-
formation in einzelne Zuwéchse der Freiheitsgrade der einzelnen Finiten Elemente AvP
iiberfithrt. Fiir jeden Gauflpunkt in einem Finiten Element werden mit den gewéhlten
Ansatzfunktionen und den kinematischen Annahmen die inkrementellen Verzerrungen
Ae = (Aaap) APap) Ayas)) bzw. gesamten Verzerrungen € = (o(ag) Bap) Qa3) ermit-
telt. Die Verzerrungen werden iiber die Schalendicke in die einzelnen Layer des geschich-
teten Modells transformiert. Konstitutive Beziehungen liefern die Spannungen Aoy, o
und die tangentialen Steifigkeiten in jedem GauBlpunkt eines Layers. Die Integration der
Spannungen o iiber alle Layer der Schalendicke ergeben die Schnittkrifte Ao, o in
Bezug auf die Schalenmittelfliiche. Mit den inneren Spannungen werden der innere Kraft-
vektor ff und die tangentiale Steifigkeitsmatrix k% eines Finiten Elementes konstruiert.
Die Assemblierung der Elemente ergibt die Gréflen Ky und F; in der Strukturebene.
Die tangentiale Gesamtsteifigkeitsbeziehung ist somit fiir den néchsten Iterationsschritt
fertiggestellt. Zum iterativen Pfadverfolgungsverfahren stehen im allgemeinen NEWTON-
RAPHSON- und Bogenlédngenverfahren zur Verfiigung ([Zienkiewicz & Taylor 1991]).
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Abbildung 2.7: Multi-Level-Simulationsstrategie
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Kapitel 3

Modellierung des
Verbundwerkstoftfes Stahlbeton

3.1 Allgemeines

Stahlbetonbauteile kommen heute bei fast jedem Bauvorhaben zur Anwendung. Die
Griinde dafiir sind unter anderem die Wirtschaftlichkeit der Rohmaterialien, die leichte
Verarbeitbarkeit, sowie die Widerstandsfahigkeit gegeniiber Umwelteinfliissen und
mechanischer Abnutzung. Aufgrund der komplexen nichtlinearen Materialeigenschaften
war der Werkstoff Stahlbeton im letzten Jahrhundert Gegenstand vieler experimenteller
Untersuchungen und Forschungsvorhaben.

Stahlbeton ist ein Verbundwerkstoff, der aus den Komponenten Beton und Beweh-
rungsstahl besteht. Der Verbund beider Komponenten entsteht durch die Haftung des
Bindemittels Zement und durch die Verzahnung beider Komponenten miteinander.
Beide Komponenten besitzen stark unterschiedliche Materialeigenschaften. Der Beton
ist sprode und besitzt eine hohe Druckfestigkeit, der Stahl ist duktil mit einer hohen
Druck- und Zugfestigkeit. Aufgrund dieser unterschiedlichen Eigenschaften haben die
beiden Komponenten unterschiedliche Aufgaben. Der Beton nimmt die Druckkréfte auf,
wéhrend der Stahl im allgemeinen fiir die Zugbeanspruchung vorgesehen wird. Wegen der
etwa gleichen Temperaturdehnkoeffizienten beider Komponenten treten im allgemeinen
keine schadliche Eigenspannungen auf. Eine weitere wesentliche Eigenschaft ist, dal der
umgebende Beton den Stahl gegen Korrosion schiitzt: Zum einen bietet die geniigend
dichte und dicke Betondeckung dem Stahl einen mechanischen Schutz gegen aggressive
Medien, zum anderen verhindert die beim Abbinden des Zementes entstehende Alkalitét
die Korrosion des Stahls.

Stahlbeton weist ein hochgradig nichtlineares Materialverhalten auf. Das Betonverhalten
ist infolge seiner Inhomogenitat kompliziert und streut sehr stark. Der Bewehrungsstahl
besitzt im Vergleich zum Beton ein relativ einfach zu beschreibendes Materialverhalten.
Durch das unterschiedliche nichtlineare Materialverhalten beider Komponenten, durch die
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nichtlinearen Verbundmechanismen beim interaktiven Zusammenspiel beider und durch
die Kraftiibertragungsmechanismen nach dem Reiflen des Betons (durch die Verzahnung
des Betons an den Riflufern und die Verdiibelung der Bewehrung in den Riflquerschnitten)
&8t sich das komplexe Materialverhalten des Verbundwerkstoffes nur schwierig modellie-
ren. Aus diesem Grund wird in der Ingenieurpraxis das Materialverhalten zumeist stark
vereinfacht modelliert und lediglich auf Querschnittsebene beriicksichtigt. Der Einflufl
auf das Gesamttragwerksverhalten wird in der Regel vernachléssigt oder nur in einigen
Fallen z.B. durch Momentenumlagerung zusétzlich in die Analyse mit einbezogen.

Fiir eine wirklichkeitsnahe numerische Strukturanalyse komplexer Stahlbetonstrukturen
beispielsweise mit der Finiten Element Methode spielt die Giite der Materialmodellierung
neben der gewéhlten Elementformulierung, dem Elementnetz, den nichtlinearen Losungs-
algorithmen und den Konvergenzbedingungen eine wesentliche Rolle. Das Materialmodell
umfafit konstitutive Beziehungen und Versagenskriterien. Die konstitutiven Beziehungen
der nichtlinearen Werkstoffmodelle liefern in Abhéngigkeit der momentanen Verzerrungen
die aktuellen Spannungen und tangentialen Steifigkeiten in einem Materialpunkt.

Die Anforderungen an die Genauigkeit und die Dimensionen der Materialmodellierung
héngen jedoch von denen der Aufgabenstellung ab. Dabei kann es sich z.B. um eine
lokale Untersuchung von Krafteinleitungsbereichen oder um eine Traglastanalyse von
grofien Strukturen handeln ([Mehlhorn, Dinges, Keuser & Kolmar 1989]). AuBlerdem
streuen die Daten aus experimentellen Versuchen, auf denen die numerische Modellierung
basiert, und fiir numerische Analysen stehen im allgemein nicht geniigend Materialdaten
zur Verfiigung. Daher sind Materialmodellierungen mit einer zu grofien Anzahl von
Parametern meist nicht gerechtfertigt ([Mehlhorn & Kollegger 1995]).

Aus den oben erwdhnten Aspekten ergeben sich fiir die vorliegende Problemstellung fol-
gende zu modellierende Figenschaften des Stahlbetons:

e Die bereits bei niedrigen Druckspannungen ausgeprigte nichtlineare Spannungs-
Dehnungsbeziehung,

e Zyklisches Verhalten mit Plastizierungs- sowie Schéddigungskomponenten im Druck-
bereich,

e Zugriflbildungs- und RiflschlieBungsvorgénge,
e Monotones und zyklisches Verhalten des Bewehrungsstahles,

e Verbundwirkung zwischen Bewehrungsstahl und Beton und die daraus folgende Mit-
wirkung des Betons zwischen den Rissen fiir monotone und zyklische Beanspruchun-
gen.

Im folgenden werden die wichtigsten Materialeigenschaften der einzelnen Komponenten
und der Verbundmechanismen zusammengefafit und deren Modellierungen diskutiert.
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3.2 Beton

3.2.1 Druckverhalten

Der Beton ist ein heterogenes kiinstliches Kompositmaterial aus Zuschlag, wie Kies
und Sand, und Zementstein als Bindemittel, wobei die Eigenschaften durch die Zusam-
mensetzung aus den Einzelkomponenten bestimmt wird. Vor allem die Druckfestigkeit,
die auch andere Eigenschaften des Betons bestimmt, hdngt vom Zementgehalt und
der Zementgiite, von der Festigkeit der Zuschlagstoffe und vom Volumen der im
erhérteten Beton verbleibenden Hohlrdume ab. Unabhéngig von der Zusammensetzung
sind Abbindedauer, -temperatur und die Nachbehandlung weitere wichtige Faktoren
fiir die Entwicklung der Druckfestigkeit. Bereits beim Abbindevorgang entstehen
Mikrorisse durch das Schwinden des Zementsteins und Temperaturdnderung infolge
der Hydratation. Diese Mikrorisse im Zementstein (Matrixrisse) und jene zwischen
Zementstein und Zuschlagskornern (Verbundrisse) vor dem Belastungsvorgang sind
die Ausloser eines friihzeitig nichtlinearen Spannungs- und Stauchungsverhaltens des
Betons. Die unterschiedliche Steifigkeit von Zementstein und Zuschlagskornern ist der
Hauptgrund fiir die ausgepriagte nichtlineare Arbeitslinie beim Druckbelastungsvorgang.
Die Kraftiibertragung erfolgt im wesentlichen durch das steifere Zuschlagkorngeriist.
Die dabei aus der Umlenkkraft resultierende Querzugkraft, im ortlich unterschiedlichen
dreiachsialen Spannungszustand, erzeugt weitere Mikrorisse.

Die Abbildung 3.1 stellt ein typisches Spannungs- und Stauchungsverhalten sowie den
Versagensmechanismus des Betons unter einachsialer Druckbeanspruchung qualitativ dar.
Beton verhélt sich bei niedrigen Spannungsniveaus trotz der bereits vorhandenen Mikro-
risse bis zu etwa 30-40 % der Bruchspannung quasi linearelastisch. Etwa bis 70-90 % des
Bruchspannungsniveaus verhélt sich der Beton noch stabil, jedoch zunehmend nichtlinear.
Die Querzugkraft fithrt zur Neubildung sowie zum Anwachsen und der Vereinigung der
Mikrorisse, aus der sich parallel zur Richtung der Beanspruchung durchgehende Trennrisse
entwickeln, wobei die dabei entstehenden Betonprismen noch tragfihig sind. Uber dieses
Spannungsniveau hinaus wachsen die Mikrorisse instabil an. Die Risse wachsen progressiv
ohne Steigerung der Beanspruchung. Die Mikrorisse bilden sich zu vielen kleinen Makro-
rissen aus. Die innere Struktur des Betons wird so aufgelockert, dafl die bisher allméhlich
reduzierten Volumina stark zunehmen (Volumendilatation). Das Geflige wird letztend-
lich zerriittet und die innere Spannung erreicht die maximal aufnehmbare Bruchspannung
(Druckbruch). Das Uberschreiten der Bruchspannung bildet eine anndhernd 30° schrig
zur Beanspruchungsrichtung verlaufende Bruchflache, die letztendlich durch Sekundérris-
se aus zusétzlich entstandenen netzférmigen Mortelmatrixrissen entsteht. Das Spannungs-
und Stauchungsverhalten héngt von der lokalen Verformung in der Bruchfliche ab. Der
Beton zeigt anschlieBend ein entfestigtes Verhalten. Das detaillierte ein- und zweiach-
siale Betonverhalten unter verschiedenen Spannungskombinationen ist u.a. von Kupfer
([Kupfer, Hilsdorf & Riisch 1969], [Kupfer 1973] und [Kupfer & Gerstle 1973]) untersucht
worden. Seine Arbeiten liegen der vorliegenden Arbeit zugrunde.
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Abbildung 3.1: Betonverhalten unter einachsialer Druckbeanspruchung [Mehlhorn & Kollegger
1995], [Reinhardt 1996]

Bei biachsialer Druckbelastung behindert die in die Querrichtung wirkende Druckspan-
nung den oben erwihnten Auflockerungsprozess des Betongefiiges, und dadurch verhéalt
sich der Beton steifer. Bei einem hoheren Spannungsniveau versagt der Beton durch das
Aufspalten infolge der induzierten Querzugspannung in der dritten Richtung. Die Bruch-
fliche, zu der die parallel zur lastfreien Oberfliche entstandene Rififléiche fiihrt, verlduft
18-27° zu dieser Oberfliche. Die von Kupfer & Gerstle durchgefithrten zweiachsialen
Scheibenversuche (Abb. 3.3), belastet mit einer Stahldrahtbiirste, zeigen, daf sich die
Bruchspannung dem Spannungsverhéltnis von o1 /0y = -1/-0.52 maximal um etwa 27 %
gegeniiber der beim einachsialen Versuch erhéht. Bei Druckspannungen o, = o5 betragt
die Festigkeitserhohung etwa 16 %. Die Erhohungen der Betonfestigkeit unter den zwei-
achsialen Druckbeanspruchungen sind unabhéngig von der Betongiite. Bei der Verwen-
dung einer massiven Lasteinleitungsplatte verhindern dagegen Reibungskréfte zwischen
dem Probekdérper und der Platte die Querdehnung. Dieser Einschniirungseffekt erhéht die
Festigkeit maximal um 50 %.

3.2.2 Druck-Zugverhalten

Im Gegensatz zum stiitzenden Einflufl der Querdruckbeanspruchung begiinstigt die Quer-
zugbeanspruchung den einachsialen Druckversagensmechanismus. Jedoch tritt der Druck-
bruch nur auf, wenn die Querzugspannung kleiner als etwa 1/10 bis 1/15 der Druckspan-
nung ist. Bei grofleren Zugspannungen versagt der Beton durch Trennbruch.

3.2.3 Zug- und Nachriflverhalten

Das Zugverhalten des Betons ist bis etwa 80 - 90 % der Zugfestigkeit linear, lediglich kurz
vor dem Versagen durch das Reiflen des Betons (Trennbruch) fithren die vorhandenen
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Abbildung 3.2: Betonverhalten unter einachsialem Zug [Mehlhorn & Kollegger 1995]

Mikrorisse zu einem nichtlinearen Verhalten. Wie die Abbildung 3.2 zeigt, bestimmen
lokale Verformungen in der Riffliche das Nachriiverhalten, das aus der noch vorhandenen
Verzahnung der einzelnen Zuschlagkérner und aus der Ubertragung der Reibungskrifte
zwischen den beiden Riflufern resultiert.

3.2.4 Modellierung des Betons

In den letzten zwei Jahrzehnten wurden zahlreiche Betonmodelle veroffentlicht, die auf un-
terschiedlichen Theorien basieren. Es gibt jedoch noch kein Modell, das Allgemeingiiltig-
keit fiir die Beschreibung des Betonverhaltens besitzt. Die Modelle lassen sich nach ange-
wandten grundlegenden Theorien wie folgt klassifizieren:

e clastische Modelle,
e plastische Modelle,

e plastische Bruchmodelle.

Elastische Modelle basieren auf der Elastizitédtstheorie, die sich von den hyperelastischen
und hypoelastischen Modellen unterscheiden. Hyperelastische Modelle, zu denen das
CAUCHY-elastische und GREEN-elastische Modell gehoren, werden aus der totalen
Spannungs- Dehnungsbeziehung formuliert, wobei eine momentane Verzerrung eindeutig
einer momentanen Spannung zugeordnet ist. Infolgedessen ist es unabhéngig von der
Lastgeschichte, und Be- und Entlastungsvorgéange konnen nicht unterschieden werden.
Somit sind die Modelle lediglich fiir monotone Belastungen geeignet. Hypoelastische
Modelle sind dagegen inkrementell formuliert und dadurch lastgeschichtsabhéngig. Dieses
ermoglicht die Beschreibung zyklischen Werkstoffverhaltens. Da wie bei CAUCHY-
elastischen Modellen diesen Modellen die Betrachtung der Potentialfunktion fehlt, kann
der erste Hauptsatz der Thermodynamik verletzt werden. Die wesentliche Schwéche der
elastischen Modelle liegt darin, dal die Anisotropie des Betons durch Orthotropie erfa3t
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wird und dadurch das lastgeschichtsabhéngige Verhalten nicht korrekt wiedergeben kann.
Trotzdem wurden die Modelle aufgrund ihrer einfachen Modellierung und Anwendungen
bei zahlreichen Finiten-Element-Berechnungen eingesetzt.

Die Formulierung der plastischen Modelle basiert auf einer FlieSbedingung, einer
Verfestigungsregel und einem FlieBgesetz. Die FlieBbedingung beschreibt den Uber-
gang vom elastischen Bereich zum plastischen Bereich. Die Anderung der FlieBregel
wird durch die Verfestigungsregel formuliert. Das Flielgesetz stellt die Beziehung
von Spannungen und Verzerrungen im elastisch-plastischen Bereich dar. Dabei wird
der inelastische Verzerrungsanteil ausschliefilich durch das plastische Flieen formuliert.
Die oben genannte Schwiéiche der elastischen Modelle besitzen die plastische Modelle nicht.

Plastische Bruchmodelle erfassen sowohl plastisches Verhalten (Zunahme der Verzerrung
bei konstanter Spannung) als auch das Bruchverhalten (Abfall der Spannung bei
konstanter Verzerrung). Das Bruchverhalten gibt den EinfluB von Mikrorissen auf das
Gesamtverhalten wieder. Das Modell ist mit vielen Materialparametern und hohem
numerischen Aufwand verbunden.

Fiir die vorliegende Arbeit - Analyse extrem grofler diinnwandiger Schalenstrukturen -
wurde die Anwendung eines hypoelastischen Betonmodells mit zweidimensionaler Be-
schreibung angestrebt. Da das Zugrifiverhalten hauptséchlich das Schédigungsverhalten
der zu untersuchenden Schale bestimmt, wurde auf die Verbundmodellierung ein grofes
Augenmerk gelegt.

3.3 Erweitertes Betonmodell nach Darwin & Peck-
nold

Das angewandte Betonmodell ist ein hypoelastisches orthotropes Modell, bei dem die
Beziehung zwischen dem Spannungsinkrement und dem Dehnungsinkrement durch die
Steifigkeitsmatrix linear beschrieben ist:

o = C(e)e, o =C(o)e. (3.1)
Die zu dieser Klasse gehorenden Betonmodelle sind die Formulierungen von Darwin &
Pecknold (1977) fiir einen biachsialen Spannungszustand und von Elwi & Murray (1979)
fiir einen triachsialen Spannungszustand. Wesentliche Vorteile dieser Modellbeschreibung
sind die kompakte Formulierung durch Einfithrung einer &quivalenten einachsialen
Dehnung und die Anwendbarkeit auf zyklische Belastungen mit vier Materialparametern
(Zug- und Druckfestigkeit, zur Druckfestigkeit gehorige Verzerrung sowie Anfangselasti-
zitdtsmodul).

Im folgenden wird das fiir die vorliegende Arbeit eingesetzte Konzept von Darwin &
Pecknold kurz zusammengefafit. Wesentliche Teile des Konzeptes wurden unveréndert
itbernommen. Das Zugrif- und Rifischliefungsverhalten wurden erweitert.
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3.3.1 Konstitutive Beziehungen

Mit der Annahme eines inkrementell linear-orthotropen Verhaltens des Betons kann die
konstitutive Beziehung in momentaner Hauptachsenrichtung, die mit den Hauptspan-
nungsrichtungen 1 und 2 zusammenfallen, zuerst ohne Betrachtung des Schubanteils, wie
folgt geschrieben werden:

doy _ 1 E, wnE; dey (3.2)
doy 1 -1, nk, Ey dey ) '

Dabei sind die spannungsabhéngigen Materialkonstanten F; und v;, i=1,2 jeweils Tan-
gentensteifigkeiten und Querdehnzahlen. Mit 1, FE; = v FE, aus der Energiebetrachtung
und der Einfithrung der dquivalenten Querdehnzahl v? = vv, in Abhingigkeit vom
Spannungs- und Dehnungszustand sowie der Beriicksichtigung des Schubterms ergibt sich
die vollstandige konstitutive Beziehung do = Cde zu

d0'1 1 E1 Vy/ E1E2 0 dEl
d0'2 = 1 B U/ E1E2 E2 0 d52 . (33)
dTlg -V 0 0 (1 — VZ)G d’}/lg

Wegen der fehlenden Information iiber die Schubsteifigkeit G bei der Transformation der
Hauptachsen wird die Annahme getroffen, da keine bevorzugte Richtung mit Schub-
steifigkeit entsteht. Diese Forderung der Invarianz der Schubsteifigkeit gegen die Rota-
tion der Hauptspannungsachse bedeutet, dafl die Schubsteifigkeit G vor und nach der
Transformation der Steifigkeitsmatrix (C,C) unverindert bleibt. Mit der orthogonalen
Transformationsmatrix T berechnet sich C zu

C=T'CT (3.4)
mittels
cos? 0 sin? @ cos @ sin 6
T = sin? 6 cos? 0 —cosfsinf |. (3.5)

—2cosfsinf 2cosfsinf cos?f —sin®6

Durch Gleichsetzen der Schubterme in beiden Steifigkeitsmatrizen erhélt man die gesuchte
invariante Schubsteifigkeit G

(1-1%) G = i <E1 + FEy — 21/\/@) ) (3.6)

Somit ist die konstitutive Beziehung durch E;, Fs und v vollstéindig definiert.

doy Ey vV E1Ey 0 dey
doy | = | vWEiIE, E, 0 desy (3.7)
dTlg 0 0 i (E1 + EQ - 2V\/ ElEQ) d’}/lg

Da die orthotrope konstitutive Beziehung in inkrementeller Hauptspannungsrichtung for-
muliert ist, miissen die Schubverzerrungsinkremente bzw. Schubspannungsinkremente ver-
schwinden. Damit fallen die inkrementellen Hauptspannungsrichtungen mit den inkremen-
tellen Hauptverzerrungsrichtungen zusammen.
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3.3.2 Aquivalente einachsige Dehnung

Aus der oben hergeleiteten biachsialen konstitutiven Beziehung miissen fiir vorgegebene
inkrementelle Verzerrungen die Tangentialsteifigkeiten und die inkrementellen Spannun-
gen fiir die jeweiligen Hauptachsen ermittelt werden. Dafiir wurde ein Konzept mit dqui-
valenter einachsialer Verzerrung eingefiihrt. Die grundlegende Idee dieses Konzeptes ist,
dafl die konstitutive Beziehung von der jeweiligen Hauptachsenrichtung entkoppelt for-
muliert und separat mit der einachsialen Beziehung betrachtet wird. Dies fiithrt von der
komplexen Berechnung des biachsialen Werkstoffverhalten zu einem erheblich einfache-
ren Berechnungsmodell. Die Gleichung (3.7) 148t sich in der entkoppelten Form wie folgt
darstellen:

doq E, 0 O deqy
dO'Q = 0 E2 0 d52u . (38)
d7'12 0 0 G d’)/lg

Durch Gleichsetzen der Gleichung (3.7) und (3.8) erhélt man

1 | By
dglu = m(d&fl + v Ed€2), (39)

1 | Ey
d€2u = m(d&g —+ v Edé—fl). (310)

Aufgrund der Ahnlichkeit mit den einachsialen Beziehungen werden €,,,,i = 1, 2 als dquiva-
lente einachsiale Verzerrungen bezeichnet. Die Definition der inkrementellen dquivalenten
Verzerrungen folgt aus Gleichung (3.8):

do;
deiy = —. 3.11
=g (311)
Somit lassen sich die gesamten dquivalenten Verzerrungen durch
do N Last Ao
= d ~ 7 j=1,2 3.12
: E; 2 E, ' (3.12)

darstellen. Die Indizes 7 = 1,2 bezeichnen die Hauptspannungsrichtungen.

Die oben definierten dquivalenten einachsialen Verzerrungen sind fiktive Groflien. Daher
lassen sich die dquivalenten einachsialen Verzerrungen nicht wie die wahren Verzerrungen
transformieren. Da sie in Hauptspannungsrichtung akkumuliert werden, stellen sie nicht
die Deformationsgeschichte in einer festen Richtung des Materials dar, sondern in der sich
kontinuierlich &ndernden Hauptspannungsrichtung. Diese Abweichung von der Realitét,
wie sie von einigen Forschern z.B. Chen & Saleeb (1982) und Bazant (1979) kritisiert
wird, bedeutet, daf§ das nichtlineare Materialverhalten (Materialdefekte) stérker aus den
vorherigen Belastungsvorgidngen als durch die momentane Belastung verursacht betrach-
tet wird. Dieses wird in gewissem Mafle dadurch verbessert, dafi die Spannungsebene
in 90°-Sektoren unterteilt und das Materialverhalten in Abhéngigkeit der Belastungsge-
schichte sektorweise akkumuliert wird. Verlafit eine Hauptachse den Sektor, in dem sie
urspriinglich lag, werden die Berechnungen mit den Informationen des aktuellen Sektors
weitergefiihrt.
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3.3.3 Monotone Spannungs-Dehnungsbeziehung

Die oben definierten dquivalenten einachsialen Verzerrungen lassen sich auf die dquiva-
lenten einachsialen Spannungs-Dehnungsbeziehungen anwenden. Zur Beschreibung der
monotonen Spannungs-Dehnungsbeziehung fiir den Druckbereich wird die Gleichung von
Saenz (1964) herangezogen. Die Beziehung (3.13), graphisch dargestellt in Abbildung
3.4, stellt die Kurvenschar durch &;, und ¢;. dar, die vom momentanen Spannungs-
Dehnungszustand sowie vom Verhéltnis der Spannungen in den beiden Hauptachsenrich-
tungen abhéngig ist.
€iullo

EO 8zu Eiu 2
L + [ES 2} Eic |:€Z'c:|
Hierbei bezeichnet ¢;. die dquivalente einachsiale Dehnung bei der biachsialen Druckfe-
stigkeit oy., die vom Hauptspannungsverhéltnis abhéngig ist. Ej ist der Anfangselasti-
zitdtsmodul, ermittelt im einachsialen Druckversuch. Fg ist der Sekantenmodul bei der
Druckfestigkeit o;.. Den Entfestigungspfad beschreibt eine abfallende Gerade mit einem
Druckbruch bei (4e.,,0.20;.). Somit wird die monotone Spannungs-Dehnungsbeziehung
durch vier unabhéngige Variablen ., €., 0, und Ej eindeutig definiert.

(3.13)

g; —

3.3.4 Biachsiales Versagenskriterium

Die biachsiale Betondruckfestigkeit o;. wurde nach dem biachsialen Versagenskriterium
von Kupfer & Gerstle (1973) definiert. Die nachfolgend dargestellten von Kupfer & Gerstle
vorgeschlagenen analytischen Ausdriicke basieren auf Versuchsergebnissen von Kupfer,
Hilsdorf & Riisch (1969), die mit denen von Liu, Nilson & Slate (1972) und Nelissen (1972)
gut ibereinstimmen. Mit der Definition des Hauptspannungsverhéltnises o = o1 /09, (07 >
09) konnen die Bestimmungsgleichungen fiir die Versagenshiillkurven angegeben werden.

e Druck-Druck-Bereich: Der Ausdruck der Festigkeitserhchung des beidseitig gedriick-
ten Betons lautet

1+ 3.65
(L )ffc (3.14)

O1c = (09¢, 02¢ =

e Zug-Druck-Bereich: Kupfer & Gerstle schlagen eine lineare Gleichung fiir die Zug-
festigkeit vor, die mit zunehmender Druckspannung abnimmt:

1 + 3.65c
O-It = (1 +O 8f ) fCt) 026 — ch (315)

Der Ausdruck fiir die Zugfestigkeit wurde von Darwin & Pecknold so vereinfacht,
dafl die Zugspannung konstant bleibt:

14 3.28«
Jlt:fct; 02¢c = (1+Oé)2 fc (316)
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Abbildung 3.3: Biachsiale Betonfestigkeits-Grenzkurve

e Zug-Zug-Bereich: Unabhingig vom Spannungsverhéltnis bleibt die Betonzugfestig-
keit konstant.

o1 = 0% = fa (3.17)

Hierbei bezeichnen f, die einachsiale Druckfestigkeit und f. die einachsiale Zugfestigkeit
des Betons. In Abbildung 3.3 sind die Versuchsergebnisse von Kupfer & Gerstle und die
oben angegebene analytische Definition der Versagenskurve gegeniibergestellt.

Es mufl noch die zur Druckfestigkeit o;. zugehorige dquivalente einachsiale Dehnung ¢;..
bestimmt werden. Der Parameter ;. gibt an, dafl der Beton mit zunehmender Druckfe-
stigkeit duktiler wird. Die Annahme einer linearen Beziehung zwischen ¢;. und &, fiir den
Fall |o;.| > |fe| geht auf Darwin & Pecknold zuriick.

g@:%{%R—m—m} mit R~ 3 fiir |oie| > |- (3.18)

Fiir den Fall |o;.| < |f.| wurde die Gleichung

3 2
Eie = Een {—1.6 (UT) +2.25 (‘%) +0.35 (%) } fiir |05e| < | .| (3.19)

vorgeschlagen, wobei ¢, die zu der einachsialen Druckfestigkeit f. gehorige Dehnung ist.
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Abbildung 3.4: Konstitutive Beziehung in der Hauptspannungsrichtung

Es wird immer vorausgesetzt, daBl Ey/Egs > 2.0 ist. Diese Bedingung kontrolliert das
Vorzeichen der Kriimmung der Kurve (3.13), da die Kriimmung bei kleinem ¢;. unter
Umstidnden wechselt. Die vom Spannungszustand abhéngige effektive Querdehnzahl v, die
die Eigenschaft der Ausdehnung (Dilatation) bei einem hoheren Spannungsniveau wieder-
gibt, wird fiir die Zug-Zug- und Druck-Druck-Beanspruchung als konstant angenommen
v = vy, wahrend v fiir die einachsialen Druck- und fiir die Zug-Druck-Beanspruchung
durch

oo\ o1 \4
V= 1o+ 0.6 (—2> 0.4 (—1) <099 fir |ew| < |ewl (3.20)

Je 01t
approximiert wird. Im Entfestigungsbereich (|e;,| > |eic|) wird die unabhéngige Verform-

barkeit von beiden Hauptachsenrichtungen durch das Verschwinden der Querdehnzahl
(v = 0) beschrieben.

3.3.5 Zyklische Spannungs-Dehnungsbeziehung

Das Betonverhalten unter zyklischer Belastung ist durch folgende wesentliche Merkma-
le charakterisiert, die fiir eine wirklichkeitsnahe Modellierung des Betons beriicksichtigt
werden miissen:

e Plastizierung,
e Degradation der Festigkeit,
e Degradation der Steifigkeit,

e Energiedissipation.
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Dabei beschreiben der zweite und dritte Punkt gemeinsam den Schiadigungszustand. Der
vierte Punkt wird durch die Hystereseschleife wiedergegeben. Darwin & Pecknold formu-
lierten die oben genannten vier Komponenten basierend auf einachsialen Versuchsdaten
von Karsan & Jirsa (1969).

Die bleibende plastische Dehnung ¢, wird als eine Funktion der Envelope-Dehnung e,
beim Beginn der Entlastung auf der Hiillkurve ausgedriickt. Die Beziehung lautet

2
P _0.145 (5—") +0.13 (8—”> . (3.21)

6‘C’U, €CU €CU
Der Zustand der Steifigkeitsdegradation unter zyklischer Belastung und die maximale An-
zahl der Zyklen, bis zum endgiiltigen Versagen des Betons, bilden die Lage der Common-
Points ab. Die Punktschar aus Versuchen, begrenzt durch das Stability-Limit und das
Common-Point-Limit, wird vereinfachend als eine Kurve dargestellt. Die Spannung des
Common-Points o, wird durch

5 1 1
Oep = TMUN (Eoen, Oen — éfc) < 50‘3” (3.22)

bestimmt, wobei (g¢p,0¢,) den Envelope-Point beschreibt. Die zugehorige Dehnung e,
148t sich auf der Gerade finden, die mit der Neigung der Anfangssteifigkeit Fy durch den
Envelope-Point lduft. Der Turning-Point befindet sich auch auf dieser Gerade, die wie
folgt definiert ist:

1

Otp = §O-en fiir Een Z Eic oder Oen S f07 (323>

1
o =5 fe und oy > 20, — 0., fir die restlichen Bereiche. (3.24)

Der Ausdruck in Gleichung (3.24) beschreibt die zusétzliche Bedingung, dafl der Span-
nungsunterschied zwischen o, und o, grofer sein muf als der zwischen o, und og,.
Der Pfad des Wiederbelastungsvorganges wurde durch eine Gerade vom Punkt der
plastischen Dehnung (e,,0.0) zum Common-Point (e, 0.,) festgelegt.

Somit legt die Lage des Common-Points (g.,0.,) die Anderung der Neigung des Wie-
derbelastungspfades fest. Je grofler die Dehnung, desto flacher ist die Neigung, die den
Zustand der Degradation der Steifigkeit, also den Schadigungszustand, beschreibt. Die
Lage der Turning-Points kontrolliert dagegen die Energiedissipation fiir jeden Zyklus: Je
niedriger seine Lage, desto grofler ist die dissipierte Energie.

3.3.6 Riflverhalten

Fiir die Zugrifbildung wurde das Hauptspannungskriterium nach Rankine angewendet.
Somit entsteht ein Rif}, sobald die vorhandene Zugspannung im Materialpunkt die
Betonzugfestigkeit iiberschreitet. Der Entfestigungsbereich nach dem Reiflen des Betons
wurde nicht im Betonmodell, sondern auf indirektem Wege im modifizierten Stahlmodell
beriicksichtigt. Infolge der Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen (Tension-
Stiffening) tibernimmt der Stahl die freiwerdende Betonzugkraft. Somit werden nach
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dem Reiflen die Hauptspannung und die dazu gehorige Steifigkeit senkrecht zur Ri3fliche
zu Null gesetzt. Nach der Riflbildung wird ein einachsialer Zustand angenommen, wobei
die Querkontraktionszahl v auf Null herabgesetzt wird. Existiert bereits ein offener
RiB3, so kann sich zu diesem noch ein zweiter, senkrechter Rify bilden. In den gerissenen
Zustanden sind die Schubfestigkeiten noch vorhanden. Aus der konstitutiven Beziehung
(3.7) ergibt sich bei einem offenen Rif} die verbleibende Schubsteifigkeit zu einem Viertel
der vorhandenen Tangentensteifigkeit in der ungerissenen Hauptspannungsrichtung.
Entstehen zwei Risse, so verschwindet die Schubsteifigkeit vollstindig.

Ein offener Rifl kann sich wieder schlieen. Der RiflschlieBungsvorgang ist ein allméhlicher
Prozef}, bei dem die Riflufer mit zuschlagkornhaltigen Abbriichen bereits bei einem posi-
tiven Verzerrungszustand miteinander wieder Kontakt gewinnen, was Druckspannungen
im Beton hervorruft. Ein vollstdndiges Schlielen eines Risses verlangt somit das Vor-
handensein einer Druckkraft. In der vorliegenden Arbeit wurde dieser Aspekt basierend
auf der analytischen Beschreibung von Zhu, Wu & Zhang (1980) und Su & Zhu (1994)
modelliert. Da die Beschreibung von Zhu mit der analytischen Formulierung des dort an-
gewendeten Betons gekoppelt ist, wurden die Berechnungsformeln fiir die Dehnung beim
initialen Kontakt der Riflufer (&;,.) und fiir die Kontaktspannung (0., ) iibernommen, die
bei der vollstdndigen Riflschliefung im Beton entsteht:

0.9¢!
irc — 0.5 mazx 0.1 — s 3.25
€ gp + U.0e ( + €;c+€max> (3.25)

£l = Eie — Ep > 0. (3.26)
Der zweite Ausdruck in Gleichung (3.26) beriicksichtigt den Einflufl der Mikroschédigung

des Betons im Entfestigungsbereich. Die Kontaktspannung berechnet sich zu
/

el
A= R— W
€ irc
Ocon = 0.304¢ | 2+ /167 < Oconymax — Oic— - (327)
‘Eirc + 2 girc + Eic
€ic

Somit 1Bt sich vereinfacht durch lineare Verbindung der beiden Punkte (;.,,0), (£,,0con)
der RifschlieBungsvorgang beschreiben. Die geradlinige Verldangerung der Verbindung
schliefit sich entweder mit der monoton steigenden Saenz-Kurve (Gl. 3.13) oder verbindet
sich mit dem Common-Point, wenn der Envelope-Point (0¢,,ce,) im Entfestigungsbereich
liegt.

Bei einer Lastumkehr mufl sich der bereits entstandene Rif3 schlagartig wieder o6ffnen,
da die Zugfestigkeit des Betons irreversibel verloren ist. Die Betonspannung wird
daher sprunghaft auf Null herabgesetzt. Da die sprunghafte Spannungsénderung bei
der Auffindung des Gleichgewichts numerische Schwierigkeiten bereitet, erfolgt in der
Arbeit der Lastumkehrvorgang mit der Anfangssteifigkeit Ey. Alle bisher beschriebenen
konstitutiven Beziehungen sind in Abbildung 3.4 dargestellt.

Die Rifirichtung héngt nicht nur von der Belastungsgeschichte, sondern auch stark
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von der vorhandenen Bewehrung ab. Die ersten Risse entstehen in Hauptzugspan-
nungsrichtung, sofern die Eigenspannungen noch klein sind. Dieses ist unabhéngig von
den Bewehrungsrichtungen und vom Verhiltnis der Bewehrungsmengen bei Netzbe-
wehrungen. Wie einige Versuchsreihen bestétigen ( [Peter 1964], [Vecchio & Collins
1982}, [Bhide & Collins 1989] und [Ivanyi & Lardi 1982]), dndert sich mit zunehmender
Belastung die Orientierung der wachsenden Risse, wobei sich anfingliche Risse wieder
schlieen konnen. Die endgiiltige Rifirichtung wird unter anderem von der Hauptspan-
nungsrichtung, der Bewehrungsrichtung sowie von der Bewehrungsmenge stark beeinflufit.

Im allgemeinen wird die Rifirichtung in Betonmodellen auf drei verschiedene Weisen for-
muliert (vgl. [Kollegger 1988]):

e feste zueinander orthogonale Richtungen, bei denen héufig die Versagenslast
iiberschétzt wird,

e feste zueinander nichtorthogonale Richtungen und

e Rifirichtungen, die sich nach verdndernden Hauptdehnungsrichtungen einstellen. Das
héufig als Swinging Crack Modell oder Rotating Crack Modell bezeichnete Verfahren
zeigt gegeniiber dem zweiten ein duflerst stabiles numerisches Verhalten.

In dieser Arbeit wurde die Riffirichtung mit der sich verdndernden Hauptdehnungsrichtung
definiert, die bei jedem Iterationsschritt neu ermittelt wird.

Der Einflufl der Netzabhingigkeit infolge der Lokalisierung des Riflbandes, der sich allge-
mein bei der Zugribildung noch stérker als bei der Druckbeanspruchung auswirkt, ist fiir
die vorliegende Analyse von Stahlbetonstrukturen vernachléssigbar, da die in diskretisier-
ten Elementen verschmiert vorhandenen Bewehrungen die ungehinderte Rififortpflanzung,
verglichen zum unbewehrten Beton, ohnehin verhindern (vgl. [Kollegger 1988]).

3.4 Betonstahlmodell

In der vorliegenden Arbeit wurde das bereits im FE-Programm FEMAS ([Beem, Konke,
Montag & Zahlten 1996]) implementierte elasto-plastische Stahlmodell weitgehend iiber-
nommen (vgl. [Zhuang 1990], [Zahlten 1990]). Verbessert wurde der Verfestigungsbereich

bei Erstbelastung, womit das Verhalten des naturharten Stahls in diesem Bereich besser
abgebildet wird (Abb.3.5).

Uber ein Schichtenmodell wird das Verhalten des Stahls in jeder Bewehrungslage ver-
schmiert und die inkrementelle konstitutive Beziehung fiir das angenommene einachsiale
Verhalten in jeder Bewehrungsrichtung ausgewertet. Die konstitutive Beziehung lautet

Av = CAE. (3.28)
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Abbildung 3.5: Stahlmodell

Darin erfolgt die Erfassung des Bauschinger Effektes durch das kinematische Verfesti-
gungsmodell nach Prager.

Nach dem linear-elastischen Bereich folgt ein elasto-plastischer Bereich mit den Anfangs-
flieBspannungen f,;, und fye, fiir Zug und Druck. Die obere und untere momentane Flie3-
grenze berechnet sich mit der aktuellen Spannung o, zu

fyc = fyt - (fytO - fch) mit fyt = 0g, (329)
fyt = fyc + (fytO - fch) mit fyc = 0g. (330)

Die Modifizierung der Modellbeschreibung fiir das monotone Verhalten des naturharten
Stahls erfolgt im plastischen Dehnungsbereich nach Kreller (1990), in dem die von Dilger
(1966) angegebene Exponentialfunktion in dem Bereich o, > fyo fiir das FlieBplateau
erganzt wurde:

A
. NES
e =25 e +0.002 (‘7) fir o, > fuo mit m=—00020 (337
Es fytO l ( ft )
o (e
fytO

Hierin bezeichnen f; die Stahlfestigkeit, Ag die Gleichmafidehnung und ey, die Anfangs-
dehnung der Verfestigung. Diese Modifizierung gilt lediglich fiir die Erstbelastung im
Bereich des Flieplateaus. Nach Erreichen dieses Belastungsniveaus wird die lineare Be-
ziehung mit der Tangentensteifigkeit F angesetzt:

E,=Ep = Je= Juo. (3.32)

Eu — 5yt0
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3.5 Verbundmodell

3.5.1 Allgemeines

Die Verbundwirkung spielt eine wichtige Rolle bei der Analyse des Antwortverhaltens
von Stahlbetonbauteilen. Theoretische und experimentelle Untersuchungen in diesem
Bereich reichen bis in die Anfange der wissenschaftlichen Forschungen iiber Stahlbeton
zuriick. Die Arbeiten von Rehm (1961) und Rao (1966) stellen heute die wesentlichen
theoretischen Grundlagen des derzeitigen Wissenstandes dar.

Beziiglich der Auswahl der numerischen Modellierungsmethoden teilen Mehlhorn, Dinges,
Keuser & Kolmar (1989) deren Feinheit in vier Stufen ein. Bei der Modellierung in der er-
sten Stufe wird zum Beispiel die Geometrie der Oberfliche der einzelnen Bewehrungsstébe
wirklichkeitsnah abgebildet, um das Verbundverhalten vom Beton und Stahlrippen zu
analysieren. Das Bond-Link-Modell ([Ngo & Scordelis 1967]) und das Verbundelement
([Keuser 1989]) sind beispielsweise in die zweite Stufe einzuordnen. Die Modelle beider
Stufen eignen sich fiir lokale Untersuchungen des Verbundverhaltens. Die Bewehrung
wird in der dritten Stufe durch Stabelemente in Léangsrichtung abgebildet. Im Vergleich
dazu ist das Verbundmodell der vorliegenden Arbeit in die vierte Stufe einzuordnen.
Die Finiten Elemente sind gréfier als der mittlere Riflabstand und die Verbundwirkung
wird indirekt als Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen (Tension-Stiffening-Effekt,
TS-Effekt) entweder im Betonmodell oder im Stahlmodell erfait. Dabei ist lediglich das
globale Tragverhalten von Interesse.

Bei der Herleitung des TS-Effektes werden im allgemeinen aus Gleichgewichts- und
Vertraglichkeitsbedingungen an einem differentiellen Stabelement Differentialgleichungen
bzw. Integralgleichungen gewonnen. Wegen des hohen Aufwands der analytischen
Herleitung wird dabei das Verbundgesetz vereinfacht und als eine konstante, lineare oder
eine exponentielle Funktion approximiert.

Der Bereich der plastischen Dehnung des Stahls wird jedoch bei einer solchen Herleitung
nicht beriicksichtigt, obwohl der TS-Effekt dort wesentlich gréfer als im elastischen
Dehnungsbereich ist. Der Hauptgrund fiir diese Tatsache ist, dafl das angewendete
Verbundgesetz bei der Formulierung auf analytischem Wege den grofien Schlupf im
plastischen Bereich des Stahls nicht darstellen kann. Mit einem Verbundgesetz, das
auch den groflen Schlupf erfafit, wird die Herleitung kompliziert oder gar nicht reali-
sierbar. Im Hinblick auf die Gebrauchstauglichkeit kann die Vernachlassigung dieses
Phénomens allerdings gerechtfertigt werden, insofern der Bewehrungsstahl unter der
Gebrauchlast nicht plastiziert. Die Zulassung nichtlinearer Berechnungsverfahren und
die Anwendung der Plastizitétstheorie fiir den Nachweis der Verformungsfihigkeit bzw.
der Rotationskapazitdt von Bauteilen nach Einfiihrung des EUROCODE 2 (1992) war
ein Ausloser fiir eine weitergehende Betrachtung des plastischen Dehnungsbereiches des
Stahls. TS-Modelle, die den gesamten Ribildungsbereich, einschliellich des plastischen
Bereiches des Stahls umfassen, sind aber immer noch selten. Dennoch findet man sie
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in Kreller (1990), CEB-FIP Model Code (1990) und Stolze (1993). Die beiden ersten
Modelle sind fiir den plastischen Bereich identisch.

Trotz der theoretischen Herleitung mit sinnvollen Annahmen aus Wahrscheinlich-
keitsiiberlegungen und statistischen Auswertungen zahlreicher Versuchsergebnisse zeigt
die Gegeniiberstellung der Resultate der einzelnen Modelle selbst fiir den Fall einer
monotonen Beanspruchung in Bewehrungsrichtung eine grofle Streubreite ([Giinther
1989], [Pardey 1994]). Diese Streubreite wird noch groBer, wenn der Bewehrungsgrad
geringer wird, wobei der Einflufl des T'S-Effektes grofler wird.

Dariiber hinaus wurden Untersuchungen des T'S-Modells fiir beliebige Beanspruchungs-
richtungen gegeniiber der Bewehrungrichtung, wie im Fall allgemeiner Flachentragwerke,
bisher nur selten durchgefiihrt. Trotzdem wurde eine wichtige Grundlage zur Erfassung
des TS-Effektes bei beliebigen Fliachentragwerken in Kollegger (1988) gegeben: der
TS-Effekt mufl in Bewehrungsrichtung beriicksichtigt werden.

Trotz der offenen Fragen beim TS-Ansatz sind die bisher verdffentlichten Modelle fiir
die vorliegenden Analyse von groflen Naturzugkiihltiirmen unter monoton steigender
Windbeanspruchung als ausreichend genau anzusehen. Fiir die Identifizierung des
Schidigungszustandes nach Sturmereignissen wird jedoch ein T'S-Modell unter zyklischer
Beanspruchung benétigt. Wahrend in den letzten Jahren einige Modelle fiir schwellende
Beanspruchungen verdffentlicht wurden, ist ein auf theoretischen Uberlegungen basieren-
der TS-Ansatz fiir die Tragwerksanalyse unter zyklischen Beanspruchungen bisher nicht
entwickelt worden.

Im folgenden Abschnitt wird daher ein T'S-Modell formuliert, das sowohl die monotonen
als auch die halbzyklischen Beanspruchungen (unidirectional cyclic loading) im gesamten
Dehnungsbereich des Stahls erfafit. Im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit soll die Formulie-
rung Wert auf die Ermittlung der Rilbreite legen.

3.5.2 Verbundmechanismen

Im ungerissenen Stahlbeton ist die Dehnung von Stahl und Beton etwa gleich grof}, da
der Verbund die beiden Materialkomponenten schubfest verbindet. Uberschreitet die Be-
tonspannung die Betonzugfestigkeit an der schwichsten Stelle (infolge der Streuung der
Betonzugfestigkeit, von Eigenspannungen, eines zufilligen Fehlquerschnitts oder durch
Querschnittschwichung aufgrund der Querbewehrung), so reifit der Beton und der Stahl
iibernimmt die Zugkraft. Im riinahen Bereich entstehen Verformungsunterschiede zwi-
schen Stahl und Beton, gekennzeichnet durch die Relativverschiebungen s, die Verbund-
spannungen 7, an der Oberfliche des Stahls hervorrufen. Dabei haben die Verbundspan-
nungen die Aufgabe, die vom Stahl iibernommenen Zugkrifte im Riflquerschnitt wieder
in den Beton einzuleiten.

Die grundlegenden Beziehungen dieser Kraftiibertragungsmechanismen zwischen Stahl,
Verbund und Beton lassen sich an einem differentiellen Stabelement mathematisch formu-
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Abbildung 3.6: Stahl-Verbund-Beton-Schlupf-Beziehung

lieren. Aus der Gleichgewichtsbetrachtung (Abb. 3.6) ergeben sich folgende Beziechungen:

dos(x) = m(z, s)%dz, (3.33)

Us Ay

do.(z) = —7p(x, S)chx = —das(:t)A—c

Die Kontinuitdtsbedingung gibt die Verformungsbeziehung als Relativverschiebung
(Schlupf) zwischen Stahl und Beton wieder:

s(x) = vs(x) — ve(z). (3.35)

Die Verbundspannung 7,(z, s), deren Verlauf von der Relativverschiebung s sowie von der
Entfernung vom Riflufer z abhéngt, steigt am Rilufer steil an, klingt aber rasch wieder ab.
Die Verbundspannung verschwindet, wenn die Relativverschiebung Null ist. Die Lange,
in der die Verbundspannung aktiv ist, wird als Einleitungslénge [; bezeichnet. Innerhalb
dieser Einleitungslinge werden die Stahlspannungen vom Riflufer her abgebaut und die
Zugspannungen im Beton nehmen zu. Auflerhalb der Einleitungldnge befinden sich Stahl
und Beton im starren Verbund.

dx. (3.34)

Prinzipielle Mechanismen dieser Spannungsiibertragung in einem Riflelement sind an
Hand der unten dargestellten Beziechungen in Abbildung 3.7 gezeigt. Integriert man die
obigen Gleichungen (3.33), (3.34) und (3.35) tiber den halben Riflabstand s,,,/2, so lassen
sich die Spannungsverlaufe im Stahl o4(z) und im Beton o.(z) sowie der Schlupfverlauf
s(x) in einem durch zwei Risse begrenzten Bereich (Riflelement) wie folgt darstellen:

Srm /2
ou(x) = oulw = 0) + 2 / (z, 8)dz, (3.36)
As z=0
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Abbildung 3.7: Prinzip der Spannungseinleitung in einem Riflelement

o.(x) = oz = 0) — (05(2) — os(x = O))A—C, (3.37)
s(x) = /;T:/Q es(x)dr — /;T:/Z ec(x)d. (3.38)

Im anfianglichen RiBbildungsstadium (Erstriibildung) entstehen unregelméfige Risse mit
groflen Absténden, so dafl die Kraftiibertragung zwischen Stahl und Beton innerhalb
der Einleitungsldnge durch keinen anderen Rif} beeinflufit wird. Nach der sukzessiven
Ribildung bei zunehmender Beanspruchung stabilisiert sich die Rifbildung. Die Risse
liegen so eng zusammen, dafl an keiner Stelle mehr starrer Verbund herrscht. Die
Einleitungslédngen iiberschneiden sich (abgeschlossene Erstrifibildung). In diesem Rifibil-
dungsstadium koénnen sich eventuell weitere Risse ausbilden, wenn die Einleitungslénge
ausreichend grof3 ist, so daf} die sich aufbauende Betonspannung die Betonzugfestigkeit
zwischen zwei Rissen iiberschreitet.

Betrachtet man die Stahlspannung o, (-dehnung £,.) nicht im Riflquerschnitt, sondern im
Riflelement, so ist die mittlere Stahlspannung o, (-dehnung e,,) gegeniiber derjenigen
im Rifiquerschnitt um das Mafl der Mitwirkung des Betons Ao (Ae) abgebaut. Somit wird
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das Bauteil gegeniiber der alleinigen Betrachtung des Riflquerschnittes versteift (Zugver-
steifung, Tension-Stiffening). Bei dem oben erwéhnten Kraftiibertragungsmechanismus
vom Stahl auf den Beton sind fiir das Maf§ des T'S-Effektes in erster Linie der Riflabstand
und die zugehorige Einleitungslédnge im jeweiligen Beanspruchungszustand entscheidend.
Diese werden unter anderem von folgenden Faktoren wesentlich beeinflufit:

e Verbund: Verbundeigenschaften sind stark von der Betondruckfestigkeit f. sowie
von der bezogenen Rippenfliche f, des Bewehrungsstahls abhingig.

e Stahldurchmesser: Ein kleinerer Stabdurchmesser bei gleicher Stahlmenge liefert
eine grofere Stahloberfliche, wodurch sich der Verbundeffekt vergréfert.

e Betonzugfestigkeit: Die Betonzugfestigkeit f,.; wird u.a. von der Betondruckfestigkeit
fe und der Bauteildicke beeinflufit.

e Bewehrungsgrad: Der effektive Bewehrungsgrad p.s; definiert sich durch das
Verhiltnis der Bewehrungsmenge A, zur mitwirkenden Betonfliche A ¢, die von
der Betondeckung abhéngig ist.

An dieser Stelle ist noch zu erwéhnen, dafl die Betonzugfestigkeit f. und der Beweh-
rungsgrad p in Bezug auf den gesamten Querschnitt mit der Art der Beanspruchung
(Biegung mit Zug oder Druck) zusammen die Rifistahlspannung bestimmen. Die Rif3-
stahlspannung (Stahlspannung im Riflquerschnitt beim Auftreten des ersten Risses) ist
ein ausschlaggebender Faktor, der den TS-Effekt vom Erstriflbildungsstadium bis zum
plastischen Dehnungsbereich bestimmt.

3.5.3 Tension-Stiffening-Modell

In der vorliegenden Arbeit baut das TS-Modell auf dem Stahlmodell auf. Dabei basiert
die Formulierung auf einem eindimensionalen Zugstabmodell, welches ndherungsweise
dem gezogenen Rand eines Biegebalkens entspricht. Die Scheibenwirkung zwischen den
Rissen wird nicht beriicksichtigt. Das Modell beschreibt sdmtliche Rifbildungsbereiche
einschliefllich des plastischen Bereichs des Stahls. Der EinfluB des Tension-Stiffenings
infolge Ent- und Wiederbelastung nach der Plastizierung des Stahls wird nicht be-
trachtet, da der Einfluf im Vergleich zu dem vorhandenen Mitwirkungsmafl infolge der
Plastizierung des Stahls und zu der gesamten Dehnung nicht von Bedeutung ist.

Fiir den Modellaufbau wurde das iterative Rechenkonzept von Tassios & Yannopoulos
(1981),Eligehausen, Popov & Bertero (1983) herangezogen. Der wesentliche Vorteil dieses
Konzeptes liegt darin, daf sich die differentielle Verbundgleichung mit beliebig kompli-
zierten Verbundgesetzen durch sogenannte “Step-by-Step-Integration” einfach numerisch
16sen 148t. Damit wird die Auswahl der anzuwendenden Verbundgesetze nicht beschrénkt.
Fiir monotone Beanspruchung wurde das ortsabhéngige komplexe Verbundmodell von
Kreller (1990) angewendet, das sowohl fiir den quasi verbundfreien rifnahen Bereich als
auch fiir grofen Schlupf Giiltigkeit besitzt. Damit wird die Uberlegung der Linge des
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verbundfreien Bereichs (2ds - 3d;), der vom Stahlspannungsniveau stark abhéngig ist,
iiberfliissig.

Fiir zyklische Beanspruchung hingegen wurde das Verbundmodell von Tue (1993) iiber-
nommen, da es gegeniiber anderen zyklischen Verbundmodellen, wie die beispielsweise im
CEB 210 (1991) vorgestellten Modelle Eligehausen, Popov & Bertero (1983), Morita & T.
(1973), Tassios (1979), Hawkins (1982) und Baldzs (1991), fiir den Gebrauchslastbereich

geeignet ist.

3.5.3.1 Konzept des Modellaufbaus

Das bereits im Abschnitt 3.4 beschriebene Materialgesetz des Stahls wird als eine neue
multi-lineare Spannungs- und Dehnungsbeziehung modifiziert. Dabei werden die charak-
teristischen Stiitzstellen bestimmt, die beliebig zu wéhlen sind. Die Stahlspannung oder
-dehnung im RiBquerschnitt wird an den Stiitzstellen als bekannt oder vorab bestimmbar
vorausgesetzt und die fehlende Gréfie wird durch das im néchsten Abschnitt dargestellte
Berechnungsmodell iterativ ermittelt. Im anderen Fall wird mehrfacher numerischer
Aufwand verlangt. Die Qualitéit des Modells ist von der Anzahl der gewéhlten Stiitzstellen
abhéngig und ist somit unmittelbar mit dem numerischen Rechenaufwand gekoppelt.
Aus diesem Aspekt wurden fiinf Stiitzstellen fiir die monotone Belastung gewihlt. Dies
sind die Punkte (g4,,05-) mit den Rifistahlspannungen oy, 5%, 05 50%, Osro5% sowie der
Streckgrenze f, und der Bruchspannung f;. Hierin bezeichnet oy, % die Stahlspannung
im Rif}, die das Auftreten des Erstrisses beim Erreichen der n%-Fraktile der Betonzugfe-
stigkeit erzeugt. Dabei wird angenommen, dafl der Beton beim Erreichen der 5%-Fraktile
der Betonzugfestigkeit reifit, und die Erstrifibildung beim FErreichen der 95%-Fraktile
abgeschlossen wird.

Selbst bei monoton steigenden &ufleren Belastungen koénnen durch Spannungsum-
lagerung lokale Bereiche entlastet werden. Der Entlastungsvorgang wird durch vier
charakteristische Punkte und deren lineare Verbindungen beschrieben. Die gewéhlten
Stiitzstellen charakterisieren sich durch

e die Stahlspannung oy,., die mit der mittleren Spannung o, identisch ist (o5, = ogn),
e die Stahlspannung o, = 0 bei vollstdndiger Entlastung ,

e die in Bewehrungsrichtung transformierte Anfangskontaktdehnung ¢,. aus dem Be-
tonmodell (G1.3.25) und

e den Ursprungspunkt (0,0).

Bei der Bestimmung des ersten Punktes (og = 04,) mufl die Stahlspannung aus der
Bedingung o, = o0, zusitzlich aufgefunden werden. Dies erfolgt durch ineinander
geschachtelte Iterationen. Bei vollstéandiger Entlastung o = 0 eines Riflelements kehren
die Spannungen und Dehnungen innerhalb des Elementes nicht auf Null zuriick, sondern
bleiben, infolge des negativ wirkenden Reibungsverbundes, mit positivem Wert erhalten.
Betrachtet man den RiflschlieBungsvorgang des Betons, so mufl die im Riflquerschnitt
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Abbildung 3.8: Modifizierte Stahlkennlinie

vorhandene momentane Kontaktspannung beriicksichtigt werden. Aufgrund des kompli-
zierten Verbundverhaltens beim RifischlieBungsvorganges werden der dritte und vierte
Punkt eingefiithrt und beide linear verbunden.

Bei Wiederbelastung wird der Punkt bestimmt, der das Spannungsniveau o, ., auf der
Erstbelastungskurve vor der Entlastung aufweist. Die Verbindungslinie dieses Punktes
mit dem Ursprungspunkt (0,0) stellt den Wiederbelastungspfad dar. Beim einem héheren
Spannungsniveau wird die Erstbelastungskurve weiter verfolgt.

Somit sind alle charakteristischen Stiitzstellen definiert, deren lineare Verbindungen die
neue Spannungs- und mittlere Dehnungsbeziehung fiir monotone und zyklische Beanspru-
chung bilden. Wie oben bereits erwdhnt, wird der Einflufl der Ent- und Wiederbelastung
nach der Plastizierung des Stahls auf den TS-Effekt vernachléssigt. Die modifizierte Stahl-
kennlinie ist in Abbildung 3.8 dargestellt.

3.5.3.2 Berechnungsmodell

Im folgenden wird das iterative Berechnungsmodell fiir die Bestimmung der im vorhe-
rigen Abschnitt definierten Stiitzstellen beschrieben. Durch Einfithrung der “Step-by
Step-Integration” fiir die Integralgleichungen (3.36) - (3.38) werden der Spannungs-, Deh-

nungsverlauf sowie der Verlauf der Relativverschiebung in einem Riflelement bestimmt.
(Abb. 3.9)

Gesucht ist die mittlere Stahldehnung fiir das betrachtete Riflelement. Die Stahlspannung
im Rif} o, und die Riflelementldnge (RiBabstand s,,,) werden als bekannt vorausgesetzt.
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Ist der Stahlspannungsverlauf im betrachteten Riflelement bekannt, so ist auch der
Dehnungsverlauf und damit die mittlere Dehnung bekannt.

Bei der numerischen Integration wird das Riflelement in dquidistante Bereiche unterteilt.
Mit dem angewendeten Verbund-, Stahl- und Betonmodell wird die Integration schritt-
weise durchgefiihrt, indem die Verbundspannung bereichsweise als konstant angenommen
wird, wihrend die anderen Grofien linear approximiert werden. Die geschétzte Relativver-
schiebung im Rif} (x = 0) wird iterativ verbessert. Verschwindet die Relativverschiebung
in der Mitte des RiBelementes (z = s,,,,/2), ist die Iteration abgeschlossen. Die iiber die
Rilelementlinge gemittelte Stahldehnung ist die gesuchte mittlere Dehnung, und der
doppelte Schlupf im Rif} entspricht dann der Riflbreite.

Bei der Iteration muf in jedem Berechnungspunkt kontrolliert werden, ob die Betondeh-
nung bzw. -spannung kleiner oder gleich der Stahldehnung bzw. Betonzugfestigkeit ist.
Im folgenden wird das oben beschriebene Berechnungsmodell vom Ablauf schematisch
zusammengefafit (vgl. Abb. 3.9).

= 04, 00 = 0 sowie der

Bekannt sind die Stahl- und Betonspannung im Rif§ (i = 0) ¢?
RiBabstand s,.,.

1. Unterteilung der halben Riflelementlénge s,,,/2 in Abstéande Az,
2. Abschitzung des Schlupfs im Rifiquerschnitt s°,
3. Ablesung der Verbundspannung 7,(s°, 2° = 0) vom Verbundgesetz,

4. Berechnung der Stahlspannung im Berechnungspunkt i:

. U
ottt =gt — A—Tb(sz,xz)Ax, (3.39)

5. Berechnung der Stahldehnung im Berechnungspunkt i,

6. Berechnung der Betonspannung im Berechnungspunkt 2:

i+l i As

i+1
o) —
S S )
Ac

ottt =o' — (o

(3.40)

7. Berechnung der Betondehnung im Berechnungspunkt i,
8. Kontrolle, ob g, > . sowie o. < fu,

9. Berechnung des Schlupfs im Berechnungspunkt ¢:

A A , A . A
s =" — (e8! 4 S’S)i + (5 + 82)71:,

> (3.41)

10. Kontrolle, ob s™ = 0. Wenn nein, zuriick zu Schritt 2,

11. Berechnung der mittleren Stahldehnung e,,, und der RiB8breite 2s°.
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Abbildung 3.9: Rechenschema: schrittweise Integration

Fiir den dquidistanten Berechnungsabstand Az wird der Stabdurchmesser d, angesetzt,
da das angewendete ortsabhidngige Verbundgesetz von Kreller in Abhéngigkeit von dj
dargestellt ist. Fiir die Betonquerschnittsfliche A, mufl die Mitwirkungszone (effektive
Flache des Betonquerschnittes) angesetzt werden. Die effektive Mitwirkungshohe hf¢
wurde abweichend vom Vorschlag im CEB-FIP Model Code (1990) h.sf = 2.5(c + ds/2)
nach Gergely & Lutz (1968) mit h.rr = 2.0(c + ds/2) angenommen, da bei numeri-
schen Voruntersuchungen damit bessere Ergebnisse erzielt wurden. Fiir die zyklische
Berechnung werden der bisher maximal erreichte Schlupf und die dazugehorige Verbund-
spannung in jedem Berechnungspunkt abgespeichert. Beim zyklischen Vorgang wird der
eingestellte Riflabstand bei der Erstbelastung festgehalten.

Im folgenden werden die im Berechnungsmodell als bekannt vorausgesetzten FEin-
gangsgroflen Stahlspannung im Rif und Riflabstand diskutiert.
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Rif3stahlspannung

Die von der Betonzugfestigkeit abhéngigen Riflstahlspannungen berechnen sich un-
ter reiner Zugbeanspruchung zu

ES

E,’

wobei der Bewehrungsgrad p auf den gesamten Betonquerschnitt bezogen ist.
Da bei der Anwendung des Mehrschichtenmodells der Beton, mit Ausnahme der reinen
Zugbeanspruchung, nicht schlagartig wie beim Biegeversuch, sondern in Abhéngigkeit
von Lastinkrementen allméhlich schichtenweise reifit, ist die Riflstahlspannung selbst
bei reiner Biegebeanspruchung numerisch nicht klar definierbar. Dariiber hinaus 148t
sich auch bei kombinierten Beanspruchungen (Biegung mit Zug oder Druck) die Ri-
stahlspannung nicht einfach bestimmen. Obwohl die Gréfle der Rifistahlspannung ein
ausschlaggebender Faktor ist, der den TS-Effekt vom Erstrifbildungsstadium bis zum
plastischen Dehnungsbereich bestimmt, wurde dariiber duflerst selten berichtet.

o f ct,n%
Osrm% —

+ fet,5% (3.42)

Das iterative Berechnungskonzept von Noakowski (1988) stellt einen zuverldssigen
Weg mit akzeptablem Rechenaufwand dar. Diese Vorgehensweise findet jedoch bei der
Anwendung auf die Analyse von allgemeinen Flichentragwerken ihre Grenzen. Das
momentane Verhéltnis von Biege- zu Normalbeanspruchung ist wihrend der Iteration des
Gleichgewichtes nicht bekannt. Das gleiche Verhéltnis vom letzten Gleichgewichtzustand
ist nur anwendbar, wenn sich dieses Verhéltnis in Abhéngigkeit der Belastungsgeschichte
nur allmihlich #ndert. Wegen der verformungsbedingten schlagartigen Anderung des
lokalen Beanspruchungszustandes bei der Schalenanalyse kann dieser Weg somit nicht
beschritten werden. Ebenso ist der Ansatz von Meiswinkel & Rahm (1999) nur bedingt
anwendbar.

Basierend auf Meiswinkel & Rahm wurde hier vereinfachend die entstandene Riftiefe ¢,
im Erstrifbildungsstadium fiir die Bestimmung der Rifistahlspannung zugrunde gelegt.
Mit der Betrachtung beider Grenzfille fiir den Betonquerschnitt “nicht gerissen” und
“durchgerissen” ist lediglich der Bewehrungsgrad p in der Gleichung (3.42) zu dndern.
Die Abhéngigkeit vom Beanspruchungszustand beinhaltet somit den auf die Rifitiefe be-
zogenen Bewehrungsgrad p,;ss, der sich bezogen auf 1 m Breite wie folgt ergibt:

Priss = hiis mit hriss =0.5 htr;js
Da die Rif$tiefe sich stdndig mit der Beanspruchung &ndert, wird die Riflstahlspannung
im Erstrifbildungsstadium neu ermittelt. Sobald dieses Stadium verlassen wird, wird die
zuletzt ermittelte Riflstahlspannung festgehalten.

= 0.5 tyiss. (3.43)

RiBBabstand

Fiir die Festlegung der Riflelementlinge wurde das RiBbildungsmodell von Kreller
(1990) iibernommen. Das Modell basiert auf der statistischen Herleitung des Riflab-
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Abbildung 3.10: Zuordnung des RiBbildungsgrades nach Schwennicke (1983)

standes von Meier (1983), der Gaufischen Normalverteilung der Zugfestigkeit nach
Koch (1976) sowie der Zuordnung zwischen dem Rifibildungsgrad ¢ und der aktuellen
Betonzugspannung von Schwennicke (1983). Nach dem in Abbildung 3.10 dargestellen
Zusammenhang zwischen Rifbildungsgrad und Betonspannung erreicht die Betonzug-
spannung bei £ = 1 die 95%-Fraktile der Betonzugfestigkeit f.;g5%, wéhrend & = 0
den Ubergang vom ungerissenen Zustand hin zum Auftreten des ersten Risses bei der
Betonspannung f. 5% darstellt.

Im Erstrifibildungsstadium entstehen Risse mit unterschiedlich grofien Absténden, so dafl
sich die Einleitungsldngen [; teilweise iiberschneiden. Nach dem gedanklichen Umordnen
des RiBbildes in einen ungerissenen Bereich und in einen gerissenen Bereich wird die
Bestimmungsgleichung des mittleren Riflabstand zu
1

St (€) = 3 (2.0 — 0.69¢) £:(S) (3.44)
definiert, wobei der mittlere Rilabstand beim Erreichen der abgeschlossenen Erstrifibil-
dung (£ = 1) nach Meier zugrunde gelegt wurde:

st (€ =1) = 1.311,(¢). (3.45)

rm

Die lastabhingige Einleitungslinge [;(¢) in Gleichung (3.44) wird mit der bereits
dargestellten Berechnung ermittelt. Die Riflelementlénge hierfiir wird ausreichend grof3
gewahlt, damit die Einleitungslinge von der gewéhlten Elementldnge nicht beeinflufit
wird. Wenn die Iteration abgeschlossen ist, wird der Zustand s = 0 nicht nur in der Mitte
des Riflabstandes erreicht, sondern auch in den Berechnungspunkten, die den starren
Verbundzustand aufweisen. Der Abstand vom Riflufer bis zum ersten Punkt, in dem die
Relativverschiebung verschwindet, stellt die Einleitungslange [; dar.
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Ist die Erstrilbildung abgeschlossen, konnen weitere Risse auftreten. Fiir diesen Rif3bil-
dungszustand wurde eine vereinfachte Annahme getroffen, welche auf dem Riflabstand
sl (¢ = 1) und der Einleitungslinge [;(¢ = 1) beim Erreichen der 95%-Fraktile der
Betonzugfestigkeit basiert. Der Riflabstand s’ (¢ = 1) wird mit dem Verhéltnis der Ein-
leitungslinge 71 (€ = 1) bei der aktuellen Stahlspannung im Riff zur Basiseinleitungslinge
reduziert:

SII — SI (f — 1)

m rm

(E=1)

LE=1)" (3.46)

3.5.3.3 Monotones Verbundgesetz

Das angewendete ortsabhingige Verbundgesetz fiir monoton steigende Beanspruchung
von Kreller (1990) ist in Abbildung 3.11 dargestellt. Die Verbundspannungs- und
Schlupfbeziehung variiert in Abhéngigkeit der Entfernung des Berechnungspunktes vom
RiBquerschnitt. Diese Entfernung wird durch den vielfachen Stabdurchmesser dargestellt,
und daraus entsteht die gesamte Beziehung aus sechs Kurven. Ab der Entfernung vom
fiinffachen Stahlstabdurchmesser bleibt die sechste Kurve unveréndert.

Im folgenden wird die Verbundspannungs- und Schlupfbeziehung in Verbundbereich I
nach DIN 1045 (1988) in der Entfernung x > 5d; vom Riflufer repréisentativ dargestellt:

Tl(o S S S Sl) = Tmaz (i) 9 (347)
S1

7-l(sl <s< 52) = Tmax» (348)

Ti(s9 < s < s3) = m(s — 89) + Timaz (3.49)
S3 — S

T(s3 < s) = T5. (3.50)

Die Parameter der einzelnen sechs Kurven sind der Abbildung 3.12 zu entnehmen.

3.5.3.4 Zyklisches Verbundgesetz

Fiir zyklische Beanspruchungen wurde das Verbundgesetz von Tue (1993) gewihlt (Abb.
3.13). Aufgrund der einheitlichen Formulierung des Reibungsverbundes fiir monotone
und zyklische Belastung wurde das Verhalten des Reibungsverbundes nach Eligehausen,
Popov & Bertero (1983) beriicksichtigt. Die Beschreibung der Verbundspannungs- und
Schlupfbeziehung lautet fiir den Entlastungsvorgang mit den Parametern aus Tabelle
3.1:

s \ul Smaz — S 1
Tunl = Tmax + Tto w2 3.51
: ( maa:) d Smaz (Tn + 1) 2 ( )

Dabei sind S;qz, Tmae jeweils die bisher erreichten maximalen Werte des Schlupfs und
der Verbundspannung im betrachteten Punkt, wéhrend 77, den maximalen negativen



56 KAPITEL 3: MODELLIERUNG DES VERBUNDWERKSTOFFES STAHLBETON

®
®
Qs,x)/unax
A -
Spag: g
' ® 6.0
0.667 5 <IN e 5.0
0.500 [0 -+ . 40
. .
2.0
Z 70 x:Entfernung vom RiR
0.000 5 5 5 0.0 s : Schlupf
S%Df@ s s9 s s S3 (D : i-tes Verbundmodell

ds : Stahldurchmesser

Abbildung 3.11: Lokales Verbundmodell [Kreller 1990]

Verbundbereich nach DIN 1045
| Il
S s S S S S
il o2 | e | | 1 32 | S, | e

Verbund-
gesetz Nr.

[mm] | [mm] [mm]| [mm] | [mm]
1 |s] | sl |005/0001|s] | sl |0.05 0.001

2 |s?| s? |0.15/0.025sF | s |0.30/0.025
3 |s3| s3 |030]0050|s3 | s2 |060|0.050
4 | s |s$00.10.55|0.150| s |s$00.2|1.45| 0.150

5 | s |s300.10.55]0.150 | 89 |s300.2(1.95/0.150

6 [0.25/ 0.35 | 1.0 |0.150(0.40| 0.60 |2.50|0.150

Chax Daldf,, aD036[¢/ds (1.28, 000003, (01625

1
Chex 6 T > 0.5, 3 T 7 17085, 01,5
ax

Abbildung 3.12: Parameter des Verbundgesetzes [Kreller 1990]

Reibungsverbund bei s = 0 angibt. Der Faktor r,,, der von der Lastspielzahl L,, abhéngig
ist, berechnet sich zu

Ly
. .52
20000 (3.52)

Die Abminderung der Reibung infolge wiederholter Belastung wird durch den Term (7, +
1)¥? beriicksichtigt. Die Beschreibung der Wiederbelastung erfolgt durch die Gleichungen:

Trel = (1 — m) Tr0 +Tf0 < Tl(S), (353)

Tro

rn = log(10L,,) +
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Abbildung 3.13: Zyklisches Verbundgesetz, basierend auf Tue (1993)

T, s rd
T0 = rl max ( ) , 3.54
0 (Tn + 1)7“2 Smaxrg ( )
9 Smax
7-f()(smaar: S 0-553) = (_ + 01) T¢, (355)
5 S3
Tf()(smaz > 0-533) =Tf, (356)

wobei 7; die Reibungsspannung fiir den Schlupf s3 im monotonen Verbundgesetz bezeich-
net.

‘ Buw|N/mm?| ‘ ul ‘ u2 ‘ rl ‘ r2 ‘ r3 ‘ rd ‘
24 11.20 1 0.03 | 1.06 | 0.06 | 1.01 | 5.60
54 450 [ 0.03|1.010.05]1.03]| 2.80

Tabelle 3.1: Parameter des zyklischen Verbundgesetzes [Tue 1993]

3.5.4 Erweiterung auf 2-D

Der bisher beschriebene Modellaufbau der Stahlkennlinie basiert auf der Betrachtung
des eindimensionalen Falls. Beim ebenen Spannungszustand miissen die prinzipiellen
Mechanismen der Spannungsiibertragung zwischen Stahl und Beton unveréndert blei-
ben. Fiir die Beriicksichtigung des TS-Effekts in beliebiger Beanspruchungsrichtung
gegeniiber der Bewehrungsrichtung miissen weitergehende Uberlegungen erfolgen.
Beziiglich des hier angewendeten Rechenmodells hingt die Giite der Rechenergebnis-
se in erster Linie von den Eingangsgrofien, der Rifistahlspannung und dem Riflabstand ab.
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Nach dem angewendeten Riflkriterium entsteht ein Rif senkrecht zur Hauptzugspannungs-
richtung, die von den orthogonalen Netzbewehrungsrichtungen x, y jeweils um den Winkel
0 bzw. /2 — 0 abweicht. Vernachléssigt man vereinfachend die Dehnung in der ungeris-
senen zweiten Hauptspannungsrichtung, so berechnet sich im ebenen Spannungszustand
die Riflstahlspannung aus der Gleichgewichtsbetrachtung im Riflquerschnitt, z.B. fiir die
Bewehrung in x-Richtung mit einer konstanten Betonzugfestigkeit f.; zu

hf. cos? 6 o s
= - 0—. 3.57
a, cos* O + a, sin* 6 + Jer cos E. ( )

Us:p

Dabei bezeichnet a, die Bewehrungsmenge in x-Richtung und h die Dicke des Bauteils.
Wird der auf die Rifitiefe bezogene Bewehrungsgrad p,ss (Gl. (3.43)) und die Streuung
der Betonzugfestigkeit eingefiihrt, so kann die Gleichung (3.57) in der gleichen Form wie
die Gleichung (3.42) ausgedriickt werden:

fc* (0 * ES
O = LM% fann g (3.58)

)Om'ss,x

mit
* 2 1 4 .4
fr = fercos®0, Prissa = T(ax cos” 0 + a, sin” 0). (3.59)
Die Gleichung (3.58) liefert bei # = 0 das gleiche Ergebniss wie im eindimensionalen Fall.
Fiir die Bewehrung in y-Richtung miissen lediglich sin # und cos f miteinander vertauscht
werden.

Auch die Ermittlung des Riflabstandes im vorherigen Abschnitt basiert auf dem eindimen-
sionalen Fall, weshalb weitere Uberlegungen notwendig sind. Die Bestimmungsgleichung
im CEB-FIP Model Code (1990) ist nur eine grobe Niherung und der Riflabstand
wird damit erheblich unterschéitzt. Die angegebene Gleichung dient hauptséchlich zur
Riflbreitenermittlung mit einer Nachlaufberechnung.

Im folgenden wird die grundlegende Annahme getroffen, dafl die hauptbeanspruchte
Bewehrungslage (Hauptlage) den RiBlabstand bestimmt. Die anderen Bewehrungslagen
(Sekundérlagen) miissen sich diesem RiBabstand anpassen. Den Einflufi der Sekundérla-
gen beinhaltet dabei die Rifistahlspannung aus Gleichung (3.58). Fiir die vorab bestimmte
Hauptlage wird zuerst, entsprechend dem im vorherigen Abschnitt vorgestellten Re-
chenablauf, die modifizierte Stahlkennlinie aufgebaut. AnschlieBend werden die dabei
ermittelten Rifabsténde in den charakteristischen Punkten in die jeweiligen Richtungen
der Sekundarlagen transformiert.

Entstehen zwei Risse, so lafit sich die Rifstahlspannung wie beim eindimensionalen
Fall berechnen. Die obige Annahme fiir den Riflabstand gilt jedoch nicht mehr, weil
ein solcher Fall bei den in der vorliegenden Arbeit zu untersuchenden Tragwerken
vorwiegend unter Temperaturbeanspruchung auftritt, und die Risse dabei senkrecht
zur Bewehrungsrichtung entstehen. Daher wurde die Entwicklung des Riflabstandes
vereinfacht wie beim eindimensionalen Fall angenommen.
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Die ermittelten Riflbreiten entsprechen dem doppelten Schlupf in der Bewehrungsrichtung
und werden daher in die Rifirichtung transformiert.

3.6 Achsentransformation der Werkstoffgesetze

Die bisher formulierten Werkstoffgesetze sind richtungsabhéngig. Das Betonverhalten wur-
de in Hauptspannungsrichtungen beschrieben, wihrend die Rifirichtung in Hauptdeh-
nungsrichtung definiert wurde. Der Bewehrungsstahl unter Beriicksichtigung des Tension-
Stiffening-Effekts wurde in Bewehrungsrichtung formuliert. Im folgenden werden die Vor-
schriften fiir die Hauptachsentransformation der Komponenten (a5, 7%, C*#*) der me-
chanischen Variablen, Verzerrungs-, Spannungs- und Werkstofftensor mit dem Winkel «
angegeben:

_o0r 00 o0° 0™ _ 460
Yap = Ww%/\, Yap = %W%’\’ (3.60)
no 9006 « 16l
- 06~ 06° 067 99> 962 00° 00r 09 -
afph _ veod afph _ 77 ~ ” ~ veod 2
¢ 00v 06 067 06° ’ ¢ 00v 00¢ 007 96° e (3.62)

Dabei bezeichnet der Kopfzeiger (-~ -) die Variablen in den Hauptspannungs- bzw. Haupt-
dehnungsrichtungen. Die Vorschriften der Koordinatentransformationen lauten mit der
Determinante A und den Komponenten der Metriktensoren A;; bzw. AY

22—1 = 11411 <cosa — é%sina) , gg_j =V A2sina, (3.63)

g—gl = _%11 (sina + %cosa) : g—gz = VA2 cosa (3.64)
bzw. ) _

2—21 =/ Ajicosa, g—g: = % <sz’na + %casa) , (3.65)

Z—ZT = —/Apsina, g—gz = % <cosa - %sina) . (3.66)

Ermittelt wird der Winkel zwischen der Koordinatenachse 8! und der Richtung der Haupt-
spannung durch

2\/2712

tan2a = .
an2ao P (3.67)
bzw. der Hauptdehnung durch
2V AY?
tan2o = & mit A=Al (3.68)

Y1 — Ay
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Auch fiir das orthogonale Bewehrungsnetz gelten die obigen Vorschriften. Dabei bezeich-
net der Winkel o den Winkel zwischen den Bewehrungslagen und der konvektiven Koor-
dinate 6.

3.7 Konzept zur numerischen Umsetzung

Die vorgestellten Werkstoffmodelle miissen in einer Programmiersprache numerisch
umgesetzt werden. Das komplexe zyklische Werkstoffverhalten durch den stédndigen
Wechsel der Belastungsrichtungen (Erstbelastung, Entlastung und Wiederbelastung)
148t sich programmtechnisch nicht einfach programmieren. Wiederholende Abfragen
der Zustandsvariablen sind oft nicht vermeidbar, jedoch wird das Programm dadurch
uniibersichtlich und fehlerhaft. Dariiberhinaus erschwert dies eine Erweiterung des
Programmes.

In dieser Arbeit wurden daher die Werkstoffmodelle nach dem wissensbasierten Konzept
Hanskotter (1994) mit der Anwendung der Graphentheorie eines Teilbereichs des Exper-
tensystems realisiert. Dabei wird nach der vorhandenen Logik der Modellbeschreibung
ein logischer Graph erstellt, in dem die Belastungs- und Entlastungsbereiche sowie Rand-
bedingungen liickenlos und eindeutig definiert sind. Mit Hilfe der Suchalgorithmen wird
der giiltige Bereich nach dem logischen Graphen aufgefunden. Durch das Konzept wird
das Programm {ibersichtlich, und eine Modifikation der Modellierung 148t sich sehr ein-
fach vornehmen. Die Abbildung 3.14 stellt reprisentativ ein Beispiel des Graphen aus
Hanskotter dar.

Graph des Werkstoffmodells

Wiederbelastungsbereiche O Belastungsbereiche

| | Entlastungsbereiche

Belastungbereiche

50, =2

- — direkter Folgebereich

Entlastungsbereiche ---+» direkter Umkehrbereich

Abbildung 3.14: Graph des Werkstoffmodells [Hanskotter 1994]

3.8 Verifikation der Werkstoffmodellierung

Die bisher beschriebene numerische Modellierung des Werkstoffes Stahlbeton wird im
folgenden verifiziert. Zu diesem Zweck werden verschiedene Versuche numerisch simuliert,
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und deren Ergebnisse werden mit den experimentellen Mefwerten verglichen.

3.8.1 Tension-Stiffening-Modell

3.8.1.1 Versuche von Empelmann

Zur Beurteilung der Qualitdt des Tension-Stiffening-Modells im elastischen Bereich
des Stahls wurden zwei zentrische Zugversuche von Empelmann (1995) nachgerechnet,
welche die Ribildung und Steifigkeitsentwicklung von zentrisch beanspruchten Stahlbe-
tonzugkorpern untersuchen.

Der Versuchskorper Z4 mit einem quadratischen Querschnitt von 12 em x 12 em wurde
jeweils in den Ecken mit einem Bewehrungsstab ¢8 und mit einer Betoniiberdeckung von
2 ¢m bewehrt. Somit betragt der Bewehrungsgrad p = 1.4 %.

Die Kennwerte der verwendeten Materialien sind:

Beton: Stahl:
Wiirfeldruckfestigkeit  f.,, = 34.8 N/mm?® Streckgrenze fy = 563.1 N/mm?
Biegezugfestigkeit ferp = 415 N/mm?  Zugfestigkeit fi = 599.5 N/mm?

Elastizitdtsmodul E, = 31747 N/mm? Elastizititsmodul FE, = 195000 N/mm?

Bei der numerischen Analyse wurde die zentrische Betonzugfestigkeit nicht aus der an-
gegebenen Biegezugfestigkeit abgeleitet, sondern aus der durch den Versuch bekannten
Riflstahlspannung zuriickgerechnet. Bei der Analyse wird die mittlere Betonzugfestigeit
fetm = 2.00 N/ mm? mit einem Variationskoeffizient n = 10 % angesetzt.

Die in Abbildung 3.15 dargestellte Spannungs- und Dehnungsbeziehung des Stahls sowie
der mittlere Riflabstandsverlauf in Abhéingigkeit der Stahlspannung zeigen gute Uberein-
stimmungen der numerischen Ergebnisse mit den experimentell gewonnenen Daten.

§ Empelmann Z4 *-{ %% 2. Empelmann Z4 «-{ %»
— 3
i< f, =2.00 N/mm? £ f, =2.00 N/mm?
0=01 o 3 0=o01
2 0=14% c 27 0=14%
[ d,=8mm ] d,=8mm
E ¢ =20mm 17) ¢ =20 mm
X o 2
= ®© ©
o 8 <2
S 4 Versuch 'y A Versuch
— o
E o Eigenes Modell o o Eigenes Modell
T 3 - - Nackter Stahl o
) =
S
8
o - T T T T T T T T T T T T 1 =
0.0 0.2 04 0.6 0.8 1.0 1.2 14 120
Dehnung [10%] Stahlspannung [KN/m?]

Abbildung 3.15: Simulation des Versuchs von Empelmann (1995), Z4

Der zweite Vergleich erfolgt mit dem Versuchskorper Z6, der einen doppelt so hohen Be-
wehrungsgrad von p = 2.74 % aufweist. Dieser Versuchskorper weist einen quadratischen
Querschnitt von 15 ¢m x 15 ¢m mit der Bewehrung zu 4¢14 jeweils in den Ecken und



62 KAPITEL 3: MODELLIERUNG DES VERBUNDWERKSTOFFES STAHLBETON

mit 2.5 em Betoniiberdeckung auf.
Die Eigenschaften des verwendeten Betons und des Stahls sind:

Beton: Stahl:
Wiirfeldruckfestigkeit  f,, = 30.5 N/mm?  Streckgrenze fy =591.7 N/mm?
Biegezugfestigkeit ferp = 3.90 N/mm?  Zugfestigkeit f. = 662.8 N/mm?

Elastizitdtsmodul E, = 29484 N/mm? Elastizititsmodul F, = 195300 N/mm?

Die angesetzte mittlere zentrische Betonzugfestigkeit betrigt fem, = 2.10 N/mm? mit
einem Variationskoeffizient n = 10 %.
Die Abbildung 3.16 zeigt die sehr gute Ubereinstimmung von Simulation und Experiment.

°
® <
—-
wi< Empelmann Z6 «-{ %4 e Empelmann Z6 *-‘—‘-*
<
— o fy =2.10 N/mm? T 24 f, =2.10 N/mm?
T < =01 § =01
= =274% "(7)' w© 0=274%
< o %4 d,=14mm
— o 2 ¢ =25mm
o & =
5 A Versuch EE & A Versuch
E . o Eigenes Modell (O o Eigenes Modell
g8 - - Nackter Stahl Qe
%) Z %]
] g |
- 8
° T T T T T T 1 c+—/—"7"7""""—"—"—"—"—"——"——7—
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Dehnung [107] Stahlspannung [kN/m?]

Abbildung 3.16: Simulation des Versuchs von Empelmann (1995), Z6

3.8.1.2 Versuch von Alvarez & Marti

Fiir die Verifikation des Tension-Stiffening-Modells im plastischen Bereich des Stahls
wurden die Versuche von Alvarez & Marti (1996) nachgerechnet. Dabei werden
mit unterschiedlich duktilem Stahl bewehrte Scheibenelemente zentrisch belastet.
Im folgenden wird der Versuch 73, eine Wandscheibe mit den Abmessungen von
L/H/D = 3.0/1.0/0.22 m, simuliert. Die Scheibe ist mit hoch duktiler Bewehrung mit
einer Bruchdehnung von ¢, = 13 % bewehrt. Der Gesamtquerschnitt der Bewehrung
mit Durchmesser ¢14 betrigt 21.56 ecm? (u = 0.98 %), wobei die Betondeckung 3.8 cm
aufweist.

Da die Betonzugfestigkeit, der Elastizititsmodul des Betons bzw. Stahls von Alvarez &
Marti nicht angegeben wurden, werden sie aus den Versuchsergebnissen abgeleitet. Die
Variation der Betonzugfestigkeit wird mit 10 % angenommen. Die Materialparameter sind:

Beton: Stahl:
Wiirfeldruckfestigkeit fw =50.0 N/mm?  Streckgrenze fy = 475.0 N/mm?
Zentrische Zugfestigkeit fup = 2.10 N/mm?  Zugfestigkeit fi = 600.0 N/mm?

Elastizitdtsmodul E, = 34000 N/mm? Elastizititsmodul F, = 198000 N/mm?
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Abweichend zu dem im Abschnitt 3.5.3 dargestellten modifizierten Stahlmodell wird das
Modell fiir diese Simulation im plastischen Bereich durch die zusétzliche Einfiigung von
zwel charakteristischen Berechnungspunkten (1.01f,, (f, + f:)/2) feiner abgebildet. In
Abbildung 3.17 sind die Ergebnisse der numerischen Simulation mit den experimentellen
Ergebnissen vergleichend dargestellt. Es zeigt sich eine gute Ubereinstimmung der Ergeb-
nisse.
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Dehnung [107]

Abbildung 3.17: Simulation des Versuchs von Alvarez & Marti (1996), Z3

3.8.1.3 Versuche von Giinther

Fiir die Untersuchung des Verbundverhaltens unter monotoner, schwellender sowie lang
andauernder Belastung fithrte Giinther (1989) zahlreiche Versuche durch. Einer der Zug-
versuche unter exzentrischer Belastung (E03), der eine Belastungskombination von Zug-
und Biegebeanspruchung darstellt, wird im folgenden nachgerechnet. Hierbei wird ein
Versuchskorper durch eine exzentrisch wirkende Zugkraft belastet.

Die in Giinther angegebenen Daten fiir den Versuchskorper sind:

Beton: Stahl:

Wiirfeldruckfestigkeit  f.., = 28.5 N/mm? Streckgrenze f, = 420.0 N/mm?
Querschnitt (H/B) 13d/7d Querschnitt 122

Uberdeckung 3d, Exzentrizitdt 3d,

Die Spannungs-Dehnungskurve in Abbildung 3.18(a) wurde mit einer mittleren Zugfe-
stigkeit des Betons von 2.20 N/mm? berechnet, deren Variationskoeffizient n mit 20 %
angenommen wurde. Der gemessene mittlere Riflabstand aus 4 Versuchsproben unter
Gebrauchslastniveau, etwa bei einer Stahlspannung von 280 N/mm?, betrigt 285 mm,
wéhrend der aus der Simulation 222 mm aufweist.
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Abbildung 3.18: Simulation des Versuchs von Giinther (1989), E03 und S21

Der zentrische Zugversuch (S21) unter schwellender Beanspruchung von Giinther wurde
fiir die Verifikation der zyklischen Verbundformulierung herangezogen. Neben den ange-
gebenen Materialparametern variiert die mittlere Betonzugfestigkeit von 2.80 N/mm?
um 20 %.

Beton: Stahl:

Wiirfeldruckfestigkeit  f.., = 28.3 N/mm? Streckgrenze f, = 420.0 N/mm?
Querschnitt (H/B) 7dg/7 dg Querschnitt:  1¢22

Uberdeckung 3d

Abbildung 3.18(b) stellt die MeBwerte aus dem Experiment den numerischen Ergebnis-
sen vergleichend gegeniiber. Die zyklischen Be- und Entlastungskurven des Experimentes
sind aus Ubersichtlichkeitsgriinden nicht dargestellt. Dargestellt sind lediglich die Umkehr-
punkte nach den 1. und 10. Lastwechseln. Als mittlerer Rilabstand aus 27 Versuchsproben
wurden 290 mm gemessen. Die numerische Berechnung ergibt einen mittleren Riflabstand
von 264 mm.

Es ist zu bemerken, daf die sog. verbleibende Dehnung von etwa 0.2 % nach vollstéindiger
Entlastung hauptséchlich auf die Formulierung des RifischlieBungsprozesses im Betonmo-
dell zuriickzufiihren ist.

3.8.1.4 Versuche von Peter

Die bisherige Uberpriifung der Modellqualitiit erfolgte in einer Dimension, womit das
reine Tension-Stiffening-Modell iiberpriift wurde. Bei der zweidimensionalen Analyse ist
dagegen die Beurteilung der Qualitédt des formulierten T'S-Modells nicht mehr méglich,
da neben dem TS-Effekt die Schubverformung in der Scheibenebene durch die Drehung
der Hauptdehnungsrichtung eine wichtige Rolle spielt.
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Im folgenden werden die Versuche der Zugscheiben von Peter (1964) untersucht, wobei
die Scheibe schiefwinklig mit einem Winkel o zur Bewehrungsrichtung belastet wird.
Als Versuchskorper wurden quadratische Stahlbeton-Scheiben mit den Abmessungen
von 1.60 m x 1.60 m gewahlt. Die Auswertung wurde fiir den mittleren Plattenbereich
von 1.00 m = 1.00 m vorgenommen, um den Randstorungseinflul auszuschlielen. Die
Scheiben wurden mit orthogonalen isotropen Netzbewehrungen verstérkt, bei denen der
Winkel zwischen Belastungs- und Bewehrungsrichtung variiert.

Im folgenden werden die Versuche fiir die Winkel o = 20° (s2r20) und o = 30° (s2r30)
numerisch simuliert. Die Daten der verwendeten Materialien sind unten angegeben.
Dabei weist der kaltverformte Stahl eine Bruchdehnung von 13 % auf.

Beton: Stahl:

Wiirfeldruckfestikeit  f.,, = 34.8 N/mm?  Streckgrenze fy = 415 N/mm?
Biegezugfestigkeit ferp = 415 N/mm?  Zugfestigkeit fi = 599.5 N/mm?
Elastizitidtsmodul E, = 31747 N/mm? Elastizititsmodul F, = 195000 N/mm?
Querschnitt(B/D/H) 1.00/1.00/0.08 m Querschnitt #8, e=0.1m

Wie bei den bisherigen Nachrechnungen wurde die zentrische Betonzugfestigkeit aus
den experimentellen Ergebnissen abgeleitet. Die angesetzte Betonzugfestigkeit betragt
1.75 N/mm? und besitzt einen Variationskoeffizienten von 10 %.

Die Last-Stahldehnungskurven aus den Experimenten und den numerischen Analysen
fiir die betrachteten Félle (« = 20°/30°) sind in Abbildung 3.19 und 3.20 dargestellt.
Ausgewertet sind in Peter die Last-Stahldehnungsbeziehungen von drei Stahlstdben an
jeweils 3 Mefistellen. Somit ergeben sich fiir jedes Lastniveau insgesamt 9 Mefwerte. Zur
iibersichtlichen Darstellung sind die experimentellen Ergebnisse durch zwei Bereichen -
Mittelwert- und Grenzwertbereich - abgebildet. Der erste stellt die gemittelten MefSwerte
an jedem Stahlstab unter der jeweiligen Laststufe dar, wihrend der maximale und mini-
male Me3wert den Grenzbereich abbildet. In den beiden Abbildungen sind die Kurven aus
den Simulationen lediglich unterhalb den gemessenen Versagenslasten dargestellt, obwohl
die numerisch gewonnenen Kurven mit der ausgepriagten Plastizierung des Stahls weiter
ausgedehnt sind.

1 g 1 20° g1 E 700 E
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=, =
4%‘ 2 fy =1.75 N/mm? B . fy =1.75 N/mm?
e 1 0=01 © @ 0=01
| o Eigenes Modell 0=162% ; o Eigenes Modell 0=162%
2 Bl vitewwert d, =8 mm s B viteiwert d,=8mm
¢ =36 mm =
1 |:| Grenzwert 1 |:| Grenzwert ¢ =36 mm
0 —o0

Stahldehnung [107]

Stahldehnung [10-¥]

Abbildung 3.19: Simulation des Versuch, s2r20 (o = 20°/70°) [Peter 1964]
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Abbildung 3.20: Simulation des Versuch, s2r30 (o = 30°/60°) [Peter 1964]

3.8.2 Stahlbetonmodell

Im folgenden werden drei experimentelle Versuche numerisch simuliert. Die Ergebnisse
werden mit denen von anderen Autoren und dem Experiment verglichen. Dabei wird
die in der Literatur angegebene Betonzugfestigkeit einheitlich als 5 %- Fraktilwert bei
einer Variation von 10 % angesetzt. Wegen der fehlenden plastischen Eigenschaften des
Bewehrungsstahls werden die Materialparameter fiir den plastischen Bereich sinngeméfl
iibertragen.

3.8.2.1 Einfeldtriger unter Einzellast

Bresler & Scordelis (1963) fiihrten eine Versuchsreihe an Stahlbetonbalken durch. Aus
dieser Versuchsreihe wurde der Biegebalken B3 ausgewihlt. Wegen des relativ hohen
Bewehrungsgrades von 5.2 % im gezogenen halben Querschnitt, ist in dem Versuch das
einachsiale Betonverhalten im Vergleich zum Tension-Stiffening-Effekt mafigebend.

In Abbildung 3.21(a) sind die Abmessungen und Materialdaten angegeben, wobei in
der numerischen Analyse das plastische Verhalten des Stahls mit einer 1/1000-fachen
tangentialen Anfangssteifigkeit und mit einer Bruchdehnung von 5 % abgebildet wurde.

Abbildung 3.21(b) zeigt die Verformungskurven in Abhéngigkeit von der Versagenslast
P, = 79.5 Kips. Die Versagenslast der numerischen Analyse liegt etwa um 18 % hoher
als die des Experimentes. Das System wurde durch Ausnutzung der Symmetrie mit 9
Elementen iiber die Balkenlénge und 8 Schichten {iber die Querschnittshche diskretisiert.
Die Nachrechnung von Lin (1973) mit elasto-plastischem Betonmodell wurde als Ver-
gleichskurve gewéhlt. Die in der Abbildung nicht eingetragenen Rechenergebnisse von
Zahlten (1990) mit einem Betonmodell nach plastischer Bruchtheorie sind quasi identisch
mit denen des eigenen Modells.



3.8 Verifikation der Werkstoffmodellierung 67

lDPu
) 252 in. 2 R
o &
N - !
= in2 T [® O—x o’ T
As=2x0.39 in. Z @
o o| 2 S -
As=5x1.02in.2 E%.:HEN — g
“ N S
~ 90 R fin] =
Materialdaten: ° g §
Beton: f, = 5.62 ksi —
5?: £0164O ksi § o Lin
£, =0611ksi N A Experiment
2 @ Eigenes Modell
Bewehrung:
oben f, =50.1 ksi °
E, = 29200 ksi °
unten f, =80.1 ksi 5
Eo= 29800 ksi 00 02 04 06 08 10 12 14 16
= E,/10° : ,
0=5% Durchbiegung [in.]

(@) (b)

Abbildung 3.21: Simulation des Versuchs von Bresler & Scordelis (1963)

3.8.2.2 Punktweise gelagerte Platte unter Einzellast

Fiir die Verifikation der Modellierung des zweiachsialen Stahlbetonverhaltens wird eine
quadratische Platte simuliert, die von McNeice (1967) experimentell untersucht wurde.
Die Platte ist an allen vier Ecken punktuell gestiitzt und in Mitte der Platte durch
eine KEinzellast belastet. Die Stahlbewehrung in zwei Richtungen liegt parallel zu den
Plattenrdndern im Versuchskorper. Die Geometrie- und Materialdaten sind in Abbildung
3.22 angegeben. Bei der Simulation wurde ein Viertel der Platte mit einem Elementnetz
von 6x6 Elementen mit 8 Schichten iiber die Querschnittshéhe berechnet.

Der Vergleich der numerischen Analyse mit den Last-Verformungskurven der Autoren Jo-
friet & McNeice (1971), Lin & Scordelis (1975), Gilbert & Warner (1978) und Zahlten
(1990) und den Versuchsergebnissen ist in Abbildung 3.23 dargestellt. Neben der Durch-
biegung an der Mefstelle sind auch die Rifibilder an der Unterseite der Platte fiir einige
Lastintensitéiten dargestellt. Der Vergleich der Ergebnisse zeigt die Leistungsfihigkeit des
formulierten Werkstoffgesetzes.

3.8.2.3 Navier-gelagerte Platte unter Flichenlast

Als letztes Beispiel wird zur Verifikation des Materialmodells eine vierseitig gelenkig
gelagerte quadratische Platte unter einer Flachenlast untersucht. Die Platte, die Taylor,
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MeRstelle A\~ ¢ Materialdaten:
F i A \’F "%i
3in Beton: f, = 5.5 ksi
| 1.31n. 1.75 in. Eo= 5200 ksi
g — 19 =0.15
= | 141 f, = 0.46 ksi
‘ I |
! a,, = a,, = 0.85% Stahl: f, =50 ksi
Punktlager | E,= 29000 Ksi
Y g - 1 Et = Eo /103
. 18 in. J (I = 3 %

Abbildung 3.22: Versuch von McNeice (1967)
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Abbildung 3.23: Simulation des Versuchs von McNeice (1967)

Maher & Hayes (1966) experimentell untersuchten und von weiteren Autoren numerisch
analysiert wurde, ist charakterisiert durch eine ausgeprégte Nichtlinearitéit der Geometrie.
Die Geometrie und Materialparameter sind in Abbildung 3.24 dargestellt. Ein Viertel
der Platte wurde durch ein Elementnetz von 6x6 Elementen mit einer Unterteilung des
Querschnitts in 8 Schichten idealisiert.

Die in Abbildung 3.25 dargestellten Berechnungsergebnisse - Durchbiegung in Platten-
mitte - wurden mit denen von van Greunen (1979), Arnesen (1979) und Zahlten (1990)
verglichen. Aus dem Vergleich 1i8t sich eine gute Ubereinstimmung der numerischen
Ergebnisse mit dem vorliegenden Werkstoffmodell mit den experimentellen Mefiwerten
erkennen. Die Riflbilder an der Ober- und Unterseite der Platte unter der Lastintensitét
von 4.7 psi stellen anndhernd die Ri3bilder dar, die sich beim Experiment ergeben. Bei der
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Darstellung in Abbildung 3.25 1d8t sich die Rilbreite lediglich an der Unterseite explizit
ermitteln, da fiir die Berechnung der Riflbreite mit dem vorliegenden Werkstoffmodell
das Vorhandensein der Bewehrungslage an der jeweiligen Leibung Voraussetzung ist.

Die durchgefiihrte Analyse bestétigt noch einmal die Leistungsfahigkeit des in der Arbeit
entwickelten Stahlbetonmodells.

> Materialdaten:
e -
\ 2.01in. Beton: f. = 5000 psi
i 0.719in. 0.513in. ¢ Eo=4.48 10° psi
E i %L ) L =015
ol e =522 psi
(<7} i 2 J ° e e lﬁ( t 5 psi
. ! a, = 0.11 in.%/ft. Stahl: f, =5.40 104 psi
s—Linienlager y ' .
? 1 La, = 0.13 in.%/ft. E,=3.00 107 psi
vy | v - | Et = EO/ 103
B 36 in. ) =3%

Abbildung 3.24: Versuch von Taylor, Maher & Hayes (1966)
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Abbildung 3.25: Simulation des Versuchs von Taylor, Maher & Hayes (1966)
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Kapitel 4

Statische Analyse zweier
Naturzugkiihltiirme

4.1 Einwirkungen

Die zur Analyse herangezogenen Einwirkungskombinationen stellen eine realitdtsnahe
Idealisierung der auftretenden Belastungen fiir einen Kiihlturm unter Zugrundelegung
der derzeitig giiltigen Richtlinie fiir den Entwurf und die Konstruktion von Natur-
zugkiihltiirmen in Deutschland VGB (1997) dar.

4.1.1 Eigenlast

Das Eigengewicht G des Stahlbetons ist gem#d DIN 1055 (1978), Teil 1, mit v =
25.0 kN/m? anzunehmen. Um den Einflu der angeordneten Windrippen zu erfassen,
wird die Eigenlast der Kiihlturmschale auf v = 25.2 kN/m? erhoht.

4.1.2 Windlast

Die anzusetzende Winddruckverteilung fiir die unterschiedlichen Windlastzonen ergeben
sich fiir den Auflendruck zu

wa(2,0) = cpa(0) - 0 - F1 - qu(2). (4.1)
Die standortabhéngige Hohenverteilung des Boenstaudruckes g,(z) erfolgt entsprechend
der Windlastzone. Die Umfangsverteilung der Druckbeiwerte c,,(6) ist von der Ober-
flaichenrauhigkeit der Stahlbetonschale, d.h. von der konstruktiven Ausbildung der Wind-
rippen abhingig. Der dynamische Uberhohungsfaktor ¢ beriicksichtigt die Grundbean-
spruchung und den resonanten Teil der Bauwerksantwort als quasi-statische Last und
wird in Abhéngigkeit von der kleinsten Eigenfrequenz min f und von der Geometrie der
Schale ermittelt. Der Interferenzfaktor F; beriicksichtigt eine zu erwartende Beanspru-
chungserh6hung infolge von weiteren Kiihltiirmen oder hohen Kraftwerksgebéduden in der
engeren Nachbarschaft zum betrachteten Kiihlturm.

71
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4.1.3 Temperatur

Fiir den Betriebszustand eines Nafkiihlturmes sind, soweit keine ungiinstigeren Werte
gefordert sind, folgende Temperaturverteilungskennwerte anzusetzen:

e AuBentemperatur —15° C'

e Innentemperatur +30° C

e Wirmeiibergangszahlen a; = a, = 20.0 W/m?*K

e Wirmeleitzahlen A = 2.1 W/mK fiir Normalbeton nach DIN 4108 (1991)

Die anzusetzende Temperaturverteilung entspricht der Lufttemperaturdifferenz im winter-
lichen Betriebszustand AT, = 45 K (Extremfall). Der zwischen AuBen- und Innenfliche
der Schale vorhandene Temperaturunterschied wird durch

d
_ A )
AT, = 44— AT (4.2)
— -+ =
% A Qg

ermittelt, wobei d die jeweilige Schalendicke bezeichnet.

Die weiterhin anzusetzenden Temperaturdifferenzen im Betriebszustand AT} = 25 K
(Normalbetrieb) und infolge einseitiger Sonneneinstrahlung ATy = 25 K (auflen wérmer)
bleiben im Rahmen dieser Arbeit unberiicksichtigt, da die aus dem winterlichen Betriebs-
zustand entstehenden Spannungen zu ungiinstigeren Schnittgroflen fithren.

4.1.4 Hygrisches Quellen

Im folgenden wurde ein neuer Lastfall “Hygrisches Quellen” definiert, der derzeit
normenmafig nicht beriicksichtigt ist.

Beim hygrischen Quellen handelt es sich um eine typische Vorschidigung von Kiihltiirmen.
Durch die stédndige Befeuchtung der Innenflichen quillt der Beton, sofern er unbeschichtet
ist. Durch die Beaufschlagung mit Dampfschwaden des zu kiihlenden Wassers kann man
auf der Innenseite von einer 100-prozentigen Wasserséttigung ausgehen. Die Umgebungs-
bedingung an der AuBenseite der Schale entspricht nach DIN 4227 (1988) dem Zustand
zwischen “allgemein im Freien” und “in sehr feuchter Luft”. Danach 148t sich die mittlere
relative Luftfeuchtigkeit zwischen 70 % und 90 % ansetzen.

Hygrische Effekte verursachen Vorverzerrungen, #dhnlich wie bei thermischen Einwir-
kungen. Daher 148t sich das hygrische Quellen vereinfachend durch eine &quivalente
Temperaturdifferenz erfassen. Unter der Annahme, dafl ein Quellen des Betons auf der
Innenseite sich mit einem Schwinden auf der Aufenseite iiberlagert und ein Kriechen
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des Betons unberiicksichtigt bleibt, 148t sich der Vorgang des hygrischen Quellens in
Anlehnung an DIN 4227 (1988) wie folgt beschreiben.

Das Grundschwindmaf fiir Normalbeton betragt

€0 = +10-107° fiir Bauteile im Wasser und (4.3)
€0 = —13-107° fiir Bauteile in feuchter Luft. (4.4)

Das Quell- bzw. Schwindmafl berechnet sich zu

€st — ESO(k's,t - ks,to)- (45)

Mit einer wirksamen Korperdicke von weit itber 160 ¢m (DIN 4227 (1988), Gl. 6) erhalt
man fiir ein wirksames Betonalter von ca. 30 Jahren — dies entspricht etwa der Hélfte der
Nutzungsdauer eines Naturzugkiihlturmes — die beiden Beiwerte zu

ks .1—300 = 0.65, (4.6)

ks, = 0.0. (4.7)
Damit erhélt man das Quellmafl bzw. das Schwindmaf} zu

€s30 = 10107 - (0.65 — 0.0) = 6.5 - 107, (4.8)

€s30 = —13-107°- (0.65 — 0.0) = —8.45-107°. (4.9)

Der Dehnungsunterschied zwischen Innenseite (Quellmafl) und Auflenseite (Schwindmaf)
berechnet sich zu

Aégz0 =6.5-107° — (—=8.45-107°) =2 15-107°. (4.10)
Unter der Annahme einer linearen Dehnungsverteilung zwischen Innen- und AuBenseite
148t sich diese Dehnungsverteilung durch eine dquivalente Temperaturdifferenz erfassen.
Mit einer Temperaturdehnzahl von ap = 10 - 107%/K erhilt man somit eine #quivalente
Temperaturdifferenz von
. AES,SO . 15- 10_5

AT =
aT 10-10-6

— 15 K. (4.11)

4.2 Statische Analyse

In den folgenden Abschnitten wurden im Rahmen einer statischen Analyse mit Beriick-
sichtung der geometrischen und stofflichen Nichtlinearitdt zwei real existierende, grofie
Naturzugkiihltiirme analysiert.

Beim ersten Turm (Turm A) handelt es sich um einen 25 Jahre alten Kiihlturm mit
einem ausgeprégten Riflbild. Durch den Vergleich des realen Schidigungszustandes mit
demjenigen aus der numerischen Schidigungssimulation wird das angesetzte Konzept
der Analyse verifiziert. Die dabei beobachteten Schiadigungsprozesse unter den unten
aufgefithrten Lastfédllen werden ausfiihrlich diskutiert. Basierend auf den durch diese
Simulation gewonnenen Erkenntnissen wird der zweite Turm (Turm B) analysiert, der
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vor kurzem fertiggestellt wurde. Diese Simulation dient zur Vervollstindigung und
Bestétigung der bei der ersten Simulation gewonnenen Erkenntnisse sowie der Vorhersage
des zu erwartenden Schidigungszustandes im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit und eine
Abschétzung der Tragreserven des nach VGB (1997) bemessenen Kiihlturmes.

Ausgehend von den bereits definierten Einwirkungen (Abschnitt 4.1) werden die folgenden
Lastfallkombinationen bei der Analyse zugrundegelegt:

e G+ AW gibt den Beanspruchungszustand fiir einen sich auler Betrieb befindlichen
Kiihlturm unter monoton steigender Windlast wieder.

o G+ ATysi + AW reprisentiert die Beanspruchung im winterlichen Betriebszustand,
ebenfalls unter monoton steigender Windlast.

o G+ ATy5x + AThygr + AW beriicksichtigt zusétzlich eine hygrische Beanspruchung
der Kiihlturmschale (vgl. Abs. 4.1.4).

o G + AT + W,y stellt ein Lastkollektiv dar, um eine Aussage zur Schadigungs-

entwicklung iiber die Lebensdauer beider Kiihltiirme treffen zu koénnen. Eine
Simulation, die der Realitdt mit einer Vielzahl kleiner Windbeanspruchungen na-
hekommt, ist aufgrund des hohen numerischen und zeitlichen Aufwands sicherlich
nicht wirtschaftlich zu realisieren.
Nachdem die Vorschiadigungen aus der Belastung mit der Kombination
G + AT + ATjyg + 1.0 W eingetreten sind, wird die Temperaturbeanspruchung
des winterlichen Betriebszustandes ATysx auf die Temperaturbeanspruchung des
Normalbetriebes ATs5x gesenkt. Anschliefend wird die Windbelastung mit 1.0 W,
die der Beanspruchung durch einen 50-jdhrigen Sturm entspricht, heruntergefahren.
Nach weiteren zwei Belastungszyklen mit 1.0 W wird der Turm mit monoton
steigender Windlast bis zum Versagen beansprucht. Mit dem beschriebenen
Belastungsszenario soll versucht werden, die in der Realitdt héufig vorkommenden
Windbeanspruchungen kleinerer Intensitdat mit wenigen Belastungszyklen global zu
erfassen und sie mit den mit hoher Wahrscheinlichkeit eingetretenen Temperatur-
und Windbeanspruchungen sowie den stdndigen Lasten zu superponieren.

Bei der jeweiligen Analyse wird das Verformungsverhalten in ausgewéhlten lokalen
Punkten beobachtet. Beispielsweise reprisentieren die in Abbildung 4.1 dargestellten 6
Punkte das lokale Verhalten des Turms: In Meridianrichtung werden bei einem festen
Winkel # = 0° der untere Drittelbereich (A), Taillenbereich (B) und der Bereich des
oberen Randgliedes (C) untersucht, wahrend in Umfangsrichtung etwa fiir § = 30° (D),
0 = 60° (E) und 0 = 90° (F) das Verhalten unmittelbar unterhalb des oberen Rand-
gliedes untersucht wird. Fiir die gesamte Schidigungsentwicklung stehen die Rifibilder
in Abhéngigkeit von den oben genannten jeweiligen Lastfallkombinationen zur Verfiigung.

An dieser Stelle sei noch zu erwihnen, dafl das angewandte Finite Element fiir die Stahl-
betonstiitzen nach der schubsteifen Stabtheorie groflier Verschiebungen, jedoch kleiner



4.2 Statische Analyse - Turm A 75

NZK Goesgen
. @74.16 m n
T28.8°57.6° 86.4 T
Cw\\}R\QE\H!FHHHH/‘ @ 150-0(112%m >om
iR ERARERERIN
i ey |
o ks 106.00m
. TTAR AN
Wind ) [T
(IR TN AR
DT
PO
I, e
(TR
[T HERAN
/////Hmzl\\\\\ 18.00 m
//// /’IH‘H\\\\\\\ o 028m
JL @109.30m L
o @116.20m

Abbildung 4.1: Schalengeometrie und Wanddickenverlauf des Kiihlturmes A

Rotationen formuliert ist ([Chen 2001}). Die physikalische Nichtlinearitdt wurde durch
ein Fasermodell realisiert, wobei der Werkstoff in der gleichen Vorgehensweise wie beim
Schalenelement formuliert wurde.

4.2.1 Turm A
4.2.1.1 Geometrie- und Materialdaten

Beim Kiihlturm A handelt es sich um den 1976 fertiggestellten Naturzugkiihlturm des
Kernkraftwerkes GOSGEN-DANIGEN in der Schweiz. Die Hauptabmessungen und
der Wanddickenverlauf des Kiihlturmes A sind aus Abbildung 4.1 ersichtlich. Diese
sowie weitere Daten wurden Furrer & Mischol (1977) sowie einem Datenblatt des
Bauunternehmens Heitkamp entnommen. Nicht bekannte Parameter wurden aus den
gegebenen Angaben berechnet oder sinnvoll abgeschétzt.

Die Stahlbetonschale besteht aus einem rotationssymmetrischen Hyperboloid, dessen Mit-
telflache durch die allgemeine Hyperbelgleichung

r(z) =ro+ %\/62 + (Hp — 2)? (4.12)

beschrieben wird. Das Hyperboloid ist durch folgende Parameter festgelegt:
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o 7o = —23.6939 m,

a = 58.7739 m,

b= 121.6289 m,

Hp = 118.000 m.

Der untere Ringtrédger der Schale ist durch eine Verdickung des unteren Schalenrandes
auf 0.75 m realisiert. Der obere Ringtrdger wird durch eine innenliegende 0.30 m dicke
und 1.29 m breite Kreisringplatte ausgebildet.

Das Stiitzenfachwerk des Kiihlturmes besteht aus 50 iiber den Umfang verteilten
V-Stiitzenpaaren. Die Stiitzenpaare sind mit einer Neigung von 17.84° zur Vertikalen
ausgefiihrt. Dieses entspricht der Neigung am unteren Schalenrand. Die Stiitzenabmes-
sung wurde mit der konstanten Breite von 0.90 m ausgefiihrt, und die Schalendicke von
0.75 m am unteren Rand entspricht der Dicke der Stiitzen.

Die Stiitzen leiten ihre Lasten iiber 50 Einzelfundamente in den Baugrund ein, je zwei
Stiitzen teilen sich ein Fundament. Die Fundamentabmessungen ergaben sich aus einer
linear elastischen Berechnung mit der angegebenen Sohlpressung von o, = 0.45 M N/m?
im Gebrauchszustand zu B/D/H = 4.00 m/5.00 m/1.50 m. Die Einzelfundamente
wurden mit dem angenommenen Bettungsmodul des Baugrundes von k = 12.0 M N/m?
durch Dehn- und Drehfedern idealisiert.

Der Untergrund am Standort des Kiihlturmes ist durch sandig-kiesige Talbdden charak-
terisiert, die in einer Méachtigkeit von ca. 30 m ein bestehendes Grundgebirge iiberlagern.
Der Bettungsmodul des Baugrundes 1ait sich ndherungsweise aus Tabellenwerken zu
k=12.0 MN/m? ermitteln.

Die Kennwerte der fiir die Kiithlturmteile verwendeten Betone konnen Tabelle 4.1 entnom-
men werden. Die mittlere Betonzugfestigkeit fiir die Schale wurde mit f,; = 2.675 M N/m?
und fiir die Stiitzen mit f,; = 2.924 M N/m? nach [DIN 1045] angesetzt. Fiir die Berech-
nung des T'S-Effektes wurde der Variationskoeffizient der Streuung der Betonzugfestigkeit
zu 1 = 10% angenommen.

Bauteil Beton Bwos E-Modul
[MN/m?] | [MN/m?]
Fundamente | BH 300 25.0 30000
Stiitzen BH 450 40.0 35500
Schale BH 300 25.0 30000

Tabelle 4.1: Verwendete Betone des Kiihlturmes A
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Abbildung 4.2: Vorhandene Bewehrung des Kiihlturmes A

Die vorhandene Bewehrung ergab sich aus einer linearen FE-Berechnung nach der
Membrantheorie unter Beriicksichtigung der nach damaliger Schweizer Norm anzuset-
zenden Randmomente (vgl. [Furrer & Mischol 1977]). Verwendet wurde ein Stahl III
(SIA 162, 1968) mit einer FlieSgrenze von f, = 410 M N/m? und einer Festigkeit von
fi = 460 M N/m?. Die Bruchdehnung des Stahles wurde in der Analyse zu 10% ange-
nommen. Die Bewehrungsmengen fiir die Meridian- sowie fiir die Ringbewehrung kénnen
Abbildung 4.2 entnommen werden. Die eingelegten Stabdurchmesser der Meridian-
und Ringbewehrung betragen 8 — 16 mm. Wegen der fehlenden Information {iber die
Verteilung der Stabdurchmesser, die fiir die Rilbreitenberechnung eine wesentliche Rolle
spielen, wurde in der Analyse der Durchmesser einheitlich zu 12 mm angenommen.

Bei der Festlegung der Windlast wurden nach VGB (1997) Windlastzone I und Druckver-
teilungskurve K 1.0 zugrundegelegt. Der dynamische Uberhéhungsfaktor ergibt sich mit
min [ =0.750 Hz zu ¢ = 1.075.

4.2.1.2 Schidigungszustand des Kiihlturmes A

Zur Information iiber den zwischenzeitlich aufgetretenen Schéddigungszustand der
Stahlbetonschale des Kiihlturmes des Kernkraftwerkes GOSGEN-DANIGEN steht
ein unveroffentlichter Bericht Wolfseher und Partner AG (1996) zur “Beurteilung des
Einflusses der Risse auf die Tragfahigkeit” zur Verfiigung.
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Der Kiihlturm A weist demnach einen ausgeprégten Schadigungszustand auf. Im einzel-
nen sind dies horizontale sowie iiberwiegend vertikale Risse verschiedener Charakteristika,
Betonabtrag im oberen Drittel der Schaleninnenseite und unterschiedliche Setzungen im
Bereich der Stiitzen.

Die Risse der Schale lassen sich grob in vier Kategorien unterteilen:

e Vertikale Risse ausgehend vom unteren Schalenrand, zum grofien Teil von innen
nach auen verlaufend, in Abstdnden von 2 m bis 5 m iiber den gesamten Umfang
verteilt, mit Rifllingen von bis zu 10 m,

e vertikale Risse an der Schalenauflenseite im Bereich des oberen Schalendrittels in
Absténden von 5 m bis 20 m mit RifSlingen zwischen 10 m und 50 m,

e cinzelne vertikale Risse im Bereich des mittleren und unteren Schalendrittels , sowie

e horizontale Risse mit Rifllingen meist kleiner als 5 m bei Arbeitsfugen, vielfach mit
Wasseraustritten.

Die gemessenen Rifibreiten schwanken zwischen 0.1 mm und 1.0 mm, wobei etwa 20%
der Risse Rifiweiten gréfler als 0.4 mm aufweisen.

Die Setzungen, die ohne Zweifel fiir die Risse im erstgenannten Punkt verantwortlich
sind, und der Betonabtrag werden im Rahmen dieser Arbeit nicht weiter untersucht bzw.
modelliert. Das Hauptaugenmerk in der numerischen Analyse wird auf die Risse sowie
die Rilentwicklung aus Temperatur nebst hygrischer und Windbeanspruchung gelegt.

4.2.1.3 Lastfall G + \W

Der mit Eigengewicht G vorbelastete Turm wird durch eine steigende quasi-statische
Windlast W bis zum Versagen beansprucht. Die Abbildungen 4.3 und 4.4 stellen
die Lastverformungspfade der Punkte A, B und C im Staupunktmeridian und der
Punkte D, E und F senkrecht zur Windrichtung dar. Erste Risse entstehen am oberen
Randglied im Bereich § = 180° bei einem niedrigen Lastniveau von A = 0.7. Die Risse
vermehren sich in mehreren Bereichen, etwa bei § = 30°, 8 = 120° und 6 = 180° des
oberen Randgliedes. Der Kiihler verhélt sich bis zu einem Lastniveau von ca. A = 1.75
im wesentlichen linear. Hohe Meridianspannungen im Luv fithren zur schlagartigen
Entstehung horizontaler Trennrisse im mittleren Bereich der Schale. Diese horizontalen
Risse dehnen sich weiter nach oben und unten in Meridianrichtung aus. Dabei &ndern
sie ihre Riffwinkel und schlieflen sich mit vertikalen Rissen zusammen, die vom mittleren
Flankenbereich bei ca. # = 60° bei einem Lastfaktor von A = 1.90 entstehen und sich
nach unten und oben in einem Bereich von 6 = 30° weiter fortpflanzen (vgl. Abb. 4.5-4.7).
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Abbildung 4.3: Last-Verformungspfade in den Punkten A, B und C
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Abbildung 4.4: Last-Verformungspfade in den Punkten D, E und F

Erste Risse im Stiitzenfachwerk entwickeln sich bei A = 0.1 im Bereich § = 0° an den
Stiitzenfiifen. Bei Erreichen des Lastfaktors A = 1.0 entstehen erste Risse im Bereich der
Stiitzenmitte und des Stiitzenkopfes, die Risse an den Stiitzenfiilen dehnen sich bis zu
einem Umfangswinkel von 6 = 30° aus. Die Risse im mittleren und oberen Stiitzenbereich
entwickeln sich bei A = 1.75 im Bereich § = 0° zu Trennrissen. Diese dehnen sich bis
zum Kollaps des Turmes bis zu den Stiitzen im Bereich § = 45° aus. Dabei kommt
es nicht zu einem Versagen der Stiitzen. Die Stiitzen im druckbeanspruchten Teil des
Stiitzenfachwerkes verbleiben wihrend des gesamten Belastungsvorganges im elastischen
Druckbereich des Betons.

Der Kiihlturm versagt nach einer maximalen Verformung von ca. 1.20 m in der Taille
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(Punkt B) und von ca. 0.38 m an der oberen Flanke (Punkt E). Das Versagen des
Tragwerkes wird bei A = 1.75 durch das Plastizieren der Meridianbewehrung in den
horizontalen Trennrissen im Luvbereich des mittleren Schalendrittels eingeleitet (vgl.
Abb. 4.5). Bis zum Kollaps dehnt sich dieser anfangs lokal begrenzte Bereich iiber die
gesamte Hohe des Turmes aus. In Hohe der Schalenmitte erstreckt sich der Bereich bis
zu 0 = 30° in Umfangsrichtung. Der Kollaps wird letztendlich durch das Reiflen der
Meridianbewehrung im Luv des mittleren Schalendrittels in einer Héhe von ca. 85 m
bei einem Windlastfaktor von A = 2.52 verursacht. In Abbildung 4.7 sind die verformte
Struktur (30-fach tiberhéht) und das Rifbild des Kiihlturmes kurz vor dem Kollaps
dargestellt.

An dieser Stelle soll noch kurz erwahnt werden, dafl das Stiitzenfachwerk im Rahmen
der nichtlinearen statischen Analyse dieses Turmes keinen wesentlichen Einflufl auf das
Versagen des Kiihlturmes besitzt. Eine vorab im Rahmen dieser Arbeit durchgefiihrte
nichtlineare statische Analyse mit einem durch linear-elastische Balkenelemente diskre-
tisierten Stiitzenfachwerk fiihrte zu einer minimal erhéhten Versagenslast von A = 2.55.
Der oben beschriebene Versagensmechanismus liefl sich sowohl mit linearen als auch mit
nichtlinearen Stiitzenmodellierung gleichermaflen erzielen.

4.2.1.4 Lastfall G + ATysx + AW

Nach der Vorbelastung durch Eigengewicht G und dem Temperaturgradienten
AT, = 45 K wird der Turm erneut der Windlast W ausgesetzt. Die Temperatur-
beanspruchung erzeugt vertikale Risse iiber die gesamte Auflenseite der Kiihlturmschale,
wéhrend horizontale Risse im Bereich des oberen und unteren Drittels zu erkennen
sind (Abbildung 4.10). Die horizontalen Risse unterhalb der Taille sind zum Teil
durch das Eigengewicht der Schale iiberdriickt, dennoch entstehen horizontale Risse im
unteren Schalendrittel aufgrund der groBleren Schalendicke und der damit einhergehenden
VergroBerung der riflerzeugenden Spannungen sowie aufgrund der erhohten Steifigkeit.
Die iiberwiegenden Rifbreiten sind jedoch noch kleiner als w,, = 0.1 mm, insbesondere
die der horizontalen Risse.

Bei steigender Windlast schreitet die Riflentwicklung an der durch die Temperaturbean-
spruchung aufgeweichten bzw. vorgeschéidigten Schale wesentlich schneller voran als beim
“kalten” Kiihlturm. Die vertikalen Risse im Flankenbereich um 6 = 60° sind schon bei
einem Windlastfaktor von A = 1.0 mit einer mittleren Riflbreite w,, > 0.15 mm zahlreich
vorhanden. Die horizontalen Trennrisse im Luvbereich des mittleren Schalendrittels
treten, wie bei der Beanspruchungskombination G+ AW, wieder beim Lastfaktor A\ = 1.75
auf.

Im Vergleich mit dem “kalten” Turm weist die Last-Verformungskurve des mit Tempe-
ratur beanspruchten Turmes ein friihzeitig gesteigertes nichtlineares Verhalten auf. Der
durch die Temperatur hervorgerufene Steifigkeitsabfall 148t sich deutlich im Vergleich der
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Last-Verformungspfade erkennen (Abbildungen 4.22 und 4.23).

Die Verformungen weisen bis auf den versagensnahen Bereich erhebliche Unterschiede
auf. Wahrend im versagensnahen Bereich ein &hnliches Verhalten beider Tiirme zu
beobachten ist, ist die Versagenslast von A = 2.49 nur minimal geringer. Auch die
Verformungen zeigen keinen wesentlichen Unterschied unmittelbar vor dem Versagen.
Dieses ahnliche Verhalten vor dem Versagen 148t sich dadurch erklaren, dafl bei hoheren
Windlastniveaus die Riflentwicklung und damit die dadurch beeinflufiten Verformungen
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Abbildung 4.11: RiBbild bei G + ATysx + 1.0 W

der Kiihlturmschale von der Windbelastung dominiert werden.

Die Abbildungen 4.10 - 4.14 stellen die Ribilder der Schale bei verschiedenen Wind-
lastfaktoren dar. Um einen besseren Uberblick iiber die Entwicklung der RiSbreiten mit
steigender Windbelastung zu erhalten, sind Risse kleinerer Riflbreiten herausgefiltert.
Hier ist deutlich die Analogie zwischen der Vergroflerung der Rilbreiten der an der

Auflenseite vorhandenen vertikalen Risse und der Riflentwicklung am kalten Turm zu
erkennen.

Die Stiitzen des Kiihlturmes verhalten sich in weiten Teilen identisch mit dem beim
Lastfall G + AW (4.2.1.3) beobachteten Verhalten. Erste Risse entstehen bei A = 0.2
an den Stiitzen im Bereich # = 0°, betroffen sind zunéchst wieder die Stiitzenfiifle.
Nach einer Ausdehnung des Bereiches mit gerissenen Stiitzen auf einen Ausschnitt von
0 = 30° kommt es zur Bildung von Rissen im mittleren und oberen Bereich der Stiitzen.
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Diese entwickeln sich bis zu einem Windlastfaktor von A = 1.5 zu Trennrissen, wieder
beginnend bei # = 0°. Bis zum Kollaps weitet sich dieses Rifibild der Stiitzen bis auf
einen Bereich von ca. § = 45° aus.

Der Kollaps des Tragwerkes wird wiederum durch das Plastizieren und Reiflen der Me-
ridianbewehrung im Luvbereich des mittleren Schalendrittels verursacht. Aufgrund der
durch die Temperatur schon vorbelasteten Bewehrung kommt es schon bei A = 1.3 zum
ersten lokalen Plastizieren der Meridianbewehrung im Bereich des mittleren Schalendrit-
tels des Luvbereiches. Dieses anfangs lokale Plastizieren der Meridianbewehrung breitet
sich in der im Abschnitt Lastfall G + AW (4.2.1.3) beschriebenen Weise weiter aus.

4.2.1.5 Lastfall G + AT;5x + AT}ygr + AW

Nach der Vorbelastung durch Eigengewicht G' und den Temperaturgradienten ATy, = 45 K
sowie der hygrischen Ersatzbelastung AT}, = 15 K wird die Schale weiter der Windlast
ausgesetzt.

Die zusétzliche hygrische Beanspruchung ATy, . vergroflert die an der gesamten AuBen-
schale durch ATysx verursachten Risse und erzeugt zusétzliche horizontale Risse, die sich
jetzt iiber den gesamten Kiihlturm verteilen.

Bei steigender Windlast schreitet die Entwicklung der Risse an dem nun offensichtlich
viel stéarker geschidigten Turm zunehmend fort. Im Gegensatz zu den beiden vorherigen
Lastfillen entwickeln sich die vertikalen Risse im Bereich um 6 = 60° wesentlich starker
und verbreitern sich weiter im Flankenbereich (f = 30° - § = 90°). Beim Lastfaktor
A = 1.0 kommt es zu einem lokalen Plastizieren der Ringbewehrung bei § = 90° in Hoéhe
des Punktes A ( ca. 50 m). Dabei entstehen mittlere Rifibreiten bis zu w,, = 0.45 mm.
Dieses ist in erster Linie auf die sehr geringe Ringbewehrungsmenge zuriickzufiihren:
Der Bewehrungsgrad in diesem Bereich betragt lediglich 0.21%. Die gesteigerte Bean-
spruchung durch die hygrischen Effekte fiihrt zusétzlich zur Vergroflerung der Rilbreite.
Die mittleren Riflbreiten in den iibrigen Bereichen sind zum groflen Teil grofler als
Wy, = 0.2 mm.

Die horizontalen Trennrisse im Luvbereich des mittleren Schalendrittels treten wieder
wie bei den anderen Beanspruchungskombinationen bei Windlastfaktor A = 1.75 auf und
treffen auf die sich schon vorher entwickelten vertikalen Risse aus dem Bereich um 6 = 60°.

Das Stiitzenfachwerk zeigt wiederum ein &hnliches Verhalten wie unter den beiden
vorangegangenen Beanspruchungskombinationen. Die Risse im Bereich der Stiitzenfiifle
entstehen bei A = 0.5, die Risse im mittleren und oberen Bereich treten wieder bei
A = 1.0 auf. Zu den Trennrissen im mittleren und oberen Stiitzenbereich kommt es ab
A=1.5.
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Der Kollaps des Tragwerkes wird erneut durch den in den vorherigen Lastféllen beobach-
teten Versagensmechanismus verursacht. Das Versagen des Kiihlturmes wird wiederum
durch Plastizieren der Meridianbewehrung im Luvbereich des mittleren Schalendrittels
bei A = 1.2 eingeleitet. Bis zum Erreichen der Traglast erstreckt sich der Bereich mit
plastizierter Meridianbewehrung iiber die gesamte Hohe des Luvbereiches bei 6 = 0°,
in Hohe der Schalenmitte dehnt er sich bis zu # = 30° aus. Das schon bei A = 1.0
einsetzende Plastizieren der Ringbewehrung dehnt sich zwar weiter lokal im Bereich um
6 = 60° aus, fithrt aber nicht zum Versagen des Turmes. Das Versagen des Turmes tritt
wieder durch das Reiflen der Meridianbewehrung im Luv ein.

Die Last-Verformungspfade lassen gegeniiber dem Lastfall G + ATy55 + AW ein weiter
gesteigertes nichtlineares Verhalten erkennen (vgl. Abbildungen 4.22 und 4.23). Die Ver-
sagenslast von A = 2.47 liegt unterhalb der beiden anderen Lastkombinationen. Vor dem
Kollaps weisen die Punkte B und E im Vergleich zu den anderen Beanspruchungskombi-
nationen etwas kleinere Verformungen (ca. 0.90 m und ca. 0.37 m) auf.
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Abbildung 4.21: Last-Verformungspfade in den Punkten D, E und F

4.2.1.6 Lastfall G + AT + W,

Die Abbildungen 4.24 und 4.25 zeigen die Lastverformungs-Pfade der Punkte B
und E fiir die untersuchten Beanspruchungskombinationen G + ATysx + AW und
G + AT + W, im Vergleich. Die Last-Verformungskurve des mit 3 Sturmzyklen, denen
die vorschidigungserzeugenden Beanspruchungen AT vorausgegangen sind, belasteten
Turmes zeigt irreversible Verformungen in der Belastungsgeschichte (Anfangspunkt der
Lastverformungskurve).

Bei der anschlielenden monotonen Windbeanspruchung bis zum Versagen ist keine we-
sentliche Anderung des Lastverformungs-Verhaltens bei hoherer Windbeanspruchung fest-



4.2 Statische Analyse - Turm A 89

1.6 2.0 24 2.8

Lastfaktor O

1.2

PunktB, G+ [1W : —O—

0.8

Punkt B, G + [T 45 + [OWV: ——

0.4

PunktB, G + T, +0T, ,+ (IW: —o—

hygr

' —1'.2 ' —1'.1 ' -1'.0 ' -d.9 ' -d.8 ' -d.7 ' -016 ' —d.5 ' -d,4 ' -0'.3 ' -0'2 ' —d.1 ' 0.0
Verformung [ m ]

Abbildung 4.22: Last-Verformungspfade im Punkt B
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Abbildung 4.23: Last-Verformungspfade im Punkt E

zustellen. Der Turm verhélt sich wahrend der drei Sturmzyklen, die fiir diesen Turm
eine relativ geringe Beanspruchung darstellen (vgl. Last-Verformungspfade Abbildun-
gen 4.24 und 4.25), weitgehend linear. Dieses weitgehend lineare Verhalten ist auf die
geringe Zu- und Abnahme der Stahlspannung aus Temperatur und hygrischem Quel-
len zuriickzufithren. Die Verformungen und die Versagenslast A = 2.49 liegen im Be-
reich der Versagenslasten der Beanspruchungskombinationen G + ATy + A W und
G+ ATysi + Alpygr + A W.

Das Ribild der Kiihlturmschale nach 3 Sturmzyklen mit den vorangegangenen Tem-
peratureinwirkungen AT ist in Abbildung 4.26 dargestellt. Deutlich zu erkennen ist
die grofle Anzahl von Rissen mit Riflbreiten gréfler w,, = 0.2 mm. Vergleicht man
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Abbildung 4.25: Vergleich der Last-Verformungspfade im Punkt E

Abbildung 4.26 mit dem Ribild der gleichen Lastkombination ohne Windlast (Abb.
4.15), so kann man eine erhebliche Zunahme der Riflbreiten der vertikalen Risse
feststellen. Die groflen vertikalen Risse, die bereits bei der Windbeanspruchung mit
A = 1.0 aufgetreten sind, entstehen durch die hohen Spannungen in der Ringbewehrung:
Die Ringbewehrung im Bereich um 6 = 90° befindet sich nahezu im Fliebereich oder
ist bereits lokal plastiziert, wodurch die groflen Riflbreiten hervorgerufen werden (vgl.
Lastfall G + ATysx + ATy + A W (4.2.1.5)). Andererseits sind die Zuwéchse der
Stahlspannungen der Ringbewehrung im Flankenbereich ( § = 30° — 6 = 90°) wihrend
der Windbelastung mit 1.0 W gegeniiber denen der Temperaturbeanspruchung noch
klein, so dafl sich die Rifbreiten in diesem Bereich wihrend der Entlastung kaum
dndern. Bei der anschlieBenden Windentlastung bleiben die vorhandenen Ribreiten
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also weitgehend erhalten und werden durch die beiden folgenden Belastungszyklen nicht
wesentlich gesteigert.

Weniger plausibel ist allerdings die Entstehung von Riflbreiten w,, grofler als 0.2 mm
im Bereich von § = 60° im oberen Schalendrittel, die erst bei der Entlastung entstehen
(vgl. Abb. 4.16). Die RiBbreite dieser Risse liegt vor der Entlastung knapp unter der
Filtergrenze von 0.2 mm.
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4.2.1.7 Auswertung der statischen Analyse

Im folgenden soll der durch die numerische Simulation gewonnene Schédigungszustand
mit dem von der [Wolfseher und Partner AG 1996] beschriebenen realen Tragwerks-
zustand verglichen werden. Mogliche Schiédigungsmechanismen und -ursachen sollen
identifiziert werden.

Vergleicht man den realen Schidigungszustand mit den erhaltenen Ergebnissen aus der
Simulation mit dem Belastungsszenario G + AT + W, das die bisher aufgetretenen
Einwirkungen auf den Kiihlturm naherungsweise erfafit, stellt man folgendes fest:

Die durch Temperatur, hygrische Prozesse und Windwirkung entstandenen Risse bzw.
Rifibreiten, die auch im entlasteten Zustand — nach den Sturmereignissen — mit groflen
Riflbreiten erhalten bleiben, stimmen qualitativ gut mit dem im Abschnitt 4.2.1.2
“Schéidigungszustand des Kiihlturmes A” beschriebenen realen Rifibild {iberein.

So zeigt das Rifibild in Abbildung 4.26, nach winterlichem und normalem Betriebszu-
stand sowie nach drei Sturmzyklen mit 1.0 W, iiberwiegend vertikale Risse mit Rilbreiten
zum groflen Teil {iber w,,, = 0.2 mm. Die numerisch ermittelte Riflbreite betrdgt maximal
Wy, = 0.45 mm im Bereich der plastizierten Ringbewehrung im Flankenbereich der
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Schalenmitte. Diese bei der Simulation gewonnenen Rifibreiten liegen im Bereich der
gemessenen Riflbreiten am Turm zwischen 0.1 mm und 1.0 mm, wobei ca. 20% der Risse
Riflbreiten von iiber 0.4 mm aufweisen. Unterstellt man eine Streuung der Rilbreiten,
wie bei realen Bauteilen zwischen 1.5 — 1.8, so kann die maximale Rilbreite beispielsweise
mit einem Streuungsfaktor 1.7 bei ca. w = 0.8 mm liegen.

Der aufgezeichnete mittlere Riflabstand liegt im oberen Schalenbereich bei ca. 8 m und
im mittleren Schalenbereich bei ca. 40 m. Dies zeigt damit, daf§ sich die festgestellte
Riflbildung noch im Erstrifibildungsstadium befindet. Die am realen Turm vorhandene
Charakteristik des Rifbildes findet man hiermit wieder. Bezieht man die unter den
Abschnitten 4.2.1.3 - 4.2.1.6 gewonnen Erkenntnisse iiber Riflursachen und die Riflent-
wicklung in obige Betrachtung mit ein, so kann als grundlegendes Ergebnis der Simulation
festgestellt werden, daf fiir nahezu alle am realen Turm vorhandenen vertikalen Risse an
der Auflenseite die Temperatureinwirkungen und die hygrischen Quellprozesse ursichlich
sind.

Die Entwicklung der Rifbreiten unter Windeinwirkungen bis ca. 1.0 W (50-jéhrige
Windbeanspruchung), die durch Temperatur und hygrische Prozesse initiiert wurden,
kann in den Abbildungen 4.10 - 4.14 und 4.15 - 4.19 verfolgt werden. Deutlich ist zu
erkennen, dafl die Windwirkung zu einer erheblichen Vergroflerung der Rilbreiten bzw.
zu einer erheblich grofleren Anzahl von Rissen mit grofien Riflbreiten fiihrt.

Die Entstehung der grofien Riflbreiten ist eindeutig auf die zu geringe Ringbewehrungs-
menge zuriickzufithren. Der mittlere Ringbewehrungsgrad in der gesamten Schale bis
auf den Bereich des oberen Randgliedes betrigt lediglich 0.25%, wéhrend die heutige
Richtlinie VGB (1997) 0.4% in der oberen Hailfte der Schale und 0.3% in der unteren
Hélfte der Schale vorschlégt.

Die bisher bei der Bemessung von Kiihlturmbauwerken nicht zu beriicksichtigenden hy-
grischen Prozesse fithren u.a. zu einer zusétzlichen Beanspruchung der Ringbewehrung,
was die Riflbreiten zusétzlich vergrofert. Im Hinblick auf die Standsicherheit beweisen die
statischen Simulationen, daf§ der Turm Tragreserven fiir etwa die 2.5—fache Bemessungs-
windlast besitzt.
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4.2.2 Turm B
4.2.2.1 Geometrie- und Materialdaten

Der zweite zu analysierende Naturzugkiihlturm entspricht in seiner Schalengeometrie
demjenigen des Kraftwerks NIEDERAUSSEM, der durch seine gigantische Hohe von
200.00 m charakterisiert ist ([Harte, Kritzig & Montag 2001]). Wegen der Verwendung
des Sonderbetons (SRB 85) fiir die Schale des Kiihlturmes wurden die Daten zur weiteren
numerischen Analyse aus Harte & Busch (1996) entnommen.

Der Kiihlturm setzt sich aus zwei Hyperboloiden zusammen, deren Mittelflichengeome-
trien durch die allgemeine Hyperbelgleichung (Gl. 4.12) beschrieben werden. Die beiden
Schalen sind durch folgende Parameter festgelegt:

untere Schale: r, = -7.2434 m, obere Schale: r, = 42.3703 m,

a =49.8735 m, a = 0.2597 m,
b = 114.9326 m, b =82940 m,
Hr=142.00 m, Hp=142.00 m.

Abbildung 4.27 gibt einen Uberblick iiber die Schalengeometrie und den Wanddicken-
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verlauf.

Die 48 rechteckigen Radialpfeiler auf den Einzelfundamenten (B/D/H =
5.00 m/7.00 m/3.50 m) besitzen eine konstante Breite in Umfangsrichtung von
1.40 m und in Meridianrichtung eine von 3.10 m auf 1.10 m linear nach oben abnehmende
Dicke. In unseren Simulationen wurden die Einzelfundamente als Dehn- und Drehfedern

idealisiert; der Bettungsmodul des Baugrundes errechnet sich mit den angenommenen
Bodenkennwerten o,,; = 1.00 M N/m? und E, = 100 MN/m? zu k = 23.78 M N/m?3.

Die in den Analysen verwendeten Baustoffe fiir alle Bauteile sind Beton B 35 und
Betonstahl Bst 500S. Die mittlere Betonzugfestigkeit wurde mit f; = 2.675 M N/m?
mit einem Variationskoeffizient der Streuung n = 10% angesetzt. Die Festigkeit und die
Bruchdehnung des Stahls wurde jeweils zu f; = 550 M N/m? und zu 10% angenommen.
Die vorhandenen Bewehrungen in Abbildung 4.28 fiir die nichtlineare Analyse ergaben
sich aus der linearen statischen Bemessung nach der Richtlinie VGB (1997). Da die
Riflbreite ein signifikantes Maf3 fiir eine Schadigung darstellt und stark vom Stabdurch-
messer abhéngt, wurden sédmtliche Bewehrungen einheitlich mit einem Durchmesser von
12 mm angenommen.

Die angesetzte Windlast wurde nach VGB (1997) mit der Windlastzone II, der Druckver-
teilungskurve K 1.4 und einem dynamischen Uberhéhungsfaktor von ¢ = 1.07 festgelegt.
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Abbildung 4.28: Vorhandene Bewehrung aus der linearen Analyse
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4.2.2.2 Lastfall G + \WW

Der mit Eigengewicht G vorbelastete Turm wird durch eine ansteigende quasi-statische
Windlast W bis zum Versagen beansprucht. Die Abbildungen 4.29 und 4.30 stellen die
Last-Verformungspfade der Punkte A, B und C im Staupunktsmeridian und der Punkte
D, E und F in der Richtung senkrecht zum Wind dar (vgl. Abb. 4.27).

Ahnlich wie beim ersten Turm (Turm A) entstehen erste Risse am oberen Ranglied bei
einem niedrigen Windlastniveau von 0.6 1. Die sich vermehrenden Risse verbleiben bis
zum Windlastfaktor A = 1.20 im Bereich des Randgliedes. Die Windlastintensitédt A = 1.20
erzeugt im Luv der Schalenmitte erste horizontale Trennrisse, die sich mit steigender
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Windbeanspruchung iiber den gesamten Luvbereich weiter entwickeln. Etwa bei A = 1.35
treten erste vertikale Risse im oberen Flankenbereich bei # = 90° unterhalb des Punktes E
auf. Abbildung 4.32 und 4.33 zeigen die Riflentwicklung an den Innen- und Auflenseiten
der Schale bei hohen Windlastniveaus. Die Luvseite wurde in der gesamten Héhe durch
die horizontalen Trennrisse stark geschédigt, wihrend die vertikalen Biegerisse in der
oberen Hilfte der Flankenseite, zwischen dem Punkt E und dem Punkt F, dicht verteilt
sind. Der Bereich zwischen den Punkten D und E erweist sich als Ubergangsbereich
zwischen den horizontalen und den vertikalen Rissen.

Der oben erwihnte Riflentwicklungsprozefl ist durch das Last-Verformungsverhalten
des Turmes in den beobachteten Punkten wiederzuerkennen. Nach dem Auftreten der
Trennrisse bei A = 1.20 entwickelt der Turm ein verstérkt nichtlineares Tragverhalten.
Mit steigender Windlast wird der Turm zunehmend weicher. Bei A = 1.75 plastiziert
die Meridianbewehrung im Bereich der Taille (Punkt B). Bis zum endgiiltigen Versagen
des Turmes plastiziert nahezu die gesamte Meridianbewehrung im Luv des mittle-
ren Drittelbereichs. Der Turm versagt bei der Windlast 2.34 W mit einer Verformung
in der Taille (Punkt B) von ca. 1.85 m und an der oberen Flanke (Punkt E) von ca. 0.65 m.

Die Stiitzen verhalten sich prinzipiell wie beim Turm A. Beim Windlastfaktor A = 0.50
treten Biegerisse in den Stiitzen im Fuflpunkt bei 6 = 0°, bei A = 0.70 in der Stiitzenmit-
te und bei A = 1.00 im Stiitzenkopf auf. Im Bereich der Stiitzenkopfe, an der Luvseite
der Schale, kommt es bei A = 1.30 zu Trennrissen. Die Risse entwickeln sich weiter mit
steigender Windlast etwa bis in den Bereich § = 60° . Die Plastizierung des Stahls be-
ginnt bei A = 2.25. Dabei kommt es nicht zu einem Versagen der Stiitzen. Die Stiitzen
im druckbeanspruchten Teil verbleiben, wie beim Turm A, wihrend des gesamten Bela-
stungsvorganges im elastischen Druckbereich des Betons.

4.2.2.3 Lastfall G + ATs + AW

Die thermische Einwirkung im winterlichen Betriebszustand erzeugt wieder das gleiche
RiBbild wie bei Turm A in der Schale des Turmes (Abb. 4.36). Die Risse befinden sich
im Erstribildungsstadium, und daher sind die Riflabsténde sehr grof3. Die mittleren Rif3-
breiten verbleiben noch unterhalb w,, = 0.1 mm.

Fiir einen besseren Uberblick iiber den Riflentwicklungsprozef mit steigender Windeinwir-
kung wurden in Abbildung 4.37 — 4.40 die Risse kleiner als w,,, = 0.1 mm herausgefiltert.
Im Vergleich zu dem kalten Turm sind vertikale Risse, aufgrund der Biegebeanspruchung
infolge von Temperatureinwirkung, im unteren Flankenbereich der Auflenschale zu
erkennen, wiahrend der kalte Turm im Bereich iiber die gesamte Windbelastung rif3frei
bleibt. Der iiberwiegende Teil der vertikalen Risse im Flankenbereich an der Innenscha-
le bleibt kleiner als w,, = 0.1 mm. Das simulierte Rif3bild stellt fiir den Turm unter
der winterlichen Bemessungswindlast 1.0 W keinen wesentlichen Schadigungszustand dar.
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Abbildung 4.35: Last-Verformungspfade in den Punkten D, E und F

Wie beim ersten Turm erkennt man auch hier die dominierende Windwirkung durch
den Vergleich der Riflbilder mit denen des kalten Turmes. Die aufgetretenen Risse dieses
Turmes sind jedoch wéhrend des gesamten Belastungsprozesses erheblich kleiner als die
beim ersten Turm, natiirlich infolge der hheren Ringbewehrung.

Die in Abbildung 4.34 und 4.35 dargestellten Last-Verformungspfade geben den
Vorschadigungseffekt aus der thermischen Beanspruchung mit einem flacheren Anstieg
als beim kalten Turm wieder. Vergleicht man das Verformungsverhalten mit demjenigen
des kalten Turmes (Abb. 4.48, 4.49), so stellt man wieder fest, daf} sich die beiden Tiirme
bei hohem Windlastniveau sehr &hnlich verhalten. Die Vorschédigung aus der Temperatur
wird durch die zunehmende Schédigung infolge der Windbeanspruchung unterdriickt.
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Jedoch verursacht diese Vorschédigung breitere Risse. Die Bewehrung beginnt bei A = 1.50
zu plastizieren. Die Plastizierung des Stahls entwickelt sich in gleicher Weise wie beim

kalten Turm. Die Versagenslast betrdgt 2.37 W. Die Abbildung 4.41 stellt die Verfor-
mungsfigur des Turmes kurz vor dem Versagen dar.

4.2.2.4 Lastfall GG + AT45K + AThygr + W

Wie zu erwarten war, vergrofert die Beanspruchung aus hygrischem Quellen die
Vorschiadigung in der gesamten Schale. Wahrend die Riflentwicklung auf der Innenschale
keine wesentliche Anderung von der unter dem vorherigen Lastfall aufweist, ist eine
erhebliche Zunahme von Riflanzahl und -breite auf der Auflenschale festzustellen. In
Abbildung 4.42 — 4.45 sind die Risse in der Auflenschale bei verschiedenen Windlastin-
tensitédten dargestellt. Die Herausfilterung von kleineren Rissen ermoglicht es wieder, den

Effekt der Windeinwirkung auf der aufgeweichten Schale zu verfolgen. Die meisten Risse
bleiben bis zur Windlast 1.0 W kleiner als 0.20 mm.

Die Last-Verformungskurven sind nahezu identisch mit denen unter dem vorherigen Last-
fall ohne die Beanspruchung aus hygrischem Quellen (Abb. 4.46, 4.47): Der Unterschied
zeigt sich lediglich unterhalb des Windlastfaktor A = 1.0 und ist im Flankenbereich
etwas ausgepragter als im Luvbereich (Abb. 4.48, 4.49). Dieses nahezu identische
Verformungsverhalten mit und ohne hygrischem Effekt beruht darauf, daf§ sich der

Schédigungszustand aus beiden Zwangsbeanspruchungen noch im Erstrilbildungsstadi-
um befindet.

Obwohl die Plastizierung der Meridianbewehrung bei A = 1.4 etwas friiher auftritt, zeigt
der hygrische Effekt auch auf das Versagensverhalten wieder keinen Einfluf3.

4

g!ilgli“iiii’ﬁg!l
e
S Saea e eatee W
\CINRRR A AEEl I nRnama ARl
N H-E WA
N A iy gl
iinuanae kst |
i I
,ﬁﬂm”m”lll i T ,,l....lllllllﬂ‘\‘m
M/{,,,,mllﬂll RO "l...MMMMMMII““‘\\\
Gl \‘\\\\\\\M\ :,'l...gllmllllli“‘\‘s‘ \
i vy Nt aaaa ARG
G @ TR
Rifbild Au[_l,eeite iRbild AuRenseite
bei G + (T g + [Ty + 1.00 W w,, > 0.10 mm  bei G + (T, + T,y + 1.00 W w,, > 0.15 mm

Abbildung 4.42: Ribild bei G + ATysx + ATy + 1.00 W



KAPITEL 4: STATISCHE ANALYSE ZWEIER NATURZUGKUHLTURME

102

e} )
£ £
© — o o
S+ S+
A A
ES S = NSy B3 &
= e S U=
= 8o = iiillllllll““““-‘, So =
= 52 q e e P TV 28 %
#, S a7 I s s i e &9
I . 3 = 3
e < + e +
E o T =
= = 25 25
= = i g Qo 2
= 3 5 T
« = <
= [ s (X 2
S W P S T
s g g £ g
5 A
7
°  + °  +
=0 =0
= . £ .
£ T £ o
e = e =
o o = S -
A — = A — ————
= = c ‘3 = —— i 3 e
= 2 =) = = o = SR
= = N = ) . =2 S hs e |
Ve SN = 25 R 3 NN — = 2o R e e (N = S
SR T S s e e = Q0 - = o< =
i - S i s e = 2 - .. = = i e 2o .. S 0 N o i s i i
S m,\nﬁm\wmuu = 2+ o S e P I+ <t i3 [ [ |
e =—=cot zf X g2 X —
= C— ) F
FrEiidii by 25 < - = a5
S = r N S 4
A 27 =
+ = + =
o e o o]
— p— — L]
g 3 2 3
2 <

RiRbild AuRenseite

»>0.10mm  bei G + 0T, + 0T, o+ 2.30 W w,, > 0.15 mm

RiRbild AuRenseite

bei G + [Ty + Ty, + 230 W w,

Abbildung 4.45: Rifibild bei G + ATy5x + ATpygr +2.23 W



4.2 Statische Analyse - Turm B 103

@
o~
0=2.36 .
N o
Lo
N
O
—
GHITT gt [T, o HTW . 5
x>
£
L : 7]
©
—
Punkt A :—o— (MMM z = 62.00 m | o
o
Punkt B : —— [z =142.00 m
| <
Punkt C ;—=— M1z =200.00 m °

24 22 20 -8 16 -4 -2 10 -08 06 04 -02 00 02
Verformung [ m ]

Abbildung 4.46: Last-Verformungspfade in den Punkten A, B und C

2.8

24

2.0

1.6

G+0T gt T, +IW

hygr

1.2

Lastfaktor O

Punkt D :—o— [12 30.0(1z =190.00 m

0.8

Punkt E :—— [12 60.000z =190.00 m

0.4

Punkt F : —=- [12 90.000z =190.00 m

000 008 016 024 032 040 048 056 064 072 080 08 096 104
Verformung [ m ]

Abbildung 4.47: Last-Verformungspfade in den Punkten D, E und F

4.2.2.5 Lastfall G + AT + W,

Wie bereits im Abschnitt 4.2 erwahnt, wird mit diesem Lastkollektiv versucht, die
Schiadigungsentwicklung iiber die Lebensdauer des Turmes global zu simulieren.

Nach der Belastung mit der Kombination G + AT + ATy, + 1.0 W, wird die
Temperaturbeanspruchung des winterlichen Betriebszustandes ATysx auf die Tem-
peraturbeanspruchung des Normalbetriebes ATssr gesenkt. AnschlieBend wird die
Windbelastung mit 1.0 W dreimal herunter- und hochgefahren. Der Turm wird danach
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Abbildung 4.48: Vergleich der Last-Verformungspfade
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Abbildung 4.49: Vergleich der Last-Verformungspfade
mit monoton steigender Windlast bis zum Versagen beansprucht.

Das prinzipielle Verhalten des Turmes unter dieser Lastfallkombination ist dhnlich wie
beim ersten Turm. Die Abbildungen 4.51 und 4.52 zeigen, wie beim Turm A, keinen we-
sentlichen Einfluf der zyklischen Windbeanspruchung auf das Last-Verformungsverhalten
in der Taille des Turmes. Die verbleibenden Risse nach den Windlastzyklen sind in Ab-
bildung 4.50 dargestellt. Breitere vertikale Risse befinden sich in der unteren Hélfte der
Schale, jedoch kleiner als w,, = 0.15 mm. Das bereits in Abschnitt 4.2.1.6 ausfiihrlich
diskutierte Verhalten gilt auch fiir diesen Turm.
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4.2.2.6 Auswertung der Analyse

Aus der bisherigen statischen Schiadigungsanalyse 148t sich folgende Vorhersage iiber die
Dauerhaftigkeit und die Standsicherheit des Kiihlturmes treffen.

Bei der numerischen Simulation unter den vier herangezogenen Lastfallkombinationen
entsprechen die Versagenslasten etwa der 2.4-fache Bemessungswindlast: Der Kiihlturm
ist somit standsicher.

Im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit weist der Turm keine ausgepréigte Rifbildung auf.
Aus den RiBbildern der Simulation mit dem Belastungsszenario G' + AT + W, 1a8t
sich erkennen, dafl die mittleren Rifbreiten im wesentlichen zwischen 0.10 mm und
0.12 mm liegen. Mit Beriicksichtigung einer Streuung der Rifibreite ist eine wéahrend
der Lebensdauer auftretende, maximale Rifibreite zwischen 0.2 mm und 0.25 mm zu
erwarten, die gerade an der Grenze der zu beschréinkenden Riflbreite liegt.



Kapitel 5

Schadigungsprozesse

5.1 Nichtlineare Schidigungsprozesse

Das Prinzip der virtuellen Verschiebung der Kontinuumsdynamik wurde als allgemeine
Formulierung bereits durch die Gleichung (2.61) beschrieben. Zu der bisher behandel-

ten Formulierung des statischen Sonderfalls (X = x = 0) mufl der Arbeitsanteil der
D’ALAMBERTSschen Tragheitskrifte
oW, = —/ poxdxdv (5.1)
Bo

beriicksichtigt werden. Somit 148t sich das Prinzip der virtuellen Verschiebung in der Form
ausdriicken:

(SW = (5Wt + (SWl - 5Wa = O (52)

Im Hinblick auf die Simulation der Schiadigung lafit sich fiir ein beliebig diskretisiertes
Tragwerk das Prinzip der virtuellen Verschiebung als folgende nichtlineare Bewegungs-
gleichung beschreiben:

M-V—G(V,V,d,t):P(t). (5.3)

Dabei bezeichnet V wesentliche Knotenfreiheitsgrade und P korrespondierende Kno-
tenkraftgrofen. V und V stellen jeweils die Spalte der Knotengeschwindigkeiten und
der Knotenbeschleunigungen dar. M beschreibt die globale Massenmatrix. d ist ein
den Deteriorationsprozefl des Tragwerks auf der Ebene der &dufleren Variablen V|,
P charakterisierender Parametersatz. Er enthélt beispielsweise Lebenszeitintervalle,
Zyklenzahlen und Typen von Einwirkungskollektiven, Intensitdt und Starkbebendauer
einer seismischen Erregung oder Intensitdt und Anzahl singuldrer Schadigungsereignisse.
Die physikalische Zeit verkorpert t. Das nichtlineare Vektorfunktional G beschreibt die
inneren Knotenkraftgroflen infolge viskoser (V), elasto-plastischer (V) und deteriorie-

render (d) Tragwerksprozesse.

Um einen inkrementell-iterativen Losungsalgorithmus herzuleiten soll die Ausgangsglei-
chung (5.3), analog der nichtlinearen Statik, linearisiert werden. Somit entsteht als Er-
gebnis die tangentiale Bewegungsgleichung ([Kritzig 1989, [Kratzig 1990]):
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Dabei ist Cr die tangentiale (viskose) Dampfungsmatrix und Ky die tangentiale
Steifigkeitsmatrix. F; bezeichnet den inneren Knotenkraftvektor aus Triagheitswirkungen
(M - V) sowie aus viskosen, elasto-plastischen und deteriorierenden Tragwerksprozessen

(G (V, V.d,t)).

Dynamische Beanspruchungsprozesse eines Tragwerks und seine Schidigungsprozesse
laufen in sehr unterschiedlichen Zeitskalen ab. Erstere bewegt sich im Sekundenbereich,
Deteriorationsprozesse dagegen in Lebensdauerintervallen von ca. 108 s. Cy, K7, und G
kénnen daher funktionale Bestandteile sehr unterschiedlicher zeitlicher Gréflenordnung
enthalten. Bei den klassischen Untersuchungen zur Ermiidungsfestigkeit von Tragwerken
unter hohen Beanspruchungszyklen - dem high-cycle-fatigue - werden die sich ausbilden-
den Deteriorationen als so lokal wirkend angesehen, dafl ihre Auswirkungen auf die globale
Tragwerkssteifigkeit Kp und auf die inneren Knotenkraftgroflen G vernachléssigbar
sind. Schnittgrofien der nach geltenden Normen ausgefithrten Dauer- und Betriebsfestig-
keitsnachweise, fiir den Stahlbau in der Monographie Seeger (1996) zusammengestellt,
entstammen daher stets linear-elastischen statischen (oder dynamischen) Analysen. Setzt
man schliellich eine statistische Gleichverteilung der in Betriebsfestigkeitsnachweisen
verwendeten Lastkollektive iiber einzelnen Lebensdauerintervalle eines Tragwerks voraus,
so folgt aus all diesen Annahmen eine lineare Schidigungsakkumulation mit der Zeit.
Dies stellt eine Voraussetzung zur Bestimmung von Tragwerkslebensdauern und Inspek-
tionsintervallen sowie zur Planung von Rehabilitationsmafinahmen dar.

Bei Ausbildung nichtlinearer Schidigungsprozesse sind die durch den Deteriorationspro-
zef3 formulierten Modifikationen der Tragwerkssteifigkeit K7 und der inneren Knoten-
kraftgroBen G nicht mehr vernachlédssigbar klein und verursachen daher nichtlineare
Schadigungsakkumulationen. Damit veréndert sich im Verlaufe des Schadigungsprozes-
ses das Antwortverhalten des Tragwerks. Die Simulation des Tragverhaltens mufl deshalb
nichtlinear erfolgen, und zwar durch Integration der tangentialen Bewegungsgleichung
oder fiir quasi-statisches Vorgehen durch iterativ-inkrementelle Losung der tangentialen
Steifigkeitsbeziehung. Voraussetzung fiir nichtlineare Schidigungsprozesse ist somit die
Abhéngigkeit von Steifigkeit K7 (d) und inneren Knotenkraftgrofen G (d) von den cha-
rakterisierenden Parametern d des Deteriorationsprozesses.

Besondere Aufmerksamkeit erfordern nichtlineare Schédigungsprozesse, wenn die Ein-
wirkungen signifikant zeitabhingig sind, z.B. fiir Wind-, Wellen-, Maschinen- oder
Verkehrserregung. Dann némlich kann sich das Systemverhalten durch Deterioration
von demjenigen des Neuzustandes entfernen: Das dynamische System verstimmt sich
schidigungsgetrieben. Liegt ein breitbandiges Erregerspektrum mit ausgepragtem
Maximum vor, so konnen sich nur tiefabgestimmte Systeme - die dominanten Eigenfre-
quenzen liegen unterhalb des Erregermaximums - durch Schidigung der Beanspruchung
entziehen. Steifigkeitsreduzierungen fithren bekanntlich zu niedrigeren Eigenfrequenzen,
wodurch jedes tiefabgestimmte System seine Neuwertposition in Richtung schwécherer
Erregerdynamik verlassen kann.
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Hochabgestimmte Systeme — die dominanten Eigenfrequenzen liegen oberhalb des
Erregermaximums — werden sich dagegen durch Deteriorationen automatisch und
fortschreitend in Bereiche stéarkerer Erregung adaptieren, wodurch sich ein progressiver
Schadigungsprozef3 ausbildet.

Nichtlineare Schadigungsprozesse gehéren wegen ihrer komplizierten Materialbeschreibun-
gen zu den (heute noch) nicht in Echtzeit simulierbaren Tragwerksphdnomenen. Daher
beschrinkt man sich auf die Antwortanalyse weniger Einwirkungszyklen mit nachfolgender
Extrapolation oder insgesamt auf Abschitzungen der nichtlinearen Schidigungsakkumu-
lation. Im ersten Fall mufl mindestens ein gesamter Einwirkungszyklus behandelt werden,
um einen Vergleich mit dem {iiberlasteten, ungeschiadigten Neuzustand zu ermoglichen.

5.2 Quantifizierung des Schidigungszustandes

Zur Quantifizierung der sich entwickelnden Schédigungen kann eine infinitesimale
Dynamik auf die in statischer Analyse unter den betrachteten Lastfallkombinationen
berechneten nichtlinearen Deformationszustéinden eines Tragwerks superponiert werden.
Somit wird der Einflul der Steifigkeitsabnahme des Tragwerks durch die Schadigungs-
prozesse aus der statischen Analyse nun aus dem Verlauf der Eigenfrequenzen iiber
unterschiedlichen Schiédigungsniveaus abgelesen. Dabei dient das Eigenfrequenzspektrum
als ein {iberaus anschauliches, nicht konstitutiv verankertes System globaler Schéadi-
gungsparameter, aus welchem Aufschliisse iiber die Ursachen des Schidigungsprozesses
gezogen werden konnen ([Harte, Kritzig, Noh & Petryna 2000]).

Bei der Eigenschwingungsanalyse werden infinitesimal kleine elastische Bewegungen um
den als fixiert angenommenen, geschiadigten Losungspunkt V (¢*), V (t*), d* der nichtli-
nearen Zustandsgleichung

M- AV 4 Crp (V () ,d*) - AV + K¢ (V (t*),d*) - AV =0 (5.5)

gesucht, wobei die Gleichung (5.5) den ausiterierten Zustand der tangentialen Bewe-
gungsgleichung (5.4) darstellt. Somit werden Eigenschwingungen einem kinematisch und
physikalisch nichtlinear deformierten, quasi-statisch berechneten Grundzustand des Trag-
werks mit unterschiedlichen beanspruchungsniveau abhéingigen Schidigungszustdnden
superponiert.

Als Maf fiir quantitative Auswirkungen der Makro-Schidigungen auf das Tragverhalten
lassen sich sehr anschauliche, phénomenologische Indikatoren aus der nichtlinearen FE-
Analyse gewinnen. Von einem derartigen Indikator verlangt man, dafl er den ungeschédig-
ten Tragwerks-Neuzustand trennscharf von teil- oder grenzgeschidigten (unmittelbar vor
dem Kollaps) Zustdnden unterscheidet und letztere quantifiziert.

Alle hierzu erforderlichen Informationen sind als Folge des Simulationskonzeptes Kritzig
(1997) in der tangentialen Steifigkeitsmatrix K7 (V,d) enthalten. Somit spiegeln sie sich
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als m skalare, reelle Gréflen im Spektrum der Eigenwerte von Kr oder der dampfungs-
freien Eigenfrequenzen (Cr = 0) von Gleichung (5.5) wider:

fi(v,d), fo(V,d),..fi;(V,d),..fn(V,d). (5.6)

Bezieht man die Figenfrequenzen f; auf ihre jeweils schidigungsfreien Pendants des
Tragwerks-Neuzustands d = 0, so &8t sich durch

fi(V,d)
fi (V, d - 0)’

ein Satz von m Schidigungsindikatoren herleiten, die in Ubereinstimmung mit modernen
Definitionen ([Garstka, Kritzig, Meskouris, Meyer & Stangenberg 1991]) im Neuwertzu-
stand den Wert 0 annehmen und fiir zunehmende Deteriorationen gegen 1.00 streben.
Der Bezug auf die Skalare f;; + = 1,...m macht D; vorteilhafterweise als quantitative
Schwichung des geschiadigten Tragwerkszustandes interpretierbar, bezogen auf eine
bestimmte Eigenform 1.

D; (V,d) = 1.00 — 1<i<m (5.7)

Ein Nachteil bei der Anwendung der oben definierten Schédigungsindikatoren besteht
darin, dal die Anzahl der als signifikant angesehenen Eigenfrequenzen vorab verniinftig
abgeschétzt werden muf3, wobei diese Abschétzung von der Tragwerks— und Beanspru-
chungsart abhéngig ist.

Aus diesem Grund wurde ein weiterer Indikator definiert, der mit einem einzigen Para-
meter den Schidigungszustand beschreibt. Der Indikator basiert auf dem Verformungs-
zuwachs AVY, der vorteilhaft aus den inkrementellen Gleichgewichtsiterationen bei der
nichtlinearen FE-Berechnung zu erhalten ist (vgl. Abb. 5.1), und daher keinen zusétzli-
chen, numerischen Aufwand bereitet.

AV?Y bezeichnet das Verschiebunginkrement beim ersten Iterationsschritt z.B. im (I 4 1)-
ten Lastinkrement und stellt die tangentiale Steifigkeit des Tragwerks im Gleichgewichts-
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zustandes des vorherigen Lastschrittes dar. Da die Modalformen wegen ihrer Orthogo-
nalititseigenschaft Basisvektoren im betrachteten Raum bilden, 148t sich das Verschie-
bungsinkrement AV? als Linearkombination siamtlicher Modalformen darstellen:

AVO =Y 1@, (5.8)
i=1

Analog bei der Ermittlung der Eigenfrequenzen mit bekannten Modalformen ([Meskouris
1999]) kann man nun unter Anwendung des Rayleigh-Quotienten die zu dem Verschie-
bungsinkrement AV? gehérigen Eigenwert des dynamischen Systems berechnen.
P AV Ky AV
AV M AV
Verwendet man weiter die Definition nach Gleichung (5.7), so 148t sich der auf der Ver-
formung basierende Schédigungsindikator nunmehr wie folgt darstellen:

(5.9)

Day =1— L. (5.10)
0

Dabei bezeichnet f, den Bezugsschiadigungsparameter, der den Ausgangszustand des
jeweilig betrachteten Lastfalles darstellt.
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Kapitel 6

Schidigungsanalysen der
Naturzugkiihltiirme

Ausgehend von der im vorherigen Kapitel ausgefiihrten Betrachtung der Tragwerksschadi-
gung soll in diesem Kapitel der Schadigungszustand beider Naturzugkiihltiirme unter den
bereits betrachteten statischen Lastfallkombinationen analysiert werden.

6.1 Analyse der Eigenschwingungen

Im folgenden werden Analysen der Eigenschwingungen beider Tiirme mit Beriicksichti-
gung der Schédigungszustinde in Abhéngigkeit der verschiedenen Lastintensitaten durch-
gefiihrt. Der Verlauf der Eigenfrequenzen soll die Abnahme der globalen Steifigkeit wider-
spiegeln. Dabei wurde fiir einen anschaulichen Vergleich mit der statischen Analyse die
Bodensteifigkeit als zeitunabhéngig angenommen.

6.1.1 Turm A

Die Abbildungen (6.1), (6.2) und (6.3) zeigen die Verldufe der ersten drei Eigenfre-
quenzen iiber dem Windlastfaktor A, die sowohl den Beanspruchungs- als auch den
Schidigungszustand charakterisieren, fiir die drei untersuchten Lastfallkombinationen.

Die in Abbildung (6.1) dargestellten Verldufe der ersten drei Eigenfrequenzen fiir den
Lastfall G + AW zeigen bis zum Einsetzen erster Rilprozesse bei A = 1.75 weitgehend
konstante Werte zwischen f = 0.67 Hz und f = 0.74 Hz. Durch den Steifigkeitsabfall
des Tragwerkes, den die schlagartig auftretenden horizontalen Trennrisse im Luvbereich
hervorrufen, kommt es zu einem dramatischen Abfall der 1. Eigenfrequenz, auf ca.
f=0.58 Hz bei A = 2.0 und um ca. 65% bis zum Versagen. Die 2. und 3. Eigenfrequenz
verhalten sich bis zu ca. A = 2.2 relativ konstant, danach fallen sie bis zum Versagen um

ca. 30% bzw. 18%.
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Die Verldufe der Eigenfrequenzen fiir die Beanspruchungskombination G + ATy5x + AW
zeigen eine Reduktion der Eigenfrequenzen im Vergleich zu G + AW, durch die Vorschadi-
gung des gesamten Kiihlturmes infolge der Temperaturgradienten AT;x und den
damit einhergehenden Steifigkeitsabfall, die Reduktion betragt fiir die 1. Eigenfrequenz
beispielsweise 15% (vgl. Abb. 6.2). Die 1. Eigenfrequenz verlauft leicht abfallend (um ca.
10%), ausgehend von f = 0.58 Hz bis zum Lastfaktor A = 1.75.

Bei fortschreitender Schiadigung durch die Windbelastung kommt es zu einem &hnlich
starken Abfall nach A\ = 1.75 und dem auftretenden Versagen bei ca. 62% wie unter
G + AW. Die 2. FEigenfrequenz reagiert ebenfalls auf die fortschreitende Schadigung
durch den Wind, jedoch kommt es bei A = 1.4 zu einem sprunghaften Abfall um
14%, danach verhélt sich der Verlauf bis zu A = 2.2 anndhernd konstant und folgt
dann der oben beschriebenen Charakteristik der 2. Eigenfrequenz bei G + AW bis zum
Versagen. Die 3. Eigenfrequenz verhilt sich analog zur 3. Eigenfrequenz des kalten Turmes.

Unter der Beanspruchungskombination G + ATysx + ATpyer + AW kommt es zu einer
erheblichen Reduktion der 1. Eigenfrequenz durch die zusétzliche Vorschidigung des
gesamten Tragwerkes, infolge der hygrischen Beanspruchung, auf f = 0.49 Hz (vgl. Abb.
6.3); dieses entspricht etwa einer 30-prozentigen Reduktion der ungeschidigten 1. Eigen-
frequenz unter reinem Eigengewicht. Die anderen Eigenfrequenzen unterliegen zwar auch
einer Reduktion, aber diese sind weniger ausgeprigt. Die Eigenfrequenzen dndern sich mit
steigender Windlast tendenziell &hnlich wie bei der Lastfallkombination G+ ATysx + AW.

Aus den Eigenfrequenzverlidufen in den Abbildungen 6.2 und 6.3 zieht man folgende
strukturmechanische Schlufifolgerungen: Der gesamte Turm wurde infolge der Vorschéadi-
gung bereits so stark gerissen, dafl die weitere Schiadigung im lokalen Bereich infolge
des “niedrigen” Windlastniveaus den globalen Zustand nicht mehr stark beeintréchtigen
kann. In diesem Schédigungsniveau reagieren die 2. und die 3. Eigenfrequenzen etwas
sensibler auf die lokale Schiadigung aus der “niedrigen” Windbeanspruchung. Die 1.
Eigenfrequenzen reagieren erst nach dem starken Abfall der 2. Eigenfrequenzen auf die
Windbeanspruchung. Die 2. Eigenfrequenzen setzen den Anfangstrend der 1. Eigenfre-
quenzen bis kurz vor dem Versagen fort. Die 3. Eigenfrequenzen verhalten sich gegeniiber
den 2. Eigenfrequenzen prinzipiell in gleicher Weise.

Diese Modifikation der dynamischen FEigenschaften des Turms 148t sich an Hand der
Anderungen der Modalformen noch detaillierter darstellen. In Abbildungen 6.4 und
6.5 sind die Anderungsprozesse der ersten drei Modalformen reprisentativ fiir die
Lastfallkombination G' + ATysx + AW dargestellt. Die ersten drei Modalformen unter
Eigengewicht sind drei-, fiinf- und vierwellige Biegemodalformen, die sich an der oberen
Halfte der Schale signifikant ausbilden. Durch die Steifigkeitsreduktion der AuBenseite
der Schale infolge der thermischen Einwirkung zeigt der Turm neue Eigenschaften. Somit
wird die erste Modalform mit einer Eigenfrequenz f = 0.58 Hz fiinfwellig und die zweite
mit f = 0.66 Hz dreiwellig, wihrend die dritte Modalform mit f = 0.70 Hz unverandert
vierwellig bleibt. Bei der Betrachtung der Lastfallkombination G+ ATysx + AW erkennt
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man, dal nach dem sprunghaften Abfall der zweiten Eigenfrequenz etwa auf dem Nivaue
der ersten Eigenfreqenz bei A = 1.4 die zweite Modalform dazu tendiert, wie die erste
Modalform, fiinfwellig zu werden. Die Eigenfrequenz tendiert bis kurz vor dem Versagen
dazu, die von der ersten Eigenfrequenz und Modalform vorgegebene Frequenz weiter zu
erhalten. Somit bildet die Modalform beispielsweise bei A = 1.9 in Abbildung 6.5 eine
deutlich fiinfwellige Form aus, die der ersten entspricht. Im Vergleich dazu &ndert sich
die vierwellige dritte Form erst bei sehr hohem Windlastniveau und n&hert sich somit
der fiinfwelligen zweiten Modalform. Kurz vor dem Versagen gleichen die Modalformen
der Versagensverformung.

Im folgenden werden die Ergebnisse der Schwingungsanalyse unter der zyklischen
Beanspruchungskombination G + AT + W, kurz zusammengefafit: Die angesetzten
zyklischen Windbeanspruchungen mit der Intensitdt A\ = 1.0 dndern die dynamischen
Eigenschaften des Turms unwesentlich. Daher bleiben die Eigenfrequenzen des Turmes
annahrend unveréndert ([Harte, Kritzig, Noh & Petryna 2000]), obwohl diese Windlast-
zyklen zur Riflbreitenentwicklung signifikant beigetragen haben. Jedoch verhélt sich der
Turm bei der zyklischen Temperatureinwirkung anders: Trotz der Reduktion des Tem-
peraturgradienten bleibt der Schidigungszustand des Turmes anndhernd unveréndert.
Somit erhoht sich die 1. Eigenfrequenz von f = 0.49 Hz unter der Lastfallkombination
G+ ATy55 + ATy, lediglich auf f = 0.51 Hz nach der Reduzierung der Temperaturbean-
spruchung um AT5x. Der Turm schwingt bei der weiteren Reduzierung der Temperatur
auf den Normalbetriebszustand mit vollstdndiger Entlastung der hygrischen Einwirkung
G + ATy mit der 1. Eigenfrequenz von f = 0.52 Hz. Die 2. und 3. Eigenfrequenzen
verhalten sich auch in &hnlicher Weise. Das gleiche Schwingungsverhalten 148t sich auch
beim zweiten Turm B feststellen.

Zusammenfassend 148t sich sagen, daf§ die niedrigste Eigenfrequenz eines Turmes, der den
winterlichen Betrieb erlebt hat, infolge Temperatur und hygrischer Beanspruchung stark
reduziert wird. Diese schiddigungsbedingt reduzierte Eigenfrequenz und die zugehorige
Eigenform, die nicht notwendigerweise mit der aus der linearen Analyse iibereinstim-
men muf, bleibt trotz der Verbesserung der thermischen Bedingungen weitergehend un-
verdndert.
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Abbildung 6.1: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + AW
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Abbildung 6.2: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + ATy + AW
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Abbildung 6.3: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + ATysr + ATpygr + AW
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6.1.2 Turm B

Die Eigenfrequenzen &ndern sich qualitativ dhnlich wie beim ersten Turm. Jedoch
beginnen die Eigenfrequenzen dieses Turmes viel frither abzusinken, was bereits aus dem
Verformungsverhalten zu erkennen war (Abb. 6.6, 6.7, 6.8).

Beim kalten Turm beginnt der dramatische Abfall der 1. Eigenfrequenz ab dem Wind-
lastfaktor A = 1.3. Wéihrend die bereits aus der Temperaturbeanspruchung um 17%
reduzierte 1. Eigenfrequenz ab A = 1.1 reagiert, beginnt diejenige unter der zusétzlichen
hygrischen Beanspruchung erst etwas spéter bei A = 1.3, wobei die Anfangsreduktion der
1. Eigenfrequenz ca. 24% betrdgt. Bei allen drei Beanspruchungskombinationen reduziert
sich die 1. Eigenfrequenz unmittelbar vor dem Versagen auf ca. 0.1 Hz.

Im Bereich der “niedrigen” Windlast bleiben die 1. Eigenfrequenzen nahezu konstant,
wahrend die anderen Eigenfrequenzen auf die Schiadigung im lokal begrenzten Bereich
infolge der Windbeanspruchung sensibler reagieren. Betrachtet man die Anderung der
Modalformen, die in den Abbildungen 6.9 und 6.10 reprisentativ fiir die Beanspru-
chungskombination G + ATysx + AW dargestellt sind, 148t sich, dhnlich wie beim ersten
Turm, die folgende Anderung des Schwingungsverhaltens des Turmes feststellen.

Die ersten drei Modalformen des “jungfréulichen” Turmes weisen jeweils die fiinf-, drei-
oder vierwellige Biegemodalform auf. Bei der Schiddigung durch die Temperaturbean-
spruchung der gesamten Schale bildet sich die 2. Modalform sechswellig, wiahrend die
1. und 3. Eigenform unveréndert bleiben. Die drei Modalformen, jeweils mit fiinf, sechs
und vier Wellen, behalten ihre Formen bis zum Windlastfaktor A = 1.0. Bei A = 1.2
fallt die 2. Eigenfrequenz sprunghaft auf das Niveau der 1. Eigenfrequenz und die
sechswellige Modalform &hnelt dabei der fiinfwelligen 1. Modalform, wahrend sich die
1. Modalform wie die Versagensverformung aus Windbeanspruchung vollig dndert. Der
gleiche Anderungsvorgang der Eigenfrequenz und Modalform gegeniiber der sechswelligen
2. Modalform 148t sich auch bei der vierwelligen 3. Modalform erkennen. Nach diesem
Windlastniveau bemiiht sich die 2. Modalform allmé&hlich der Versagensverformung zu
ahneln, wiahrend die 3. Modalform weiter versucht, sich entsprechend der fiinfwelligen
2. Modalform zu édndern. Wie beim Turm A sind alle drei Modalformen kurz vor dem
Versagen vollstéandig verdndert, und die urspriinglichen Modalformen des unbeschédigten
Turmes sind nicht wieder zu finden. Alle drei Modalformen gleichen der Versagensverfor-
mung (vgl. Abb. 4.41).

Die Schadigungsprozesse unter der Betrachtung der dynamischen Eigenschaften sind bei
den beiden Tiirmen prinzipiell gleich. Dynamische Eigenschaften der Naturzugkiihltiirme
andern sich signifikant und daher stimmen sie nicht mit den aus den linearen Analy-
sen iiberein. Die Vorschidigungen infolge Temperatur- und hygrischen Beanspruchungen
spielen dabei eine entscheidende Rolle.
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Abbildung 6.6: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + AW
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Abbildung 6.7: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + ATy + AW
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Abbildung 6.8: Verlauf der ersten drei Eigenfrequenzen bei G + ATysr + ATpygr + AW
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6.2 Quantifizierung des Schidigungszustandes

Im folgenden werden die Schédigungszustinde aus der statischen Analyse durch die im
vorherigen Kapitel definierten Schiadigungsindikatoren in Abhéngigkeit des Lastniveaus
der betrachteten Lastfallkombination quantifiziert.

6.2.1 Turm A

In den Abbildungen 6.11 — 6.13 sind die oben definierten Schidigungsindikatoren iiber
die Windlast \ dargestellt. Die Verldufe spiegeln die Anderung der Eigenfrequenzen
infolge der Schiadigung wider, wegen ihrer normierten Form sind sie jedoch anschaulicher
als die bisher verwendeten.

Wie man aus den Verldaufen der Eigenfrequenzen bereits erkannt hat, ist der kalte Turm
bis zu einem Bereich von A = 1.75 nahezu schidigungsfrei (vgl. Abb. 6.11), wéhrend die
mit dem Temperaturgradienten AT, = 45 K und durch hygrisches Quellen A T}, vorbe-
lasteten Tirme eine erhebliche Vorschiadigung aufweisen (vgl. Abb. 6.12 und 6.13). Die
Schadigungsindikatoren ergeben sich fiir die 1. Eigenfrequenz zu 0.135 bei der Beanspru-
chungskombination G + ATysx + AW und zu 0.265 bei G 4 ATys + ATy gr + AW, Daraus
148t sich sehr anschaulich der Grad der Vorschidigung durch die Temperaturbeanspru-
chung und durch die hygrische Beanspruchung abschétzen. Die Schidigungsindikatoren
der 1. Eigenfrequenz weisen fiir alle drei Beanspruchungskombinationen kurz vor dem
Versagen Werte von ca. 0.7 auf.

Betrachtet man die Abbildungen (6.12) und (6.13), so lafit sich wieder feststellen, dafl
die Schadigungsindikatoren der 2. Eigenfrequenzen im Bereich der niedrigen Windbean-
spruchung trennscharf sind. Der globale Schédigungszustand aus den 1. Eigenfrequenzen,
verursacht durch die Temperatur und die hygrische Beanspruchung, wird mafigebend. Die
2. Schiadigungsindikatoren stellen im Vergleich dazu die Entwicklung der Schédigung in
lokal begrenzten Bereichen dar. Bei allen Lastfallkombinationen stellen die 1. Indikatoren
den mafigebenden Schadigungszustand dar.

Vergleicht man diese Schiadigungsindikatoren mit dem Indikator Day, der auf dem Ver-
formungszuwachs, bedingt durch die steigende Windbeanspruchung, basiert, erkennt man
deutlich die lokale Schddigungszunahme aus der niedrigen Windwirkung, die den globa-
len Schadigungszustand nicht iiberschreitet. Der Verlauf des auf dem Verformungszuwachs
basierten Indikators Dy stimmt qualitativ gut mit dem Indikator, der auf Eigenfrequen-
zen beruht, iiberein — fiir die lokale Schédigung mit dem Indikator der 2. Eigenfrequenz
und fiir die globale Schiadigung mit dem der 1. Eigenfrequenz.
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Abbildung 6.11: Entwicklung der Schidigungsindikatoren bei G + AW
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Abbildung 6.12: Entwicklung der Schiadigungsindikatoren bei G + ATys5x + AW
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Abbildung 6.13: Entwicklung der Schidigungsindikatoren bei G + ATys5x + ATpygr + AW
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6.2.2 Turm B

Aus den in den Abbildungen 6.11 — 6.13 dargestellten Verldufen der Schidigungs-
indikatoren sind die Anderungen der Eigenfrequenzen in der normierten Form und
damit der Schiadigungszustand iiber die Windlastintensitidt anschaulich zu erkennen.
Im Vergleich zum Turm A stellen die ausgewerteten drei Schiadigungsindikatoren
der Eigenfrequenzen unter den starken Vorschiddigungen die Schidigungszunahme im
lokalen Bereich nicht scharf dar, wihrend der Indikator Day sensibler darauf reagiert.
In diesem Fall miiffite man weitere hohere Eigenfrequenzen mit in die Analyse einbeziehen.

Die nahezu gleichen Verlaufe des Indikators Day und D; bei hoheren Windlastniveaus
erkldren sich dadurch, dal sich die 1. Modalform bei starkem Schédigungszustand
derjenigen Verformung &dhnelt, auf der der Indikator Day basiert.

Zusammengefafit ermoglicht die gemeinsame Anwendung der beiden Indikatoren nicht nur
den globalen Schiddigungszustand, sondern auch die Schidigungsentwicklung in lokalen
Bereichen zu identifizieren.

6.3 Progressive Schiadigungsprozesse

Eigenfrequenzen trennen nicht nur den geschidigten und den ungeschédigten Zustand
scharf voneinander, sondern erlauben es auch, den Einflu} der eingetretenen Schadigun-
gen auf die Grofle der Winderregung des Tragwerkes hervorragend abzuschétzen.

Die Reduktion der Eigenfrequenzen bewirkt, da} sich das dynamische System der
hochabgestimmten Schale zum spektralen Winderregermaximum hin verschiebt und
dadurch seine Einwirkungskomponenten verstdrkt. Um dieses zu verdeutlichen wur-
den in das VON-KARMAN-Windspektrum in den Abbildungen 6.17 und 6.18 die 1.
Eigenfrequenzen fiir einige représentative Beanspruchungs- bzw. Schidigungszustinde
der Kiihltiirme eingetragen. In diesen Abbildungen der Standarddarstellung des VON-
KARMAN-Windspektrums stellt S die spektrale Dichte der dynamischen Erregungskom-
ponente des natiirlichen Windes, f die jeweilige Frequenz und o die Varianz dar. Die
Spektraldichtefunktion 148t sich wie folgt ermitteln:

SU)-f A o L) f
o [14(8,409- f*)?]5’ u(z)
Die in den beiden Abbildungen dargestellten Spektraldichtefunktionen besitzen Giiltig-

keit fiir offenes ebenes Geldnde jeweils in Windzone I oder in Windzone II, in welchen
sich die untersuchten Kiihltiirme befinden.

(6.1)
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Abbildung 6.14: Entwicklung der Schidigungsindikatoren bei G + AW
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Abbildung 6.15: Entwicklung der Schiadigungsindikatoren bei G + ATysx + AW
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Abbildung 6.16: Entwicklung der Schidigungsindikatoren bei G + ATy5x + ATpygr + AW
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Abbildung 6.17: Schiadigungsbedingte Zunahme der Windbeanspruchung: Turm A
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Abbildung 6.18: Schidigungsbedingte Zunahme der Windbeanspruchung: Turm B

Die Abbildungen belegen eindeutig das bereits erwéihnte, von Wind, Temperatur und
von hygrischen Effekten abhéngige schidigungsbedingte Shiften der 1. Eigenfrequenzen
aus der schiadigungsfreien Situation hin zum Zentrum des Windspektrums.

Die zu den niedrigsten Eigenfrequenzen gehorige Spektraldichte wird beispielsweise
beim Turm A durch die eingetretenen Vorschidigungen allein aus ATy5x im Vergleich
zum schidigungsfreien Zustand (G 4 0.0 W) um 9% erhoht und durch die zusétzliche
hygrische Vorschidigung um 23%.

Ohne vertiefte Kenntnisse der Tragwerksdynamik und ohne weitere nichtlineare dyna-
mische Berechnungen kann man somit aus der Zunahme der spektralen Erregung auf
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eine gleichgrofie Zunahme der dynamischen Beanspruchung im Sinne der 1. Eigenformen
schliefen. Damit 148t sich die Erhohung der Winderregung beim Turm B allein durch
die Vorschiadigung aus Temperatur und hygrischem Quellen um 20% und durch die
sturmbedingten Schadigungen bei A = 1.40 um 30 % der Bemessungswindlast abschétzen.

Somit wird jeder Kiihlturm in hoheren Windlastbereichen erheblich stérker beansprucht
als durch die auf linearen Tragwerkskonzepten beruhenden Normen vorhergesagt. Die
behandelte Schiadigung entwickelt sich dariiber hinaus progressiv iiber die Lebensdauer
der Tiirme und kann deshalb nicht begrenzt werden.



Kapitel 7

Zusammenfassung und Ausblick

Im Ingenieurwesen sind lineare Schidigungsprozesse seit langer Zeit bekannt. Ein
typisches Beispiel ist die Ermiidung von Stahl. In jlingster Zeit sind an verschiedenen
Tragwerkstypen stark nichtlineare progressive Schadigungsprozesse entdeckt worden, wie
z.B. bei Bohrplattformen unter Meereswellen, Hochbaukonstruktionen unter Starkbeben-
belastung sowie bei Verkehrsbriicken unter ansteigendem Schwerlastverkehr. Gemeinsam
haben diese Prozesse, die Breitbanderregung der dominierenden Einwirkungen, ein
hochabgestimmtes, nichtlineares Antwortverhalten sowie ein durch Deteriorationspro-
zesse angetriebenes, shiftendes Antwortspektrum. Unter diesen Voraussetzungen kann
sich das hochabgestimmte, dynamische System, gesteuert durch die sich ausbildenden
Schédigungen, automatisch und fortschreitend in héhere Beanspruchungsniveaus adap-
tieren: Es formiert sich ein mit dem Lebensalter nichtlinear anwachsender, progressiver
Schadigungsprozef.

Ganz erhebliche Bedeutung besitzen derartige Schidigungsprozesse fiir die Dauer-
haftigkeit diinner Schalen von groflen Naturzugkiihltiirmen aus Stahlbeton. Die bei
vielen européischen Kiihltiirmen beobachtete Riflbildung in der Kiihlerschale infolge
Windeinwirkungen reduziert die Steifigkeit des Tragwerks und vergréfiert damit die in-
elastischen Verformungen. Die Temperatureinwirkung als Vorschiadigung fiihrt zusétzlich
zur Steifigkeitsreduzierung. Die Steifigkeitsreduzierung fithrt bekanntlich zu niedrigeren
Eigenfrequenzen, die sich in Richtung auf das spektrale Erregerzentrum verschieben,
wodurch dynamische Beanspruchungen und damit Schéddigungsprozesse intensiviert
werden. Diese Schiadigungsentwicklung akkumuliert damit progressiv zum Lebensalter
des Kiihlturms.

In der vorliegenden Arbeit wird der oben dargestellte progressive Schidigungsprozef3
von Naturzugkiihltiirmen analysiert und eine Theorie zur Erklarung derartiger Schadi-
gungsphénomene aufgestellt. Da solche Schadigungsprozesse hochgradig nichtlinear sind,
werden geeignete Simulationswerkzeuge fiir die nichtlineare Schidigungsanalyse benétigt.

Ein Materialmodell fiir den nichtlinearen Verbundwerkstoff Stahlbeton wird formuliert,

129
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wobei die wesentlichen Schidigungskomponenten beriicksichtigt werden. Die Makro-
Schidigungen bei den in dieser Arbeit untersuchten Kiihltiirmen entstehen vorwiegend
durch Zugriibildung, plastische Dehnungen des Bewehrungsstahles und Schéadigungen
des Verbundes zwischen Beton und Stahl. Im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit wird auf
den RiBbildungsprozefl und die Riflbreitenermittlung ein besonderes Augenmerk gelegt.
Der Mitwirkungseffekt zwischen den Rissen wird vom Erstrifbildungsstadium bis zum
plastischen Dehnungsbereich der Bewehrung formuliert. Diese Formulierung erfaf3t auch
den Mitwirkungseffekt bei zyklischer Beanspruchung.

Fiir die Kiihlerschale wird das isoparametrische “Finite Assumed Strain Element”
ASE 6 nach einer Schalentheorie unter REISSNER-MINDLIN-Annahme angewendet.
Die Stiitzen werden mittels eines neu implementierten ridumlichen Stahlbeton-Balken-
Elements diskretisiert, dessen geometrische Nichtlinearitdt gemé&fl einer schubsteifen
Stabtheorie mit groflen Verschiebungen, jedoch kleinen Rotationen beriicksichtigt wird.
Das Fasermodell idealisiert den Querschnitt des Balkenelements.

Im Rahmen der statischen Analyse mit Beriicksichtigung geometrischer sowie stoffli-
cher Nichtlinearitdt werden zwei real existierende grofie Naturzugkiihltiirme detailliert
untersucht. Beim ersten Turm handelt es sich um einen 25 Jahre alten Kiihlturm mit
einem ausgepriagten Rifibild. Durch den Vergleich des realen Schédigungszustandes
mit dem aus der numerischen Schidigungssimulation wird das angesetzte Konzept der
Analyse verifiziert. Die dabei beobachteten Schidigungsprozesse unter den betrachteten
Lastfallenkombinationen werden ausfiihrlich diskutiert. Basierend auf den durch diese
Simulation gewonnen Erkenntnissen wird der zweite Turm analysiert. Die Simulation
dient zur Vervollstdndigung und Bestédtigung der bei der ersten Simulation gewonnenen
Erkenntnisse. Zum anderen dient sie der Vorhersage des zu erwartenden Schidigungszu-
standes im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit und der Abschitzung der Tragreserven des
nach VGB (1997) bemessenen Kiihlturmes.

Die simulierten Schéddigungszustdnde des ersten Turmes stimmen mit dem realen
Zustand qualitativ gut iiberein, und die dabei gewonnenen Erkenntnisse liefen sich beim
zweiten Turm bestéatigen. Bei beiden Tiirmen bilden die Hauptursachen der vertikalen
Biegerisse thermische und hygrische Einwirkungen. Diese Beanspruchungen reduzieren
die Biegesteifigkeit der Schale erheblich. Die danach folgenden Windbeanspruchungen
vergrofern die bereits vorhandene Biegeschadigung.

Die Schwingungsanalysen ermoglichen es, die Anderungen der dynamischen Eigenschaften
zu identifizieren. Durch die Untersuchung der Eigenfrequenzen und der dazugehoérigen
Modalformen wird die schiadigungsbedingte Biegesteifigkeitsreduktion nicht nur des
globalen Tragsystems, sondern auch von lokalen Bereichen festgestellt. Die Biegeeigen-
schwingungen der Tiirme reagieren sensibel auf die Schadigungen unter den betrachteten
Beanspruchungen. Die Schadigungsprozesse unter der Betrachtung der dynamischen
Eigenschaften sind bei den beiden untersuchten Tiirmen prinzipiell gleich. Dynamische
Eigenschaften der Naturzugkiihltiirme &ndern sich signifikant und stimmen daher nicht
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mit denen aus den linearen Analysen iiberein.

Fiir quantitative Auswertungen der Schidigungen auf das Tragverhalten des Kiihlturmes
wurden die Eigenfrequenzen bei der Definition eines globalen Schéadigungsindikators
herangezogen. Zur Beurteilung dieses Indikators wird zusétzlich ein weiterer Schadigungs-
indikator gewahlt, der auf dem Verformungszuwachs basiert. Dabei lief} sich feststellen,
daf} ein Satz von Schidigungsindikatoren mehrerer Eigenfrequenzen sowohl den globalen
Schadigungszustand als auch die Schédigungsentwicklung im lokalen Bereich darstellen
konnen.

Um den Einflul der eingetretenen Schédigungen auf die Winderregung des Tragwer-
kes abzuschétzen, wurden die shiftenden Eigenfrequenzen in das VON-KARMAN-
Windspektrum eingetragen. Die Reduktion der Eigenfrequenzen bewirkt, dafl sich das
dynamische System der hochabgestimmten Schale zum spektralen Winderregermaximum
hin verschiebt und dadurch seine Einwirkungskomponenten verstiarkt. Beispielsweise
vergroflert allein die Vorschiadigung aus thermischer und hygrischer Beanspruchung die
Biegebeanspruchung der Schale um iiber 20 % und fithrt hauptsichlich zu Biegerissen,
die zu einer progressiven Schiadigung fiithren.

Die Erkenntnisse aus dieser Arbeit bilden eine fundierte Grundlage zur Erklarung progres-
siver Schédigungsprozesse an Naturzugkiihlern. Jedoch 148t sich noch keine quantitative
Aussage iiber die Auswirkung der Erhohung der Winderregung beispielsweise auf zeit-
variante Schalenbiegemomente treffen. Fiir zukiinftige Forschungstétigkeiten bieten sich
daher wirklichkeitsnahe nichtlineare, winddynamische Analysen mit stochastischen Wind-
simulationen an, die fiir Tragwerke aus hochgradig nichtlinearem Stahlbeton besonders
aufwendig sind.
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Anhang A

Erginzende Formeln zur
Schalentheorie
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Yang in Seoul

Militérdienst

Wiederaufnahme des Studiums

Abschluf an der Universitadt mit dem Titel '‘Bachelorship'
Deutschkurs an der Ruhr-Universitét Bochum

Studium des Bauingenieurwesens an der Universitét Dortmund
Abschluf3: Diplom-Ingenieur mit Gesamtnote 'gut’

Freiberuflicher Mitarbeiter bei Failure Analysis Associates B.V.
Niederlassung Dusseldorf

Mitarbeiter der Ingenieurgesellschaft mbH Krétzig & Partner
Wissenschaftlicher Mitarbeiter am Institut fur Statik und
Dynamik der Ruhr-Universitdt Bochum

Wissenschaftlicher Mitarbeiter am Lehrstuhl fur Baustatik und
Baudynamik der RWTH Aachen





