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Kurzfassung 

In der vorliegenden Arbeit werden modulare unbewehrte Fachwerkknoten aus einem ultrahochfesten 

Polymerbeton für hybride und nicht hybride ebene Fachwerke entwickelt. Wesentliche Aspekte der 

Entwicklung sind experimentelle Untersuchungen zum Materialverhalten eines Polymerbetons, daraus 

folgend, die Ableitung eines Materialmodells sowie numerische Untersuchungen zum Tragverhalten 

und zur Tragfähigkeit der Knoten mit Empfehlungen und Hinweisen zur Ausführung und Bemessung. 

Das Knotenkonzept basiert auf einem Ansatz für Knoten in Stabstrukturen des Holzbaus und wird für 

modulare hybride Fachwerke erweitert und präzisiert. Das Konzept umfasst Knotentypen aus 

Polymerbeton für unterschiedliche Fachwerksysteme, deren Anschlüsse sowie mögliche Verbindungen 

der anschließenden Stäbe. Darüber hinaus wird ein Weg zur wirtschaftlichen Fertigung der Knoten 

aufgezeigt und die Montage der Knoten dargestellt. Für den Polymerbeton erfolgen experimentelle 

Untersuchungen unter variierenden Prüfparametern zur Druck-, Biegezugfestigkeit und zum E-Modul. 

Der Polymerbeton wird gemäß bautechnischer Regelwerke geprüft und klassifiziert. Des Weiteren 

werden die uniaxialen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen unter Zug- und Druckbeanspruchung sowie 

die Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung zum Betonstahl ermittelt, welche die Grundlage für die 

Erarbeitung eines Material- und Verbundmodells bilden. Als Materialmodell wird ein etabliertes elasto-

plastisches Schädigungsmodell für Beton herangezogen, welches auf Basis von Materialuntersuchungen 

und Parameterstudien für die Anwendung von Polymerbeton erweitert und validiert wird. Das 

Verbundmodell beruht auf einem Verbundgesetz für Beton, das für Polymerbeton adaptiert und 

numerisch durch eine kohäsive Kontaktbedingung formuliert wird. Mit Hilfe des Material- und 

Verbundmodells finden numerische Untersuchungen zum Tragverhalten und zur Tragfähigkeit der 

Knoten statt, die einen Aufschluss über die Funktionalität der unbewehrten Knoten liefern. Die 

Untersuchungen umfassen verschiedene Einflussfaktoren wie variierende Arten der Lasteinleitung, 

verschiedene Beanspruchungssituationen sowie plan- und außerplanmäßige Imperfektionen. Die 

Auswirkungen dieser Einflussfaktoren werden bewertet und analysiert. Auf Basis der 

Simulationsergebnisse werden Empfehlungen und Hinweise zur konstruktiven Ausbildung sowie zur 

Bemessung der Knoten abgeleitet. Abschließend erfolgt eine Vorstellung von Projekten, in denen die 

Polymerbetonknoten bereits eingesetzt werden. Das Tragverhalten dieser Knoten bzw. das 

Systemtragverhalten eines Fachwerks mit Polymerbetonknoten wird numerisch und experimentell 

dargelegt. Die Arbeit schließt mit einem Ausblick über die Anwendung der Polymerbetonknoten in 

weiterführenden Tragstrukturen. 

 

 

 

 





Abstract 

In the present work, modular unreinforced truss nodes made of a ultra-high-strength polymer concrete 

are developed for hybrid and non-hybrid plane trusses. The main topics with respect to the development 

of the nodes are experimental investigations of the material behavior of polymer concrete, the derivation 

of a material model, and numerical investigations of the load-bearing behavior of the nodes with 

recommendations and hints for the design and dimensioning of the nodes. 

The node concept is based on an approach for nodes in beam structures of timber construction and is 

extended and specified for modular hybrid trusses. The concept includes node types made of polymer 

concrete for different truss systems, their connections as well as possible connections of the connecting 

members. Furthermore, a way to economically manufacture the nodes is shown and the assembly of the 

nodes is illustrated. Experimental investigations are carried out on the polymer concrete under varying 

test parameters for compressive strength, flexural strength, and modulus of elasticity. The polymer 

concrete is tested and classified according to structural engineering codes. Furthermore, the uniaxial 

stress-strain relationships under tension and compression as well as the bond stress-slip relationship to 

the reinforcing steel are determined, which form the basis for the development of a material and bond 

model. An established elasto-plastic damage model for concrete is used as the material model, which is 

extended and validated based on material investigations and parameter studies for the application of 

polymer concrete. The composite model is based on a composite law for concrete, which is adapted for 

polymer concrete and which is numerically formulated by a cohesive contact condition. By means of 

the material and composite model, the functionality oft he unreinforced nodes is assessed by numerical 

studies of the load-bearing behavior of the nodes. The investigations include various influencing factors 

such as varying types of load application, different loading situations, as well as planned and unplanned 

imperfections. The effects of these influencing factors are evaluated and analyzed. Based on the 

simulation results, recommendations and suggestions for the constructive design as well as for the 

dimensioning of the nodes are derived. Finally, projects are presented in which the polymer concrete 

nodes are already in use. The load-bearing behavior of these nodes and the system load-bearing behavior 

of a truss with polymer concrete nodes are presented numerically and experimentally. The paper 

concludes with an outlook on the application of polymer concrete nodes in further structures. 
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1 Einleitung 

 

Kapitel 1 
 
Einleitung 
 
 
1.1 Motivation 

Der Klimawandel und der nachhaltige Umgang mit den uns zur Verfügung stehenden Ressourcen stellen 

außerordentliche Herausforderungen an unsere Gesellschaft dar. Insbesondere die Bau- und 

Gebäudewirtschaft steht mit einem Ausstoß von 38 % der weltweiten CO2-Emissionen [83], einem 

Verbrauch von jährlich drei Milliarden Tonnen Rohstoffen für Bauprojekte [236] sowie 250 Millionen 

Tonnen Abfall und Schutt – alleine in Deutschland [111] – in der Verantwortung. Im Bauwesen liegt 

bei der Reduktion der CO2-Emissionen und des Ressourcenverbrauchs der Fokus häufig auf der 

Herstellung von Bauprodukten, wobei besonders die Zement- und Stahlherstellung im Mittelpunkt 

stehen. Dabei bietet ebenso die Optimierung von Tragstrukturen ein Einsparungspotenzial. 

Speziell leichte Tragstrukturen [195] wie Fachwerke stellen gegenüber massiven Vollquerschnitten 

effiziente und leistungsfähige Systeme dar, welche durch modulare Konstruktionsansätze [91, 112] eine 

einfache Montage, Demontage und Wiederverwendung im Sinne der Nachhaltigkeit erlauben. 

Allerdings ist die Ausbildung der Fachwerkknoten unabhängig der Bauweise eine Herausforderung, da 

im Knoten eine Konzentration und Umlenkung der Kräfte stattfindet. Zwar existieren eine Vielzahl 

standardisierter Knotenlösungen, allerdings weisen diese konstruktive sowie wirtschaftliche Nachteile 

auf. Beispielsweise bestimmen die Knoten häufig die Dimensionen der Stäbe des anisotropen Holzes 

oder der Hohlprofile des Stahlbaus [222]. Im Stahlbetonbau weisen die Knoten komplexe 

Bewehrungsführungen auf und die Knoten sind aufwändig in der Herstellung. Darüber hinaus stellen 

Knoten in der Regel keine ästhetische Fügung dar und sind für hybride Fachwerke, die aus Stäben und 

Knoten unterschiedlicher Materialien bestehen, nur bedingt geeignet. Ein Knoten für modulare 

Fachwerke mit einfachen Fügungen für Stäbe aus Holz, Stahl, (Stahl-)Beton oder auch hybriden 

Bauweisen, die eine effiziente Verwendung der unterschiedlichen Materialien gewährleisten, ist 

erstrebenswert. Ultrahochfeste Betone besitzen ein großes Potenzial für die Anwendung in 

Fachwerkknoten (siehe z. B. [16, 33, 91, 140]). Einerseits weisen sie sehr hohe Festigkeiten bei einem 

quasi isotropen Materialverhalten auf. Andererseits kann Beton vor dem Erhärten frei geformt werden 

und den Verlauf der Fachwerkstäbe sowie deren Querschnitt aufnehmen, sodass architektonisch 

ansprechende Konstruktionen entstehen. 
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1.2 Ziel und Aufbau der Arbeit 

Das Ziel der Arbeit ist die Entwicklung modularer Fachwerkknoten aus Polymerbeton für hybride und 

nicht hybride ebene Fachwerke. Mit Hilfe eines ultrahochfesten Polymerbetons wird der Verzicht auf 

eine Bewehrung angestrebt, sodass eine wirtschaftliche Herstellung der Knoten möglich ist. Zu diesem 

Zweck ist das Materialverhalten eines Polymerbetons zu untersuchen und für die Anwendung im 

Bauwesen gemäß bautechnischer Regelwerke zu klassifizieren. Auf Grundlage der 

Materialuntersuchungen sollen numerische Modelle des Polymerbetons zur Analyse des Tragverhaltens 

der Knoten generiert und validiert werden. Einen Aufschluss über die Funktionalität der unbewehrten 

Knoten liefern numerische Simulationen zum Tragverhalten. Dabei sind unterschiedliche 

Einflussfaktoren zu berücksichtigen, deren Auswirkungen auf das Tragverhalten zu bewerten sind. 

Letztendlich sind für die Anwendung der Knoten Empfehlungen und Hinweise für die konstruktive 

Ausführung sowie die Bemessung der Polymerbetonknoten aus den Untersuchungen abzuleiten. 

Die Arbeit gliedert sich in acht Kapitel und beginnt in Kapitel 1 mit der Einleitung und schließt in 

Kapitel 8 mit den Schlussfolgerungen. 

In Kapitel 2 werden die Grundlagen und der Stand der Forschung zu Fachwerkknoten sowie 

Hochleistungsbetonen, welche Anwendung in Fachwerken finden, zusammengefasst. Einerseits umfasst 

dies eine Betrachtung von Fachwerkknoten für Holz-, Stahl- und Hybridbauweisen, andererseits wird 

der Fokus auf Betonknoten im Kontext historischer und aktueller Entwicklungen von 

(Stahl-)Betonfachwerken gesetzt. Da hier bei den aktuellen Entwicklungen insbesondere 

Hochleistungsbetone eingesetzt werden, wird das Materialverhalten dieser dargelegt. 

Auf Basis des aktuellen Forschungsstandes wird in Kapitel 3 ein eigenes Knotenkonzept mit 

unbewehrten Polymerbetonknoten für modulare Fachwerke entwickelt. Das Konzept beinhaltet zwei 

Knotentypen für Fachwerksysteme mit durchlaufenden und einzelnen Gurtstäben. Neben konstruktiven 

Aspekten zur Knotengeometrie, zum Knotenanschluss und zu den exemplarischen 

Verbindungsmöglichkeiten der anschließenden Stäbe unterschiedlicher Bauweisen wird die Herstellung 

der Knoten und die Montage von Fachwerken mit den Knoten skizziert. Das Kapitel schließt mit der 

Motivation zu Untersuchungen zum Knotenmaterial und zum Tragverhalten der Knoten. Es werden 

Fragestellungen aufgezeigt, die für die Bemessung, Ausführung und Anwendung der Knoten zu 

behandeln sind. 

In Kapitel 4 wird das Materialverhalten von ultrahochfestem Polymerbeton, welcher als Baustoff für die 

Knoten verwendet wird, experimentell untersucht. Gemäß bautechnischer Regelwerke erfolgt die 

Ermittlung grundlegender Materialparameter des Polymerbetons. Dies beinhaltet die Druck-, 

Biegezugfestigkeit und den E-Modul. Dabei wird der Einfluss verschiedener Prüfparameter auf die 

Materialparameter aufgezeigt. Darüber hinaus finden Untersuchungen zum uniaxialen Spannungs-

Dehnungs- und zum Verbundverhalten von Polymerbeton und Betonstahl statt. Daraus werden 
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entsprechende Spannungs-Dehnungs-Beziehungen unter Druck- und Zugbeanspruchung bzw. 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen abgeleitet. Der Polymerbeton wird gemäß bautechnischer 

Regelwerke klassifiziert und die Ergebnisse werden in Bezug zu zementgebundenen Betonen 

eingeordnet. 

Für die Untersuchungen zum Tragverhalten der Polymerbetonknoten wird in Kapitel 5 die numerische 

Basis mit der Erarbeitung eines Material- und Verbundmodells für Polymerbeton geschaffen. Die 

Grundlage des Materialmodells bildet ein etabliertes elasto-plastisches Schädigungsmodell für 

zementgebundenen Beton, dessen Grundgleichungen und Modellparameter vorgestellt und für die 

Anwendung von Polymerbeton erweitert werden. Auf Basis eigener experimenteller Untersuchungen 

sowie Parameterstudien werden die Material- und Modellparameter des Polymerbetons abgeleitet und 

bewertet. Mit Hilfe der Untersuchungen zum uniaxialen Spannungs-Dehnungs-Verhalten erfolgt die 

Validierung des Materialmodells. Des Weiteren wird ein Modellierungsansatz zur Abbildung des 

Verbundverhaltens von Polymerbeton und Betonstahl über eine kohäsive Kontaktbedingung aufgezeigt. 

Die Basis des Modellierungsansatzes bildet ein Verbundgesetz für zementgebundenen Beton, welches 

für Polymerbeton adaptiert wird. Abschließend erfolgt auf Basis von Ausziehversuchen die Validierung 

des Verbundmodells.  

In Kapitel 6 wird mit Hilfe numerischer Simulationen das Tragverhalten und die Funktionalität der 

unbewehrten Knotentypen unter verschiedenen Einflussfaktoren, welche variierende Arten der 

Lasteinleitung, unterschiedliche Beanspruchungssituationen sowie planmäßige und außerplanmäßige 

Imperfektionen umfassen, analysiert. Zunächst werden diese Einflussfaktoren in ein 

Untersuchungsprogramm überführt und es wird die Strukturmodellierung der Knoten beschrieben. Die 

Auswirkungen der Einflussfaktoren auf das Tragverhalten der Knoten stehen im Fokus der 

Untersuchungen und werden in Bezug auf den inneren Kraftfluss der Knoten, deren Schädigungen und 

deren Tragfähigkeiten analysiert und reflektiert. Das Kapitel schließt mit Empfehlungen für die 

konstruktive Ausführung der Knoten sowie Hinweisen zur Bemessung der Knoten mit dem Aufzeigen 

eines Bemessungsablaufs und der Benennung bemessungsrelevanter Positionen.  

In Kapitel 7 werden verschiedene Projekte vorgestellt, in denen die Polymerbetonknoten sowohl in 

Fachwerkstrukturen als auch in einem erweiterten Anwendungsbereich in Form von Stützenfußpunkten 

bereits in der Praxis eingesetzt werden. Die in den Projekten verwendeten Knoten spiegeln 

unterschiedliche Entwicklungsstände der Knoten wider und werden daher auf Basis des in dieser Arbeit 

formulierten Material- und Verbundmodells für Polymerbeton numerisch untersucht und bewertet. 

Neben den Simulationen finden ebenso experimentelle Untersuchungen an Fachwerkträgern bzw. deren 

Teilsegmenten mit Polymerbetonknoten statt, die das Systemtragverhalten darlegen. Das Kapitel 

schließt mit einem Ausblick über die weiterführende Anwendung der Knoten. 
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Kapitel 2 
 
Knoten in Fachwerkstrukturen – Grundlagen 
und Stand der Technik 
 
 

Dieses Kapitel liefert einen Überblick über den aktuellen Stand der Technik von Fachwerkknoten 

hybrider und nicht hybrider Fachwerkkonstruktionen. Zunächst werden Knotenausführungen des Stahl- 

und Holzbaus sowie hybrider Lösungen behandelt und Vor- und Nachteile der unterschiedlichen 

Knotenausbildungen herausgearbeitet. Im Fokus des Kapitels stehen Fachwerkknoten aus Beton, die im 

Kontext historischer und aktueller Entwicklungen von Betonfachwerken betrachtet werden. Es werden 

die Herausforderungen des Fachwerkbaus mit Beton dargelegt sowie das Potenzial des Betons in 

Fachwerken, speziell unter Berücksichtigung der aktuellen Entwicklungen von Hochleistungsbetonen 

wie ultrahochfestem (faserverstärktem) Beton sowie Polymerbeton, insbesondere im Hinblick auf deren 

Materialeigenschaften und Materialverhalten aufgezeigt. 

Formel-Kapitel 2 Abschnitt 1 

2.1 Fachwerkknoten – Stand der Technik 

2.1.1 Beanspruchungen von Fachwerkknoten 

Die Stäbe eines Fachwerks werden in den Knotenpunkten zusammengeführt und deren Stabkräfte in 

den Knoten eingeleitet. Der Knoten sorgt für die Weiterleitung und Verteilung der Kräfte.  

Die Knotenbeanspruchung sind in Abhängigkeit der Annahme idealer und realer Fachwerke zu 

differenzieren (Abb. 2.1). Bei den Beanspruchungen eines idealen Fachwerks von Culmann [116] treten 

ausschließlich Stabnormalkräfte auf. Dabei setzt diese Annahme voraus, dass die Stabachsen gerade 

sind, die Stäbe in den Knotenpunkten zentrisch aufeinandertreffen, die Knotenpunkte reibungsfreie 

Gelenke darstellen und am System ausschließlich Knotenlasten angreifen. Das Eigengewicht der Stäbe 

wird vernachlässigt. Somit sind die Stäbe frei von Querkräften, Biege- und Torsionsmomenten.  

Reale Fachwerke entsprechen der Idealisierung nach Culmann nur teilweise [153]. Die Fachwerksstäbe 

werden in der Regel nicht gelenkig miteinander gekoppelt, sondern in Abhängigkeit der 

Knotenausbildung und der Anschlusssteifigkeiten elastisch verbunden, sodass eine Verdrehung der 

Stäbe behindert und Biegemomente übertragen werden. Ein reales Fachwerk ist folglich ein hochgradig 

unbestimmtes Rahmentragwerk.  
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Abb. 2.1 Knotenbeanspruchungen unter einer beispielhaften Belastung 

Zugleich kommt es zu Imperfektionen wie Krümmungen der Stäbe, außerplanmäßigen aber auch 

planmäßigen Exzentrizitäten, welche Biegebeanspruchungen im System verstärken. Ferner greifen 

Belastungen nicht ausschließlich an den Knotenpunkten an. Nicht senkrecht verlaufende Stäbe 

unterliegen infolge des Eigengewichts einer Querkraft sowie einem Biegemoment. Zusätzlich greifen 

oftmals äußere Querbelastungen wie Wind und Nutzlasten an. Spannungen bzw. Schnittgrößen in 

Fachwerken, die aus den Quer- und Biegebeanspruchungen des realen Systems resultieren, werden als 

Nebenspannungen oder Sekundärkräfte/-momente bezeichnet. Im Vergleich zu den Spannungen, die 

ausschließlich aus den Stabnormalkräften resultieren, sind die Nebenspannungen aus Biege- und 

Querbeanspruchungen in Abhängigkeit der Steifigkeiten der Fachwerkkomponenten aber sehr viel 

kleiner, sodass in der Praxis bei der Bemessung die Nebenspannungen in Fachwerken innerhalb 

definierter Grenzen vernachlässigt werden dürfen [51].  

2.1.2 Knoten in Holz-, Stahl- und Hybridfachwerken 

Holzbauweise 

Im Holzbau steht ein breites Spektrum standardisierter Verbindungen für die Ausbildung von 

Knotenpunkten in Fachwerken zur Verfügung, welche nachfolgend auf Basis von [25, 160, 176] 

beschrieben und durch ausgeführte Beispiele dargestellt werden. Die Verbindungen können gemäß Abb. 

2.2 differenziert werden. Ferner können diese als direkte oder indirekte Verbindung unterschieden 

werden. Indirekte Verbindungen liegen vor, wenn zwei Holzquerschnitte über ein Zwischenelement wie 

beispielsweise Nagelplatten oder Knotenbleche verbunden werden. Häufig werden im Holzbau die 

Gurte durchlaufend ausgebildet und die Ausfachung mit den Verbindungen gemäß Abb. 2.2 an den 

Gurten angeschlossen. Die Verbindungen weisen unterschiedliche Vor- und Nachteile auf. 

Beispielsweise eignen sich Nagelplatten für schnelle Montagen von Fachwerkträgern, allerdings ist die 

Tragfähigkeit sowie der Brandwiderstand solcher Konstruktionen begrenzt. Stiftförmige 

Verbindungsmittel wie Stabdübel oder Passbolzen werden häufig in Form mehrschnittiger Holz-Holz- 

oder Stahlblech-Holz-Verbindungen (Abb. 2.3), zum Teil auch in Kombinationen mit Dübeln 

besonderer Bauart, ausgeführt. 
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Abb. 2.2 Verbindungen für Fachwerkknoten in Holzbauweise (Darstellung in Anlehnung an [176]) 

Gegenüber Nagelplatten stellen diese eine ästhetische Verbindung mit hohem Tragfähigkeitspotenzial 

und einem duktilen Verhalten dar. Nachteilig sind die präzise zu bohrenden Löcher im Holz und im 

Stahl. Hier treten häufig Ungenauigkeiten auf, sodass die stiftförmigen Verbindungsmittel nur mit einem 

erheblichen Aufwand einzubringen sind. Außerdem implizieren geringe Lochleibungsfestigkeiten in 

Abhängigkeit der Holzart bzw. des Holzwerkstoffs einen größeren Schlupf, welcher die Verformungen 

verstärkt. Zimmermannsmäßige Verbindungen stellen eine erhebliche Schwächung des 

Holzquerschnittes dar. Zudem weisen die häufig manuell abgebundenen Anschlüsse 

Herstellungsungenauigkeiten auf. Jedoch können CNC-Abbundanlagen hier Abhilfe verschaffen wie 

Entwicklungen in [25] zeigen. 

 

Abb. 2.3 Stahlblech-Holz-Verbindung mit Stabdübeln, aus [176] 

 

Abb. 2.4 Knoten mit Treppenversatz und Gewindestab, aus [25] 

 



Knoten in Fachwerkstrukturen – Grundlagen und Stand der Technik 7 

 

 

Abb. 2.5 Hybrider Fachwerkträger mit Stahlformteilen, aus [27] 

 

Abb. 2.6 Hybrider Fachwerkträger mit Polymerbetonverguss,   
aus [86] 

Der Knoten besteht aus einer Kombination von Treppenversatz in der Druckstrebe und Gewindestangen 

in der Zugstrebe (Abb. 2.4). Die Verbindung setzt allerdings voraus, dass ein Brettsperrholz in der 

Zugstrebe verwendet wird, um die Gewindestange in dessen Querlagen verschrauben zu können. 

Bei hybriden Holzfachwerken werden vorzugsweise zugbeanspruchte Stäbe des Fachwerks durch 

schlanke Stahlstäbe ersetzt. Für die Knotenausbildung dieser hybriden Fachwerke kommen in der Regel 

zusätzliche Stahlformteile zum Einsatz (Abb. 2.5), die an Gurten oder zum Teil auch an Streben mit 

standardisierten Verbindungsmitteln des Holzbaus verbunden werden. Diese Knotenkonstruktionen 

sind zwar leistungsfähig, allerdings sind diese aufwendig in der Herstellung und stellen aus 

gestalterischer Sicht keine ästhetische Verbindung dar. Bei neueren Entwicklungen [86, 87] werden die 

Stahlstreben mit einem Polymerbetonverguss in den Holzgurten fixiert (Abb. 2.6). Die Konstruktion 

zeichnet sich besonders durch eine hohe Tragfähigkeit und Steifigkeit der Knotenpunkte aus. 

Aufgrund der Orthotropie des Holzes, der in Fachwerken unterschiedlichen Orientierungen der 

aufeinandertreffenden Stäbe sowie den erforderlichen Randabständen der Verbindungsmittel ist der 

Platzbedarf der Verbindungen in den Knotenpunkten groß. Dabei resultieren aus dem Platzbedarf der 

Verbindung häufig die Querschnittsdimensionen der Stäbe mit der Folge, dass die Wirtschaftlichkeit 

der Fachwerke herabgesetzt wird. 

 

Abb. 2.7 Stahlformteil für polyogonale Querschnitte, aus [38] 

 

Abb. 2.8 Stahlformteil mit Mero-Knoten, aus [214] 
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Um diese Restriktion zu umgehen, wird zum Teil das Holz in den Knotenpunkten vollständig durch 

Knoten mit isotropen Materialeigenschaften wie Stahlformteilen substituiert. Die Ausführung der 

Stahlformteile ist vielfältig (z. B. Abb. 2.7). Häufig werden Bleche für mehrschnittige Stahlblech-

Holzverbindungen zu einem Knoten zusammengeschweißt, seltener werden sie auch mit Mero-Knoten 

kombiniert (Abb. 2.8). 

Stahlbauweise 

Ebenso wie im Holzbau laufen Gurtstäbe über die Spannweite bzw. bis zum Baustellenstoß in der Regel 

durch, sodass die Stäbe der Ausfachung an die Gurtstäbe angeschlossen werden [135]. Für die Stäbe 

werden I-, T-, U-, Winkel-, Hohlprofile sowie zusammengesetzte Querschnitte verwendet. Innerhalb 

eines Fachwerks werden zum Teil verschiedene Profile eingesetzt, welche sich vorwiegend bezüglich 

der Gurtstäbe und Ausfachung unterscheiden. Die Ausbildung der Knoten kann unterschieden werden 

in Knoten mit Knotenblech und Knoten ohne Knotenblech [226]. Beispielhafte Ausführungen dieser 

sind in Abb. 2.9 dargestellt. In Abhängigkeit der Profile der Stäbe sowie der Anordnung eines 

Knotenblechs werden die Stäbe verschraubt oder verschweißt, wobei sich verschweißte Verbindungen 

als wirtschaftlicher erweisen [135]. Bei Bestandsbauwerken sind auch genietete Knoten anzutreffen. 

Aus Kostengründen wird ein direkter Anschluss ohne Knotenblech angestrebt. Eine einfache 

Herstellung ist besonders mit T-Profilen oder halbierten I-Profilen in den Gurten möglich, da die Stäbe 

der Ausfachung direkt am Steg verschweißt werden können. Die Streben können auch bei I-Profilen 

unmittelbar am Flansch angeschlossen werden. Wenn die Tragfähigkeit des Flansches nicht ausreichend 

ist, können Rippen zur Verstärkung angeordnet werden. Mit Hilfe eines Knotenbleches wird eine 

Anschlussebene für die Stäbe der Ausfachung geschaffen. Dieses wird angeordnet, wenn das Gurtprofil 

keine ausreichende Anschlussebene bietet. Ein besonderer Fokus ist hier auf die Konstruktion und die 

Bemessung zu legen, da Knotenbleche stabilitätsgefährdet sind [135]. Fehlerhafte Konstruktionen 

können nicht nur zum Versagen des Knotenblechs sondern auch zum Versagen des gesamten Tragwerks 

führen wie z. B. [198] belegt. 
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Abb. 2.9 Exemplarische Ausführungen von Fachwerkknoten im Stahlbau (Darstellung in Anlehung an [226]) 
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Das Knotenblech wird auf den Gurtstab aufgesetzt oder bei zweiwandigen Konstruktionen zwischen 

den Gurtstäben platziert. Um das Knotenblech auszusteifen, versucht man die Streben möglichst weit 

in den Knoten hineinzuführen. Die Größe des Knotenblechs richtet sich nach den erforderlichen 

Schweißnahtlängen sowie geometrischen Randbedingungen. Wenn ein gemeinsamer Schnittpunkt der 

Stabachsen angestrebt wird, entstehen insbesondere bei geringen Strebenneigungswinkeln große 

Knotenbleche. Mit einer exzentrischen Anordnung des Schnittpunktes kann zwar das Knotenblech 

verkleinert werden, diese führt allerdings zu zusätzlichen Biegebeanspruchungen und damit 

Nebenspannungen.  

Aus gestalterischen Gründen werden bevorzugt Hohlprofile für Fachwerke eingesetzt, welche einige 

Besonderheiten aufweisen. Aufgrund der ungünstigen linienförmigen Lasteinleitung wird ein Aufsetzen 

von Knotenblechen auf den Gurten nicht empfohlen [135]. Ferner ist die Herstellung der komplizierten 

Verschneidungskurven bei den Streben nur mit computergestützten Brennanlagen hinreichend genau 

möglich. Vorteilhaft bei Fachwerken aus Stahlrohren ist der höhere Drillwiderstand, sodass die Rohre 

unempfindlicher für Torsion sind. Außerdem sind aufgrund der geringeren Oberfläche Beschichtungen 

günstiger. Nachteilig ist, dass bei der Bemessung selten die Stabnachweise sondern die 

Schubtragfähigkeit des Gurtes oder der Gestaltfestigkeitsnachweis der Knoten, welcher ein frühzeitiges 

Platzieren, Beulen oder Stegkrüppeln der Profile im Knotenbereich erfasst, maßgebend sind [222]. 

Daher müssen aufgrund der Knotenpunkte dickwandige Rohre gewählt werden. Eine alternative Lösung 

für diese Problematik stellen Gussknoten dar. Diese weisen lokal deutlich höhere Wandstärken auf. Eine 

konstruktive Verbesserung stellt auch die Auslagerung der Schweißnähte aus dem Knotenbereich dar. 

Nachteilig sind hier Festigkeitsunterschiede zwischen Gussknoten und Rohren sowie der hohe 

Entwicklungsaufwand der Gussknoten [222]. Abb. 2.10 und Abb. 2.11 zeigen neuartige hybride 

Knotenlösungen für Fachwerke aus Rundrohren. Hier werden die Rohre mit im Rohr integrierten 

Lochblechen [222] oder auch Kopfbolzen [98] versehen und mit UHFB bzw. Normalbeton ausgegossen. 

Dadurch wird die Steifigkeit und Tragfähigkeit der Rohre in den Knotenpunkten deutlich erhöht, sodass 

kleinere Stabquerschnitte verwendet werden können.  

 

Abb. 2.10 Rundrohrknoten mit Lochblech und UHFB, aus [222] 

 

Abb. 2.11 Rundrohrknoten mit Kopfbolzen und Beton, aus [98]  
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Neben den beschriebenen Knotenlösungen existieren auch Systemlösungen wie die Oktaplatte oder der 

Mero-Knoten. Die Stäbe mit Einheitslängen werden hier am Knoten verschweißt bzw. verschraubt. Die 

Systeme werden vorwiegend für die Konstruktion von Raumfachwerken von repräsentativen 

Überdachungen verwendet.  

Für die Ausbildung von Knoten im Holz-, Stahl- und Hybridbau stehen eine Vielzahl an Lösungen zur 

Verfügung, die unterschiedliche Vor- und Nachteile aufweisen. Sowohl im Holz- als auch im Stahlbau 

sind die Knotenpunkte häufig für die Dimensionierung der Stäbe maßgebend. Verstärkungen der Stäbe 

mit Hilfe hybrider Lösungen oder dem Entfernen von Stäben unmittelbar in den Knotenpunkten durch 

isotrope, höherfeste Materialien bzw. Bauteile (z. B. Stahlformteile und Formknoten im Holzbau oder 

Gussknoten im Stahlbau) führen zu effizienteren und ressourcenärmeren Fachwerken.

2.1.3 Betonknoten und -fachwerke 

Fachwerkknoten aus Beton bzw. Stahlbeton sind bisher überwiegend in reinen Stahlbetonfachwerken 

anzutreffen, sodass die Knotenausbildung im Zusammenhang mit dem ganzheitlichen System steht. 

Daher wird nachfolgend die Ausbildung von Betonknoten im Kontext der Betonfachwerke betrachtet. 

Historische und aktuelle Entwicklungen des Stahlbeton-Fachwerkbaus sind in [31, 114] dargestellt und 

werden nachfolgend zusammengefasst und fortgeführt. Es werden Stahlbetonpioniere benannt und 

einzelne Stahlbetonfachwerkkonstruktionen mit besonderen ingenieurmäßigen Leistungen sowie 

architektonisch wertvolle Objekte beschrieben. 

  
Agerbrücke in Schwanenstadt (1903), aus [39]  Pont la Lafayette in Paris (1928), aus [39] 

  
Hangar in Orbetello (1941), aus [128] Mangfallbrücke (1959), aus [31] 

Abb. 2.12 Ausgewählte historische Beton-Fachwerke 
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Ausgewählte historische Beton-Fachwerke sind in Abb. 2.12 dargstellt. Die ersten 

Stahlbetonfachwerkträger, damals noch als Betoneisen-Gitterträger bezeichnet, sind auf Visintini 1903 

zurückzuführen, welche im Wohn-, Industrie- und Brückenbau eingesetzt wurden [39, 92]. Die 

Fachwerkträger waren mit Stabbewehrung bewehrt und erreichten eine Spannweite, z. B. bei der 

Agerbrücke, von bis zu 30 m. Freyssinet entwarf 1910 die Stahlbeton-Fachwerk-Bogenbrücke über die 

Allier bei Le Veudre [39, 192, 212], welche als Ausgangspunkt für seine Forschungen zum Kriechen 

und Schwinden des Betons gilt. Aufgrund ökonomischer Randbedingungen, Materialmangel und 

geringer Lohnkosten wurde der Stahlbeton-Fachwerkbau ab den 1920er bis in die 1960er Jahre forciert. 

Als besondere Bauwerke sind in diesem Zeitraum die Lafayette-Brücke mit Kreuzstrebenfachwerk in 

Paris [39, 78], die Flugzeughangar in Orbetello von Nervi [128, 158, 166] und am Londoner Flughafen 

Gatwick [114] sowie die Mangfallbrücke mit einer Spannweite von 108 m von Finsterwalder [128] 

hervorzuheben.  

Die Periode von der Erfindung des Stahlbetons bis in die 1960er Jahre spiegelt die Entwicklung des 

Stahlbeton- bzw. Stahlbetonfachwerkbaus von der anfänglichen Adaption bereits bewährter 

Fachwerkkonstruktionen im Stahlbau über die materialgerechte Anwendung des Stahlbetons bis hin zur 

Vorspannung der Tragwerke wider. So waren die Stahlbetonfachwerkträger/-knoten anfangs mit 

Stabbewehrung schwach bewehrt. Infolgedessen führten Kriechen und Schwinden des Betons sowie 

Nebenspannungen in den Knoten zu Rissen und geringen Lebensdauern der Tragwerke [91]. Abb. 2.13 

zeigt die Knotenausbildung mit Bewehrung und einer ersten Vorspannung an einem von Finsterwalder 

entwickelten Fachwerkträger 1932 [71, 72]. Mit dem Fortschreiten der Forschungsarbeiten nahm die 

Bewehrungsmenge in den Tragwerken zu. Zur Reduzierung der Rissbildung wurden engmaschige 

Bewehrungsführungen in den Fachwerken angeordnet, die in den gedrungenen Querschnitten 

zeitaufwändig zu verlegen waren. Die niedrigen Lohnkosten erlaubten anfangs die aufwendige 

Ortbetonbauweise bei Fachwerken, welche im Laufe der Zeit seltener wurde und schließlich nur noch 

bei der Überbrückung großer Stützweiten wirtschaftlich durchführbar war. 

 
Abb. 2.13 Knotenausbildung eines Fachwerkträgers am Flughafen Berlin Tempelhof (1932), aus [31] 
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Abb. 2.14 Brücke über die Alfenz, 2011: Betonage, Bewehrungsdetail und fertiggestellte Brücke, aus [31] 

So setzten sich die vorgefertigten Fachwerke durch. Die Vorfertigung reicht von einzelnen Stäben und 

Gurten bis hin zu großen Fertigelementen, welche auf der Baustelle zu einem großen Fachwerkträger 

zusammengespannt wurden. Seit den 1970er Jahren ist die Verwendung von Stahlbetonfachwerken 

rückläufig. Wenn auch die Herstellungskosten der Konstruktionen mit Hilfe eines hohen und 

weitentwickelten Vorfertigungsgrades gesenkt wurden, konnten sich die Stahlbetonfachwerke 

gegenüber vollwandigen Spannbetonträgern und Stahlkonstruktionen nicht durchsetzen. Ursachen 

waren zum einen die aufwendige Schalung sowie komplexe Bewehrungsführungen und zum anderen 

die schwierige Anpassung bereits vorhandener Konstruktionskonzepte auf die individuellen 

Anforderungen der verschiedenen Baumaßnahmen [91]. Somit wurden Stahlbetonfachwerke nur bei 

Maßnahmen mit großen Stückzahlen wie beispielsweise dem 1989 errichtet Viaduc de Sylans mit einer 

Gesamtlänge von 1266 m [150] oder in Sonderfällen wie der futuristischen Brücke über die Alfenz [84] 

verwendet. Dabei zeigt die Brücke über die Alfenz von 2011 eindrücklich den hohen Bewehrungsgrad 

und die engmaschige Bewehrungsführung im Knotenbereich entsprechend dem aktuellen Stand der 

Technik (Abb. 2.14). 

Im Hinblick auf Nachhaltigkeit und Wirtschaftlichkeit gewinnen strukturoptimierte Tragwerke wie 

Fachwerke in den letzten Jahren wieder zunehmend an Bedeutung. Hinzu kommen neue Entwicklungen 

in der Betontechnologie wie beispielsweise ultrahochfester Beton (UHFB) oder ultrahochfester 

Faserbeton (UHFFB) sowie moderne Fertigungstechnologien mit digitalen Prozessketten [220, 229], 

welche zum Anlass genommen werden, die Forschung im Bereich von Fachwerkstrukturen aus Beton 

zu intensivieren (Abb. 2.15). Dabei werden überwiegend die hohen Druckfestigkeiten ultrahochfester 

Betone durch Vorspannungen in modularen Systemen genutzt. Die Systeme und der Beton mit seiner 

geringen Zugfestigkeit werden überdrückt, sodass die Bewehrungsmenge reduziert oder gar vollständig 

auf diese verzichtet werden kann.  

Die Entwicklungen reichen von modularen Fachwerkträgersystemen [91, 105, 223, 231], deren 

Komponenten in einer Art Baukastensystem trocken gefügt werden können, über komplett vorgefertigte 

und vorgespannte Fachwerkträger für Dachtragkonstruktionen [190, 191] bis hin zu einzelnen Fach- 

bzw. Stabwerkskomponenten mit Knoten und Hohlstäben [110, 126, 141, 216, 217], bei denen auch die 

Fügung und Herstellung der Komponenten im Fokus der Entwicklung stehen. 
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 Stabwerksknoten aus UHFFB, aus [140]  Modulares vorgespanntes Fachwerk aus UHFFB, aus [91] 

 

  
Korrosionsfreier Fachwerkträger mit FRP, aus [56] Betonknoten mit FKV-Hülle, aus [107] 

Abb. 2.15 Ausgewählte Forschungsarbeiten zu Fachwerkträgern und Knoten aus Beton 

Die Entwicklungen beschränken sich hierbei nicht nur auf standardisierte Fachwerkstrukturen sondern 

ebenso auf die Konzeption von Topologieoptimierten Fachwerken [74, 220]. Neben Stahlfasern 

erfolgen auch Entwicklung mit faserverstärkten Polymeren (fibre-reinforced polymer – FRP) und 

Vorspannungen aus Carbon-FRP-Spanngliedern für korrosionsfreie Fachwerkträger [56, 57]. Ebenso 

werden aus einer Kombination von einer Faserverbundkunststoff-Hülle (FKV) und Betonfüllung 

Tragwerksknoten entwickelt [107]. Die FKV-Hülle kann in vielfältigen geometrischen Ausführungen 

hergestellt werden.  

Darüber hinaus wird für Fachwerkknoten auch Polymerbeton verwendet. Polymerbeton bietet im 

Vergleich zum zementgebundenen Beton den Vorteil einer deutlich höheren Zugfestigkeit, die es zum 

Teil erlaubt, auf Bewehrungen und Vorspannungen zu verzichten. Die Knotenlösungen aus 

Polymerbeton sind im Holzbau patentiert [18] und finden z. B. in forschungsbegleitenden Projekten wie 

der in Abb. 2.16 dargestellten Fußgängerbrücke in Schönecken in Form von unbewehrten 

Polymerbetonknoten Anwendung [16, 204]. Bei der Knotenlösung werden die Holzquerschnitte 

lediglich gekappt und durch stabförmige Verbindungen mit den Knoten verbunden. In Abhängigkeit der 

Anzahl der stabförmigen Verbindungen können sehr steife Verbindungen geschaffen werden.  
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Abb. 2.16 Fußgängerbrücke mit Polymerbetonknoten, aus [16] 

 
Abb. 2.17 Formknoten aus Polymerbeton mit Stahlformteil,      
aus [33] 

Die patentierte Lösung wird bisher ausschließlich in überwiegend druckbeanspruchten 

Stabkonstruktionen verwendet, da bisher Kenntnisse zum Materialverhalten des Polymerbetons sowie 

zum Tragverhalten der Knoten, insbesondere unter Zugbeanspruchung, fehlen. In Anlehnung an das 

Patent finden daher Entwicklungen zum Formknoten aus Polymerbeton in Verbindung mit einem 

Stahlformteil im Inneren statt (Abb. 2.17). Dem Polymerbeton wird die Übertragung von 

Druckbeanspruchungen und dem Stahlformteil die Übertragung von Zugbeanspruchungen 

zugeordnet [33].  

Insbesondere die materialtechnologischen Innovationen und die modernen Fertigungsprozesse führen 

zu einer wirtschaftlichen Umsetzung von leistungsfähigen Betonfachwerken. In Verbindung mit 

optimierten Tragstrukturen und frei formbaren Knoten aus Beton bietet sich eine Perspektive für eine 

zunehmende Anwendung dieser Strukturen.  

2.2 Hochleistungsbetone für Fachwerkknoten 

Im Folgenden werden die Materialien näher betrachtet, welche durch ihr Potenzial in den neueren 

Entwicklungen von Fachwerken bzw. Stabwerken aus Beton verwendet werden. Dazu gehören 

ultrahochfester Beton, ultrahochfester Faserbeton sowie Polymerbeton.  

2.2.1 Ultrahochfester (Faser-)Beton 

Allgemeines 

Einen Überblick zum Sachstand von ultrahochfestem Beton (UHFB) ist z. B. in [67, 68, 199, 201] 

dargestellt. Die Entwicklung von UHFB geht auf die 1970er Jahre mit der Herstellung von 

Zementleimen mit besonders hoher Druckfestigkeit zurück. In den 1980er und 1990er Jahren folgten 

erste Patentanmeldungen von ultrahochfestem Faserbeton (UHFFB) mit der Bezeichnung DENSIT 

[172] und Ductal [182], die auch heute noch Anwendung finden. UHFB zeichnet sich mit 

Druckfestigkeiten zwischen 150 bis 200 N/mm² sowie Zugfestigkeiten von 11 N/mm² und unter der 

Zugabe von Fasern von 16 N/mm² aus [68]. Dies ermöglicht die Aufnahme von Zugbeanspruchungen 

ohne herkömmliche Bewehrungen, auch wenn zur Sicherstellung eines duktilen Versagens auf eine 
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Mindestbewehrung nicht gänzlich verzichtet werden kann. Mit den hohen Materialfestigkeiten können 

besonders schlanke und leichte Konstruktionen wie beispielsweise Fachwerkstrukturen (siehe 

Kap. 2.1.3) realisiert werden, sodass ein großes Materialeinsparungspotenzial gegenüber massiven 

Stahlbetonkonstruktionen aus Normalbeton besteht. UHFB bzw. UHFFB findet bereits in zahlreichen 

Projekten im Brücken- und Hochbau Anwendung. Exemplarisch sei hier auf die Gärtnerplatzbrücke in 

Fulda, das Stadion Jean Bouin in Paris [181] und das Museum MuCEM in Marseille [108] verwiesen.  

Da die europäischen Normen des (Stahl-)Betonbaus UHFB/UHFFB nicht abdecken, sind derzeit für die 

Anwendung in Deutschland bauaufsichtliche Zustimmungen im Einzelfall notwendig. Dabei werden für 

die Bemessung und die Betontechnologie unter anderem auf die französische Norm für UHFFB [162] 

sowie den Sachstandsbericht des DAfStb [199] zurückgegriffen. Aktuell wird vom DAfStb eine 

zweiteilige Richtlinie für UHFFB entworfen. Der erste Teil deckt die Bemessung von reinen UHFFB 

Konstruktionen sowie Kombinationen mit Vorspannungen und konventionellen Bewehrungen ab. Im 

zweiten Teil wird die Betontechnologie sowie die Qualitätskontrolle behandelt. Dabei werden die bisher 

gültigen Normen und Normenreihen DIN EN 1992 (Bemessung und Konstruktion von Stahlbeton- und 

Spannbetontragwerken), DIN EN 206 (Beton – Festlegung, Eigenschaften, Herstellung und 

Konformität), DIN EN 12350 (Prüfung von Frischbeton) und DIN EN 12390 (Prüfung von Festbeton) 

aufgegriffen und für UHFFB erweitert. UHFB soll in den Klassen C130/140, C150/155 und C175/180 

klassifiziert werden, vergleichbar zur französischen Norm [184, 201]. 

Stoffliche Zusammensetzung 

Als Bindemittel für UHFB wird Zement mit den reaktiven Zusatzstoffen Silikastaub und Hüttensand 

verwendet. In der Regel werden alkalische Portlandzemente (CEM I) der Festigkeitsklassen 42,5 R und 

52,5 R mit geringer Hydrationswärme und hohem Sulfatwiderstand eingesetzt, da diese ein hohes 

Festigkeitspotenzial bei begrenztem Schwindverhalten und Wasseranspruch besitzen [68]. Unter einer 

Wärmebehandlung führt Silikastaub zu zusätzlich festigkeitsbildenden Hydrationsphasen [90]. Entfällt 

eine Wärmebehandlung, dient Silikastaub lediglich als Mikro-Füllstoff zur Verbesserung der 

Packungsdichte. Der Teilersatz des Zements durch Hüttensand erlaubt, den Wasser- und 

Fließmittelgehalt bei gleichbleibender Konsistenz zu reduzieren. Der Wasserbindemittelgehalt bei 

UHFB beträgt etwa w/b = 0,20 und ist damit rund 50 % geringer als bei Normalbeton (w/z = 0,40) [68]. 

Für UHFB werden feine und ggf. grobe Gesteinskörnungen wie beispielsweise Quarz- und Basaltsande, 

Basaltsplitt und Bauxit verwendet. Es wird in Feinkorn-UHFB mit einem Größtkorn von < 1 mm und 

Grobkorn-UHFB mit einem Größtkorn > 1 mm unterschieden. Um die typischen hohen 

Materialfestigkeiten zu erreichen, ist eine optimale Kornpackung notwendig. Diese kann auf Basis 

experimenteller [169] sowie rechnerischer Methoden [75, 200] unter Messung der 

Korngrößenverteilung mittels Lasergranulometer bestimmt werden. Für die Einstellung einer optimalen 

Kornzusammensetzung werden weitere inaktive Zusatzstoffe wie Gesteinsmehle (z. B. Quarzmehle) 
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eingesetzt. Aufgrund der hohen Menge an Mehlkorn sowie des geringen Wassergehalts sind Fließmittel 

für die Verarbeitbarkeit des UHFB erforderlich. Wirksame Fließmittel basieren hier auf 

Polycarboxylatether. 

UHFB weist ein sehr sprödes Materialverhalten auf. Um dessen Verformungsvermögen zu verbessern, 

werden daher Fasern beigefügt. Verwendet werden Stahlfasern, alkaliresistente Glasfasern und 

Kunststofffasern. Stahlfasern aus hochfestem Stahl besitzen Zugfestigkeiten von über 2000 N/mm². 

Diese werden in Form von kurzen und schlanken Mikrofasern mit einem Durchmesser von maximal 

0,20 mm und einer Länge zwischen 9 und 17 mm oder Makrofasern mit Durchmessern größer 0,20 mm 

verwendet. Als optimales Verhältnis von Faserlänge zum -durchmesser wird ein Wert von 65 

angegeben. In Untersuchungen werden Fasergehalte von 1,0 bis 4,0 Vol.-% verwendet. Als praktikabel 

erweist sich ein Gehalt von 2,5 Vol.-% [125]. 

Beim Mischen von UHFB und UHFFB erweisen sich Intensivmischer als besonders geeignet, die mit 

hoher Mischenergie eine ausreichende Benetzung der Trockenstoffe mit Wasser und Fließmittel 

erreichen. Zuerst werden beim Mischvorgang die Trockenstoffe sowie das Wasser mit dem Fließmittel 

separat vorgemischt. Nach dem Zusammenführen erfolgt das Mischen für 3 bis 15 min in Abhängigkeit 

des Mischers, der Chargengröße, der Temperatur und der Dauer bis die benötigte Verflüssigung durch 

das Fließmittel eintritt. Die Stahlfasern werden in den verflüssigten Beton eingestreut und 

untergemischt. Der geringe Wassergehalt führt bei der Betonage zur Bildung einer „Elefantenhaut“ an 

freien Oberflächen, die das Entlüften und eine Glättung der Oberfläche behindert. Daher sind die 

Oberflächen mit Folien abzudecken oder mit Nachbehandlungsmitteln oder Wasser zu besprühen. 

UHFB-Konstruktionen werden überwiegend einer Wärmebehandlung bei 80 bis 90 °C unterzogen. 

Diese führt zu einem Abschluss der Hydratation und des Schwindens sowie einer Reaktion des 

Silikastaubs mit dem Zement, sodass höhere Festigkeiten erreicht werden [90]. Die Wärmebehandlung 

dauert 48 h mit einem langsamen Auskühlen im Anschluss, um Gefügerisse zu vermeiden. 

Materialverhalten 

Die Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen von UHFB und UHFFB weisen unter uniaxialer 

Druckbeanspruchung einen weitestgehend linear-elastischen Abschnitt bis ca. 0,8fcm bis 0,9fcm auf [130] 

(Abb. 2.18). Danach nehmen die Verformungen durch eine Mikrorissbildung überproportional zu. 

Während UHFB mit Erreichen der Druckfestigkeit spröde versagt, stellt sich bei UHFFB nach Erreichen 

der Druckfestigkeit ein entfestigender Verlauf ein. Der Verlauf des abfallenden Astes ist abhängig vom 

Fasergehalt, der Fasergeometrie, der Faserorientierung, dem Verbund und der Steifigkeit der Fasern 

[68]. Der Einfluss der Fasern auf die Steifigkeit sowie die Druckfestigkeit ist gering [68, 184]. Der E-

Modul des linear-elastischen Abschnitts liegt im Bereich von 45.000 bis 55.000 N/mm². Ein 

grobkörniger UHFB führt zu höheren E-Modulen. Der E-Modul kann auf Basis der Druckfestigkeit nach 

[138] mit Gl. (2.1) bzw. Gl. (2.2) rechnerisch abgeleitet werden: 
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 Feinkorn-UHFB: 1/3
c c8.800E f , (2.1) 

 Grobkorn-UHFB: 1/3
c c10.200E f . (2.2) 

Die Querdehnzahl im linear-elastischen Bereich liegt, in Abhängigkeit eines Fein oder Grobkorn UHFB, 

zwischen 0,18 und 0,21. 

 

Abb. 2.18 Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung UHFB/UHFFB 
(Darstellung in Anlehung an [68]) 

 

Abb. 2.19 Zugspannungs-Dehnungs- und Zugspannungs-
Rissöffnungs-Beziehung UHFB und UHFFB (Mikrofasern), 
(Darstellung in Anlehung an [130]) 

Unter uniaxialer zentrischer Zugbeanspruchung weist die Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung von 

UHFB einen linearen Verlauf bis zur Zugfestigkeit auf. Mit Erreichen der Zugfestigkeit versagt das 

Material sehr spröde. Dabei werden Zugfestigkeiten von 7 bis 11 N/mm² erzielt. Die Zugspannungs-

Rissöffnungs-Beziehung von UHFFB ist ebenfalls vom Fasergehalt, der Fasergeometrie, der 

Faserorientierung, dem Verbund und der Steifigkeit der Fasern abhängig. Während sich beispielsweise 

bei Mikrofasern nach Erreichen der Zugfestigkeit eine Aktivierung eines Haftverbundes und einem 

anschließenden Auszug der Fasern einstellt (Abb. 2.19), liegt bei endverankerten Makrofasern ein Haft- 

und Formverbund vor, sodass die Faser bei großer Rissöffnung reißen. UHFFB erreicht zentrische 

Zugfestigkeiten von bis zu 16 N/mm² [130]. 

Aus versuchstechnischen Gründen wird neben der zentrischen Zugfestigkeit häufig die 

Biegezugfestigkeit bevorzugt ermittelt. Die Biegezugfestigkeit von UHFB beträgt in Relation der 

verwendeten Probegkörpergeometrie 7 bis 17 N/mm². Durch die Zugabe von Fasern stellt sich nach 

Erreichen der Biegezugfestigkeit ein plastisches Verhalten ein. Die Biegezugfestigkeit beträgt zwischen 

15 und 40 N/mm². 

Die zentrische Zugfestigkeit kann auch auf Basis der Druckfestigkeit rechnerisch abgeleitet werden. 

Hierfür wird die Beziehung für Normalbeton gemäß Eurocode 2 auch für UHFB vorgeschlagen [68] 

 2/3
ctm ck0,3f f  und (2.3) 
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 ctk ctm0,7f f . (2.4) 

Neben einer Ableitung aus der Druckfestigkeit ist ebenso eine Ableitung aus der Biegezugfestigkeit fct,fl 

gemäß Model Code 2010 [102] möglich: 
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. (2.5) 

Der Vorfaktor k ist für UHFB gemäß dem Sachstandsbericht UHFB mit k = 2,0  [199] und nach 

französischer UHFB-Richtlinie mit k = 2,5 [7] anzunehmen. Der Maßstabseffekt wird durch das 

Verhältnis von h/h0 mit h0 = 100 mm berücksichtigt. 

Das Verbundverhalten von UHFB und geripptem Betonstahl zeichnet sich durch die Aktivierung großer 

Verbundspannungen aus, die es erlauben, kurze Verbundlängen unter Berücksichtigung des Einflusses 

der Betondeckung anzuordnen. Es werden maximale Verbundspannungen von bis zu 60 N/mm² erzielt, 

wobei die auf die Druckfestigkeit bezogene Verbundspannung mit 0,45 etwas oberhalb von 

Normalbeton liegt [95]. Die maximale Verbundspannung kann nach [130] mit  

 2/3
b,max ct ckf f     (2.6) 

abgeschätzt werden. Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen zeigen eine sehr hohe 

Verbundsteifigkeit, sodass die maximale Verbundspannung bereits bei einer relativen Verschiebung von 

0,1 bis 0,2 mm erreicht wird. Der Verlauf der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung verhält sich 

analog zum Normalbeton und kann gemäß Model Code 2010 [102] berechnet werden [130].  Durch das 

Zusammenwirken von stabförmiger Bewehrung und Fasern lässt sich eine Längsrissbildung am 

Betonstahl vermindern, sodass ein quasi plastisches Verhalten beim Auszug einstellt. 

Zum Ermüdungsverhalten von UHFB und UHFFB liegen umfangreiche Untersuchungen unter 

uniaxialen und mehraxialen Beanspruchungen vor (z. B. [30, 67, 81, 134, 232]). Auf Basis von 

Dauerschwingversuchen wird die Dauerfestigkeit zwischen 0,4fc und 0,55fc angegeben. Das Versagen 

von UHFB kündigt sich durch eine überproportionale Steigerung der Verformung bei Oberspannung 

an. Damit ist sowohl das Ermüdungsverhalten als auch das Verhältnis von Dauerfestigkeit zur 

Kurzzeitfestigkeit ähnlich zum Normalbeton. Untersuchungen in [232] zeigen keine signifikanten 

Unterschiede unter der Zugabe von Fasern. 

Bei UHFB läuft die Hydratation deutlich schneller ab als bei Normalbeton, sodass der überwiegende 

Verformungsanteil mit 0,38 bis 0,49 mm/m des autogenen Schwindens bei Normklima (20 °C und 65 % 

relative Luftfeuchtigkeit) innerhalb der ersten 30 h stattfindet (Abb. 2.20).  
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Abb. 2.20 Autogenes Schwindverhalten nach [67] 

 

Abb. 2.21 Kriechverhalten von UHFFB in Abhängigkeit der 
Lagerung/Nachbehandlung nach [67] 

Dabei ist zu beobachten, dass Feinkorn-UHFB gegenüber Grobkorn-UHFB ein ausgeprägteres 

Schwindverhalten aufweist. Dies zeigen auch Untersuchungen zum Trocknungsschwinden über einen 

Zeitraum von 250 Tagen [67]. Das Gesamtschwindmaß von UHFB beträgt unter Einfluss der Körnung 

und des Zementgehalts zwischen 0,6 bis 0,9 mm/m [68]. Fasern im UHFB reduzieren die 

Schwindverformungen um 0,08 mm/m. Mit Hilfe einer Wärmebehandlung kann das Schwindverhalten 

frühzeitig abgeschlossen werden. Eine Wärmebehandlung verbessert auch das Kriechverhalten (Abb. 

2.21). So beträgt die Endkriechzahl von UHFB ohne eine Wärmebehandlung 0,6 bis 1,4 und eines 

UHFB mit Wärmebehandlung 0,2 bis 0,4. In Abb. 2.21 sind die unterschiedlichen Verläufe der 

Kriechzahl dargestellt. 

2.2.2 Polymerbeton 

Allgemeines 

Polymerbeton gehört mit polymerimprägniertem Beton (PIC) und polymermodifiziertem Beton (PMC) 

zur Gruppe der Sonderbetone mit Kunststoffanteilen. Die Bezeichnung Polymerbeton wird vorwiegend 

im Bauwesen verwendet und leitet sich aus dem Englischen polymer concrete (PC) ab. Weitere 

geläufige Bezeichnungen sind Reaktionsharzbeton, Kunstharzbeton oder, im Maschinenbau 

vorherrschend, Mineralguss. Im weiteren Verlauf wird der Begriff Polymerbeton verwendet.  

Im Gegensatz zum zementgebundenen Beton wird bei Polymerbeton ein Reaktionsharz als Bindemittel 

zur Verkittung der Gesteinskörnung verwendet. Polymerbeton zeichnet sich durch seine 

Dauerhaftigkeit, seine hohen Materialfestigkeiten, seine guten Verbundeigenschaften und seiner 

schnellen Aushärtung aus. Die Entwicklung von Polymerbeton geht auf die 1950er Jahre zurück, wobei 

erst seit den 1970er Jahren die industrielle Produktion erfolgt. Im Maschinenbau wird Polymerbeton 

beispielsweise für Maschinengestelle verwendet. Diese erfordern eine gute Schwingungsdämpfung und 

eine im besonderen Maße hohe Präzision und Formstabilität, welche der Polymerbeton mit einem 

geringen Schwindverhalten sowie einem an Stahl angepassten thermischen 
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Längenausdehnungskoeffizienten bietet [103]. Auch im Bauwesen ist der Einsatz des Materials 

vielfältig. Mit Eigenschaften wie Wasserundurchlässigkeit, Frostbeständigkeit sowie einer guten 

Chemikalienresistenz findet Polymerbeton Anwendung im Tiefbau. So wird das Material für die 

Sanierung von Brückendecks [5] sowie im Kanal- und Entwässerungsbereich [3] verwendet.  

In tragender Funktion wird das hochfeste Material bereits für filigrane Balkonplatten, Treppenläufe und 

Fassadenelemente eingesetzt [40]. Zudem ermöglicht das Adhäsionsverhalten die Anwendung in 

Verbundkonstruktionen wie z. B. Hochleistungsverbundträgern [173] oder zur Ertüchtigung von 

Holzbalkendecken [239]. Ein weiteres Anwendungsgebiet ist die Herstellung von Formsteinen, wobei 

die Bindemitteleigenschaften auch die Verwendung eines, für zementgebundenen Beton unbrauchbaren 

Wüstensands erlauben [26]. 

In der Verbindungstechnologie bietet Polymerbeton insbesondere im Bereich von innen- und 

außenliegenden Knotenpunkten des Holzbaus großes Potenzial. Für innenliegende Knoten dient der 

Polymerbeton als Vergussmasse und Klebstoff, der gemeinsam mit Halbzeugen eine besonders steife 

Verbindung ausbildet [14, 17, 104]. Als elegante außenliegende Knotenlösung finden derzeit 

Forschungsaktivitäten sowie praxisnahe Anwendungen von Polymerbeton in Stab- und 

Fachwerkkonstruktionen statt [13, 197]. Formoptimierte Knoten werden in forschungsbegleitenden 

Projekten wie der Fußgängerbrücke in Schönecken bereits eingesetzt (siehe Abb. 2.15) [16].  

Polymerbeton ist ein hochleistungsfähiges Material, welches im Bau- und Maschinenbauwesen bereits 

eine vielfältige Anwendung besitzt. Im Bauwesen kann das Potenzial des Materials allerdings bislang 

nicht gänzlich genutzt werden. Ursachen sind neben fehlenden normativen Grundlagen für das Material 

und dessen Bemessung auch eine fehlende Klassifizierung des Materials nach den relevanten 

bautechnischen Normen. Gerade im Anwendungsbereich tragender Bauteile wie Fachwerkknoten liegt 

jedoch das Potenzial des Polymerbetons mit seiner hohen Druck- und Zugfestigkeit. Insbesondere die 

hohe Zugfestigkeit bietet die Möglichkeit auf eine Bewehrung und dessen komplexe Ausführung in den 

Knoten zu verzichten, sodass eine wirtschaftliche Herstellung der kompakten und, je nach Anwendung, 

individuellen Gestalt der Knoten möglich ist. 

Polymerbeton gehört, mit Ausnahme der bauaufsichtlich zugelassenen Bauteile und Verfahren, zu den 

nicht geregelten Baustoffen gemäß den Bauaufsichtsbehörden. Infolgedessen sind für innovative 

bauliche Anwendungen Zustimmungen im Einzelfall erforderlich. Auch wenn die auf dem Markt 

existierenden Polymerbeton-Hersteller unter Verwendung unterschiedlicher Rezepturen die 

Materialeigenschaften und -festigkeiten bereits ausweisen, lassen sich diese nur bedingt vergleichen und 

sind nicht unmittelbar im Bauwesen anwendbar. Eine bautechnische Prüfnorm für Polymerbeton 

existiert nicht, sodass die Materialeigenschaften je nach Anwendungsfall auf Basis verschiedener 

Prüfverfahren und Regelwerke ermittelt werden (siehe z. B.  [6, 40, 104, 207]).  
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Als Folge der für bautechnische Anwendungen meist unzureichenden Materialuntersuchungen müssen 

tragende Bauteile aus Polymerbeton trotz hoher Materialfestigkeiten mit erhöhten 

Sicherheitsanforderungen bemessen werden, was zu einer deutlichen Minderung der Leistungsfähigkeit 

und des wirtschaftlichen Einsatzes des Baustoffes Polymerbeton führt.  

Stoffliche Zusammensetzung 

Das Materialverhalten und die Eigenschaften eines Polymerbetons werden insbesondere durch das 

verwendete Reaktionsharz bestimmt. Eine häufige Anwendung finden ungesättigte 

Methacrylatharze (MA), Polyurethanharze (PUR), ungesättigte Polyesterharze (UP) und 

Epoxidharze (EP) [164]. Die Harze gehören zu den Duroplasten, sodass die Erhärtungsreaktion nicht 

umkehrbar ist. Ungesättigte Methacrylatharze sind leicht zu verarbeiten und härten auch bei niedrigen 

Temperaturen aus [164]. Nachteilig ist allerdings die leichte Entflammbarkeit. Polyurethanharze eignen 

sich zum Schäumen des Polymerbetons. Polyesterharze werden aufgrund der geringen Kosten, guten 

mechanischen Eigenschaften sowie der Wasserundurchlässigkeit häufig bevorzugt eingesetzt [77]. 

Epoxidharze zeichnen sich durch ihre Chemikalienbeständigkeit und sehr guten mechanischen 

Eigenschaften aus, wobei die Verwendung von Epoxidharzen mit höheren Kosten verbunden ist. Der 

Masseanteil des Reaktionsharzes im Polymerbeton beträgt in der Regel zwischen 5 bis 24 Masse-%. 

Der Reaktionsharzgehalt beeinflusst die Festigkeit des Polymerbetons. Mit zunehmendem 

Reaktionsharzgehalt steigen die Festigkeiten an und erreichen bei 12 bis 15 Masse-% ihr Maximum und 

nehmen mit darüber hinaus gehendem Gehalt wieder ab [20]. 

Der Füllstoffanteil beträgt zwischen 76 und 95 Masse-%. Für die Gesteinskörnung werden aus 

ökonomischen Gründen häufig lokal vorkommende Gesteine verwendet [11]. Dazu gehören 

beispielweise Quarzsande, Granit- und Basaltkiese [70, 103, 144, 179] . Die Korngröße variiert von 0 

bis 8 mm. Da Wasser einen negativen Einfluss auf die Festigkeiten des Polymerbetons hat, wird die 

Gesteinskörnung getrocknet. Empfohlen wird ein Wassergehalt unterhalb von 0,1 % bis 0,5 % [106, 

174, 175].  

 

Abb. 2.22 Bestandteile eines epoxidharzgebundenen Polymerbetons: Epoxidharz (Härter und Harz) und Füllstoff 
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Polymerbeton werden außerdem Mikrofüllstoffe zugesetzt, welche die Packungsdichte erhöhen und 

damit die Materialfestigkeiten steigern und die Wasseraufnahme reduzieren. Als Mikrofüllstoffe werden 

Kalziumkarbonat, Flugasche oder Silikastaub verwendet [11, 175]. Mikrofüllstoffe im Polymerbeton 

verbessern außerdem die Verarbeitbarkeit. Ebenso wie bei zementgebundenem Beton finden auch 

Fasern beim Polymerbeton Verwendung. So finden Untersuchungen am Polymerbeton mit Stahl-, Glas-, 

Carbon- und Polyesterfasern statt (siehe z. B. [106, 219, 224]). Die Fasern führen zu einem verbesserten 

Nachbruchverhalten und steigern die Festigkeit des Polymerbetons. In Abb. 2.22 sind exemplarisch die 

Bestandteile eines epoxidharzgebundenen Polymerbetons dargestellt. Bei der Herstellung von 

Polymerbeton sind zunächst Harz und Härter zu Reaktionsharz zu vermischen. Im Anschluss wird die 

mit den Mikrofüllstoffen trocken vorgemischte Gesteinskörnung zugegeben und mit einem langsam 

drehenden Rührwerk vermischt. Das Mischungsverhältnis der Komponenten erfolgt entsprechend den 

Herstellerangaben. In Abhängigkeit des verwendeten Kunstharzes reagieren diese durch eine 

Kettenpolymerisation oder Polyaddition.  Das Fließverhalten des frisch gemischten Polymerbetons ist 

zähviskos. Nach dem Mischvorgang sollte das Material innerhalb von zwei bis vier Stunden verarbeitet 

werden, da es schnell erhärtet. Innerhalb von 24 Stunden erreichen Polymerbetone bei Raumtemperatur 

zum Teil 70 % der Endfestigkeit [208]. Durch höhere Umgebungstemperaturen bzw. eine 

Wärmebehandlung kann der Reaktionsprozess beschleunigt werden. Beim Aushärten des 

Polymerbetons entstehen Reaktionstemperaturen von bis zu 90 °C [80, 104].  

Materialverhalten 

Das Materialverhalten von Polymerbeton unterschiedlicher Rezepturen wird in verschiedenen Arbeiten 

(z. B. [6, 40, 104, 122, 156, 180, 208]) untersucht. Ein Überblick dieser Untersuchungen liefert [20].  

In Abb. 2.23 sind exemplarisch die Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen ausgewählter 

Polymerbetone dargestellt. Das Tragverhalten von Polymerbeton unter einer uniaxialen 

Druckbeanspruchung gliedert sich in einen linear-elastischen Bereich gefolgt vom Vorbruchbereich mit 

überproportionaler Verformungszunahme bis zum Erreichen der Druckfestigkeit sowie einem 

entfestigenden Nachbruchbereich, ähnlich zum zementgebundenen Beton. Der linear-elastische 

Abschnitt weist ein E-Modul zwischen 12.000 und 40.000 N/mm² auf [6, 40, 156, 208]. Im Vergleich 

zum Normalbeton, hochfesten Beton und UHFB ist der E-Modul damit geringer. Die uniaxiale 

Druckfestigkeit variiert in Abhängigkeit der Rezeptur zwischen 40 bis 150 N/mm² [6, 104, 146, 156, 

208, 224]. Polymerbeton zeichnet sich außerdem durch ein ausgeprägtes Plastizitätsvermögen aus, 

welches mit steigendem Reaktionsharzgehalt zunimmt [6]. Insbesondere nach Erreichen der 

Druckfestigkeit fällt die Arbeitslinie im Gegensatz zum zementgebundenen Beton weniger stark ab. Das 

Verhältnis der relativen Querdehnung zur relativen Längsdehnung unter einer Druckbeanspruchung bis 

0,8fcm liegt im Bereich von vc = 0,16 bis vc = 0,33 [104, 145, 208, 211]. 

Das Zugtragverhalten von Polymerbeton wird häufig auf Basis von Biegezugversuchen untersucht. 
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Arbeitslinien  Untersuchung 
  

 

 
Arendt et al. [6] 

 
Schober [203] 

 
Vipulandan et al. [224] 

 
Son et al. [208] (Ermittlung der 
Arbeitslinie bis zur Druckfestigkeit) 

 

Abb. 2.23 Arbeitslinien unter uniaxialer Druckbeanspruchung unterschiedlicher Polymerbetone 

Die Arbeitslinien unter einer Biegezugbeanspruchung in Abb. 2.24 beschreiben einen annähernd 

linearen Verlauf [224]. Mit Erreichen der Biegezugfestigkeit versagt der Polymerbeton spröde ohne eine 

weitere Resttragfähigkeit. Die ermittelten Biegezugfestigkeiten liegen in einem Bereich von 10 bis 

50 N/mm² [6, 40, 146, 171, 180, 208]. Untersuchungen zur uniaxialen zentrischen Zugfestigkeit liegen 

nur selten vor [6, 40, 104]. Die hier erzielten Zugfestigkeiten betragen zwischen 12 bis 28 N/mm². Der 

E-Modul der uniaxialen zentrischen Zugbeanspruchung liegt auf dem Niveau des E-Moduls unter einer 

Druckbeanspruchung [6].  

Das Verbundverhalten von Polymerbeton zu anderen Werkstoffen wie Holz, Stahl und diversen Fasern 

wird z. B. in [6, 40, 159, 205, 206] untersucht. Dabei weist Polymerbeton in Abhängigkeit des Materials 

eine hohe Adhäsion auf. Das Verbundverhalten zum stabförmigen gerippten Betonstahl ist exemplarisch 

in Abb. 2.25 dargestellt. Die Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung zeigt einen ähnlichen Verlauf wie 

beim zementgebundenen Beton. Die Verbundfestigkeit zum Betonstahl liegt im Bereich von 35 bis 

40 N/mm² [40, 159].  

Arbeitslinien  Untersuchung 
  

 

Vipulandan et al. [224] 

 
 
 
 

Abb. 2.24 Arbeitslinien unter einer Biegezugbeanspruchung unterschiedlicher Polymerbetone 
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Abb. 2.25 Exempl. Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung     
nach [40] 

 

Abb. 2.26 Druckfestigkeit unter Temperatureinfluss nach [40] 

Da es sich beim Reaktionsharz um eine Duroplaste handelt, ist der Polymerbeton unter 

Temperatureinfluss zwar formstabil, allerdings nehmen mit zunehmender Temperatur die 

Verformbarkeit zu und die Festigkeiten ab [224]. Der sogenannte Glasübergangsbereich ist dabei 

Reaktionsharz spezifisch. Untersuchungen an epoxidharzgebundenem Polymerbeton zeigen z. B., dass 

sich bei einer Temperatur von 80 °C die Festigkeiten auf 60 % gegenüber derer bei Raumtemperatur 

reduzieren [40] (Abb. 2.26). Polymerbetone erreichen zum Teil eine Beständigkeit bis 100 °C [171]. 

Bei Temperaturen unterhalb des Gefrierpunktes findet hingegen eine Verfestigung statt (Abb. 2.26) 

[40]. Der thermische Ausdehnungskoeffizient liegt bei einem üblichen Bindemittelgehalt im Bereich 

von 10 ∙10-6 bis 30 ∙10-6 1/K [80, 170, 171].  

Zum Ermüdungsverhalten von Polymerbeton liegen bisher nur wenige Untersuchungen vor. Unter einer 

Druckbeanspruchung wird die Festigkeit nach zwei Millionen Lastwechseln mit 59 % bezogen zur 

Kurzzeitfestigkeit angeben [113], welche vergleichbar zum zementgebundenen Beton ist [69]. 

Untersuchungen unter einer Biegezugbeanspruchung liegen auf einem ähnlichen Niveau [19, 21, 34], 

sodass die Ermüdungsfestigkeit unabhängig von der Beanspruchung ist. 

Polymerbeton erfährt während des Aushärtens eine Volumenänderung bzw. Längenänderung aufgrund 

des Reaktionsschwindens. Das Reaktionsschwinden kommt zum Erliegen, wenn der Reaktionsprozess 

nach ca. 7 Tagen abgeschlossen ist (Abb. 2.27). Die Längenänderung beträgt zwischen 0,1 und 

0,5 mm/m [80, 146].  

Das Kriechverhalten von Polymerbeton ist ähnlich zum zementgebundenen Beton [80]. Kriechkurven 

zeigen eine anfänglich schnelle Zunahme der Kriechverformungen (Abb. 2.28). Nach ca. 40 Tagen hat 

der Hauptanteil der Verformungen stattgefunden und die Kriechkurve flacht ab [73, 104, 178]. Durch 

höhere Temperaturen sowie einen höheren Reaktionsharzgehalt werden Kriechverformungen 

begünstigt.  
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Abb. 2.27 Exempl. Schwindverhalten eines Polymerbetons    
nach [104] 

 
Abb. 2.28 Exempl. Kriechverhalten eines Polymerbetons        
nach [104] 

Die Darstellungen zum Materialverhalten von Polymerbeton zeigen, dass die Materialparameter infolge 

der Vielzahl unterschiedlicher Rezepturen und insbesondere aufgrund der verschiedenen eingesetzten 

Reaktionsharze stark variieren. Dabei ist die Variation auch auf die Anwendung unterschiedlicher 

Prüfverfahren sowie eine fehlende Klassifikation zurückzuführen. Eine Prüfnorm sowie eine 

Klassifikation gemäß der Druckfestigkeit entsprechend des zementgebundenen Betons im Bauwesen 

existiert für Polymerbeton nicht. Bisherige Materialuntersuchungen gründen nur in Einzelfällen auf der 

für Beton maßgebenden Prüfnormenreihe DIN EN 12390. Für die Anwendung des Polymerbetons in 

tragenden Strukturen sind die Ermittlung grundlegender Materialparameter gemäß dieser Normenreihe 

sowie die Bestimmung von Bemessungswerten jedoch erforderlich. Daher werden in Kap. 4 diese 

Materialparameter experimentell ermittelt. 
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Entwicklung eines Knotenkonzeptes 
 
 

In diesem Kapitel wird basierend auf Vorarbeiten des Holzkompetenzzentrums Trier [18] ein Konzept 

für Fachwerkknoten aus Polymerbeton für modulare, hybride und nicht hybride 

Fachwerkkonstruktionen erarbeitet. Zunächst werden für die Entwicklung, Bemessung und Anwendung 

der Knoten ökonomische, statische und konstruktive Randbedingungen formuliert. Aus den 

Randbedingungen werden zwei Knotentypen entwickelt, die für Fachwerke mit unterschiedlichen 

Ausfachungen und Gurtausbildungen geeignet sind. Das Knotenkonzept beinhaltet dabei 

unterschiedliche Ausführungen der Knotenanschlüsse sowie exemplarische Verbindungen der Stäbe 

verschiedener Bauweisen zu den Knoten. Neben der konstruktiven Ausführung der Knoten liegt der 

Fokus auf der Knotenherstellung sowie der Montage von Fachwerkträgern mit Polymerbetonknoten. 

Dabei werden zwei Herstellungsvarianten aufgezeigt, die eine wirtschaftliche Produktion auch 

komplexer Knoten ermöglichen. Abschließend wird die Motivation für eigene experimentelle und 

numerische Untersuchungen des Knotenmaterials sowie der Knoten dargelegt, die einen Beitrag zur 

Bemessung, Konstruktion und Anwendung der Knoten leisten.  

Formel-Kapitel 3 Abschnitt 1 

3.1 Randbedingungen 

Dass Beton als Werkstoff für Fachwerkknoten durch seine freie Formbarkeit und hohe 

Leistungsfähigkeit ein großes Potenzial bietet, zeigen die aktuellen Entwicklungen in diesem Bereich 

(siehe Kap. 2.1.3). Bei der Entwicklung eigener Fachwerkknoten für modulare, hybride und nicht 

hybride Fachwerke sind konstruktive, statische und ökonomische Randbedingungen zu erfüllen. Für den 

Knoten bedeutet dies, dass der Arbeitsaufwand für die Herstellung gering zu halten ist. Insbesondere 

sind engmaschige Bewehrungsführungen und komplexe Schalungen, welche manuell ausgeführt 

werden, zu vermeiden. Außerdem erfordert die Anwendung der Knoten in modularen sowie hybriden 

Fachwerken eine Lösung für individuelle Knotengeometrien und eine universelle Fügetechnik. Die 

Anschlüsse der Knoten, das Knotenmaterial sowie die Knotengeometrie müssen dabei den 

Beanspruchungen eines Fachwerks Rechnung tragen. Zu den Knotenbeanspruchungen gehören neben 

den Stabnormalkräften auch Querkräfte und Biegemomente aus den Stäben (vgl. Kap. 2.1.1), welche 



Entwicklung eines Knotenkonzeptes 27 

 

vom Knoten und dessen Anschlüssen übertragen werden müssen. Aus den Randbedingungen können 

folgende Entwicklungsaufgaben für den Knoten zusammengefasst werden: 

- Die Knoten sollten einen hohen Vorfertigungsgrad aufweisen und wenig manuelle 

Arbeitsschritte erfordern. 

- Eine Substitution der Bewehrung durch einen leistungsfähigen Beton – ggf. mit Vorspannungen 

– wird angestrebt. 

- Anschlüsse müssen eine entsprechende Tragfähigkeit und Steifigkeit aufweisen, um neben 

Normalkräften auch Querkräfte und Biegemomente übertragen zu können. 

- Für modulare hybride Fachwerke sind universelle Anschlüsse vorzusehen, die auch eine 

zerstörungsfreie Demontage des Fachwerks ermöglichen.  

3.2 Knotenkonstruktion 

Der Konstruktionsansatz basiert auf der am Holzkompetenzzentrum Trier entwickelten patentierten 

Knotenlösung für den Holzbau [18]. Dieser Ansatz sieht einen Knoten vor, welcher es ermöglicht, 

Holzquerschnitte zu kappen und mit standardisierten Verbindungsmitteln zu fügen. Dieser Ansatz wird 

für hybride und nicht hybride Fachwerke erweitert sowie in der Gestalt und Ausführung der Anschlüsse 

präzisiert. Der Ansatz weist als grundlegende Geometrie eine trapezförmige Gestalt auf. Der 

trapezförmige Knoten wird in zwei unterschiedlichen Typen für ebene Fachwerke konzipiert (Abb. 3.1). 

Knotentyp A stellt eine Lösung für Fachwerke mit aufgelösten Gurten dar und Knotentyp B eignet sich 

für Fachwerke mit durchlaufenden Gurten. Dabei können die Knoten als innenliegende Knoten sowie 

beim Knotentyp A auch am Rand liegend als Eckknoten eingesetzt werden. 

Der Querschnitt der Knoten kann entsprechend der Stabquerschnitte gestaltet werden, sodass eine 

formschlüssige Konstruktion entsteht. Der trapezförmige Knoten erlaubt es, in Anlehnung an [91], 

unterschiedliche Ausfachungen in Fachwerkträgern mit einem einzigen Knoten auszubilden. 

 Knotentyp A  Knotentyp B  

 

Abb. 3.1 Knotentypen 
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Abb. 3.2 Mögliche Ausfachungen der Knotentypen 

In Abb. 3.2 sind die möglichen Ausfachungen des Konzeptes mit Ständer-, Streben- und pfostenlosen 

Strebenfachwerken dargestellt. Die unterschiedlichen Ausfachungen können durch das Vorsehen 

entsprechender Anschlüsse an den jeweiligen Anschlussflächen des Knotens realisiert werden. 

Aus wirtschaftlichen Gründen soll auf eine Bewehrung der Knoten verzichtet werden. Dies erfordert ein 

hochfestes Knotenmaterial, wie es in neueren Entwicklungen im Bereich der Fachwerkknoten aus Beton 

eingesetzt wird (siehe Kap. 2.1.3). Grundsätzlich können hier in Abhängigkeit der 

Knotenbeanspruchungen sowohl UHFB/UHFFB als auch Polymerbeton durch ihre hohen 

Materialfestigkeiten verwendet werden. Fachwerke mit Knoten aus UHFB/UHFFB erfordern allerdings 

eine Vorspannung zur Überdrückung der Zugspannungen im System, da die Zugfestigkeit des Materials 

begrenzt ist. Polymerbeton weist hingegen eine zwei- bis dreifach höhere Zugfestigkeit als UHFFB bzw. 

UHFB (siehe Kap. 2.2) auf, sodass speziell in Polymerbeton ein größeres Potenzial für die Konstruktion 

unbewehrter Knoten besteht. Ferner können aufgrund der hohen Druckfestigkeit von Polymerbeton 

ebenso Vorspannungen vorgesehen werden, um die Bewehrung durch die Überdrückung des Systems 

zu substituieren (vgl. z. B. [91, 140, 220]). Die kurze Aushärtezeit und hohe Frühfestigkeit des 

Polymerbetons bietet neben der Substitution der Bewehrung zusätzliche wirtschaftliche Vorteile bei der 

Produktion der Knoten. Die Materialeigenschaften von Polymerbeton qualifizieren diesen somit für die 

Anwendung in unbewehrten Fachwerkknoten aus Beton. 

Die Anschlüsse der Knoten werden in Abhängigkeit der Beanspruchungen und Bauweise 

unterschiedlich ausgebildet (Abb. 3.3). Grundsätzlich werden einzelne oder mehrere Schraubanschlüsse 

des Stahlbetonbaus pro Anschlussfläche vorgesehen. Dabei handelt es sich um einen Betonstahl mit 

aufgedrehtem Gewinde oder um eine am Betonstahl verpresste Gewindehülse [63, 64, 238]. Ein einziger 

Schraubanschluss stellt eine, in Relation zu dessen Durchmesser, weiche Verbindung mit begrenzter 

Tragfähigkeit dar. Zur Steigerung der Steifigkeit und Tragfähigkeit werden ebenso mehrere 

Schraubanschlüsse pro Anschlussfläche des Knotens vorgesehen. 
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Abb. 3.3 Exemplarische Knotenanschlüsse 

Dabei werden Zugkräfte und ggf. auch Druckkräfte, sofern kein Lastabtrag dieser über die 

Anschlussflächen erfolgt, über den Verbund des Betonstahls in den Knoten eingetragen. Biegemomente 

verteilen sich entsprechend dem inneren Hebelarm und der Anzahl der Anschlüsse einerseits auf die 

Anschlüsse und andererseits auf eine Pressung der Anschlussfläche (Abb. 3.4). Die Lasteinleitung von 

Querkräften erfolgt ebenfalls über die Schraubanschlüsse. Ist hier die Verbundfestigkeit zum Betonstahl 

nicht ausreichend oder können die Verbundlängen konstruktionsbedingt nicht verlängert werden, kann 

die Tragfähigkeit durch Ankerplatten zusätzlich gesteigert werden [240]. Bei Knotentyp A können 

außerdem die Stabnormalkräfte aus den Gurten mittels durchlaufenden Betonstählen der 

Schraubanschlüsse teilweise durchgeleitet werden. Darüber hinaus besteht die Möglichkeit, Hüllrohre 

in den Knoten für Spannelemente zu integrieren, sodass die Gurte, Streben und/oder Pfosten überdrückt 

werden. In Abhängigkeit der Vorspannkraft können Stabspann- oder Litzenspannverfahren angewendet 

werden, welche mit Platten an den jeweiligen Außenseiten des Fachwerks gekontert werden. In 

begrenztem Umfang ist ein Verzicht auf zusätzliche Verbindungen neben dem Spannelement möglich, 

da geringe Querkräfte über die Reibung der Kontaktflächen abgetragen werden. Falls die Tragfähigkeit 

nicht ausreichend ist, kann die Vorspannung mit den Schraubanschlüssen kombiniert werden. Die 

Anschlüsse des Knotentyps B zu den Streben erfolgen analog zum Knotentyp A. Der Anschluss zum 

Gurt wird über das Einlassen des Knotens in den Gurt sowie mit Hilfe von Schrauben oder 

Gewindestäben realisiert.  
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 Lastabtrag über Schraubanschlüsse am 
Knotentyp A 

 Lastabtrag des Knotentyps B zum Gurt  

  

Abb. 3.4 Lastabtrag der Knotentypen A und B 

Der Lastabtrag horizontaler Kräfte findet über die Kervenflanke statt (Abb. 3.4). Vertikale Druckkräfte 

werden über die Pressung der Knotenunterseite in den Gurt eingetragen und Zugkräfte werden in 

Abhängigkeit des Materials des Gurtes über Schrauben oder Gewindestäbe eingeleitet. Durch die 

Kombination von Druck- und Zuglagerungen (Kervenflanke, Knotenunterseite und Schrauben bzw. 

Gewindestäbe) entsteht eine biegesteife Verbindung zum Gurt, sodass die Beanspruchungen infolge der 

planmäßig imperfekten Konstruktion abgetragen werden. 

Die Knotentypen A und B weisen unterschiedliche konstruktive, statische und wirtschaftliche Vor- und 

Nachteile auf (Tab. 3.1), welche bei der Konstruktion eines Fachwerks zu berücksichtigen sind. 

Tab. 3.1 Vor- und Nachteile der Knotentypen 

Knotentyp A Knotentyp B 

Vorteile 
- Hohe Flexibilität in Bezug auf Stabgrößen, 

Stabmaterialien und Knotengrößen 
innerhalb eines Fachwerks  

- Wirtschaftlicher Transport durch kleine 
Fachwerkkomponenten (kurze Stablängen) 

- Perfektes System (geringe Nebenspannung)  

- Geringer Materialbedarf 
- Keine Einleitung der Stabnormalkräfte der 

Gurte in den Knoten 
 

Nachteile 
- Einleitung großer Stabnormalkräfte aus den 

Gurten in den Knoten 
- Geringere Steifigkeit der Gurte infolge einer 

Vielzahl an Verbindungen 

- Reduzierte Wirtschaftlichkeit beim 
Transport aufgrund teilweise großer 
Gurtlängen 

- Imperfektes System (höhere 
Nebenspannungen) 

- Fügen der Gurte bei größeren Spannweiten 
erforderlich 

3.3 Stabverbindungen 

Die Verbindungen zwischen Stäben und den dargestellten Schraubanschlüssen am Knoten können auf 

vielfältige Art und Weise in Abhängigkeit des Materials der Stäbe erfolgen.  
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Abb. 3.5 Exemplarische Stabverbindungen in Abhängigkeit der Bauweise 
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Exemplarisch werden nachfolgend ausgewählte Konstruktionsmöglichkeiten für unterschiedliche 

Bauweisen aufgezeigt (Abb. 3.5). Für den Holzbau bieten sich standardisierte Verbindungen wie 

beispielsweise IdeFix-Verbinder [61] oder im Holz eingeklebte Gewindestäbe und Betonstähle [53] mit 

Schraubanschluss an. Stäbe mit nur einem einzigen Verbindungsmittel werden auf den Knoten 

aufgeschraubt. Alternativ können Stäbe mit Hilfe von Rechts-Links-Kopplern verschraubt werden, 

insbesondere auch bei mehreren Verbindungsmitteln pro Anschlussfläche. Da diese Verbindungen die 

Montage des Fachwerks einschränken und diese nur geringe Toleranzen bei der Ausführung zulassen, 

wird alternativ ein Stahlformteil vorgeschlagen, welches zwischen Knoten und Stäbe geschaltet wird. 

Das Stahlformteil wird am Knoten angeschraubt, es erlaubt, in Verbindung mit einem Schlitzblech, 

stiftförmige Verbindungsmittel des Holzbaus zu verwenden und es bietet durch ein Lochspiel größere 

Fertigungstoleranzen. 

Für Stahlbetonstäbe bieten sich analog zum Holzbau standardisierte Stahlbetonfertigteilverbinder wie 

beispielsweise einzelne oder mehrere Fundamentanker [242], Stützenfußpunkte [60, 62] oder 

Schraubanschlüsse an, sodass die Stäbe aufgeschraubt, verschraubt oder mit Rechts-Links-Kopplern am 

Knoten verbunden werden. Für das Zulassen größerer Fertigungstoleranzen empfiehlt sich neben 

Stützenfußpunkten auch hier ein Stahlformteil als Ergänzung. Die Verbindung zwischen Stahlformteil 

und dem Betonstahl kann beispielweise über geschweißte Verbindungen erfolgen. Die Verbindung von 

Stäben in Stahlbauweise erfolgt je nach gewähltem Profil über eine Kopfplatte mit Schrauben direkt am 

Knoten. Für reine Zugstäbe können z. B. Stabstähle in Kombination mit Spannschlössern gewählt 

werden, die direkt am Knoten verschraubt werden. 

3.4 Knotenherstellung und -montage 

Die Knotenherstellung basiert auf Entwicklungen des Holzkompetenzzentrums Trier [229]. Die 

Herstellung erfolgt hierbei in einer digitalen Prozesskette vom Entwurf über die Berechnung bis hin zur 

Produktion (CAD/CAM-Prozess). Im Entwurf wird mit parametrischen Werkzeugen das Knotenmodell 

erzeugt. Dieses erlaubt eine effiziente Adaption der Knotenstruktur, sollten Änderungen z. B. aufgrund 

der FE-Berechnungen notwendig werden. Parametrische Entwurfssoftware wie Rhino/Grasshopper 

bietet über Schnittstellen die Möglichkeit, Modelldaten an FE-Software wie Abaqus für die Simulation 

zu übergeben. So können beispielsweise auch in Abhängigkeit der Materialeigenschaften 

Strukturoptimierungen durchgeführt und Daten ausgetauscht werden. Darüber hinaus können mit den 

digitalen Werkzeugen Produktionsdateien erzeugt sowie Informationen aus der Produktion verarbeitet 

und Optimierungen im Hinblick auf Nesting und Kosten vorgenommen werden. Nach der Modellierung 

können die Knoten mit Hilfe eines Urmodell und einer wiederverwendbaren Schalung oder einer 

verlorenen Schalung produziert werden (Abb. 3.6).  
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Abb. 3.6 Herstellungsprozess am Beispiel des Projekts Solarcarport (Knotentyp B) 

Die Herstellung der Urform erfolgt auf Basis der Modelldaten. Die Urform wird mit Hilfe eines 3D-

Drucks oder eines mehrachsigen Fräsprozesses erzeugt. Während das Urmodell eines 3D-Drucks aus 

Kunststoffen (z. B. Thermoplasten) besteht, wird im Fräsprozess ein Polyurethanblock gewählt. Auf 

Basis der Urform erfolgt der Schalungsbau. Hierfür wird die Urform in einem weiteren Arbeitsgang 

abgeformt, sodass ein Negativ des Knotens entsteht. Zum Abformen wird ein Silikon verwendet, 

welches zwischen die Urform und eine Holzschalung gegossen wird. Nach dem Erhärten des Silikons 

werden die Einbauteile an der Gussform fixiert und der Knoten gegossen. Vor der Betonage des Knotens 

ist die Schalung mit einem Trennmittel zu versehen, sodass eine zerstörungsfreie Entnahme der Knoten 

möglich ist. Die kurze Aushärtezeit des Polymerbetons erlaubt eine Entnahme des Knotens aus der 

Schalung nach 24 bis 48 Stunden. Die Herstellungsvariante eignet sich vorzugsweise für die Produktion 

größerer Stückzahlen einheitlicher Knoten. 

Für individuelle Einzelknoten empfiehlt sich die Verwendung einer verlorenen Schalung. Die verlorene 

Schalung wird ebenfalls mittels eines 3D-Drucks erzeugt. Dabei werden Aufnahmen zur exakten 

Positionierung der Einbauteile direkt im Druck vorgesehen. Nach dem 3D-Druck kann die Schalung 

ausbetoniert werden. Der Herstellungsprozess zeichnet sich besonders durch die hohe Präzision aus, da 

die Anzahl manueller Arbeitsschritte sehr gering ist. Die verlorene Schalung kann außerdem 

gestalterisch genutzt werden. 

Durch die digitale Prozesskette wird eine hohe Präzision bei der Ausführung der Knoten erreicht, da 

aufgrund weniger analoger Arbeitsschritte kaum Schnittstellenverluste auftreten. Darüber hinaus lassen 

sich mit dem CAD/CAM-Prozess auch geometrisch komplexe Knoten wirtschaftlich produzieren. 
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Abb. 3.7 Exemplarische Montagerestriktion  

Die Montage des modularen Fachwerks mit Polymerbetonknoten erfolgt in praktikabler Weise liegend. 

Der Ablauf ist dabei abhängig von den gewählten Anschlüssen am Knoten und den Verbindungen zu 

den Stäben. Es sind in Knotenanschlüsse und Stabverbindungen zu unterscheiden, die ein Aufschrauben 

sowie Aufstecken des gesamten Stabes auf den Knoten erfordern, und in solche, die es ermöglichen, 

Stäbe zwischen zwei Knoten zu positionieren. Die Stäbe, die aufgeschraubt oder aufgesteckt werden 

müssen, sind zuerst zu montieren, da diese Stäbe aufgrund geometrischer und montagetechnischer 

Randbedingungen nicht zwischen zwei Knoten positioniert werden können. Verbindungen mit 

einfachen Verschraubungen über im Knoten intergierten Gewindehülsen, Stahlformteilen mit 

entsprechenden Aussparrungen und/oder Vorspannelementen können hingegen zwischen zwei Knoten 

positioniert und im Anschluss fixiert werden. 

Bei der Konstruktion des Fachwerkträgers ist somit zu beachten, dass die Anzahl der Stäbe, die auf 

einen Knoten aufgeschraubt oder aufgesteckt werden, montagetechnisch begrenzt ist. Dementsprechend 

ist bei Knotentyp A unter Verwendung von aufschraub- und aufsteckbaren Knotenanschlüssen und 

Stabverbindungen nur eine Kombination mit denen möglich, die ein Positionieren der Stäbe zwischen 

zwei Knoten erlauben. In Abb. 3.7 ist die Montagerestriktion exemplarisch dargestellt. Die 

durchlaufenden Gurte bei Knotentyp B hingegen ermöglichen ein Aufschrauben und Aufstecken 

sämtlicher Streben und Pfosten des Fachwerks, wenn zuerst die Ausfachung hergestellt und nachfolgend 

die Gurte montiert werden. 

Die Vormontage von Fachwerkträgern mit großen Spannweiten ist hinsichtlich der Transportlängen 

begrenzt, sodass diese zu segmentieren sind. Bei Knotentyp A können durch einfache Verschraubungen 
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zwischen den Stäben und Knoten und/oder durch Vorspannungen der Gurte mit entsprechenden 

Spannelementen die Fachwerksegmente nachträglich einfach zusammengesetzt werden. Knotentyp B 

erfordert bei einer Segmentierung des Fachwerkträgers Stöße in den Gurten.  Diese können mit 

standardisierten Verbindungen der jeweiligen Bauweise oder mit Hilfe einer Vorspannung realisiert 

werden. Die Strebe des Fachwerks, welche sich an der Position des Stoßes befindet, kann unter 

Verwendung einer einfachen Verschraubung nachträglich eingesetzt werden.  

3.5 Motivation zu experimentellen und numerischen Untersuchungen 

Das vorgestellte Konzept der unbewehrten Polymerbetonknoten wirft Fragen in Bezug auf das 

Knotenmaterial sowie das Tragverhalten und die Tragfähigkeit der Knoten auf, die im Rahmen dieser 

Arbeit im Hinblick auf die Bemessung, Ausführung und Anwendung der Knoten behandelt werden. 

In erster Linie sind Fragestellungen in Bezug auf den inneren Kraftfluss der Knotentypen und deren 

Tragverhalten zu beantworten. Es stellt sich die übergeordnete Frage, welche Komponente des Knotens, 

der Knotenanschluss, der Verbund des Anschlusses im Polymerbeton oder der Polymerbetonknoten 

selbst, die Tragfähigkeit limitiert. Insbesondere ist im Knoteninneren zu beantworten, an welchen 

Positionen Schädigungen auftreten und unter welchem Traglastniveau sich diese ausbilden. Dabei 

unterliegt das Tragverhalten unterschiedlichen Einflussfaktoren wie der Art der Lasteinleitung, der 

Knotenbeanspruchung sowie Imperfektionen. Aus diesen Einflussfaktoren ergeben sich folgende 

weitere Fragestellungen zum Tragverhalten: 

- Wie werden die Kräfte über die verschiedenen Anschlussoptionen in den Knoten eingeleitet und 

welche Auswirkungen haben diese auf das Tragverhalten? 

- In Abhängigkeit der Lage der Knoten innerhalb eines Fachwerks treten verschiedene 

Kombinationen von Druck- und Zugbeanspruchungen sowie variierende Verhältnisse zwischen 

den Stabnormalkräften aus Gurten und Streben auf, welche die Tragfähigkeitsgrenze 

beeinflussen sowie unterschiedliche initiierenden Schädigungen hervorrufen. Wo und unter 

welchem Lastniveau treten diese Schädigungen auf? 

- Sind Nebenspannungen, welche aus realen Systembetrachtungen resultieren, bei der 

Bemessung zu berücksichtigen oder ist eine Bemessung auf Basis der Stabnormalkräfte gemäß 

einer idealen Systembetrachtung nach Culmann ausreichend? 

- Planmäßige und außerplanmäßige Imperfektionen wie Exzentrizitäten und Schiefstellungen von 

Knotenanschlüssen oder geometrische Imperfektionen des Knotens führen zu 

Nebenspannungen. Welche Auswirkungen haben diese auf das Tragverhalten und ab welchem 

Grad der Imperfektion werden diese kritisch für die Tragfähigkeit?  

Die Fragestellungen zum Tragverhalten der Knoten werden auf Basis numerischer Simulationen 

analysiert und die Einflussfaktoren werden bewertet. 
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Die numerischen Untersuchungen zum Tragverhalten der Knoten erfordern ein Materialmodell, welches 

das Materialverhalten hinreichend genau prognostiziert. Darüber hinaus gilt es, das Verbundverhalten 

zwischen den Anschlüssen (Betonstahl) und dem Polymerbeton numerisch zu erfassen. 

Da das Tragverhalten der Knoten maßgeblich vom Knotenmaterial abhängig ist und zum verwendeten 

Polymerbeton keine Materialparameter gemäß bautechnischer Regelwerke vorliegen, sind diese 

grundlegenden Materialparameter zu bestimmen. Dazu gehören der E-Modul, die Druck- und die 

Biegezugfestigkeit. Darüber hinaus ist das Materialverhalten wie das Spannungs-Dehnungs-Verhalten 

unter Zug- und Druckbeanspruchungen für die Erarbeitung eines Materialmodells erforderlich. Um 

Aussagen zum Tragverhalten des Knotenanschlusses treffen zu können, sind außerdem das 

Verbundspannungs-Schlupf-Verhalten sowie die Verbundfestigkeit zwischen Betonstahl und 

Polymerbeton zu untersuchen. Die Materialparameter sowie das Materialverhalten werden gemäß 

bautechnischer Regelwerke experimentell ermittelt. 



 

 

4 Experimentelle Untersuchungen zum Materialverhalten von 
Polymerbeton 

Kapitel 4 
 
Experimentelle Untersuchungen zum 
Materialverhalten von Polymerbeton 
 

 

Im folgenden Kapitel finden experimentelle Untersuchungen zum Materialverhalten von Polymerbeton 

statt. Im Fokus steht die Ermittlung grundlegender Materialparameter gemäß bautechnischer 

Prüfnormen und Regelwerke. Mit den Untersuchungen wird der Anwendungsbereich des Polymerbetons 

für das Bauwesen erweitert und die Grundlage für dessen Verwendung in den entwickelten 

Fachwerkknoten geschaffen.  

Es werden die Druckfestigkeit, die Biegezugfestigkeit und der E-Modul bestimmt. Aus der 

Biegezugfestigkeit erfolgt die Ableitung der zentrischen Zugfestigkeit. Außerdem werden die 

Spannungs-Dehnungs-Beziehungen unter uniaxialer Druck- und Zugbeanspruchung ermittelt, welche 

die Basis für die numerische Materialmodellierung bilden. Darüber hinaus wird die Verbundfestigkeit 

des Polymerbetons zum Betonstahl sowie zu einer glattschaftigen Muffe bestimmt und deren 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen untersucht. Für den Polymerbeton werden die 

charakteristischen Materialfestigkeiten abgeleitet und zur Einordnung mit zementösen Betonen 

verglichen und klassifiziert. Abschließend werden die Ergebnisse in Form von Mittel- und 

Bmessungswerten zusammengefasst und bewertet. 

Formel-Kapitel 4 Abschnitt 1 

4.1 Allgemeines und Versuchsprogramm 

Aufgrund der für das Bauwesen unzureichenden Untersuchungen von Polymerbeton werden 

nachfolgend grundlegende Materialeigenschaften auf Basis bautechnischer Regelwerke und 

Prüfnormen ermittelt und die bemessungsrelevanten Materialkennwerte abgeleitet. Da das 

Materialverhalten sowie die stoffliche Zusammensetzung ähnlich zu zementgebundenen Beton und 

Mörtel ist, wird für die Untersuchungen die Normenreihe DIN EN 12390 [42–45] sowie die 

DIN EN 196-1 [47] zu Grunde gelegt. Die Untersuchungen bilden die Grundlage für numerische 

Untersuchungen zum Tragverhalten und Bemessung der entwickelten Knoten. Die Ergebnisse der 

Materialuntersuchungen werden im Vergleich mit zementgebundenen Betonen (NF, HFB und UHFB) 

eingeordnet und klassifiziert. Die Untersuchungen bilden eine erste Basis, um Anwendungsbereiche und 

Potenzial von Polymerbeton im Bauwesen maßgeblich zu erweitern. 
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Tab. 4.1 Untersuchungsprogramm zum Materialverhalten von Epument 161L, aus [122] 

Prüfkörper Serien Norm Ausschalzeit Alter Anzahl Prüfkörper Abmessungen 
   Ld Ad n d1 d2 h bzw. l 

[-] [-] [-] [d] [d] [St.] [cm] [cm] [cm] 

Druckfestigkeitsuntersuchungen 

Zylinder 18-A-Cy DIN EN 12390-3 1 25 5 15  30 
 18-O-Cy DIN EN 12390-3 21 28 5 15  30 

Würfel 17-A-Cu DIN EN 12390-3 1 1, 3, 7, 14, 28 5 15 15 15 
 17-B-Cu DIN EN 12390-3 1 14 5 15 15 15 
 18-I-Cu DIN EN 12390-3 26 26 5 15 15 15 
 18-L-Cu DIN EN 12390-3 7 28 5 15 15 15 

Würfel 18-D-P DIN EN 12390-3 15 40 6 10 10 10 
 18-J-Cu DIN EN 12390-3 26 26 6 10 10 10 
 18-G-P DIN EN 12390-3 19 148 2 10 10 10 
 18-M-P DIN EN 12390-3 7 35 6 10 10 10 

Prismen 18-H-P DIN EN 12390-3 19 19 2 10 10 10, 30 

Prismen(-
hälften) 

17-C-P DIN EN 196-1 1 14 10 4 4 16 (8) 

18-F-P DIN EN 196-1 15 40 6 4 4 16 (8) 
 18-E-P DIN EN 196-1 15 40 6 4 4 16 (8) 
 18-K-P DIN EN 196-1 26 26 22 4 4 16 (8) 
 18-N-P DIN EN 196-1 7 28 6 4 4 16 (8) 

Biegezugfestigkeitsuntersuchungen 

Prismen 18-D-P DIN EN 12390-5 15 32 3 10 10 50 
 18-M-P DIN EN 12390-5 7 28 3 10 10 50 

Prismen 18-G-P DIN EN 12390-5 19, 4, 15 19, 15 3 10 10, 5, 3 50 

Prismen 17-C-P DIN EN 196-1 1 14 5 4 4 16 
 18-K-P DIN EN 196-1 26 26 11 4 4 16 

 20-M-A DIN EN 196-1 7 39 3 4 4 16 

 20-M-C DIN EN 196-1 2 33 3 4 4 16 
 18-N-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

Biegezugfestigkeitsuntersuchungen unter Variation der Probekörpertemperatur 

T
em

pe
ra

tu
r 

80 °C 18-T-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

90 °C 18-U-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

100 °C 18-V-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

110 °C 18-W-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

120 °C 18-X-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

130 °C 18-Y-P DIN EN 196-1 7 28 3 4 4 16 

E-Modul-Untersuchungen 

Zylinder 18-A-Cy DIN EN 12390-13 1 25 5 15  30 
 18-O-Cy DIN EN 12390-13 21 28 5 15  30 

Spannungs-Dehnungs-Beziehungen unter uniaxialer Druck- und Zugbeanspruchung 

Zylinder 21-T-Cy - 3, 5 25, 32 6 15  30 

Prismen 21-T-P - 3, 5 25, 32 6 10 10 50 

Verbundfestigkeitsuntersuchungen 

Prüfkörper Serien Norm Anzahl Stabdurchmesser Verbundlänge Betondeckung 

   n ds lb c 

[-] [-] [-] [-] [mm] [mm] [mm] 

Verbund 20-L-A DIN EN 10080 5 20 1,0 ds 4,50 ds 

 20-L-B DIN EN 10080 5 20 2,0 ds 4,50 ds 

 20-L-C DIN EN 10080 5 16 2,5 ds 5,75 ds 

 20-L-D DIN EN 10080 5 26,6 2,63 ds 3,25 ds 
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Das Versuchsprogramm basiert auf eigenen Vorarbeiten [122] und gliedert sich in die 

Untersuchungsreihen zur Druck- und Biegezugfestigkeit, zum E-Modul, zum Spannungs-Dehnungs-

Verhalten unter uniaxialer Druck- und Zugbeanspruchung sowie zur Verbundfestigkeit zwischen 

Polymerbeton und Betonstabstahl. Für die Untersuchungen wird ein Polymerbeton der Firma Rampf 

Machine Systems GmbH & Co. KG mit der Bezeichnung Epument 161L verwendet. Tab. 4.1 fasst das 

Versuchsprogramm mit insgesamt 196 Einzelversuchen in 38 Serien mit Angabe der maßgebenden 

Prüfrandbedingungen zusammen. Die Randbedingungen unterscheiden sich je nach Untersuchungsreihe 

im Prüfverfahren, den Probekörperabmessungen, dem Alter, der Lagerungsdauer innerhalb der 

Schalung und der Prüftemperatur. Bei den Untersuchungen zum Verbundverhalten variieren außerdem 

die Betondeckung, der Stabdurchmesser, die Verbundlänge und der Stab (B500S und glattschaftige 

Muffe). Die Serienbezeichnungen beinhalten in der Regel das Prüfjahr, einen fortlaufenden Buchstaben 

und die Ausgangsform der Probekörper. 

4.2 Herstellung der Probekörper 

Der epoxidharzgebundene Polymerbeton besteht aus einer Füllstoffkombination auf Quarz-Basis mit 

einer maximalen Körnung von 3 mm. Bei der Herstellung sind die drei Komponenten Epoxidharz, 

Härter und Zuschlag im Verhältnis von 1,90:0,75:22,35 zu mischen. Die maximale Verarbeitungszeit 

beträgt ca. zwei bis drei Stunden. Die Schalungen der Probekörper sind vor der Verwendung mit einem 

Trennmittel zu behandeln, da andernfalls die hohen Adhäsionskräfte des Polymerbetons eine 

zerstörungsfreie Herausnahme der Proben verhindern. Die Herstellung und Lagerung der Probekörper 

erfolgt bei klimatischen Bedingungen im Bereich von 20±2 °C und 63±5 % relativer Luftfeuchtigkeit, 

wobei Ausschalzeiten von 24 h bis 26 Tage variieren. Sofern erforderlich werden Lasteinleitungsflächen 

entsprechend der Vorgaben der Prüfnormen geschliffen. 

4.3 Druckfestigkeit 

Die Druckfestigkeit wird in insgesamt 16 Serien nach DIN EN 12390-3 [44] unter Variation der 

Prüfkörpergeometrie (Zylinder mit d/h =150/300 mm, Würfel mit d = 100 mm und d = 150 mm, Prismen 

mit d/h = 100/200 mm und d/h = 100/300 mm) sowie ergänzend nach DIN EN 196-1 [47] an 

Prismenhälften (Lasteinleitungsbreite d = 40 mm) ermittelt. Die Versuchsaufbauten sind in Abb. 4.1 

dargestellt. Die kraftgesteuerten Versuche werden normenkonform mit einer 

Belastungsgeschwindigkeit von 0,4 bis 0,8 N/(mm²/s) bzw. 1,375 bis 1,625 N/(mm²/s) durchgeführt. 

Die Ergebnisse der Druckfestigkeitsprüfungen sind in Abb. 4.2 in Abhängigkeit des Probekörperalters 

dargestellt. Nach 28 Tagen beträgt die mittlere Würfeldruckfestigkeit fcm = 149,83 N/mm² (d = 150 mm, 

Serie 18-L-Cu), wobei bereits nach drei Tagen 67 % der 28-Tage-Festigkeit erreicht werden. Über die 

28 Tage hinaus steigen die Festigkeiten um ca. 5 – 10 % weiter an. 
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DIN EN 12390-3  DIN EN 196-1  

      

  
Abb. 4.1 Versuchsaufbauten zur Bestimmung der Druckfestigkeit  nach DIN EN 12390-3 und DIN EN 196-1, aus [122] 

Die Festigkeitsunterschiede zwischen den einzelnen Serien sind im Wesentlichen auf unterschiedliche 

Probekörpergeometrien und Ausschalzeiten bzw. Lagerungsdauern außerhalb der Schalung 

zurückzuführen. Mit andauernder Lagerung der Probekörper in der Schalung lässt sich bei den 

durchgeführten Versuchsserien eine Abnahme der Festigkeit feststellen (Abb. 4.3). Für nachfolgende 

Auswertungen werden diesem Einfluss Rechnung tragend Gruppen in Abhängigkeit des Alters und der 

Ausschalzeit gebildet. 

Abb. 4.4 stellt den Einfluss der Probekörpergröße sowie den Einfluss der Schlankheit auf die 

Druckfestigkeit des Polymerbetons dar. Die Druckfestigkeit nimmt mit steigendem 

Probekörpervolumen aufgrund des statistischen Maßstabseffektes (größere Wahrscheinlichkeit von 

Fehlstellen im Gefüge) ab [233]. Die Verhältniswerte der Druckfestigkeiten von Würfeln mit 

d = 150 mm bzw. 100 mm und Prismen mit d = 40 mm betragen im Mittel V150/40 = 0,86 (Gruppen A bis 

C) und V100/40 = 0,91 (Gruppen B und D). Das Festigkeitsverhältnis bei Würfeln mit d = 150 mm und 

d = 100 mm entspricht V150/100 = 0,94 (Gruppe B). Dieser Wert liegt auf dem Niveau eines UHFB mit 

vergleichbarer Druckfestigkeit, der ein Verhältnis von V150/100 = 0,95 besitzt [185]. 

 
Abb. 4.2 Druckfestigkeitsentwicklung des Polymerbetons (Darstellung in Anlehung an [122]) 
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 Einfluss der Lagerungsdauer nach Probekörpergeometrie  Gruppeneinordnung der Serien  
       

 

 Gruppe Serie 
Aus-

schalzeit 
Alter  

 [-] [-] [d] [d]  

 A 17-B-Cu, 17-C-P 1 14  

 B 
18-K-P, 18-I-Cu,  

18-J-Cu 
26 26  

 C 18-L-Cu, 18-N-P 7 28  

 D 
18-D-P, 18-E-P,  

18-F-P 
15 40  

 E 18-A-Cy, 18-L-Cu 1, 7 25, 28  

 F 18-H-P 19 19  

      

Abb. 4.3 Einfluss der Ausschalzeit auf die Druckfestigkeit des Polymerbetons (Darstellung in Anlehung an [122]) 

Polymerbeton weist wie UHFB eine optimierte Packungsdichte auf, sodass Störungen im Gefüge 

seltener auftreten und der Einfluss des Volumens auf die Bruchfestigkeit geringer ist. Außerdem nimmt 

mit zunehmender Schlankheit der Probekörper die Druckfestigkeit ab. Dies ist auf eine 

Querdehnungsbehinderung unmittelbar unter den Druckplatten zurückzuführen, wodurch ein triaxialer 

Druckspannungszustand entsteht. Dieser führt zu höheren Bruchfestigkeiten als bei einem uniaxialen 

Druckspannungszustand und ist bei gedrungenen Probeköpern stärker ausgeprägt als bei schlanken 

Probekörpern [196]. 

Der Effekt stellt sich in den Ergebnissen für Prismen mit d/h = 100/200 mm und d/h = 100/300 mm 

sowie Würfeln mit d = 150 mm und Zylindern mit d/h = 150/300 mm (Gruppe E und F) dar. Die 

Verhältniswerte dieser Serien betragen V300/200 = 0,97 bzw. Vcyl/cube = 0,96 und sind ebenfalls mit denen 

eines UHFB mit Vcyl/cube = 0,94 nach [185] vergleichbar. 

 Grafische Darstellung des Einflusses  Verhältniswerte 

 

Abb. 4.4 Einfluss der Probekörpergeometrie auf die Druckfestigkeit des Polymerbetons (Darstellung in Anlehung an [122]) 
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Tab. 4.2 Versuchsauswertung – mittlere und char. Werte der Druckfestigkeit, aus [122] 

Serie Anzahl Ausschalzeit Alter Mittelwert 
Standard-

abweichung 
Variations-
koeffizient 

Char. Druck-
festigkeit 

Char. Würfel-
druckfestigkeit 

 n Ld Ad fcm sx v fck,0,05  V ꞏ fck,0,05  
[-] [St.] [d] [d] [N/mm²] [N/mm²] [%] [N/mm²] [N/mm²] 

Zylinder 150 x 300 mm 

18-A-Cy 5 1 25 144,14 2,61 1,81 138,07  

18-O-Cy 5 21 28 138,70 3,54 2,60 130,44  

Würfel 150 x 150 x150 mm 

18-L-Cu 5 7 28 149,83 1,96 1,30 145,27  

Würfel 100 x 100 x 100 mm 

18-D-P 6 15 40 153,77 1,48 0,96 150,55 141,52 

18-M-P 6 7 35 149,81 1,10 0,70 147,41 138,57 

Prismen 40 x 40 x 160 mm 

18-F-P 6 15 40 168,56 2,02 1,20 164,16 141,18 

18-E-P 6 15 40 168,17 2,44 1,45 162,85 140,05 

18-N-P 6 7 28 170,24 2,17 1,28 165,50 142,33 

 

Zusammenfassend sind in Tab. 4.2 mittlere sowie charakteristische Druckfestigkeiten nach 

DIN EN 1990 [48] abgeleitet, wobei in der Auswertung nur Serien berücksichtigt sind, welche 

definierten Kriterien einer angemessenen Lagerung außerhalb der Schalung (Ld > 7 Tage) und des 

Probekörperalters (25 < Ad < 40 Tage) genügen. Bei Probekörpern mit zur Referenzgröße von 

d = 150 mm abweichenden Abmessungen ist die charakteristische Würfeldruckfestigkeit ergänzend mit 

den zuvor abgeleiteten Formfaktoren V berechnet.  

Abb. 4.5 vergleicht die Ergebnisse mit den charakteristischen Druckfestigkeiten von NB, HFB, und 

UHFB. Die charakteristische Würfel- und Zylinderdruckfestigkeit des Polymerbetons beträgt 

fck,cube = 145 N/mm2 und fck = 134 N/mm2. Damit ordnet sich der Polymerbeton oberhalb eines UHFB 

der Festigkeitsklasse C130/140 ein. 

 
Abb. 4.5 Vergleich und Einordnung der charakteristischen Druckfestigkeit (Darstellung in Anlehung an [122]) 
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4.4 Biegezug- und zentrische Zugfestigkeit 

Die Ermittlung der Biegezugfestigkeit erfolgt im 3-Punkt-Biegeversuch nach DIN EN 12390-5 [45] an 

Prismen mit d = 100 mm, an plattenartigen Probekörpern mit d2 = 50 mm und d2 = 30 mm sowie an 

Prismen mit d = 40 mm nach DIN EN 196 (Abb. 4.6). 

 DIN EN 12390-5  DIN EN 196-1  
     

  
Abb. 4.6 Versuchsaufbauten zur Bestimmung der Biegezugfestigkeit nach DIN EN 12390-5 und DIN EN 196-1, aus [122] 

Ergänzend werden zur Beurteilung des Temperatureinflusses Prismen mit d = 40 mm in insgesamt fünf 

Serien in Temperaturbereichen von 80, 90, 100, 110, 120 und 130 °C geprüft. Diese Prismen werden 

für mindestens 2 h im Ofen auf die jeweilige Temperatur erhitzt und unmittelbar vor der Prüfung 

entnommen. Tab. 4.3 gibt eine Übersicht zu den durchgeführten Biegezugversuchen und deren 

Gruppierung. Die Prüfergebnisse zur Biegezugfestigkeit sind in Abhängigkeit der 

Probekörperschlankheit l/h sowie der Probekörpergröße in Abb. 4.7 dargestellt. Der Polymerbeton weist 

mittlere Biegezugfestigkeiten zwischen 50 und 60 N/mm² auf, was die Festigkeitswerte eines UHFB 

(vgl. [68]) deutlich übertrifft. 

Tab. 4.3 Gruppen der Biegezugfestigkeitsuntersuchungen, aus [122] 

Gruppe 

[-] 

Serien 

[-] 

Ausschalzeit 

[d] 

Alter 

[d] 

G 18-D-P, 18-G-P 4, 15, 19 15, 19, 32 

H 18-M-P, 18-N-P 7 28 

I 
18-N-P, 18-T-P, 18-U-P, 18-V-P, 18-W-P, 18-X-

P, 18-Y-P 
7 28 

J 20-M-A, 20-M-C 2, 7 33, 39 

 

Maßstabseffekte auf die Biegezugfestigkeit lassen sich aus Abb. 4.7 ableiten. Mit zunehmendem 

Verhältnis l/h nimmt die Biegezugfestigkeit ab (Gruppe G). Zwischen den Prismen l/h = 300/100 mm 

und l/h = 300/30 mm ergeben sich Festigkeitsunterschiede von rund 10 %. Der Unterschied ist im 

Maßstabseffekt begründet [12, 85, 167]. Dünnere Probekörper können deutlich höhere Festigkeiten 

erreichen. Ursache ist die Energiefreisetzung bei der Rissbildung. Mit wachsender Probekörpergröße 

nimmt die aufzuwendende Bruchenergie ab.  
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 Einfluss des Maßstabseffektes  Einfluss der Probekörpertemperatur  

  

Abb. 4.7 Biegezugfestigkeit des Polymerbetons unter verschiedenen Einflüssen (Darstellung in Anlehung an [122]) 

Der Einfluss der Probekörpergröße bildet Gruppe H ab. Bei vergleichbarer Schlankheit l/d = 4 bzw. 5 

variieren die Probekörpergrößen mit Kantenlängen von d = 40 bzw. 100 mm. Bei den Untersuchungen 

stellt sich eine Abminderung der Festigkeit um 10 % bei steigender Probekörpergröße ein. Im Vergleich 

zu Untersuchungen des Maßstabseffekts bei UHFB [28] ist der Einfluss bei dem geprüften 

Polymerbeton tendenziell geringer.  

Der Temperatureinfluss auf die Biegezugfestigkeit des Polymerbetons stellt Gruppe I dar. Es kann eine 

Temperaturbeständigkeit bis ca. 100 °C festgestellt werden. Ab einem Bereich zwischen 100 und 110 °C 

wird das Material weich und die Biegezugfestigkeit erfährt einen starken Einbruch. 

Eine Prüfung der zentrischen Zugfestigkeit erfolgt nicht, jedoch lässt sich diese rechnerisch aus der 

Biegezugfestigkeit nach Gl. (2.5) [102] ableiten. Der Vorfaktor k wird analog zum UHFB nach dem 

Sachstandsbericht UHFB mit k = 2,0  [199] angenommen. Tab. 4.4 fasst die Versuchsauswertung 

zusammen. Der Variationskoeffizient liegt im Bereich von 4 bis 12 %.  

Tab. 4.4 Versuchsauswertung – mittlere und char. Werte der Biegezug-/Zugfestigkeit, aus [122] 

    Biegezugfestigkeit   Zentrische Zugfestigkeit  

Serie Anzahl Ausschalzeit Alter Mittel Char. 
Standard-

abweichung 

Variations-

koeffizient 
Mittel Char. 

 n Ld Ad fct,fl,m fct,fl,k,0,05 sx v fct,m fctk,0,05 

[-] [St.] [d] [d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [%] [N/mm²] [N/mm²] 

Prismen 100 x 100 x 500 mm       

18-D-P 3 15 32 50,56 42,15 2,49 4,93 33,71 28,10 

18-M-P 3 7 28 53,88 45,49 2,49 4,62 35,92 30,33 

Prismen 40 x 40 x 160 mm       

18-N-P 3 7 28 59,85 35,90 7,11 11,87 30,70 18,41 

20-M-A 3 7 39 62,77 53,86 2,64 4,21 32,20 27,63 

20-M-C 3 2 33 64,95 56,63 2,47 3,80 33,32 29,05 
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Abb. 4.8 Vergleich und Einordnung der charakteristischen Zugfestigkeit (Darstellung in Anlehung an [122]) 

Zum Vergleich des Polymerbetons mit anderen Betonen werden ausschließlich Serien herangezogen, 

die den Kriterien der Ausschalzeit und Lagerung nach Kap. 4.3 entsprechen. So beträgt für Prismen mit 

d = 100 mm die charakteristische Biegezugfestigkeit im Mittel fct,fl,k = 43 N/mm² und die nach Gl. (2.5) 

(mit k = 2 nach [199]) abgeleitete, charakteristische zentrische Zugfestigkeit fctk = 29 N/mm². Der 

Vergleich mit NB, HFB und UHFB ist in Abb. 4.8 dargestellt. Die Zugfestigkeit für UHFB ist hierbei 

aus seiner Druckfestigkeit nach [68] ermittelt. 

4.5 E-Modul 

Die Prüfungen des E-Moduls unter Druckbeanspruchung finden in zwei Serien nach DIN EN 12390-13 

[43] an Zylindern mit dem Durchmesser d = 150 mm statt. Die Untersuchungen erfolgen nach 

Verfahren A mit drei Vor- und drei Hauptbelastungszyklen (Abb. 4.9). Zur Prüfung werden zwei am 

Probekörper gegenüberliegend angeordnete Wegaufnehmer verwendet. Die Belastungsgeschwindigkeit 

beträgt 0,4 bis 0,8 N/(mm²/s). Zur Abschätzung der maximalen Bruchlast wird im Vorfeld die 

Druckfestigkeit eines Zylinders bestimmt. 

Versuchsaufbau  Versuchsdurchführung 
   

 

 

 

Abb. 4.9 Versuchsaufbau- und Durchführung zur Ermittlung des E-Moduls (Darstellung in Anlehung an [122]) 
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Tab. 4.5 Versuchsauswertung – E-Modul, aus [122]  

Serie Anzahl Ausschalzeit Alter Mittelwert  E-Modul Standardabweichung Variationskoeffizient 

 n Ld Ad Ecm sx v 

[-] [St.] [d] [d] [N/mm²] [N/mm²] [%] 

Anfänglicher E-Modul 

18-A-Cy 5 1 25 35.736 1.334,72 3,7 

18-O-Cy 5 21 28 36.881 383,23 1,0 

Stabilisierter E-Modul 

18-A-Cy 5 1 25 37.785 1.357,77 3,5 

18-O-Cy 5 21 28 39.217 449,62 1,1 

 

Die Ergebnisse des anfänglichen sowie stabilisierten E-Moduls nach DIN EN 12390-13 [43] sind in Tab. 

4.5 zusammengefasst. Bei den ausgewiesenen E-Moduln handelt es sich um den Sekantenmodul.  Die 

Serien 18-A-Cy und 18-O-Cy unterscheiden sich hauptsächlich in der Ausschalzeit mit 1 und 21 Tagen. 

Die Steifigkeit des Polymerbetons ist mit einem mittleren E-Modul von ca. 37.000 N/mm² vergleichbar 

mit der eines C50/60. 

4.6 Uniaxiale Spannungs-Dehnungs-Beziehungen  

4.6.1 Druckbeanspruchung 

Die Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung unter uniaxialer Druckbeanspruchung wird an sechs 

Zylindern gemäß [42] mit d = 150 mm bestimmt. Die Versuchsdurchführung erfolgt weggesteuert mit 

einer Geschwindigkeit von 0,10 mm/min und ab einer Belastung von 1.600 kN bzw. 0,67fcm mit 

0,05 mm/min (Abb. 4.10). Die Stauchung wird mittels vier Wegaufnehmern, die sich am Rand der 

Lagerungsplatte befinden, erfasst und gemittelt.  

In Abb. 4.11 sind die Verläufe der Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen der einzelnen 

Probekörper dargestellt. Die Arbeitslinien weisen einen linearen Abschnitt bis 0,6fcm auf. Anschließend 

stellt sich ein parabelförmiger Verlauf ein. 

Versuchsaufbau 
 Versuchsaufbau 

(schematisch) 
 

Exemplarischer Verlauf der 
Prüfgeschwindigkeit 

     

 

 

 

 

 Prüfgeschwindigkeit  
 F < 1.600 kN:  

0,10 mm/min 

F > 1.600 kN:  
0,05 mm/min 

Abb. 4.10 Versuchsaufbau und -durchführung zur Ermittlung der Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung 
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 Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen  Versuchsergebnisse  

 

     

 Probe E-Modul Druckfestigkeit  

  Ec fcu  

 [-] [N/mm²] [N/mm²]  

 21-T-Cy1.1 36.780 135,04  

 21-T-Cy1.2 36.815 139,03  

 21-T-Cy1.3 39.494 136,04  

 21-T-Cy2.1 36.179 124,16  

 21-T-Cy2.2 36.335 136,10  

 21-T-Cy2.3 37.116 135,72  

 Mittelwert 37.120 134,35  

 
Standard-

abweichung 
sx [N/mm²] 5,18  

 
Variations-

koeffizient 
v [%] 0,039  

     

Abb. 4.11 Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen des Polymerbetons 

Die maximale Druckspannung wird bei einer Stauchung von εc1 = 6,5 ‰ erreicht. Die Entfestigung im 

Nachbruchbereich weist keinen stetigen Verlauf auf. Ab einer Stauchung von εc2 = 14 ‰ fällt die 

Arbeitslinie stärker ab. Es wird eine mittlere Druckfestigkeit von fcm = 134,35 N/mm² erreicht. Damit 

weicht die Druckfestigkeit zu den Serien 18-A-Cy und 18-O-Cy, welche die gleiche 

Probekörpergeometrie besitzen, ab. Die Abweichung beträgt 7 % bzw. 3 %. Die Ursache ist auf die 

abweichende Prüfgeschwindigkeit zurückzuführen. Die deutlich langsamere Prüfgeschwindigkeit führt 

hier zu Kriecheffekten, welche sich negativ auf die Festigkeit auswirken [80]. Auf Basis der Arbeitslinie 

wird der Sekantenmodul bestimmt. Der mittlere E-Modul beträgt Ecm = 37.120 N/mm² und weicht damit 

in ähnlichem Maße wie die Druckfestigkeit zu den Serien 18-A-Cy und 18-O-Cy (Kap. 4.3) ab. 

Die Arbeitslinien der sechs Proben weisen einen ähnlichen Verlauf auf und entsprechen näherungsweise 

der Druckspannungs-Stauchungs-Beziehungen von zementgebundenen Betonen. Die Betone besitzen 

einen linearen Abschnitt gefolgt von einem parabelförmigen Abschnitt im Vor- und Nachbruchbereich. 

Allerdings weist der Polymerbeton im Vergleich ein deutlich ausgeprägteres Verformungsvermögen 

auf. Der Variationskoeffizient der Druckfestigkeit beträgt v = 3,9 %. 

4.6.2 Biegezugbeanspruchung 

Die Spannungs-Dehnungs-Beziehung unter uniaxialer Zugbeanspruchung wird auf Basis von 4-Punkt-

Biegezugversuchen an Prismen mit d = 100 mm bestimmt. Bei der Versuchsdurchführung wird die 

Durchbiegung der Prismen in Feldmitte über zwei Wegaufnehmer erfasst (Abb. 4.12). Die Messung der 

einwirkenden Kraft erfolgt über eine Kraftmessdose in Feldmitte. Die weggesteuerte Durchführung des 

Versuchs erfolgt mit zwei Geschwindigkeiten. Bis zur Belastung von F = 90 kN resp. 0,8fctm werden die 

Probekörper mit einer Durchbiegung von 0,20 mm/min und darüber hinaus mit 0,05 mm/min gesteuert. 
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Versuchsaufbau 
 Versuchsaufbau 

(schematisch) 
 

Exemplarischer Verlauf der 
Prüfgeschwindigkeit 

     

 

 

 

 

 Prüfgeschwindigkeit  
 F < 90 kN:  

0,20 mm/min 

F > 90 kN:  
0,05 mm/min 

Abb. 4.12 Versuchsaufbau und -durchführung zur Ermittlung der Zugspannungs-Dehnungs-Beziehungen 

Die ermittelte Biegezugspannung wird entsprechend Gl. (2.5) in eine zentrische Zugspannung überführt. 

Der E-Modul der jeweiligen Proben wird nach [163] mit 

 
   32
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 (4.1) 

bestimmt. Der mittlere E-Modul der Serie beträgt Ecm = 36.680 N/mm² und liegt damit geringfügig 

unterhalb der Serie 21-T-Cy. Aus deren E-Moduln und den zentrischen Zugspannungen wird die 

Dehnung ermittelt. Die daraus folgenden Zugspannungs-Dehnungs-Beziehungen sind in Abb. 4.13 

dargestellt. Die Abbildung zeigt einen linearen Verlauf der Arbeitslinien bis zum Bruch der 

Probekörper. Der Bruch bei Erreichen der Zugfestigkeit erfolgt ohne ein anschließendes entfestigendes 

Verhalten äußerst spröde. 

 Zugspannungs-Dehnungs-Beziehungen  Versuchsergebnisse  

 

      

 Probe E-Modul 
Biegezug-

festigkeit 

Zug-

festigkeit 

 

   Ec fct,fl,u fctu  

 [-] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²]  

 21-T-P1.1 42.343 44,95 30,04  

 21-T-P1.2 37.140 47,08 31,46  

 21-T-P1.3 37.563 44,77 29,92  

 21-T-P2.1 33.323 44,50 29,73  

 21-T-P2.2 34.672 47,86 31,98  

 21-T-P2.3 35.040 46,23 30,82  

 Mittelwert 36.680 45,90 30,66  

 
Standard-

abweichung 
sx [N/mm²] 1,38 0,92 

 

 
Variations-

koeffizient 
v [%] 0,030 0,030 

 

      

Abb. 4.13 Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung des Polymerbetons 
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Die mittlere zentrische Zugfestigkeit der Proben beträgt fctm = 30,66 N/mm. Die geringere mittlere 

Festigkeit im Vergleich zu den Serien 18-D-P und 18-M-P (Kap. 4.4) könnte auf die 

Belastungsgeschwindigkeit sowie auf die Verwendung des 4-Punkt-Biegezugversuch zurückzuführen 

sein. Beim 4-Punkt-Biegezugversuch ist aufgrund der maximalen Momentbeanspruchung über ein 

Drittel der Stützweite die Wahrscheinlichkeit größer, eine Stelle geringer Festigkeit zu erfassen, als bei 

einem 3-Punkt-Biegezugversuch.  

Im Vergleich zu zementösen Betonen weist die Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung des 

Polymerbetons ebenfalls ein ähnliches Verhalten auf. Bis zum Erreichen der Zugfestigkeit verhält sich 

die Arbeitslinie linear. Während der Polymerbeton mit Erreichen der Zugfestigkeit spröde versagt, 

besitzen zementöse Betone ein entfestigendes Verhalten.  

4.7 Verbundfestigkeit 

Die Verbundfestigkeit des Polymerbetons wird in drei Serien zu Betonstabstahl B500S und in einer 

Serie zu einer glattschaftigen Muffe untersucht. Die Untersuchungen umfassen variierende 

Stabdurchmesser, Verbundlängen und Betondeckungen. Die Ausziehversuche erfolgen in Anlehnung 

an die DIN EN 10080 [41], wobei ein eigener Prüfrahmen für die Probekörper (Würfel mit einer 

Kantenlänge d = 200 mm) entwickelt wird (Abb. 4.14).  

Versuchsaufbau  Versuchsaufbau (schematisch)  
   
  B500S  Glattschaftige Muffe  

 

 

  

 

 

Abb. 4.14 Versuchsaufbau zur Ermittlung der Verbundfestigkeit (Darstellung in Anlehung an [122]) 

Abweichend zur Norm muss eine kürzere Verbundlänge festgelegt werden, um aufgrund hoher zu 

erwartender Verbundfestigkeiten des Polymerbetons ein vorzeitiges Betonstahlversagen ausschließen 

zu können. In Abb. 4.15 sind die Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen zwischen dem 

Epument 161L und einem Betonstabstahl B500S (Serien A – C) sowie einer glattschaftigen Muffe 

(Serie D) dargestellt. Hierbei werden die Verbundspannungen τbm unter Annahme eines konstanten 

Spannungsverlaufs [49] über die Einbindelänge ermittelt: 
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Die Serien A bis C weisen einen ähnlichen Verlauf der Arbeitslinien wie zementöse Betone zum 

Betonstahl auf. Allerdings wurde konstruktionsbedingt zum Teil ein großer Anfangsschlupf gemessen. 

Auffällig ist in Serie A die Streuung der Arbeitslinien, welche auf die geringe Verbundlänge 

zurückzuführen ist. In Abhängigkeit der Ausführung liegt hier nur eine Rippe vollständig im 

Verbundbereich. Die Arbeitslinien der Serien B bis D weisen eine gute Übereinstimmung auf.  

Tab. 4.6 fasst maßgebende Materialkennwerte zusammen. Im Mittel betragen die Verbundfestigkeiten 

bei Verwendung eines Betonstabstahls τb,max = 45 – 60 N/mm². Auf die Zylinderdruckfestigkeit 

bezogene Werte liegen zwischen 0,30 und 0,40. Die Verhältniswerte liegen damit in Bereichen von 

normal- und ultrahochfesten Betonen [95], auch wenn für einen genaueren Vergleich Einflussfaktoren 

wie Stabdurchmesser, Verbundlänge, Betondeckung usw. in weiteren Versuchsserien zu prüfen 

sind [187].  

Serie A – B500S 
ds = 20 mm, lb = 20 mm, c = 4,5d 

 Serie B – B500S  
ds = 20 mm, lb = 40 mm, c = 4,5d 

 

Serie C – B500S 
ds = 16 mm, lb = 40 mm, c = 5,75d  Serie D – Muffe 

ds = 26,6 mm, lb = 70 mm, c = 3,25d 
 

Abb. 4.15 Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen der jeweiligen Versuchsserie  
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Tab. 4.6 Versuchsauswertung – Verbundfestigkeit, aus [122] 

Serie Anzahl 
Durch-

messer 

Verbund-

länge 

Beton-

deckung 

Mittlere Zylinder-

druckfestigkeit 

Verbund-

festigkeit 

Standard-

abweichung 

Variations-

koeffizient 
Verhältnis 

 n ds lb c V ꞏ fcm τb,max sx v τb,max / fcm 

[-] [St.] [mm] [mm] [mm] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [%] [-] 

20-L-A 5 20 1ds 4,5ds 147,99 46,06 5,95 14,70 0,31 

20-L-B 5 20 2ds 4,5ds 141,16 59,99 2,04 3,40 0,42 

20-L-C 5 16 2,5ds 5,7 ds 144,09 50,23 2,67 5,30 0,35 

20-L-D 5 26,6 2,6ds 3,26ds 141,91 6,06 0,66 10,90 0,04 

 

Bei Verwendung einer glattschaftigen Muffe sinken die Verbundfestigkeiten deutlich. Sie erreichen 

aufgrund des fehlenden Scherverbundes lediglich Werte von ca. 1/8 bis 1/10 derer eines gerippten 

Betonstabstahls.  

Aufgrund des konstruktionsbedingten Anfangsschlupfes ist eine Ableitung der charakteristischen 

Verbundfestigkeit fbk bei δ = 0,1 mm aus den Versuchen nicht möglich. Allerdings liefert die 

DIN EN 1992-1 [49] einen Ansatz zur Ableitung des Bemessungswertes der Verbundfestigkeit fbd aus 

der Zugfestigkeit für Normalbeton: 

 bd  1 2 ctd2,25f f  . (4.3) 

Die Beiwerte ηi berücksichtigen die Verbundbedingungen (gute Verbundbedingungen η1 = 1,0 und alle 

anderen Verbundbedingungen η1 = 0,7) und den Stabdurchmesser (η2 = 1,0 für ds ≤ 32 mm und 

η2 = (132 - ds)/100 für ds > 32 mm). Zur Ableitung des Bemessungswertes der Verbundfestigkeit des 

Polymerbetons werden gute Verbundbedingungen und ein Stabdurchmesser von ds < 32 mm 

angenommen. Der Bemessungswert der Zugfestigkeit wird auf Basis der DIN EN 1992-1-1/NA [50] mit 

einem Sicherheitsbeiwert von γc = 1,8 (unbewehrter Beton) und der charakteristischen Zugfestigkeit 

fctk = 29 N/mm² bestimmt, sodass sich eine Verbundfestigkeit von fbd = 31 N/mm² ergibt. 

4.8 Einordnung bemessungsrelevanter Parameter 

Mit einer Druckfestigkeit von fck,cube = 145 N/mm2 und fck = 134 N/mm2 klassifiziert sich der 

ultrahochfeste Polymerbeton gemäß bautechnischer Regelwerke auf dem Niveau eines C130/140. Die 

Biegezugfestigkeit von fctk,fl = 43 N/mm² bzw. Zugfestigkeit von fctk = 29 N/mm² (Prismen mit 

d = 100 mm) grenzt den Polymerbeton deutlich vom zementgebundenen Beton ab und übersteigt die 

Werte eines UHFB um das Fünffache. Dabei weisen die statistischen Auswertungen der Versuchsserien 

sehr geringe Streuungen im Vergleich zum zementgebundenen Beton auf (Abb. 4.16), sodass im 

Hinblick auf die Bemessungswerte des Polymerbetons ein reduzierter Teilsicherheitsbeiwert im 

Vergleich zu den normativen Werten des Stahlbetonbaus (γc = 1,5 für bewehrten und γc = 1,8 für 

unbewehrten Beton) herangezogen werden könnte. 
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 Variationskoeffizienten  Ableitung für zementgebundenen Beton  

 

 

v = sx/fci 

mit sx = (fctm – fctk)/1,64 

 sx = (fcm – fck)/1,64 

Abb. 4.16 Vergleich der Variationskoeffizienten  

Neben den hohen Festigkeiten erweist sich der Polymerbeton durch die kurze Aushärtezeit und hohe 

Frühfestigkeit für die Anwendung als Knotenmaterial im Hinblick auf eine wirtschaftliche Herstellung 

der Knoten als geeignet. Die Untersuchungen zum Materialverhalten unter uniaxialer Beanspruchung 

sowie die Materialsteifigkeiten belegen ein ähnliches Verhalten wie zementgebundener Beton, wobei 

der E-Modul mit Ecm = 37.000 N/mm² auf dem Niveau eines C50/60 liegt. Die Untersuchungen zum 

Verbundverhalten zwischen Polymerbeton und Betonstahl zeigen einerseits eine sehr hohe 

Verbundfestigkeit von τbm = 45 – 60 N/mm² und andererseits ähnliche Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehungen wie zementgebundener Beton. Die hohe Verbundfestigkeit ermöglicht die Ausführung der 

Knotenanschlüsse mit kurzen Verbundlängen, sodass die Knoten kompakt ausgebildet werden können. 

Nachteilig beim untersuchten Polymerbeton ist die Festigkeitsabnahme unter Temperaturen ab 100 °C, 

welche die Anwendung des Materials und der Polymerbetonknoten z. B. bei erforderlichen 

Brandschutz-Bemessungen einschränken. Da die Festigkeitsabnahme des Polymerbetons auf das 

Epoxidharz zurückzuführen ist, könnte z. B. durch eine Anpassung des Härters die 

Temperaturbeständigeit gesteigert werden [79]. 
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Material- und Verbundmodellierung 
 
 
 

Im folgenden Kapitel erfolgt die konstitutive Beschreibung sowie eine konforme Modellbildung für 

Polymerbeton, Betonstahl sowie deren Verbundverhalten.  

Zunächst werden die Grundgleichungen des elasto-plastischen Schädigungsmodells für Beton 

erarbeitet und etablierte Materialfunktionen zur Beschreibung des Materialverhaltens von Beton 

dargestellt. Der Anwendungsbereich der Materialfunktionen und des Materialmodells wird für 

Polymerbeton erweitert. Die Material- und Modellparameter werden für den verwendeten 

Polymerbeton auf Grundlage experimenteller Untersuchungen, Literaturangaben sowie 

Parameterstudien bestimmt und anhand von experimentell ermittelten uniaxialen Spannungs-

Dehnungs-Beziehungen validiert. 

Im Fokus des Kapitels liegt außerdem die Modellierung des Verbundverhaltens von Betonstahl und 

Polymerbeton. Es wird ein Modellierungsansatz mit kohäsivem Kontakt aufgezeigt, der es erlaubt, das 

Verbundverhalten konstitutiv abzubilden. Die Basis der kohäsiven Kontaktmodellierung bildet ein 

Verbundgesetz für Beton, welches für Polymerbeton auf Basis experimenteller Untersuchungen 

adaptiert wird. Das Verbundgesetz wird für die Implementierung modifiziert. Auf Grundlage 

standardisierter Ausziehversuche findet die Validierung der Verbundmodellierung statt. 

Formel-Kapitel 5 Abschnitt 1 

5.1 Modellanforderungen 

Das Ziel der numerischen Simulationen der Knoten ist es, den inneren Kraftfluss und das Tragverhalten 

der Knoten unter verschiedenen Beanspruchungen zu untersuchen (vgl. Kap. 6). Es sollen Einflüsse von 

Imperfektionen und unterschiedlichen Lasteinleitungen auf das Tragverhalten untersucht sowie 

resultierende Phänomene aufgezeigt werden. Daraus folgend lassen sich generelle Anforderungen an 

die Material- und Verbundmodellierung ableiten. Das Modell muss in der Lage sein, das Tragverhalten 

sowie den inneren Kraftfluss der Knoten und damit dreidimensionale Spannungen und Dehnungen 

unter, für Fachwerkknoten typischen Beanspruchungen, korrekt zu prognostizieren. Dabei soll das nicht 

lineare Materialverhalten des Polymerbetons abgebildet werden. Außerdem sollen auf Basis der 

Knotenmodelle Steifigkeiten für die Schnittgrößenermittlung abgeleitet werden können. 
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5.2 Grundlegendes Betonmodell 

Zur Beschreibung des nichtlinearen Materialverhaltens von Beton existieren eine Vielzahl 

kontinuumsmechanischer Materialmodelle, mit denen verschiedene Problemstellungen numerisch 

erfasst werden können. Eine gute Übersicht unterschiedlicher Materialmodelle liefert [94, 109]. 

Für die Simulation der Knoten wird ein isotropes elasto-plastisches Schädigungsmodell verwendet, das 

in der FEM-Software Abaqus mit Concrete Damaged Plasticity (CDP) integriert ist [1]. Das 

Materialmodell wurde ursprünglich von Lubliner et al. [137] entwickelt sowie von Lee & Fenves [124] 

modifiziert und in zahlreichen Arbeiten (z. B. [23, 76, 147, 148, 235]) für die Simulation von Beton- 

und Stahlbetonstrukturen erfolgreich angewendet.  

Darüber hinaus belegen die Arbeiten von [118] und [76, 88] die Adaptierbarkeit des Materialmodells 

für weitere Betone wie UHFB und Stahlfaserbeton. Da Polymerbeton grundsätzlich ein ähnliches 

Verhalten wie Beton aufweist (vgl. Kap. 2 und Kap. 4), wird der Anwendungsbereich des elasto-

plastischen Schädigungsmodells für Polymerbeton erweitert. Im Folgenden wird das verwendete 

Materialmodell auf Basis von [1, 76, 88, 109, 147, 235] beschrieben. Anschließend werden in Kap. 5.3 

Modifikationen des Materialmodells für die Anwendung von Polymerbeton entwickelt. 

Gemäß der Plastizitätstheorie basiert das Modell auf der additiven Zerlegung der Verzerrungsrate   in 

einen elastischen sowie einen plastischen Anteil: 

 el pl      . (5.1) 

Durch die Kopplung mit der Schädigungstheorie werden die nominellen Spannungen σ mit den 

Verzerrungen in Verbindung gesetzt: 

    pl
01 d D     . (5.2) 

Die initiale Steifigkeit D0 wird durch die Degradation infolge der Rissvorgänge über eine skalare 

Schädigungsvariable d gemindert, die sich innerhalb der Grenzen 0 ≤ d ≤ 1 (0 = nicht gerissen, 1 = 

vollständig gerissen) befindet. Somit wird vereinfacht eine isotrope Entfestigung der initialen Steifigkeit 

zu D = (1 – d) D0 angenommen. Gemäß der Schädigungsmechanik wird die Spannung σ in eine effektive 

Spannung   überführt 

  1 d   . (5.3) 
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5.2.1 Fließfläche 

Zur Differenzierung des elastischen vom elasto-plastischen Materialverhaltens wird eine 

Fließbedingung formuliert. Diese beschreibt eine Grenze, ab der plastische Verzerrungen auftreten, 

wenn ein kritischer Materialparameter überschritten wird. Diese Grenze wird über eine skalare 

Fließfunktion F definiert und ist abhängig von den effektiven Spannungen sowie den plastischen 

Verzerrungen: 

 pl( , ) 0F    . (5.4) 

Funktionswerte F < 0 beschreiben ein elastisches und F = 0 ein plastisches Materialverhalten. Die 

Fließfunktion lässt sich als Fläche, die sogenannte Fließfläche, im Raum der Effektivspannungen 

interpretieren (Abb. 5.1): 

 
      pl pl pl

max max c c

1
, 3 0

1
F F q p         


       


  . 

 

(5.5) 

 

Abb. 5.1 Darstellung der Fließfläche mit typischen Werten für Normalbeton (Darstellung in Anlehnung an [76]) 
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Die Faktoren α, β und γ sind dimensionslos und ergeben sich wie folgt:  
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Das Verhältnis von biaxialer zu uniaxialer Druckfestigkeit wird durch den Parameter αf dargestellt. Der 

Parameter 0,5 < Kc ≤ 1 ist ein Invariantenverhältnis auf den Zug- und Druckmeridianen und steuert die 

Form der Fließfläche in der Deviatorebene. Unter Anwendung der MacAuly-Klammer x  können die 

Fließbedingungen für Druckbeanspruchungen nach Drucker-Prager sowie für Zugbeanspruchungen 

nach Rankine in ein Einflächenmodell übertragen werden. 

Zur Charakterisierung der Fließbedingung erfolgt eine Formulierung mit den Invarianten I1, J2 und J3 

vom Spannungstensor und Deviator statt: 

 1 1 2 3I      , (5.9) 

      2 2 2

2 1 2 2 3 3 1

1

6
J              , (5.10) 

 3 1 1 2 1 3 1

1 1 1

3 3 3
J I I I           

   
. (5.11) 

Die hydrostatische Spannung sowie die Vergleichsspannung nach von Mises wird durch die Faktoren 

p  und q  abgebildet: 

 1

1

3
p I  , (5.12) 

 23q J . (5.13) 

Im Hauptspannungsraum ergeben sich diese aus  det 0I    zu 
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 mit  1 2 3    . (5.14) 
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In Kombination mit dem Lode-Winkel θ spannen die Invarianten ein polares Koordinatensystem auf, 

das den Haigh-Westergaard-Koordinaten entspricht: 

 3
3/2
2

3 31
arccos

3 2

J

J


 
   

 
. (5.15) 

Die Fließfläche kann in Abhängigkeit der Invarianten sowie der maximalen effektiven Hauptspannung 

σmax ohne Einfluss der Schädigung, d.h. d = 0, formuliert werden 

     pl pl
1 2 max max c c

1
3

1
F I J       


     


 . (5.16) 

5.2.2 Plastisches Potenzial und Fließregel 

Die plastischen Verzerrungen werden über die Fließregel definiert, welche die Rate der plastischen 

Verzerrungen bestimmt. Angewendet wird hier eine nicht-assoziierte Fließregel. Es wird angenommen, 

dass die plastische Verzerrungsrate proportional zum Gradienten einer als Fließpotenzial definierten 

skalaren Funktion G ist: 

 pl ( )G  






 . (5.17) 

Die skalare Größe 0   wird als Konsistenzparameter respektive Skalierungsparameter bezeichnet und 

stellt die Größe der plastischen Verzerrungsrate dar. Beim Fließpotenzial G handelt es sich um die 

hyperbolische Drucker-Prager-Funktion (Abb. 5.2), die vom hydrostatischen Druck p  sowie der 

deviatorischen Komponente q  abhängt: 

 2 2
c t0( tan ) tanG e q p     . (5.18) 

Das Fließpotenzial G ist außerdem von dem dimensionslosen Parameter ec, der initialen Zugspannung 

des Betons σt0 sowie dem Dilatanzwinkel ψ abhängig. Der Parameter ec beschreibt die Rate der 

Annäherung der Fließfunktion an die Asymptote. Für ec = 0 ergibt sich die lineare Drucker-Prager-

Funktion: 

 tanG q p   . (5.19) 

Der Dilatanzwinkel bestimmt wesentlich die Evolution der plastischen Verzerrungen und ist ein Maß 

für die plastische Volumenänderung des Betons bzw. granularer Materialien. 
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Abb. 5.2 Plastische Potenzialfunktion (Darstellung in Anlehnung an [76]) 

Aus der partiellen Ableitung der Fließregel nach den Spannungen erhält man den Tensor der plastischen 

Verzerrungsrate pl  

 
pq

pl pl

2 2

tan 2
   

3 3

s
r I

q

 


 
  
  

   mit  pq
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Die plastischen Hauptdehnungsraten folgen durch Substitution von s durch ŝ : 
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. (5.21) 

5.2.3 Ver- und Entfestigung 

Der Vektor pl  steuert die Evolution der Fließfläche (5.4) unter Ansatz der isotropen Ver- und 

Entfestigung und bezieht zwei interne Variablen ein, welche in Verbindung mit den uniaxialen 

Spannungs-Dehnungs-Beziehungen σt(εt) bzw. σc(εc) stehen: 
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 . (5.22) 

 

mit   pl el pl in
t t t t t t c/ E         , pl in

t t tb   und 

  pl el pl in
c c c c c c c/ E         , pl in

c c cb  . 
(5.23) 
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Die Parameter bt, bc ≤ 1steuern die Neigung der Entlastungsäste. Die Raten der äquivalenten plastischen 

Dehnungen pl  ergeben sich aus den plastischen Hauptverzerrungen pl̂ : 

  pl pl plˆ,h      . (5.24) 

 mit   
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ˆ0 0 1
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 . (5.25) 

Bei reinen Zug- oder Druckspannungszuständen sind die entsprechenden maximalen bzw. minimalen 

plastischen Hauptverzerrungen maßgebend, die über den Wichtungsfaktor r gesteuert werden.  Für 

gemischte Spannungszustände findet ein kontinuierlicher Übergang der Grenzflächen statt: 
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Der Wichtungsfaktor ist außerdem ein Einflussparameter zur Berechnung der steifigkeitsreduzierenden 

Schädigung d vgl. Gl. (5.2), die sich aus den Anteilen dt für Zugbeanspruchungen und dc für 

Druckbeanspruchungen zusammensetzt: 

   c t t c1 1 1d s d s d     (5.27) 

 

mit   c
ˆs r   und 

  t
ˆ1 0,5s r   . 

(5.28) 

Bei reinen Zug- oder Druckbeanspruchungen gilt d = dt bzw. d = dc. Das Öffnen und Schließen von 

Rissen bei Belastungswechseln wird über die Parameter sc und st abgebildet.  

5.2.4 Materialfunktionen und Parameter für NB, HFB und UHFB 

Zur Implementierung des Materialmodells werden die Spannungs-Verzerrungs-Beziehungen für 

uniaxiale Druck- und Zugbeanspruchungen sowie die Schädigungsevolutionen von dt und dc benötigt. 

Die Beschreibung der Spannungs-Verzerrungs-Beziehungen erfolgt mit Materialfunktionen. Für Beton 

existieren verschiedene konstitutive Beziehungen (z.B. [10, 22, 66, 93, 102, 143, 193, 228]), die das 

Materialverhalten beschreiben. Im Folgenden werden die Formulierungen nach [66, 117] beschrieben. 

Die Materialfunktionen nach [66, 117] bieten den Vorteil, dass die Spannungs-Verzerrungs-

Beziehungen mit wenigen Eingangsparametern abgebildet werden. 
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Abb. 5.3 Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung für Beton unter uniaxialer Druckbeanspruchung (Darstellung in Anlehnung an [147]) 

Für Beton unter Druckbeanspruchungen wird die Spannungs-Stauchungs-Beziehung nach [66, 117] in 

drei Abschnitte unterteilt (Abb. 5.3). Der erste Abschnitt der Arbeitslinie beschreibt einen linear-

elastischen Verlauf, der in Abhängigkeit des Betons variiert: 

 c c cE  . (5.29) 

Gl. (5.30) beschreibt den nichtlinearen Verlauf im zweiten Abschnitt. Darin ist Eci ein modifiziertes 

Elastizitätsmodul, der sich in Abhängigkeit der maximalen Druckspannung fcm, der zugehörigen 

Stauchung εc1 und dem Elastizitätsmodul Ec ergibt: 
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Der fallende dritte Abschnitt stellt den Nachbruchbereich unter monotoner Druckbeanspruchung dar. 

Der Verlauf der Arbeitslinie wird durch die Funktion γc gesteuert, die von der Zerstauchungsenergie Gcl 

und dem Parameter bc abhängt. Für c   weist die Arbeitslinie einen annähernd konstanten Verlauf 

bei maximaler Spannung auf, während für c 0   die Arbeitslinie schlagartig abfällt: 
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Zur Neutralisierung von Netzabhängigkeiten wird bei der Zerstauchungsenergie Gcl die 

charakteristische Länge lc berücksichtigt.  

 

 

Abb. 5.4 Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung für Beton unter uniaxialer Zugbeanspruchung (Darstellung in Anlehnung an [147]) 

Für Beton unter uniaxialer Zugbeanspruchung ist der Verlauf der Spannungs-Dehnungs-Beziehung nach 

[66] in zwei Abschnitte unterteilt (Abb. 5.4). Der erste Abschnitt wird durch einen linearen Verlauf bis 

zur maximalen Zugspannung fctm beschrieben: 

 t c tE  . (5.34) 

Für den zweiten, fallenden Abschnitt der Spannungs-Dehnungs-Beziehungen unter Zugbeanspruchung 

wird die Formulierung der Spannungs-Rissöffnungs-Beziehung von Hordijk [96] verwendet, welche auf 

dem fiktiven Rissmodell nach Hillerborg [93] basiert: 
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mit c1 = 3 und 

 c2 = 6,93. 
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Die Schädigungsevolutionen für Zugbeanspruchungen dt und Druckbeanspruchungen dc sind 

folgendermaßen definiert: 
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Dabei sind die plastischen Verzerrungen pl
t  bzw. pl

c  proportional zu den inelastischen Verzerrungen  

in
t  bzw. in

c . Die Material- und Modellparameter für Normalbeton, HFB sowie UHFB sind in Tab. 5.1 

zusammengefasst. 

Tab. 5.1 Material- und Modellparameter für NB, HFB und UHFB 

 Normalbeton/Hochfester Beton Ultrahochfester Beton 

EC 2, Tabelle 3.1 Ecm, fcm, fctm, εc1 [49] Ecm, fcm, fctm, εc1 [68, 185] 

Linearelastischer Abschnitt 0,4fcm [235] 0,9fcm [67] 

Schädigungsparameter bc = 0,7, bt = 0,1 [147] bc = 0,7, bt = 0,1 

Querdehnzahl ν = 0,2 [102] ν = 0,2 [199] 

Invariantenverhältnis Kc = 0,67 [147] Kc = 0,67 [118] 

Dilatanzwinkel ψ = 30° - 35° [118, 147] ψ = 30° - 35° [118] 

Verhältnis von uniaxialer zu biaxialer 
Druckfestigkeit 

αf = 1,16 [147] αf = 1,08 [118] 

Parameter der Potenzialfunktion ec = 0,1 [147] ec = 0,1 [118] 

 

5.3 Erweiterung der Materialfunktionen und des Betonmodells für 

Polymerbeton 

Der Anwendungsbereich des beschriebenen elasto-plastischen Schädigungsmodells für Beton wird im 

Folgenden für Polymerbeton erweitert. Die Beschreibung des Materialmodells erfordert neben den 

Materialfunktionen und deren Eingangsgrößen die Definition der Modellparameter. Dazu gehören die 

elastischen Materialparameter, die Parameter der Fließfläche und der plastischen Potenzialfunktion.  

Für den verwendeten Polymerbeton werden die Materialfunktionen nach [66, 116, 117] adaptiert und 

die Eingangsgrößen auf Basis der experimentellen Untersuchungen aus Kap. 4 bestimmt. Ebenso 

werden die Modellparameter des elasto-plastischen Schädigungsmodells auf diese Weise ermittelt. 

Unbestimmte Parameter werden zunächst anhand von Literaturangaben für zementösen Beton sowie 

alternativen epoxidharzgebunden Polymerbetonen abgeschätzt und im Rahmen einer Parameterstudie 

validiert. Die Parameterstudie basiert auf einer numerischen Simulation eines uniaxialen Druckversuchs 
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am Zylinder. Die Simulationsergebnisse werden mit den experimentell ermittelten Druckspannungs-

Stauchungs-Beziehungen aus Kap. 4.6.1 verglichen und auf Grundlage dieser Ergebnisse werden die 

Parameter für Polymerbeton definiert.  

5.3.1 Adaption der Materialfunktionen für Polymerbeton 

Die Arbeitslinie des Polymerbetons unter uniaxialer Druckbeanspruchung weist bis zum Erreichen der 

Druckfestigkeit sowie im Nachbruchbereich gegenüber zementösen Betonen einen ähnlichen Verlauf 

auf. Unter uniaxialer Zugbeanspruchung ist der Verlauf der Arbeitslinie bis zur Zugfestigkeit linear und 

somit vergleichbar zum zementösen Beton, wohingegen der Polymerbeton nach Erreichen der 

Zugfestigkeit keine Resttragfähigkeiten aufweist. 

Aufgrund des ähnlichen Verlaufs der Arbeitslinien können die Formulierungen für zementösen Beton 

nach [66, 117] für Polymerbeton unter Verwendung der experimentell ermittelten Materialparameter 

des Polymerbetons angewandt und adaptiert werden.  

Die Materialparameter des Polymerbetons werden anhand von Kap. 4 bestimmt und sind in Tab. 5.2 

zusammengefasst. Die aus den Materialfunktionen resultierende Arbeitslinie wird mit den experimentell 

ermittelten Spannungs-Dehnungs-Beziehungen aus Kap. 4.6 verglichen.  

Tab. 5.2 Materialparameter des Polymerbetons 

Ec fcm εc1 Gcl bc fctm εt1 bt 

[N/mm²] [N/mm²] [‰] [N/mm] [-] [N/mm²] [‰] [-] 

37.000 134 6,50 200 unbestimmt 31 0,82 unbestimmt 

 

Für uniaxiale Druckbeanspruchungen wird die Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung aufgrund des 

ausgeprägten Plastifizierens im Nachbruchbereich sowie dem folgenden plötzlichen Abfall in vier statt 

der bisherigen drei Abschnitte unterteilt (Abb. 5.5). 

Der erste Abschnitt der Arbeitslinie kann als linear-elastisch nach Gl. (5.29) bis zur Druckfließspannung 

von 0,6fcm angenommen werden. Über Gl. (5.30) erfolgt die Beschreibung des zweiten Abschnitts mit 

dem E-Modul, der Druckfestigkeit sowie der Druckfestigkeitsstauchung als Eingangsparameter.  

Außerdem ist ein modifiziertes E-Modul Eci zu bestimmen, welches einen stetigen Übergang vom linear-

elastischen Abschnitt gewährleistet. Für die Arbeitslinie des Polymerbetons kann das modifizierte E-

Modul Eci nach Gl. (5.31) nicht übertragen werden, da diese zu keinem stetigen Übergang führt. 
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Abb. 5.5 Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung für Polymerbeton unter uniaxialer Druckbeanspruchung 

Aus diesem Grund erfolgt die Bestimmung eines mittleren modifizierten E-Moduls Ecim auf Basis der 

experimentell ermittelten Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung und dem Auflösen der Gl. (5.30) 

nach Eci: 
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 . (5.38) 

Daraus folgt für das modifizierte E-Modul Eci ≈ 1,3Ecm. Der dritte Abschnitt kennzeichnet das 

ausgeprägte Plastifizieren des Polymerbetons im Nachbruchbereich und soll unter Beibehaltung der 

Formulierungen in [117] mit Gl. (5.32) beschrieben werden. Hierfür wird zunächst eine Parameterstudie 

an Gl. (5.32) zur Untersuchung der Einflüsse des Schädigungsparameters bc, der für den Polymerbeton 

unbestimmt ist, und der Zerstauchungsenergie Gcl durchgeführt. 

 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
  

 

 Ecm fcm εc1 Gcl lc  

 [N/mm²] [N/mm²] [‰] [N/mm] [mm]  

 37.000 134 6,50 200 300  

       

       

       

 
      

 

 
      
      

      

Abb. 5.6 Einfluss des Schädigungsparameters bc auf Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung 
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Die charakteristische Länge wird für den direkten Vergleich von analytisch und experimentell 

ermittelter Arbeitslinie der Probenkörperhöhe gleichgesetzt. In Abb. 5.6 ist die Variation des 

Schädigungsparameters bc innerhalb der Grenzen von 0,1 bis 1,0 dargestellt. Dabei steuert der Parameter 

die Annäherung der Arbeitslinie an die Abszisse. Der Einfluss auf die Arbeitslinie unmittelbar nach 

Erreichen der maximalen Druckspannung ist gering. Daher wird der Schädigungsparameter für die 

weitere Verwendung wie für Normalbeton als bc = 0,7 [147] angenommen. 

Die Zerstauchungsenergie Gcl beschreibt die Fläche unterhalb der Arbeitslinie im Nachbruchbereich und 

kann aus der experimentell ermittelten Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung abgeleitet werden. Da 

für den Polymerbeton der Nachbruchbereich in zwei Abschnitte mit unterschiedlichen Funktionen 

separiert wird, weicht die in Gl. (5.33) verwendete Zerstauchungsenergie von der tatsächlichen 

Zerstauchungsenergie ab. Eine gute Näherung der Arbeitslinie nach Gl. (5.32) an die mittleren 

experimentellen Daten im Bereich von εc1 bis εc2 liefert ein Wert von 800 N/mm, welcher die tatsächliche 

Zerstauchungsenergie um den Faktor vier übertrifft (Abb. 5.7). 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
  

 

 Ecm fcm εc1 bc lc  

 [N/mm²] [N/mm²] [‰] [-] [mm]  

 37.000 134 6,50 0,7 300  

       

       

       

 
      

 

 
      
      

      

Abb. 5.7 Einfluss der Zerstauchungsenergie Gcl auf die Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung 

Der abfallende Ast im vierten Abschnitt wird vereinfacht durch eine lineare Funktion beschrieben, 

wobei etwaige Resttragfähigkeiten vernachlässigt werden: 
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. (5.39) 

Das Zugspannungs-Dehnungs-Verhalten unter uniaxialer Zugbeanspruchung wird für Polymerbeton in 

zwei Abschnitte unterteilt (Abb. 5.8). Bis zur maximalen Zugfestigkeit liegt im ersten Abschnitt ein 

linear-elastischer Verlauf gemäß Gl. (5.34) vor. Nach Erreichen der Zugfestigkeit tritt ein sehr sprödes 

Versagen ein, sodass die Arbeitslinie im zweiten Abschnitt ohne weitere Resttragfähigkeiten abfällt. 
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Abb. 5.8 Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung für Polymerbeton unter uniaxialer Zugbeanspruchung 

5.3.2 Bestimmung der Modellparameter des Polymerbetons 

Für die numerische Beschreibung des Polymerbetons mit dem elasto-plastischen Schädigungsmodell 

sind zusätzlich die folgenden Parameter zu definieren: 

- Die charakteristische Länge, 

- die Querdehnzahl, 

- die Parameter der Fließfläche sowie 

- die Parameter der plastischen Potenzialfunktion.  

Diese Parameter werden in der Regel experimentell bestimmt. Eine Ausnahme ist die charakteristische 

Länge, welche über ein Regularisierungskonzept bestimmt wird. Für den verwendeten Polymerbeton 

liegen allerdings keine experimentellen Daten zur Ableitung dieser Parameter vor. Aus diesem Grund 

werden auf Basis von Literaturangaben für zementöse Betone und für alternative epoxidharzgebundene 

Polymerbetone sowie anhand einer Parameterstudie die unbestimmten Parameter abgeschätzt. Die 

abgeschätzten Parameter gemäß den Literaturangaben sind in Tab. 5.3 zusammengefasst. 

Tab. 5.3 Abgeschätzte Werte der unbestimmten Parameter  

Kc αf ec ψ lc v 

[-] [-] [-] [°] [mm] [-] 

2/3 1,08 0,1 30 15 0,2 

 

Querdehnzahl 

Die Querdehnzahl beschreibt das Verhältnis von relativer Querdehnung zu relativer Längsdehnung. Sie 

setzt sich bei Mehrstoffsystemen wie Beton aus der jeweiligen Querdehnzahl sowie dem Volumenanteil 

der Komponenten zusammen. Für Normalbeton und UHFB verhält sich die Querdehnzahl bis 0,6fcm 

bzw. 0,8fcm annähernd konstant und nimmt anschließend bis zur Bruchspannung zu. Die Querdehnzahl 
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variiert für zementösen Beton zwischen vc = 0,14 und vc = 0,26 [35, 102]. Für die Bemessung und für 

numerische Simulationen wird eine Querdehnzahl von vc = 0,20 sowohl für Normalbeton als auch für 

UHFB verwendet [49, 68, 148]. 

Untersuchungen an epoxidharzgebundenen Polymerbetonen weisen mit vc = 0,16 bis vc = 0,33 [104, 

145] einen ähnlichen Bereich der Querdehnzahl wie zementgebundene Betone auf. Als Ausgangswert 

für den verwendeten Polymerbeton wird daher ein Wert von vc = 0,20 festgelegt. 

Fließfläche 

Die Definition der Fließfläche ist neben der uniaxialen Druck- und Zugfestigkeit vom Verhältnis der 

biaxialen zur uniaxialen Druckfestigkeit αf sowie vom Invariantenverhältnis Kc abhängig. Diese 

Parameter werden in der Regel auf Basis von multiaxialen Druckspannungsuntersuchungen bestimmt. 

Der Parameter Kc, welcher die Form der Fließfläche in der Deviatorebene bestimmt, variiert für 

Normalbeton, UHFB sowie Stahlfaserbeton nicht und beträgt Kc = 2/3 [76, 118]. Daher wird für 

Polymerbeton das gleiche Invariantenverhältnis angenommen. 

Unter biaxialer Druckbeanspruchung ist bei zementösen Betonen eine Steigerung der Druckfestigkeit 

im Vergleich zur uniaxialen Druckbeanspruchung feststellbar. Das Verhältnis von biaxialer zu 

uniaxialer Druckfestigkeit beträgt für Normalbeton 1,16 [119]. Untersuchungen an HFB sowie UHFB 

zeigen, dass mit zunehmender uniaxialer Druckfestigkeit das Verhältnis abnimmt [209]. Da sich der 

Polymerbeton im Bereich der Druckfestigkeit auf einem Niveau mit UHFB befindet, wird dessen 

Verhältnis von 1,08 auch für den Polymerbeton als Ausgangswert fixiert. 

Plastische Potenzialfunktion 

Die Steuerung der plastischen Potenzialfunktion erfolgt über den Parameter ec und den 

Dilatanzwinkel ψ. Der Parameter ec besitzt keinen mechanischen Hintergrund. Allerdings gewährleistet 

der Parameter eine numerische Stabilität, da für q = 0 die Drucker-Prager-Funktion eine Unstetigkeit 

aufweist. Daher wird ec > 0 definiert. Für die Simulation wird der Ansatz nach [1] mit ec = 0,1 verfolgt, 

der in einer Vielzahl von Arbeiten (z. B. [76, 109, 148]) erfolgreich angewendet wird.  

Der Dilatanzwinkel bildet das Verhältnis von plastischer Volumenänderung und plastischer 

Gestaltänderung ab und steuert folglich den Richtungsvektor der plastischen Dehnungsrate plr  (vgl. 

Abb. 5.1). In [221] werden von Vermeer et al. umfangreiche Untersuchungen zum Dilatanzwinkel 

vorgestellt. Dieser wird als Materialkenngröße des Betons eingeführt und es wird ein Ansatz zur 

Ableitung des Dilatanzwinkels aus experimentellen Untersuchungen aufgezeigt. Für übliche Betone 

ermitteln Vermeer et al. einen Dilatanzwinkel von ψMC = 13°, welcher sich auf das Mohr-Coulomb-

Kriterium bezieht. Die hier angewendete Druck-Prager-Fläche erfordert somit eine Umrechnung des 

Dilatanzwinkels. In [76] wird die Beziehung der beiden Potenzialfunktionen hergestellt: 
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Je nach angesetztem Lode-Winkel θ folgt aus Gl. (5.40) für die Ergebnisse von Vermeer et al. ein 

Dilatanzwinkel in der Drucker-Prager-Fläche von ψ ≈ 24°. In [1] werden hingegen Dilatanzwinkel 

zwischen ψ = 30° und ψ = 40° vorgeschlagen. Für Normalbeton können für derart gewählte 

Dilatanzwinkel in verschieden Arbeiten (z. B. [109, 118, 147, 148, 235]) gute Simulationsergebnisse 

erzielt werden. Kueres et al. gehen bei UHFB aufgrund des geringen Verhältnisses von biaxialer zu 

uniaxialer Druckfestigkeit im Vergleich zu Normalbeton, dessen Dilatanzwinkel sie mit ψ = 35° 

ansetzen, von einem reduzierten Dilatanzwinkel von ψ = 30° aus. 

Als Ausgangswert für die Parameterstudie scheint ein Dilatanzwinkel von ψ = 30° geeignet. Dieser liegt 

in dem in [1] definierten Bereich und trägt den Ausführungen von Kueres et al. aufgrund eines 

reduzierten Dilatanzwinkel bei Betonen mit sehr hoher Festigkeit Rechnung. 

Regularisierungsparameter 

Sowohl zementöser Beton als auch Polymerbeton zeichnen sich durch ein Entfestigungsverhalten im 

Nachbruchbereich aus, bei dem die Verzerrungen unter Abnahme der Spannungen zunehmen. Dabei 

finden die Verformungen in Form von Rissen in einem lokalen Bereich statt. Dieses Materialverhalten 

wird durch eine Spannungs-Rissbreiten-Beziehung abgebildet. 

Der in der Bruchmechanik flächenhafte Vorgang des Reißens wird bei der verschmierten 

Rissmodellierung in eine Volumenänderung im diskretisierten Kontinuum überführt. Die Lokalisierung 

der Verformungen erfordert bei der Überführung eine Modifizierung der Spannungs-Dehnungs-

Beziehungen, um von der Diskretisierung unabhängige Simulationsergebnisse zu erhalten. Dies gelingt 

unter Anwendung eines Regularisierungsansatzes. Die durch Bruch- bzw. Zerstauchungsenergie 

definierte Spannungs-Rissbreiten-Beziehung wird über den als charakteristische Länge lc bezeichneten 

Regularisierungsparamter in eine Spannungs-Dehnungs-Beziehung energiekonsistent transformiert.  

Für die Bestimmung der charakteristischen Länge existieren unterschiedliche Ansätze (z. B. [1, 32, 37, 

76, 165, 168, 189]), die allerdings nicht allgemeingültig sind. Eine vereinfachte Abschätzung der 

charakteristischen Länge wird in [1] über das Volumen der Elemente Ve aufgezeigt: 

 1/3
c el V . (5.41) 

Grundsätzlich ist der Regularisierungsparameter abhängig von der Form, dem Typ und der 

Integrationsart des Elements. Außerdem ist der Verlauf des Risses zu den Elementkanten [165] sowie 

die Rissbandausdehnung [76] von Bedeutung.  
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Die entwickelten Knotentypen weisen eine komplexe Form mit zylindrischen Ausschnitten auf, sodass 

der Elementtyp zwar konsistent ist, die Elementgröße aber zum Teil stark variiert. Informationen zur 

Rissorientierung und -bandausdehnung sind unter den differierenden Einwirkungen der untersuchten 

Knoten nicht einzuschätzen. Aus diesem Grund wird die charakteristische Länge zunächst vereinfacht 

anhand von Gl. (5.41) bestimmt. 

Parameterstudie 

Die Parameterstudie dient zur Kalibrierung der unbestimmten Parameter. Sie basiert auf einer 

numerischen Simulation der uniaxialen Druckversuche zur Ermittlung der Druckspannungs-

Stauchungs-Beziehungen aus Kap. 4.6.1. Dieses Vorgehen stellt dabei nur eine Näherung dar, da die 

Parameter zum Teil auf Basis multiaxialer Druckversuche bestimmt werden und die Kalibrierung nur 

auf einem uniaxialen Druckversuch beruht. 

Der zylindrische Probekörper besitzt einen Durchmesser von 150 mm mit einer Höhe von 300 mm. Die 

Diskretisierung erfolgt mit vollintegrierten Hexaeder-Elementen des Typs C3D8. Zur iterativen 

Berechnung wird ein verformungsgesteuertes Bogenlängenverfahren verwendet, welches auf den 

Prinzipien von Riks [186] und Wempner [234] basiert. Die Größe, der Typ und die Integrationsart der 

Elemente sowie das Lösungsverfahren sind identisch zum späteren Knotenmodell.  

Die Simulationsergebnisse werden mit den experimentell ermittelten Druckspannungs-Stauchungs-

Beziehungen grafisch und über abschnittweise ermittelte mittlere Abweichungen der Druckspannungen 

|Δσc| verglichen: 

 
n

c c,exp.i c,sim,i
i=1

1

n
     . (5.42) 

Die Abschnitte für den Vergleich gliedern sich gemäß Abb. 5.9 in einen linear-elastischen Bereich (1), 

Vorbruchbereich (2) und Nachbruchbereich (3), wobei der Nachbruchbereich lediglich bis zum 

plötzlichen Abfall der Arbeitslinie betrachtet wird. Für die Simulation werden die experimentell 

ermittelten Materialparameter nach Tab. 5.2 sowie die abgeschätzten Werte für die unbestimmten 

Parameter gemäß Tab. 5.3 als Grundparametrisierung angesetzt. 

Abb. 5.9 zeigt den Vergleich zwischen den Arbeitslinien der Simulation mit der Grundparametrisierung 

sowie den experimentellen Daten. Es liegt bis zum Erreichen der maximalen Druckspannung eine gute 

Übereinstimmung mit der experimentell ermittelten Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung vor. Der 

Nachbruchbereich hingegen weicht deutlich ab und erfordert einer Anpassung. 
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 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
  

 

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  

 37.000 0,2 134 31 2/3 1,08  

 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  

 50 0,7 6,50 0,82 0,1 30  

 
      

 

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  

 
 

 

 lc [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 15 0.361 1.262 11.911  

      
      

      

Abb. 5.9 Vergleich der Druckarbeitslinien zwischen experimentell ermittelten Daten und der Simulation mit Grundparametrisierung 

Da die Bestimmung der charakteristischen Länge nach Gl. (5.41) einer groben Vereinfachung entspricht 

und der Regularisierungsparameter einen großen Einfluss auf die Druckspannungs-Stauchungs-

Beziehung im Nachbruchbereich besitzt, wird dieser Parameter an der experimentell ermittelten 

Arbeitslinie kalibriert. Mit wachsender charakteristischer Länge fällt die Arbeitslinie im 

Nachbruchbereich ab. Ein Wert von lc = 50 mm beschreibt die experimentell ermittelte Arbeitslinie 

treffend (Abb. 5.10). Daher wird für die weiteren Parameterstudien eine charakteristische Länge von 

lc = 50 mm festgelegt. 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  

 37.000 0,2 134 31 2/3 1,08  

 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  

 V 0,7 6,50 0,82 0,1 30  
        

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  
   

 lc [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 15 0.361 1.262 11.911  
 25 0.361 1.289 9.849  
 37.5 0.337 1.234 4.611  
 50 0.337 1.318 1.273  
 62.5 0.343 1.319 7.775  

 75 0.343 1.480 18.402  

Abb. 5.10 Vergleich der Druckarbeitslinien unter Variation der charakteristischen Länge lc 

Die Querdehnzahl wird für zementöse Betone sowie epoxidharzgebundene Polymerbetone im Bereich 

von 0,15 bis 0,30 untersucht. Der Einfluss des Parameters auf die Arbeitslinie unter uniaxialer 

Druckbeanspruchung ist sehr gering. Mit der Grundparametrisierung werden die besten 

Übereinstimmungen erzielt (Abb. 5.11). Daher wird eine Querdehnzahl von vc = 0,2 für die weiteren 

Untersuchungen angenommen. 
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 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  
 37.000 V 134 31 2/3 1,08  

 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  

 50 0,7 6,50 0,82 0,1 30  
        

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  
   

 vc [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 0.15 0.537 1.142 1.154  
 0.2 0.337 1.318 1.273  
 0.25 0.284 1.499 1.390  
 0.3 0.331 1.679 1.520  

      

Abb. 5.11 Vergleich der Druckarbeitslinien unter Variation der Querdehnzahl vc 

Im nächsten Schritt wird der Einfluss des Invariantenverhältnisses auf die Druckspannungs-Stauchungs-

Beziehung untersucht. Das Invariantenverhältnis wird innerhalb der Grenzen von 0,6 bis 0,75 variiert. 

In Abb. 5.12 sind die variierenden Verläufe der Arbeitslinie dargestellt. Der Parameter steuert den 

Verlauf der Arbeitslinie im Vor- und Nachbruchbereich. Dabei nimmt der Parameter Einfluss auf das 

Maximum der Druckspannungs-Stauchungs-Beziehung. Der aus der Literatur für zementöse Betone 

entnommene Wert von Kc = 2/3 bildet den Verlauf der experimentell ermittelten Arbeitslinie am 

treffendsten ab und wird für die weiteren numerischen Untersuchungen fixiert. 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  

 37.000 0,2 134 31 V 1,08  
 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  
 50 0,7 6,50 0,82 0,1 30  
        

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  
   

 Kc [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 0.60 0.340 2.147 7.417  
 0.65 0.338 1.302 1.058  
 2/3 0.337 1.318 1.273  
 0.70 0.336 1.435 3.941  
 0.75 0.334 1.629 7.028  

      

Abb. 5.12 Vergleich der Druckarbeitslinie unter Variation des Invariantenverhältnisses Kc 

Das Verhältnis von biaxialer zu uniaxialer Druckfestigkeit variiert für Normalbeton und UHFB 

zwischen 1,16 und 1,08. In der Parameterstudie werden außerdem die Verhältnisse 1,00 und 1,20 

untersucht. Der Einfluss des Parameters αf auf die Arbeitslinie unter uniaxialer Druckbeanspruchung 

spiegelt sich in der Druckspannung im Vor- und Nachbruchbereich wieder (Abb. 5.13). Der Einfluss 

auf die Simulationsergebnisse ist jedoch gering.  
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 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  
 37.000 0,2 134 31 2/3 V  

 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  

 50 0,7 6,50 0,82 0,1 30  
        

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  
   

 αf [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 1.00 0.333 1.417 3.199  
 1.08 0.337 1.318 1.273  
 1.16 0.340 1.337 0.928  
 1.20 0.341 1.409 1.125  

      

      

Abb. 5.13 Vergleich der Druckarbeitslinien unter Variation des Verhältnisses von biaxialer zu uniaxialer Druckfestigkeit αf 

Während der Wert von 1,16 für Normalbeton das Maximum korrekt abbildet, weicht der 

Nachbruchbereich von der experimentell ermittelten Arbeitslinie ab. Der für UHFB verwendete Wert 

liefert eine präzisere Nachbildung im Nachbruchbereich. Dort ist lediglich eine geringe Abweichung 

von der maximalen Druckspannung feststellbar. Dementsprechend wird der Parameter αf = 1,08 fixiert. 

Der Dilatanzwinkel variiert in der Literatur für zementösen Beton in der Drucker-Prager-Fläche im 

Bereich von 24° bis 40°. Dieser Bereich wird in 5°-Schritten variiert. Der Einfluss des Dilatanzwinkels 

auf die Arbeitslinie unter uniaxialer Druckbeanspruchung zeichnet sich besonders in der Stauchung aus 

(Abb. 5.14). Die Druckspannungen ändern sich nur geringfügig. Auffällig ist die Übereinstimmung der 

Arbeitslinien für die Dilatanzwinkel 25°, 30° und 35°.  

 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 Ecm vc fcm fctm Kc αf  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [-] [-]  
 37.000 0,2 134 31 2/3 1,08  

 lc bc εc1 εt1 ec ψ  
 [mm] [-] [‰] [‰] [-] [°]  

 50 0,7 6,50 0,82 0,1 V  
        

 Mittlere Differenz der Druckspannungen  
   

 ψ  [-] |Δσc| [N/mm²]  

 
 

Linear-elast. 
Bereich 

Vorbruch-
bereich 

Nachbruch-
bereich  

 20 0.336 1.352 2.367  
 25 0.337 1.325 1.865  
 30 0.337 1.318 1.273  
 35 0.338 1.315 1.105  
 40 0.325 0.924 0.824  
 45 0.340 1.334 1.013  
      

Abb. 5.14 Vergleich der Druckarbeitslinie unter Variation des Dilatanzwinkels ψ 
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Ein Dilatanzwinkel von 40° beschreibt den Verlauf der experimentell ermittelten Druckspannungs-

Stauchungs-Beziehung des Polymerbetons am genausten. Hier liegen die Druckspannungen der beiden 

Arbeitslinien auf einem Niveau und die Stauchung der untersuchten Variationen werden am treffendsten 

abgebildet. Aus diesem Grund wird für die weiteren numerischen Untersuchungen des Polymerbetons 

ein Dilatanzwinkel von ψ = 40° angenommen. Dieser Wert trägt den Empfehlungen aus [1] Rechnung, 

den Dilatanzwinkel im Bereich von 30° bis 40° zu wählen. 

5.3.3 Validierung und Bewertung des Betonmodells 

Abschließend sind in Abb. 5.15 die festgelegten Material- und Modellparameter für Polymerbeton 

zusammengefasst. Außerdem ist ein Vergleich der finalen Arbeitslinie unter uniaxialer 

Druckbeanspruchung mit der analytischen Formulierung sowie den experimentell ermittelten Daten 

dargestellt. Es liegt eine Übereinstimmung der Druckarbeitslinien vom linear-elastischen Bereich, über 

den Vorbruchbereich bis zum plötzlichen Abfall der Arbeitslinie im Nachbruchbereich der Simulation 

vor. Die mittlere maximale Abweichung der Druckspannung zwischen den experimentellen Daten und 

der Simulation beträgt 0,924 N/mm². Des Weiteren werden in Abb. 5.15 die Zugarbeitslinien unter 

Verwendung der festgelegten Parameter verglichen. 

 Material- und Modellparameter  
   
 Ecm vc fcm fctm εc1 εt1 bc lc Kc αf ec ψ  
 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [‰] [‰] [-] [mm] [-] [-] [-] [°]  

 37.000 0,2 134 31 6,50 0,82 0,7 50 2/3 1,08 0,1 40  
 

 Arbeitslinie unter uniaxialer Druckbeanspruchung  Arbeitslinie unter uniaxialer Zugbeanspruchung  

 

 
Mittlere Differenz der Druckspannungen zwischen 

Simulation und exp. Daten 
  

Mittlere Differenz der Zugspannungen zwischen 
Simulation und exp. Daten  

      

 |Δσc| [N/mm²], (|Δσc| / fcm [%])   |Δσt| [N/mm²], (|Δσt| / fctm [%])  

 
Linear-elastischer 

Bereich 
Vorbruchbereich 

Nachbruch-
bereich   

Linear-elastischer Bereich  
 0.325 (0,002) 0.924 (0,007) 0.824 (0,006)   0.966 (0,032)  

Abb. 5.15 Materialmodell für Polymerbeton und Vergleich mit experimentellen Daten 
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Die Basis für den Vergleich bilden die experimentell ermittelten Zugspannungs-Dehnungs-Beziehungen 

aus Kap. 4.6.2 sowie die Simulation der dort beschriebenen 4-Punkt-Biegeversuche. Die 

Biegezugspannungen werden entsprechend Gl. (2.5) in eine zentrische Zugspannung überführt. Es wird 

auch hier eine gute Überstimmung zwischen den experimentellen Daten und der Simulation mit einer 

mittleren Abweichung von 0,966 N/mm² erzielt. 

Das gewählte und für Polymerbeton erweiterte elasto-plastische Schädigungsmodell erlaubt ein präzises 

materialspezifisches Antwortverhalten unter der untersuchten uniaxialen Zug- und 

Druckbeanspruchung. Sowohl Spannungen als auch Verzerrungen werden durch das Materialmodell in 

hinreichender Genauigkeit prognostiziert. Das Modell ist in der Lage, Ver- und Entfestigungen des 

Polymerbetons unter Druckbeanspruchung sowie Schädigungen in Form von Rissen innerhalb des 

Konzeptes der Plastizitätstheorie abzubilden. Somit werden die unter Kap. 5.1 benannten 

Anforderungen an das Modell erfüllt. 

Grundsätzlich zeichnet sich das Materialmodell durch die Adaptierbarkeit für unterschiedliche Betone 

aus. Mit den entsprechenden Material- und Modellparametern kann das Materialverhalten formuliert 

werden. Für den verwendeten Polymerbeton liegen diese Parameter nicht vollständig vor. Insbesondere 

die Parameter, die unter mehraxialer Beanspruchung experimentell bestimmt werden, fehlen. Die 

vorgenommene Abschätzung der Parameter für den Polymerbeton stellt nur eine Näherung dar, sodass 

hier in fortführenden Arbeiten ein weiterer Untersuchungsbedarf besteht. 

5.4 Materialmodell des Betonstahls 

Auf die Materialmodellierung des Betonstahls wird an dieser Stelle nur kurz eingegangen. Das 

Materialverhalten des Betonstahls wird mit einem elasto-plastischen Materialmodell mit isotroper 

Verfestigung beschrieben.  

 Arbeitslinie  Materialparameter  

  

 

 Es vs fyk ftk εud  

 [N/mm²] [-] [N/mm²] [N/mm²] [%]  

 200.000 0,3 500 525 0,025  

   

Abb. 5.16 Idealisierte Spannungs-Dehnungs-Beziehung für Betonstahl mit typischen Materialparametern (Darstellung in Anlehnung an [147]) 
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Die Formulierung der Fließbedingung beruht auf der für Stahl in der Literatur häufig verwendeten van 

Mises-Fließfunktion. Ausführliche Beschreibungen zum angewendeten Materialmodell und zur 

Materialtheorie können z. B. [1, 76, 94, 109, 136] entnommen werden. 

Zur Implementierung des Materialmodells werden die elastischen Materialparameter sowie die 

Definition der Verfestigung des Stahls über entsprechende Wertepaare der Spannung und der 

zugehörigen plastischen Dehnung benötigt. Für den Betonstahl wird hier die idealisierte Spannungs-

Dehnungs-Beziehung mit den definierten Materialparametern nach [49, 50, 102] verwendet (Abb. 5.16).  

5.5 Verbundmodell 

Die Modellierung des Verbundverhaltens zwischen Beton und Betonstahl erfolgt für numerische 

Untersuchungen von Stahlbetonstrukturen unter der Annahme eines starren Verbundes (siehe z. B. [23, 

109, 147]). Zur numerischen Beschreibung des Verbundes wird eine diskrete, eingebettete oder 

verschmierte Modellierung angewandt [94]. Dabei wird der Bewehrungsstahl durch stabförmige 

Elemente mit lediglich einer Normalkrafttragfähigkeit oder über die Fläche eines Betonelements 

abgebildet. Sollen Relativverschiebungen zwischen der Bewehrung und dem Beton mit diesen Ansätzen 

erfasst werden, erfordert dies zusätzlich die Modellierung einer Zugversteifung.  

Diese Modellierungsansätze erweisen sich für die Untersuchungen in dieser Arbeit als unzureichend 

und erfüllen die unter Kap. 5.1 definierten Anforderung nur teilweise. Die Modellierung des 

Verbundverhaltens von Beton zu Betonstahl erfolgt daher über eine Kontaktbedingung der Oberfläche 

der als Volumen modellierten Bewehrung. Diese Interaktion wird über ein kohäsives Verhalten mit 

Schädigungsentwicklung formuliert, welches eine Übertragung von Schubspannungen sowie eine 

Normalspannung senkrecht zur Oberfläche der Elemente erlaubt und Relativverschiebungen zwischen 

Betonstahl und Beton abzubilden vermarg.  

5.5.1 Kohäsiver Kontakt 

Die Abbildung des Verbundverhaltens erfolgt in der Simulation mit Abaqus über die 

Kontaktmodellierung Contact Cohesive Behavior, die nachfolgend auf Grundlage von [1, 82] 

beschrieben wird. Bei diesem Modellierungsansatz werden die Eigenschaften des Verbundes über die 

Kontaktflächen definiert. Im Gegensatz zur Modellierung mit Cohesive Elements (siehe z. B. [36, 243]), 

werden hier keine zusätzlichen Elemente in der Grenzfläche mit makroskopischen Eigenschaften (wie 

Steifigkeit und Festigkeit), welche z. B. einen Klebstoff abbilden können, definiert. 

Die Kontaktmodellierung basiert auf einer Verbundspannungs-Trennungs-Beziehung mit linear-

elastischem Verhalten bis zum Schädigungsbeginn und anschließender Schädigungsevolution (Abb. 

5.17). 
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Abb. 5.17 Verbundspannungs-Trennungs-Beziehung (Darstellung in Anlehnung an [1]) 

Das linear-elastische Verhalten wird durch die Verbundsteifigkeit K definiert. Zusammen mit dem 

Schlupf δ folgt in der Spannungsebene der Kontaktfläche der Verbundspannungsvektor t: 

 
n nn sn tn n

s ns ss ts s

t nt st tt t

K K K
t K K K K

K K K

 
  
 

     
    
    
         

   . (5.43) 

Die Schubspannungen sind durch τn und τs und die Normalspannung senkrecht zur Kontaktfläche durch 

σt definiert. Die Schädigung des Verbundes wird initiiert, sobald das maximale Verhältnis des Schlupfes 

den Wert 1 erreicht, d. h. 

 
n s t
0 0 0
n s t

max , , 1
  
  

 
 

 
. (5.44) 

Die Schädigungsevolution des Verbundes wird über die Degradation der Verbundsteifigkeit K mit dem 

skalaren Schädigungsparameter db abgebildet. Der Schädigungsparameter db befindet sich im Bereich 

0 ≤ db ≤ 1, wobei ein Wert von 0 für keine Schädigung und ein Wert von 1 für eine vollständige 

Schädigung steht. Die Schubspannungen und die Normalspannung nach Schädigungsbeginn werden 

durch den Schädigungsparameter db wie folgt beeinflusst: 

 

 n b n1 d   , 

 s b s1 d   , 

 t b t1 d   . 

(5.45) 

Die Parameter n , s  und t  sind die linear-elastischen Spannungen ohne Schädigung für den Schlupf 

im geschädigten Bereich. 

Die Parameter der Normalrichtung werden in der kohäsiven Modellierung auf 0 gesetzt. Stattdessen 

erfolgt für die Normalrichtung mit Contact Pressure Overclosure Relationship eine zusätzliche 

Formulierung, die ausschließlich die Übertragung von Druckbeanspruchungen zulässt und eine 
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Verschiebung des Betonstahls in den Beton verhindert. Die Parameter für die Scherrichtungen werden 

auf Basis eines Verbundgesetzes bestimmt. 

5.5.2 Verbundgesetz und Parameter für NB, HFB und UHFB 

Zur Implementierung des Verbundverhaltens über die kohäsive Kontaktmodellierung wird die 

Definition der Steifigkeitsparameter, des Schlupfes der initiierenden Schädigung sowie der 

Schädigungsevolution benötigt. Die Basis für die Bestimmung der Parameter bildet die 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung für ein Ausziehversagen des Betonstahls aus Beton. 

Für die Beschreibung des Verbundverhaltens existieren verschiedene empirische [58, 151, 177] und 

analytische [8, 121, 202, 237] Verbundgesetze. Einen Überblick über die historische Entwicklung 

werden dieser unter anderen in [4, 8, 59, 129, 142, 194] zusammengefasst. Für die Simulation wird das 

Verbundgesetz nach Model Code 2010 [102] verwendet, welches auf [58] basiert. Dieses Verbundgesetz 

bietet den Vorteil, dass die Parameter zur Beschreibung des Verbundverhaltens einfach angepasst 

werden können und dass für Hochleistungsbetone bereits modifizierte Parameter existieren. 

Das Verbundtragverhalten gliedert sich in die Phasen Adhäsionsverbund, Scherverbund und 

Reibungsverbund [127, 177]. Gemäß Model Code 2010 [102] wird der Verlauf der Verbundspannungs-

Schlupf-Beziehung idealisiert und für ein Ausziehversagen in vier Bereiche separiert formuliert  (Abb. 

5.18). Im ersten Abschnitt steigt die Verbundspannung τbm exponentiell über die Verschiebung δ des 

Betonstahls bis zum Erreichen der maximalen Verbundspannung τb,max an: 

 bm b,max
1


 

 

  
 

 für  10    . (5.46) 

 

Abb. 5.18 Qualitativer und idealisierter [102] Verlauf der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung für ein Ausziehversagen 
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Im zweiten Abschnitt stagniert die Verbundspannung in Höhe der maximalen Verbundspannung τb,max: 

 bm b,max   für 1 2    . (5.47) 

Mit zunehmendem Schlupf setzt der dritte Abschnitt mit einer Abnahme der Verbundspannung τbm ein: 

    
 

2
bm b,max b,max bf

3 2

 
   

 


  


 für 2 3    . (5.48) 

Die Verbundspannung nimmt bis zum Erreichen der Resttragfähigkeit τbf ab und verläuft von dort an 

konstant: 

 bm bf   für 3  . (5.49) 

Unter anderem definiert der Model Code 2010 für ein Ausziehversagen Parameter für Normalbeton zur 

Beschreibung der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung in Abhängigkeit der Verbundbedingungen 

(Tab. 5.4).  

Tab. 5.4 Parameter der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen für gerippten Betonstahl mit NB [102], HFB [99] und UHFB [130] 

 Normalbeton Hochfester Beton Ultrahochfester Beton 

 Gute 
Verbundbedingungen 

Andere 
Verbundbedingungen 

Gute 
Verbundbedingungen 

Andere 
Verbundbedingungen 

- 

τb,max 2,5 fcm  1,25 fcm  0,45 fcm 0,225 fcm 55 N/mm² 

δ1 1,0 mm 1,8 mm 0,5 mm 0,5 mm 0,1 mm 

δ2 2,0 mm 3,6 mm 1,5 mm 1,5 mm  

δ3 cclear cclear cclear cclear  

α 0,4 0,4 0,3 0,3 0,4 

τbf 0,4 τmax 0,4 τmax 0,4 τmax 0,4 τmax  

 

Die Tabellenwerte für ein Ausziehversagen sind nicht gültig für Betondeckungen kleiner als 5ds und 

Stababstände kleiner als 10ds. Durch Anpassung der Parameter kann die Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehung für weitere Betone adaptiert werden. Parameter für HFB und UHFB liefern [99, 130]. 

5.5.3 Bestimmung der Verbundgesetzparameter für Polymerbeton 

Für Polymerbeton werden die Parameter auf Basis der Ausziehversuche in Kap. 4 bestimmt. Da bei den 

Versuchen konstruktionsbedingt zum Teil eine große Anfangsverformung gemessen wird, werden nur 

ausgewählte Versuche zur Bestimmung der Parameter herangezogen. Die Auswahl begrenzt sich auf 

Versuche, die eine ausgeprägte Steigung der Verbundspannungen entsprechend vergleichbarer 

Untersuchungen am Polymerbeton [159] aufweisen. 
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 Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung  Parameter Polymerbeton  

 

  
 

    

 τb,max 0,35 fcm  

 δ1 1,2 mm  

 δ2 2 mm  

 δ3 cclear  

 α 0,2  

 τbf 0,4 τmax  

 
  

 

   

 
 

 

      

Abb. 5.19 Experimentelle und analytische Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung des Polymerbetons 

Es wird Serie C mit den Probekörpern C1, C2 und C4 herangezogen. Die Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehungen der einzelnen Versuche werden gemittelt. Zur Beschreibung der gemittelten 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen der Ausziehversuche werden die Parameter des 

Verbundgesetzes nach Model Code 2010 gemäß Abb. 5.19 definiert. 

5.5.4 Approximation der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung  

Da der Modellierungsansatz über den kohäsiven Kontakt eine linear-elastische Verbundsteifigkeit Ks 

erfordert, ist es notwendig, den ersten exponentiell verlaufenden Abschnitt (vgl. Abb. 5.18) gemäß 

Model Code 2010 zu linearisieren. Der exponentielle Verlauf wird durch zwei lineare Ausdrücke ersetzt, 

sodass die modifizierte Arbeitslinie die gleiche Fläche wie die Arbeitslinie des Verbundgesetzes 

aufspannt (Abb. 5.20): 

 

'
1 1 1

'
1

b,max b,max b,max
10 0

1
d d d

2

  



     

 

  
 

   . (5.50) 

 
Abb. 5.20 Approximierte Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung 
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Die Mittelung der Verbundsteifigkeit führt zu einer Ausdehnung des zweiten Abschnitts mit Beginn des 

Plateaus bei δ‘
1. Daraus resultiert für den Polymerbeton ein stückweise linearer Verlauf der 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung mit δ‘
1 = 0,4 mm 
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b,max
1' 0

1 1
b,max
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. 

(5.51) 

5.5.5 Validierung und Bewertung des Verbundmodells 

Das beschriebene Verbundmodell wird auf Grundlage der experimentell ermittelten 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung aus Kap. 4 validiert. Hierfür wird die gemittelte 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung der Serie C aus Kap. 5.5.3 herangezogen. 

Der Ausziehversuch gemäß [41] wird entsprechend der unter Kap. 5 beschriebenen Material- und 

Verbundmodelle sowie den Erweiterungen für Polymerbeton numerisch modelliert. Sowohl der 

Polymerbetonwürfel als auch der Betonstahl werden als Volumenkörper abgebildet. Die Diskretisierung 

und Berechnung des Modells erfolgt analog zu Kap. 5.3.2.  

In Abb. 5.21 sind die experimentell ermittelte, die analytische und die numerisch ermittelte 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung dargestellt. Zwischen der analytischen Arbeitslinie und den 

experimentellen Untersuchungen liegt eine sehr gute Übereinstimmung vor. Aufgrund der 

erforderlichen Linearisierung des Verbundgesetzes lässt sich zwischen der Simulation und den 

experimentellen Daten eine etwas größere Abweichung im ersten Abschnitt beobachten. Insgesamt 

betrachtet ist die Überstimmung als gut zu bewerten. Auf Grundlage der vorangegangenen Simulation 

werden im Folgenden die Verbundlängen des Ausziehversuchs in der Simulation variiert. 

 Arbeitslinie  Eingangsparameter  
   

 τb,max δ1 δ1 δ1 α τf  

 [N/mm²] [mm] [mm] [mm] [-] [N/mm²]  

 0,35 fcm 1,2 2,0 cclear 0,2 0,4 τmax  
        
        
        
        

 
Mittlere Differenz der Verbundspannungen zwischen 

Simulation und exp. Daten  
   

 |Δτbm| [N/mm²]  

 Abschnitt  

 1 2 3 4  

 6,95 1,22 2,37 4,74  

 

Abb. 5.21 Vergleich der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen des Polymerbetons 
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Verbundspannung über die Verbundlänge  Ausnutzung des Betonstahls über die Verformung 

Abb. 5.22 Variation der Verbundlänge bei der Simulation des Ausziehversuchs 

In Abb. 5.22 sind die Simulationsergebnisse des Verbundspannungsverlaufs für verschiedene 

Verbundlängen des Betonstahls dargestellt. Bei einer kurzen Verbundlänge von 40 mm ist ein annähernd 

konstanter Verlauf der Verbundspannung über die Verbundlänge festzustellen. Dieses Ergebnis 

entspricht der vereinfachten Annahme des Eurocode 2 [49]. Mit zunehmender Verbundlänge stellt sich 

eine Abnahme der Verbundspannung über die Verbundlänge ein. Damit decken sich die 

Simulationsergebnisse mit den Untersuchungen von [2, 9, 55, 157, 183]. Die Verbundspannung wird in 

einem lokalen Bereich übertragen, sodass größere Verbundlängen nicht zur Steigerung der 

übertragbaren Verbundspannung führen [97, 225]. Außerdem ist die Ausnutzung des Betonstahls über 

dessen Verformung für die drei untersuchten Verbundlängen dargestellt. Abb. 5.22 zeigt, dass bei einer 

Verbundlänge von  lb = 50 mm die Verbundfestigkeit die Stahlfestigkeit übertrifft  

(τ lb db π > ftk π (db db)/4) und sich ein Plastifizieren des Betonstahls mit anschließendem Versagen 

einstellt. 

Das kohäsive Kontaktmodell zeigt sich für die Simulation des Verbundverhaltens als geeignet. Der 

numerisch ermittelte Verlauf der Verbundspannung über die Verbundlänge als auch die 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung entsprechen den Ausführungen der Literatur sowie den 

Ergebnissen der eigenen experimentellen Untersuchungen. Mit dem Modellierungsansatz können ein 

Verbund- und Stahlversagen präzise prognostiziert werden. Daraus folgt, dass die Modellantworten für 

die Spannungen und Dehnungen des Stahls, die Verbundspannungen sowie die Relativverschiebungen 

in hinreichender Genauigkeit wiedergeben werden. Außerdem erlaubt die gewählte Verbund- und 

Betonstahlmodellierung die Aufnahme und Übertragung von Quer- und Biegebeanspruchungen des 

Betonstahls, sodass der Einfluss von Imperfektionen bei den Knoten untersucht werden kann. Damit 

werden die unter Kap. 5.1 gestellten Anforderungen erfüllt und der Modellierungsansatz eignet sich für 

die numerische Untersuchung der Knoten.  



82 Kapitel 5 

 

Nachdem die Untersuchungen zeigen, dass die Verbundspannungen korrekt abgebildet werden, wird im 

nächsten Schritt der Fokus auf den Lastabtrag und die Spannungen im Betonkörper gelegt. Hierfür 

werden zwei Varianten der Ausziehversuche untersucht. Variante A entspricht dem bisherigen 

Ausziehmodell gemäß den Versuchen aus Kap. 4.7.  

 

 

Abb. 5.23 Verbundtragverhalten in Abhängigkeit der Lage des Betonstahls 
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Bei Variante B wird hingegen der Verbundbereich unmittelbar am beanspruchten Rand des 

Ausziehkörpers angeordnet, sodass die Einbausituation der Knotenanschlüsse abgebildet wird. Die 

Modellierung der Variante B ist mit Ausnahme der Lagerung des Modells und der Lage des Betonstahls 

identisch zu Variante A (Abb. 5.23). Die Lagerung der Variante B erfolgt über die von der Lasteinleitung 

gegenüberliegende Fläche, sodass der Betonkörper einer Zugbeanspruchung unterliegt. Damit wird die 

überwiegende Zugbeanspruchungssituation eines im Zuggurt liegenden Knotens abgebildet. 

Während bei der Simulation der Variante A die Last erfolgreich bis auf 1,0τbm gesteigert werden kann, 

kommt es bei Variante B bei 0,7τbm zu einem frühzeitigen Abbruch der Simulation.  Die inneren Kräfte 

können bei Variante B aufgrund der Randlage und der uniaxialen Zugarbeitslinie mit ihrem plötzlichen 

Abfall nach Erreichen der Zugfestigkeit nicht umgelagert werden. Numerisch lässt sich die lokale 

Schädigung mit einer modifizierten uniaxialen Zugarbeitslinie des Polymerbetons, bei der die 

Zugspannung nach Erreichen der Zugfestigkeit konstant auf dieser verläuft, eliminieren. Ob es sich bei 

dieser Problemstellung ausschließlich um ein numerisches Phänomen handelt, lässt sich durch 

experimentelle Untersuchungen ausschließen. 

Die Simulationsergebnisse der Varianten A und B sind in Abb. 5.23 dargestellt. Die absoluten Werte 

der Hauptspannungen sowie die Spannungstrajektorien zeigen, wie bei Variante A die Lastübertragung 

zwischen Betonstahl und Polymerbeton im Verbundbereich über Hauptdruckspannungen in Form eines 

Druckkegels stattfindet. Aufgrund der Lagerung des Ausziehkörpers sind bei Variante B hingegen 

Hauptzugspannungen bis zum lokalen Erreichen der mittleren Zugfestigkeit des Polymerbetons 

fctm = 35 N/mm² dominant. Danach stellen sich auch hier dominierende Hauptdruckspannungen ein. 

Variante A und B weisen außerdem Ringzugspannungen um den Betonstahl auf, die sich hier auf einem 

niedrigen Niveau befinden. Die Spannungen im Verbundbereich spiegeln näherungsweise das 

Verbundtragverhalten nach Rehm [177] wider. Über die Rippen des Betonstahls werden Druckkräfte in 

den Beton eingeleitet, die aufgrund der räumlichen Tragwirkung des Betonstahls einen Druckkegel 

bilden. Tangential zum Betonstahl entstehen Zugspannungen (Ringzugspannungen), die mit dem 

Druckkegel im Gleichgewicht stehen. Die lokalen Überschreitungen der mittleren Zugfestigkeit sowie 

der Zugbruchdehnung εt = 0.82 ‰ des Polymerbetons im Verbundbereich beider Varianten werden 

nicht als ein frühzeitiges Versagen angenommen. Nach den Ausführungen von [89, 152, 161] tritt im 

Verbundbereich eine deutlich höhere Zugfestigkeit auf und es wird dort die zwei- bis dreifache 

Zugbruchdehnung erreicht.  

Die Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen der Varianten A und B in Abb. 5.23 zeigen eine gute 

Übereinstimmung und bilden die Arbeitslinie gemäß Model Code 10 [102] hinreichend genau ab. 

Variante B weist eine geringfügig niedrigere Verbundsteifigkeit auf. Der Verbundspannungsverlauf bei 

Fmax verhält sich über die Verbundlänge bei beiden Varianten konstant bei τbm ≈ 50 N/mm². 

Die Simulationsergebnisse zeigen, dass unter der vorgenommenen Modifikation der Zugspannungs-

Dehnungs-Beziehung des Polymerbetons die Lasteinleitung über den Betonstahl und dessen Verbund 
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am beanspruchten Rand liegend abgebildet werden kann. Die Modifikation hat allerdings zur Folge, 

dass Zugspannungen und Dehnungen, welche die Zugfestigkeit bzw. die Bruchdehnung überschreiten, 

nicht korrekt abgebildet werden. Um einen frühzeitigen Abbruch der Simulation zu verhindern, wird für 

die weiteren Simulationen dennoch die modifizierte Zugarbeitslinie herangezogen. Überschreitungen 

der uniaxialen Zugfestigkeit werden daher in den nachfolgenden Simulationen als Bruch des Knotens 

angenommen, wenn diese außerhalb des Verbundbereiches liegen. Der Verbundbereich wird als radialer 

Abstand zur Achse des Betonstahls mit 1,5ds aufgrund der Ausdehnung der Überschreitungen von 

Zugfestigkeit und Grenzdehnung definiert. Von einer Steigerung der Zugfestigkeit unter mehraxialer 

Beanspruchung außerhalb des Verbundbereiches wird auf Basis der Untersuchungen [28, 131–133, 188, 

227] nicht ausgegangen. 
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Tragverhalten typisierter Fachwerkknoten 
 

In diesem Kapitel wird das Tragverhalten der Knotentypen A und B auf Basis numerischer Simulationen 

untersucht. Das Ziel ist es, die Funktionalität der unbewehrten Polymerbetonknoten aufzuzeigen. Es soll 

eine Grundlage für deren Anwendung im Hinblick auf die Bemessung sowie die konstruktive Ausführung 

geschaffen werden.  

Die Untersuchungen zum Tragverhalten erfolgen an einem repräsentativen Beispiel. Um die Knoten des 

Beispiels mit realistischen Abmessungen für die Untersuchungen abzubilden, wird ein 

Vorbemessungsansatz entwickelt und die betrachteten Knoten entsprechend des Ansatzes dimensioniert. 

Im Fokus der numerischen Untersuchungen stehen unterschiedliche Einflussfaktoren auf das 

Tragverhalten der Knoten wie verschiedene Knotenbeanspruchungen, Lasteinleitungen und 

Imperfektionen. Die Einflussfaktoren werden variiert und liefern Aufschlüsse über den inneren 

Kraftfluss, die Tragfähigkeitsgrenzen der Knotenkomponenten und insbesondere über die 

Überschreitungen der Festigkeiten des Polymerbetons und deren Position. Die Simulationsergebnisse 

werden analysiert und bewertet, sodass abschließend Hinweise zur Ausführung sowie zur Bemessung 

der Knotentypen erfolgen. 

Formel-Kapitel 6 Abschnitt 1 

6.1 Zielsetzungen 

Das Ziel der numerischen Untersuchungen zum Tragverhalten der Knoten ist es, die Funktionalität der 

unbewehrten Polymerbetonknoten darzulegen und eine Basis für die Anwendung im Hinblick auf die 

Bemessung und die konstruktive Ausführung der Knoten zu schaffen. Dabei soll aufgezeigt werden, 

welche Knotenkomponente, der Knotenanschluss, der Verbund des Anschlusses im Polymerbeton oder 

der Polymerbetonknoten selbst, die Tragfähigkeit des Knotens begrenzt. Insbesondere werden 

Überschreitungen der Zug- und Druckfestigkeit des Polymerbetons im Knoteninneren lokalisiert und es 

werden die zugehörigen Traglastniveaus ermittelt, wobei ein sprödes Versagen des unbewehrten 

Polymerbetons bei der Anwendung der Knoten auszuschließen ist. Somit ist das Tragverhalten der 

Knoten im Nachbruchbereich des unbewehrten Polymerbetons von untergeordneter Bedeutung. Es stellt 

sich keine Lastumlagerung mit zusätzlicher Tragfähigkeit wie bei Stahlbetonbauteilen ein. Die 

Untersuchungen zum Tragverhalten der Knoten finden unter Variation verschiedener Einflussfaktoren 
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statt. Diese umfassen unterschiedliche Knotenbeanspruchungen, verschiedene Arten der Lasteinleitung 

sowie plan- und außerplanmäßige Imperfektionen. Mit der Variation der Einflussfaktoren wird 

beabsichtigt, Phänomene auf das Tragverhalten der Knoten aufzuzeigen, Ausführungsdetails der 

Anschlüsse zu bewerten und bemessungsrelevante Positionen zu benennen, sodass Hinweise zur 

konstruktiven Ausführung und Bemessung der Knoten gegeben werden können. 

6.2 Vorgehensweise und Untersuchungsprogramm 

Die Geometrie, die Art der Anschlüsse sowie die Beanspruchungen der typisierten Fachwerkknoten sind 

von einer Vielzahl von Parametern abhängig wie beispielsweise:  

- der äußeren Beanspruchungen und Nutzlasten, 

- der tragwerksplanerischen Umsetzung des Bauwerks, 

- der Geometrie des Fachwerks (Fachwerktyp, Art der Ausfachung und Abmessungen), 

- der Ausführung der Knoten und Knotenanschlüsse (Steifigkeit) und 

- der Lage der Knoten innerhalb eines Fachwerks (Verhältnis angreifender Kräfte aus 

Diagonalen- und Gurtstäben). 

Aus diesem Grund finden die numerischen Untersuchungen an einem repräsentativen Beispiel statt. 

Hierbei wird bewusst ein Referenzfachwerkträger mit einer mittleren Lastannahme definiert.  

6.2.1 Referenzfachwerkträger 

Der Fachwerkträger in Abb. 6.1 stellt ein realitätnahes System dar, dass auf Annahmen in Bezug auf die 

Geometrie des Fachwerkträgers, dessen Belastung und der Ausführung der Knoten gründet. Für die 

Geometrie des Fachwerkträgers werden typische Verhältnisse zwischen Fachwerkträgerhöhe und -länge 

l/h, welche sich im Holzbau und im Stahlbau im Bereich von 8 bis 15 [139] bzw. 10 bis 20 [115] 

befinden, zu l/h = 14 gemittelt und angesetzt. Der Strebenneigungswinkel bewegt sich üblicherweise 

zwischen 30° und 60° und wird als α = 45° angenommen. Als Belastung liegt eine mittlere Lastannahme 

für Deutschland zu Grunde, die für den Fachwerkträger gd + qd = 14 kN/m beträgt. Die getroffenen 

Annahmen sowie die Ermittlung der Abmessungen des Referenzfachwerks werden in Anhang B 

detailliert dargelegt.  

Bei den Untersuchungen werden verschiedene Laststufen betrachtet, welche neben der 

Referenzbelastung (gd + qd = 14 kN/m) die Versagensszenarien der verschiedenen Knotenkomponenten 

oder Überschreitungen der uniaxialen Festigkeiten des Polymerbetons markieren. Deren Reihenfolge 

sowie deren zugehöriges Lastniveau sind für die Betrachtung des Tragverhaltens von Interesse, um 

einerseits Tragfähigkeitsreserven und andererseits die bemessungsrelevanten Positionen zu ermitteln. 

Zu diesem Zweck werden bei den Simulationen der verschiedenen Laststufen ein Betonstahlversagen 

und ein Verbundversagen schrittweise ausgeschlossen. Hierfür werden das Materialmodell des 

Betonstahls sowie das Verbundmodell durch linear-elastische Modelle mit höheren Festigkeiten ersetzt. 
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 Referenzfachwerk Knotentyp A  Referenzfachwerk Knotentyp B  

 
Abb. 6.1 Referenzfachwerkträger 

6.2.2 Untersuchungsprogramm und Variationsparameter 

Die Untersuchungen zum Tragverhalten der Knoten umfassen als Variationsparameter die 

Knotenbeanspruchung, die Art der Lasteinleitung und Imperfektionen, welche nachfolgend im Detail 

erläutert werden. 

Fachwerksystem und Knotenbeanspruchung 

In Abhängigkeit der Position der Knoten innerhalb eines Fachwerks unterscheiden sich die 

Beanspruchungen durch verschiedene Kombinationen aus Druck- und Zugbeanspruchungen der 

Stabnormalkräfte. Die Verhältnisse der Stabnormalkräfte zwischen Streben und Gurten variieren mit 

der Knotenposition. Diese unterschiedlichen Beanspruchungen beeinflussen das Tragverhalten der 

Knoten und führen zu variierenden Tragfähigkeitsgrenzen und Schädigungen. Daher werden Knoten an 

den maßgebenden Positionen innerhalb eines Fachwerks gemäß Abb. 6.2 untersucht.  

 

Abb. 6.2 Variation der Knotenbelastung aufgrund unterschiedlicher Knotenpositionen und statischer Systeme 

Unter der Annahme einer konstanten Linienlast besitzen die Gurte in Feldmitte ihre maximale 

Stabnormalkraft, die Streben erreichen diese im Randbereich des Fachwerkträgers. Daher werden beim 

Knotentyp A die Positionen P1 bis P4 betrachtet. Beim Knotentyp B ist hingegen nur die Position P1 

am Obergurt von Interesse, da der Knoten ausschließlich durch die Stabnormalkräfte der Streben 

beansprucht wird und diese im Randbereich ihr Maximum erreichen. 

Die Untersuchungen finden unter der Annahme idealer und realer Fachwerke statt. Während in idealen 

Systemen gemäß den Annahmen nach Culmann ausschließlich Stabnormalkräfte auftreten, weisen reale 
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Systeme in Abhängigkeit der Steifigkeiten Querkräfte und Biegemomente auf, die zu Nebenspannungen 

führen (vgl. Kap. 2.1.1). Deren Bemessungsrelevanz sowie die Unterschiede zwischen idealer und realer 

Beanspruchung auf das Tragverhalten werden untersucht und bewertet. 

Knotenanschlüsse und Lasteinleitung 

Die Lasteinleitung am Knoten erfolgt über Flächen und Teilflächen, über den Verbund des Betonstahls 

sowie Kombinationen dieser. Dabei führen die verschiedenen Arten der Lasteinleitung zu verschiedenen 

Beanspruchungen der Knoten. Werden z. B. Drucklasten über den Kontakt der Anschlussflächen in den 

Knoten eingetragen, implizieren diese Hauptdruckspannungen sowie, in Abhängigkeit von 

Teilflächenbelastungen, Querzug- und Randzugspannungen. Eine Lasteinleitung über den Verbund des 

Betonstahls führt hingegen zu den typischen Verbundbeanspruchungen mit der Ausbildung eines 

Druckkegels und Ringzugspannungen (vgl. Kap. 5.5). Aus diesem Grund werden die Einflüsse der 

verschiedenen Knotenanschlüsse und Lasteinleitungen auf das Tragverhalten der Knoten analysiert. 

Es werden die in Abb. 6.3 dargestellten Lasteinleitungen mittels einzelner Schraubanschlüsse 

untersucht. Dieser Anschluss steht im Fokus, da zu erwarten ist, dass einzelne Schraubanschlüsse die 

geringste Tragfähigkeit der in Kap. 3.2 vorgestellten Anschlüsse aufweisen und somit kritisch für das 

Tragverhalten der Knoten sind. Hierbei wird der Knotentyp A bevorzugt behandelt und Knotentyp B 

gesondert betrachtet. Zunächst wird der Schraubanschluss untersucht.  

 Knotentyp A  Knotentyp B  
 

 Zuglasteinleitung  Zug- und Drucklasteinleitung  
 

 Verbund der Bewehrung  Verbund und Kontakt  

 
 

 Drucklasteinleitung  

 

 

 Verbund der 
Bewehrung  

Verbund und 
Kontakt der 
Bewehrung 

 Kontakt der 
Anschlussfläche  

  

Abb. 6.3 Knotenanschlüsse und deren Lasteinleitungen 
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Beim Schraubanschluss wird eine Lasteinleitung von Zugbeanspruchungen aus Stabnormalkräften über 

den Betonstahl und dessen Verbund an einem Knoten mit durchlaufendem Betonstahl und mit einzelnen 

Betonstählen an den Gurtanschlussflächen simuliert. Der durchlaufende Betonstahl stellt einen 

Sonderfall dar und soll Aufschluss darüber liefern, ob eine Zuglastdurchleitung über diesen möglich ist 

und in welcher Größenordnung Zuglasten über den Betonstahl durchgeleitet werden. 

Druckbeanspruchungen werden aufgrund hoher zu erwartender Tragfähigkeiten vorzugweise flächig 

über die Anschlussflächen eingeleitet, sodass diese Variante die Standardlösung für 

Druckbeanspruchungen darstellt. Dabei dient der Schraubanschluss lediglich als Lagesicherung. 

Außerdem wird die Lasteinleitung von Druckbeanspruchungen über den Schraubanschluss und dessen 

Verbund analysiert. Da ein Mitwirken der Stirnseite des Betonstahls unter Druck möglich ist, wird 

zusätzlich auch eine Kombination von einer Verbundtragwirkung des Betonstahls und einer Pressung 

über die Stirnseite des Betonstahls im Untersuchungsprogramm aufgenommen. Der Knotentyp B weist 

an den Streben gleiche Anschlüsse wie Knotentyp A auf, aufgrund des Gurtanschlusses stellt dieser aber 

einen Sonderfall dar. Bei den Anschlüssen zum Gurt handelt es sich um flächige Lasteinleitungen an 

der Knotenunterseite, der Kervenflanke und an den Unterlegscheiben der Verschraubungen. Dieser 

Anschluss zum Gurt wird am Knoten in Kombination mit Schraubanschlüssen an den Streben untersucht 

und bewertet. 

Imperfektionen  

Imperfektionen wie beispielsweise Exzentrizitäten und Schiefstellungen von Knotenanschlüssen oder 

geometrische Imperfektionen des Knotens führen zu erhöhten Biegebeanspruchungen und somit zu 

Nebenspannungen in den Knoten, sodass die Tragfähigkeit herabgesetzt wird. Daher wird der Einfluss 

der in Abb. 6.4 dargestellten plan- und außerplanmäßigen Imperfektionen unter Variation der Grade der 

Imperfektionen ez/hc (Exzentrizität) und φy/90° (Schiefstellung) untersucht. Im Fokus steht die 

Ermittlung und Bewertung für das Tragverhalten der Knoten kritischer Grade der Imperfektionen. 

Während Knotentyp A ein perfektes Modell darstellt, dessen angreifende Kräfte einen gemeinsamen 

Schnittpunkt aufweisen, ist Knotentyp B durch die exzentrische Lage zum Gurt bereits ein imperfektes 

Modell. Knotentyp B mit seiner Exzentrizität zum Gurt wird gesondert in Kap. 6.5.3 behandelt. 

Nachfolgend werden die Variationen der Imperfektionen am Knotentyp A vorgestellt. Es werden die in 

Abb. 6.4 dargestellten plan- und außerplanmäßigen Imperfektionen modelliert und unter einer realen 

Belastung untersucht. 

Eine außerplanmäßige Imperfektion ist auf Ungenauigkeiten bei der Herstellung der Knoten 

zurückzuführen. Es wird der Einfluss auf das Tragverhalten einer Exzentrizität sowie einer 

Schiefstellung des Betonstahls eines Gurtanschlusses untersucht. Dabei wird der Grad der 

Imperfektionen ez/hc und φy/90° in der Ebene des Fachwerkträgers variiert. 
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 Außerplanmäßige Imperfektionen  
     

 Exzentrizität eines Gurtanschlusses  Schiefstellung eines Gurtstabanschlusses  
     

 

 

 

 

 

 Planmäßige Imperfektionen  
     

 Exzentrizität zur Knotenmitte  Exzentrizität zum Knotenrand  
     

 

 

 

 

 

Abb. 6.4 Variationen der Imperfektionen 

Der Grad der Imperfektion ez/hc orientiert sich an der DIN EN 13670 [46], welche in Abhängigkeit der 

Bauteilhöhe Toleranzen für den Bauteilquerschnitt bzw. die Betondeckung definiert. Die zulässigen 

Abweichungen betragen in Abhängigkeit der Toleranzklasse und Bauteilhöhe zwischen 5 und 20 mm. 

Das maximale Verhältnis der Abweichung zur Bauteilhöhe liegt bei 6,7 %. Für die Simulationen werden 

daher die Exzentrizitäten von 0 %, 5 % und 10 % bezogen auf die Höhe der Anschlussfläche gewählt. 

Außerdem werden planmäßige Imperfektionen, die sich aus geometrischen Randbedingungen ergeben 

können, untersucht. Für die Untersuchung wird die Länge des Knotens variiert, sodass eine positive und 

eine negative Exzentrizität zwischen der Gurtachse und den Strebenachsen entsteht. Der Grad der 

Imperfektion ez/hc wird in Abhängigkeit der Höhe der Anschlussfläche des Gurtstabes mit 10 % und 

20 % variiert. Die Art der Imperfektion sowie die Abweichungen lehnen sich an die DIN EN 1993-1-8 

[51] an, welche Grenzen für die Berücksichtigung von Knotenexzentrizitäten dieser Art bei der 

Bemessung von Stahlfachwerkträgern definiert. 

Variationsparameter 

In Tab. 6.1 und Tab. 6.2 werden die Variationsparameter für die Unersuchungen zum Tragverhalten 

unter Variation der Knotenanschlüsse sowie für die Parameterstudien zum Einfluss von 

Anschlusssteifigkeiten und Imperfektionen zusammengefasst. 
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Tab. 6.1 Variationsparameter der Untersuchungen zum Tragverhalten der Knotenanschlüsse 

Knotentyp 
Knoten-

anschluss 
Lasteinleitung Position Belastung gd + qd bei 

    Referenzlast σs > fym τb > τbm σc > fctm σc > fcm 

A 
Schraub-
anschluss 

Zuglasteinleitung über Verbund 
einzelner Betonstähle 

P3, P4 x x x x  

Zuglasteinleitung über Verbund eines 
durchlaufenden Gurtanschlusses 

P4 x x x x  

Drucklasteinleitung über 
Anschlussflächen 

P1 x x x x  

P2 x   x x 

Drucklasteinleitung über Verbund 
einzelner Betonstähle 

P2 x x x x  

Drucklasteinleitung über Verbund und 
die Stirnseite des Betonstahls 

P2 x x x x x 

B Knoten mit durchlaufenden Gurten P1 x x  x  

 

Tab. 6.2 Variationsparameter der Parameterstudien zum Einfluss von Anschlusssteifigkeiten und Imperfektionen 

 
Imperfektion 

Verhältnis ez/hc 
bzw. φy/90° 

Position System Belastung gd + qd bei 

  [%]  ideal real Referenzlast σc > fcm 

K
no

te
nt

yp
 A

 

keine  P3, P4 x x x  

Exzentrizität eines Gurtanschlusses 0, 5, 10 P4  x x x 

Schiefstellung eines Gurtanschlusses 0, 5, 10 P4  x x x 

Exzentrizität zwischen Gurt- und 
Strebenachsen 

-20, -10, 0, 10, 20 P4  x x x 

 

6.3 Vorbemessung und Geometrie der Knoten 

Für die numerische Untersuchung der Knotentypen A und B (siehe Kap. 3) sind diese sowie deren 

Anschlüsse mit sinnvollen Abmessungen zu modellieren. Aus diesem Grund wird ein Ansatz zur 

Vorbemessung der zwei Knotentypen entwickelt, wobei dieser Spannungen im Knoteninneren nicht 

berücksichtigt. Grundsätzlich werden bei diesem Ansatz die Anschlussflächen sowie die 

Knotenanschlüsse dimensioniert. Das Ablaufschema des Verfahrens zur Vorbemessung ist in Abb. 6.5 

dargestellt.  

Zunächst ist in Abhängigkeit der Stabnormalkraft NEdi zu unterscheiden, ob Druckkräfte über die 

Kontaktfläche des Knotens oder über einen oder mehrere Schraubanschlüsse eingeleitet werden. 

Zugkräfte werden hingegen ausschließlich über Schraubanschlüsse eingeleitet. Beim Schraubanschluss 

ist zusätzlich auf Basis der Stabnormalkraft NEdi und der Tragfähigkeit des Schraubanschlusses NRdsi die 

Anzahl der Schraubanschlüsse und die erforderlichen Stabdurchmesser gemäß den Zulassungen (z. B. 

[63, 64, 242]) zu wählen.  
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Abb. 6.5 Ablauf der Vorbemessung der Knotentypen A und B 

In Abhängigkeit der Zulassungen der Hersteller entspricht die Tragfähigkeit des Schraubanschlusses in 

der Regel dem Bemessungswert der Zugfestigkeit des Betonstahls fyd As. Die Verbundlänge des 

Betonstahls wird gemäß [49] mit 

 
si s

bi
bd4 

d
l

f


  (6.1) 
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bestimmt. Die Verbundlänge kann auf Grundlage der vorhandenen Spannung im Betonstahl σs oder 

konservativ unter der Annahme einer vollständigen Ausnutzung des Betonstahls mit dem 

Bemessungswert der Streckgrenze des Betonstahls fyd gemäß [49] bestimmt werden. 

Die Vordimensionierung der Netto-Querschnittsfläche an den jeweiligen Anschlüssen basiert auf einem 

einfachen Spannungsnachweis 

 Edi Rdi id cniN N f A  , (6.2) 

welcher nach der Netto-Querschnittsfläche Acni aufgelöst wird. Unter einer Druckbeanspruchung, die 

über den Kontakt zur Anschlussfläche in den Knoten wie z. B. auch bei einer Vorspannung als 

Anschluss eingetragen wird, erfolgt der Spannungsnachweis mit Hilfe der Stabnormalkraft NEdi: 

 Edi cni cdN A f . (6.3) 

Bei einer Lasteinleitung über Schraubanschlüsse wird der Spannungsnachweis modifiziert. Analog zur 

Verbundlänge kann als Einwirkung NEdi die vollständige Ausnutzung des Betonstahls fyd Asi angesetzt 

werden, sodass insbesondere unter einer Zugbeanspruchung ein duktiles Stahlversagen eintritt. Damit 

bestimmt der Durchmesser des Betonstahls die Netto-Querschnittsfläche Acni unmittelbar am jeweiligen 

Anschluss: 

 Zugbeanspruchung: Edi cni ctdN A f , (6.4) 

 Druckbeanspruchung: Edi cni cdN A f . (6.5) 

Die Bemessungswerte der Druckfestigkeit fcd und der Zugfestigkeit fctd des Polymerbetons werden dabei 

gemäß Eurocode 2 [50] anhand von  

 
cc ck cc ctk

cd ctd
c c

,     
f f

f f
 
 

   (6.6) 

für unbewehrten Beton konservativ mit dem Sicherheitsbeiwert γc = 1,8 und dem Beiwert zur 

Berücksichtigung von Langzeitauswirkungen αcc = 0,85 bestimmt. 

Geometrie des Referenzknotens 

Die Vorbemessung der Knoten des Referenzfachwerks erfolgt auf Basis der betragsmäßig maximalen 

Stabnormalkraft des Gurtes max{|NEd,Gi|} und der Streben max{|NEd,Si|}, sodass das Referenzfachwerk 

einheitliche Knoten aufweist. Diese Stabnormalkräfte bestimmen die Dimensionen der 

Knotenanschlüsse (NEdi ≤ NRdsi). Als Einwirkung für die Bemessung der Anschlussflächen des Knotens 

wird hingegen konservativ die vollständige Ausnutzung des Betonstahls der Knotenanschlüsse angesetzt 
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(NEdi = fyd Asi), um unter einer Zugbeanspruchung ein duktiles Verhalten zu gewährleisten. Die 

Anschlussflächen werden mit der Zugfestigkeit des Betons fctd bemessen, da diese bei einer einheitlichen 

Bemessung der Knoten maßgebend ist. Die Vorbemessung der Kervenflanke des Knotentyps B erfolgt 

auf Basis der Druckfestigkeit des Polymerbetons. Die Verbindungsmittel des Knotentyps B zum Gurt 

sind nicht Gegenstand der Vorbemessung, da sich diese in Abhängigkeit vom Material des Gurtes 

unterscheiden können. 

Die Vordimensionierung der Knotentypen ist in Abb. 6.6 gemäß des Vorbemessungskonzeptes 

zusammengefasst. Die Bemessungswerte des Polymerbetons basieren auf der in Kap. 4 ermittelten 

charakteristischen Druckfestigkeit fck = 130 N/mm² und der charakteristischen Zugfestigkeit 

fctk = 29 N/mm² sowie dem abgeleiteten Bemessungswert der Verbundfestigkeit fbd = 31 N/mm². Die 

vier Stabachsen des Knotentyps A weisen im Beispiel einen gemeinsamen Schnittpunkt auf, sodass ein 

System ohne Imperfektionen entsteht. 

 Knotentyp A  Knotentyp B  
 Gurt Strebe  Gurt (Kervenflanke) Strebe  
 Einwirkung  Einwirkung  
 max{|NEd|} = 383 kN max{|NEd|} = 143 kN  max{|NEd|} = 177 kN max{|NEd|} = 141 kN  
 Schraubanschluss gemäß Z-30.6-15 [241]  Schraubanschluss gemäß Z-30.6-15 [241]  

 

n = 1 
ds1 = 40 mm 
As1 = 1.257 mm² 
NRds1 = 383,4 kN 

n = 1 
ds2 = 32 mm 
As2 = 804 mm² 
NRds2 = 220,5 kN 

  

n = 1 
ds2 = 32 mm 
As2 = 804 mm² 
NRds2 = 220,5 kN 

 

 Verbundlänge  Verbundlänge  

 lbi = dsi σs / 4fbd 
σs = fyd = 435 N/mm² 
fbd = 31 N/mm² 

 lbi = dsi σs / 4fbd 
fyd = 435 N/mm² 
fctd = 13,69 N/mm² 

 

 lb1 ≈ 140 mm lb2 ≈ 112 mm   lb2 ≈ 112 mm  
 Anschlussfläche  Anschlussfläche  

 
Acni ≥  fyd Asi / fctd 

hcni = Acni
-1/2 

fyd = 435 N/mm² 

fctd = 13,69 N/mm² 
 

Acni ≥ NEdi / fcd 

fcd = 61,39 N/mm² 

Acni ≥ fyd Asi / fctd + Asi 

fyd = 435 N/mm² 
fctd = 13,69 N/mm² 

 

 
Acn1 = 41.189 mm² 
hc1 ≈ 210 mm 

Acn2 = 26.351 mm² 
hc2 ≈ 160 mm 

 

Acn1 = 2.883 mm² 
hc1 ≈ 18 mm → zu 
gering für 
Verbundlänge lb2, daher 
wird hc1 = 40 mm 
gewählt 

Acn2 = 26.351 mm² 
hc2 ≈ 160 mm 

 

 

Abb. 6.6 Vorbemessung der Knotentypen 
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Die Achsen des Knotentyps B haben im Beispiel keinen gemeinsamen Schnittpunkt, da der Knoten 

aufgrund geometrischer Überschneidungen der Betonstähle in der x-Achse gestreckt werden muss. 

Außerdem ist bei Knotentyp B durch die Verbundlänge der Betonstähle eine Erhöhung des im Gurt 

einbindenden Knotenabschnitts erforderlich. 

6.4 Strukturmodellierung der Knoten 

Die Modellierung der Knoten erfolgt mit der Abaqus/CAE Benutzeroberfläche. Die Knoten werden aus 

dem Fachwerk herausgeschnitten, sodass ausschließlich die betrachteten Knoten modelliert werden. Die 

Knoten werden räumlich abgebildet. Der Betonkörper erhält zylinderförmige Ausschnitte für die 

Anschlüsse aus Betonstahl. Der Betonstahl wird als Zylinder ohne Abbildung der Rippen modelliert. 

6.4.1  Diskretisierung 

Abb. 6.7 stellt die Diskretisierung exemplarisch für den Knotentypen A dar. Für die Diskretisierung 

bietet die verwendete Software Abaqus/CAE eine umfangreiche Elementbibliothek. Zur Auswahl stehen 

unter anderem Stab-, Balken-, Scheiben-, Schalen- und Volumenelemente (Tetraeder und Hexaeder). 

Für die Struktur des Beton- und Betonstahlkörpers werden lineare vollintegrierte Volumenelemente 

(Hexaeder) mit acht Knoten (C3D8) verwendet, welche sich für die Simulation des Tragverhaltens von 

Beton bewährt haben [88]. Diese Elemente eignen sich für komplexe nichtlineare Analysen von 

Spannungen mit Kontakt, Plastizität sowie großen Verformungen [1].  

 Zu vernetzende Körper  Partitionierung  Vernetzung  
   

 

 

 

     

 Elementtyp  Verhältnis und Einfluss von hs/le  

     

 

 

 

 

 

Abb. 6.7 Diskretisierung der Knoten – exemplarische Darstellung für den Knotentypen A 
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Aufgrund der geringeren Anzahl an Integrationspunkten weisen Elemente mit linearer Ansatzfunktion 

(8 Integrationspunkte) einen geringeren Berechnungsaufwand verglichen mit quadratischen 

Ansatzfunktionen (20 Integrationspunkte) auf. Hinsichtlich der Feinheit der Elementierung ist eine 

Abwägung zwischen der Qualität der Ergebnisse und einer praktikablen Rechenzeit zu treffen. Auf 

Basis vorangegangener Konvergenzstudien unter Variation der Diskretisierung wird eine Elementierung 

mit einer Elementkantenlänge von le/bc = 14 in Bezug zur Knotenbreite für die automatische 

Netzgenerierung gewählt. Die Elementgrößen weichen zum Teil aufgrund der Struktur des Knotens von 

der Vorgabe ab. In der Längsachse der Knoten führt die Elementgröße zu einer Anzahl von 26 

Elementen. Bei dieser Elementierung kann davon ausgegangen werden, dass die Simulation zu 

ausreichend genauen Simulationsergebnissen führt. Aufgrund der komplexen Struktur des 

Betonkörpers, die zylinderförmige Ausschnitte sowie Asymmetrien bei Modellen mit Imperfektionen 

aufweist, ist eine automatische Netzgenerierung dieser Struktur mit Hexaedern ohne eine weitere 

Bearbeitung des Modells nicht möglich. Abaqus arbeitet bei der Vernetzung mit einer top to down 

Methode, die es erfordert, den Knoten manuell in Teilbereiche einfacher Geometrien zu partitionieren. 

Somit wird der Knoten in bis zu 84 Teilbereiche für die Vernetzung zerlegt.  

Außerdem erfordert die Kontaktmodellierung gemäß Kap. 5.5 eine präzise Abbildung der Krümmungen 

des Modells. Wenn die Oberflächen der beiden in Kontakt stehenden Körper nicht innerhalb einer 

definierten Toleranz liegen, ist die Qualität der Ergebnisse unzureichend. Über das Verhältnis des 

Stichmaßes zur Elementkantenlänge, welches den Abstand zwischen Elementkante und der 

ursprünglichen Geometrie darstellt, kann die Feinheit der Elementierung in den Bereichen von 

Krümmungen gesteuert werden (siehe Abb. 6.7). Parameterstudien zur Simulation der Ausziehversuche 

aus Kap. 5.5 liefern gute Ergebnisse mit einem Verhältnis von hs/le = 0,05. 

6.4.2 Modellierung von Lagerungen und Lasten 

Durch die Definition von Verschiebungs- und Belastungsrandbedingungen erfolgt die Modellierung der 

Lagerungen und Lasten. Diskrete Werte können allerdings ausschließlich über Elementknoten 

angetragen werden. Flächenhafte Lasten oder Lagerungen, wie sie unter anderem nachfolgend 

angeordnet werden, erfordern zusätzliche Modellierungsansätze. 

Die Lagerung des Knotentyps A erfolgt über ein dreiwertiges Auflager (ux, uy, uz) an der Unterseite und 

ein zweiwertiges Lager (uy, uz) an der Oberseite des Knotens (Abb. 6.8). Beide Lager befinden sich auf 

der senkrechten Mittelachse des Knotens und sind punktförmig. Zusätzlich wird ein einwertiges Lager 

(uy) am rechten Gurtanschluss zur Verhinderung einer Rotation um die z-Achse angeordnet. Die 

Auflagerung des Modells stellt somit ein nicht kinematisches und zwangsfreies System dar. Die 

Vorgabe der Lagerungsbedingungen erfolgt direkt an den Elementknoten. Aufgrund des 

Kräftegleichgewichts der äußeren Belastungen tendieren die Lagerreaktionen numerisch gegen Null. 
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 Knotentyp A  Knotentyp B  

Abb. 6.8 Lagerung und Belastung der Finite-Elemente-Modelle 

Die aus den Gurtstäben und Streben resultierenden Belastungen werden flächig auf die entsprechenden 

Anschlüsse angesetzt, um lokale Spannungsspitzen zu vermeiden. Die flächige Verteilung einer 

Belastung erfolgt über eine kinematische Kopplung von einem so genannten Kopplungsknoten mit einer 

Gruppe von Elementknoten, die in einem manuell definierten Bereich liegen. Diese Randbedingung 

koppelt die Verschiebung der Knotengruppe an den Kopplungsknoten [1]. Kinematische 

Randbedingungen können an den Kopplungsknoten vorgegeben werden. Die Freiheitsgrade können im 

globalen oder lokalen Koordinatensystem definiert werden. Der Modellierungsansatz erlaubt eine 

einfache Steuerung der Belastungsfläche sowie eine effektive Ausgabe der Ergebnisse über die 

Kopplungsknoten. Die Lagerung des Knotentyps B erfolgt durch die Modellierung der Kerve und der 

Unterlegscheiben auf der Knotenoberseite. Da es sich bei den Auflagern (Knotenunterseite, 

Kervenflanke und Unterlegscheiben) um reine Drucklager handelt, werden diese als Volumenkörper 

modelliert. Die Volumenkörper werden zum Knoten mit einer contact pressure-overclosure 

relationship in Beziehung gesetzt, sodass ein Ausfall unter einer Zugbeanspruchung gewährleistet ist. 

Die Volumenkörper weisen eine sehr hohe Steifigkeit auf und sind über Kopplungsknoten mit 

sechswertigen Auflagern (urx, ury, urz) verbunden. Die Lasteinleitung über die Strebenanschlüsse erfolgt 

analog zum Knotentyp A. 

6.5 Tragverhalten unter Variation der Knotenanschlüsse 

6.5.1 Knoten mit Schraubanschluss – Zuglasteinleitung (Knotentyp A) 

Im ersten Schritt erfolgt die Untersuchung des Knotens mit Zuglasteinleitung über den Verbund des 

Betonstahls. Die Untersuchungen sollen einen Aufschluss über das Tragverhalten der unbewehrten 

Knoten unter der Lasteinleitung von Zugbeanspruchungen mittels Schraubanschlüssen bzw. 
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Betonstählen liefern. Dabei werden die Schädigungen der Knotenkomponenten 

(Knotenanschluss/Betonstahl, Verbund des Betonstahls und Polymerbetonknoten) betrachtet und deren 

Traglastniveau ermittelt. Die Schädigungen der Knotenkomponenten markieren zusammen mit der 

Referenzbelastung des Fachwerks die verschiedenen Laststufen der Untersuchungen. Im Fokus der 

Untersuchungen stehen der innere Kraftfluss, die Versagensart und die Tragfähigkeit des 

Polymerbetonknotens selbst. 

Zuglasteinleitung über den Verbund einzelner Anschlüsse 

Zunächst wird die Lasteinleitung des Referenzknotens (vgl. Abb. 6.6) mit einzelnen Schraubanschlüssen 

respektive Betonstählen untersucht. Für die Untersuchung wird der Knoten an Position P4 des 

Referenzfachwerkträgers gewählt, da dieser die größten Zugkräfte aufweist. In Abb. 6.9 sind 

ausgewählte Simulationsergebnisse dargestellt. Die Hauptspannungs- und Hauptdehnungsverläufe über 

die Höhe des Knotens in dessen Mittelachse spiegeln die überwiegende Zugbelastung des Körpers mit 

großen Zugspannungen und Dehnungen hinter den Betonstählen der Gurtanschlüsse sowie geringen 

Druckspannungen und Stauchungen am oberen Rand des Knotens wider. In der Mittelachse werden 

weder die Festigkeiten noch die Grenzdehnungen des Polymerbetons unter den vier Laststufen erreicht.  

Die Hauptspannungs- und Hauptdehnungsplots des Knotens zeigen den Kraftfluss und dessen 

Entwicklung über die verschiedenen Laststufen. Der Kraftfluss verläuft aufgrund der dominanteren 

Belastungen der Gurte gegenüber den Streben überwiegend zwischen den Gurtanschlüssen und breitet 

sich ellipsenförmig von den Betonstählen im Knoten aus. Es ist eine zunehmende Ausbreitung der 

Knotenbeanspruchung vom Verbundbereich des Betonstahls aus zu beobachten. Die 

Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung des maximal beanspruchten Gurtanschlusses weist eine gute 

Übereinstimmung mit dem analytischen Modell gemäß Kap. 5.5 auf. Die Arbeitslinien unterscheiden 

sich lediglich durch einen parabelförmigen Verlauf im ersten Abschnitt bei der Simulation des Knotens. 

Als erste Knotenkomponete versagt der rechte Gurtanschluss bzw. Betonstahl bei gd + qd = 25 kN/m, 

wie die Ausnutzungen in Abb. 6.10 zeigen. Unter Anpassung des Simulationsmodells bzw. einer 

Überdimensionierung des Betonstahls (z. B. höhere Festigkeit) kann die Belastung über ein 

Verbundsagen (gd + qd = 31 kN/m) bis zum Betonversagen weiter gesteigert werden. Es breiten sich 

vom Betonstahl Ringzugspannungen aus, deren Maximum sich mit der Laststeigerung nach außen 

verschiebt. Die Belastung kann auf gd + qd = 37 kN/m gesteigert werden. Als finale Versagensart scheint 

sich ein Spaltbruchversagen infolge der Ringzugspannungen einzustellen, welche zwischen Laststufe 

drei und vier eintritt. 
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Abb. 6.9 Simulationsergebnisse des Knotens P4 mit einer Zuglasteinleitung über einzelne Betonstähle 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 
Referenzlast 

(NEd,max = NRds) 
0,08 0,18 0,30  0,77 

0,44 
(0,52)1 

0,70 
(0,84) 1 

0,58 0,70 

25 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,11 0,26 0,60 1,53  

0,75 
(0,82) 1 

1,21 
(1,32) 1 

1,06 1,28 

31 
Verbundversagen 

(τb > τbm) 
0,34 0,78  0,97 2,48  

1,01 
(1,01) 1 

1,63 
(1,63) 1 

1,33 1,61 

37 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
0,375 0,79 1,00 2,56 

1,15 
(1,82) 1 

1,86 
(2,94) 1 

1,53 1,85 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.10 Ausnutzungen des Knotens P4 mit einer Zuglasteinleitung über einzelne Betonstähle 

Neben der Position P4 wird das Tragverhalten unter der Lasteinleitung an Position P3 (Abb. 6.11) 

untersucht. An dieser Position wirken im Zuggurt die maximalen Stabnormalkräfte aus den Streben mit 

einem Kräfteverhältnis im betrachteten Knoten von |NEd,S,max/NEd,G,max| = 0,43. Die Hauptspannungen- 

und -dehnungen in der Mittelachse weisen hier ebenfalls einen dominanten Bereich hinter den 

Gurtanschlüssen auf. Aufgrund der im Vergleich zu P4 größeren Normalkräfte aus den Streben sind die 

Hauptspannungen und -dehnungen im oberen Bereich des Knotens in der Mittelachse höher. Die 

Spannungsplots zeigen den Kraftfluss, der sich vom rechten Gurtanschluss auf den linken Gurt- und 

Strebenanschluss verteilt. Als Versagensfall tritt, wie an der Knotenposition P4 nach einem Stahl- und 

Verbundversagen des rechten Gurtanschlusses, ein Versagen des Betons durch Ringzugspannungen ein 

(Abb. 6.12).  

Die Belastung kann auf gd + qd = 65 kN/m gesteigert werden, wobei die Tragfähigkeit in Bezug zur 

maßgebenden Stabnoramlkraft rund 4 % über der von Knoten P4 liegt. Das Verhalten ist durch die 

höhere Drucklasteinleitung durch die rechte Strebe, welche einen Querdruck auf den Gurtanschluss 

ausübt, begründet. 
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Abb. 6.11 Simulationsergebnisse des Knotens P3 mit einer Zuglasteinleitung über einzelne Betonstähle 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 Referenzlast 0,10 0,23 0,19 0,48 
0,29 

(0,36) 1 
0,47 

(0,57) 1 
0,39 0,47 

38 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,27 0,63 0,61 1,55 

0,75 
(0,83) 1 

1,21 
(1,33) 1 

1,07 1,29 

46 
Verbundversagen 

(τb > τbm) 
0,45 1,03 0,96 2,44 

1,01 
(1,01) 1 

1,63 
(1,63) 1 

1,33 1,61 

65 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
0,64 1,47 1,04 2,66 

1,35 
(2,24) 1 

2,18 
(3,61) 1 

1,80 2,18 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.12 Ausnutzungen des Knotens P3 mit einer Zuglasteinleitung über einzelne Betonstähle 

Zuglasteinleitung über einen durchlaufenden Gurtanschluss 

Nachfolgend wird der Gurtanschluss mit durchlaufendem Betonstahl untersucht. Die Untersuchung soll 

aufzeigen, ob höhere Zugbeanspruchungen gegenüber dem Referenzknoten übertragen werden können 

und wie sich das Tragverhalten im Hinblick auf den Kraftfluss sowie das Versagen des Knotens 

auswirkt. Der Anschluss wird im Referenzfachwerkträger an Position P4 unter idealer Beanspruchung 

untersucht. Das Tragverhalten wird unter den drei Laststufen Referenzbelastung, Belastung bei 

Versagen des Betonstahls und Belastung bei Betonversagen betrachtet. Die Hauptspannungs- und 

Dehnungsverläufe in der Mittelachse des Knotens sind aufgrund der Durchleitung der Zugkräfte im 

Vergleich zum Referenzknoten deutlich geringer (Abb. 6.13). In den Plots ist zu erkennen, wie sich die 

Hauptspannungen ellipsenförmig von den beiden Gurtanschlüssen ausbreiten. Im Vergleich zum 

Referenzknoten stellt sich eine Überschreitung der Zugfestigkeit innerhalb des definierten 

Verbundbereichs von 1,5ds (vgl. Kap. 5.5.5) erst bei wesentlichen höheren Beanspruchung ein. 

Dieser Effekt ist auf die Lastdurchleitung zurückzuführen. Im Knoten wird ein Lastanteil von maximal 

0,53NEd,Gr eingetragen. Daraus folgt, dass ein höherer Anteil der Stabnormalkräfte aus den Gurten in 

den Knoten übertragen wird, als es für das Kräftegleichgewicht mit den horizontalen Anteilen aus den 

Stabnormalkräften der Streben erforderlich wäre. 
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Abb. 6.13 Simulationsergebnisse des Knotens P4 mit einer Zuglasteinleitung über einen durchlaufenden Gurtanschluss 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 
Referenzlast 

(NEd,max = NRds) 
0,03 0,07 0,23 0,51 

0,14 
(0,30)1 

0,23 
(0,48)1 

0,58 0,70 

27 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,09 0,21 0,25 0,66 

0,27 
(0,71)1 

0,43 
(1,14)1 

1,05 1,27 

74 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
0,32 0,73 1,00 2,56 

0,74 
(1,05)1 

1,19 
(1,69)1 

3,07 3,70 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.14 Ausnutzungen des Knotens P4 mit einer Zuglasteinleitung über einen durchlaufenden Gurtanschluss 

Die teilweise Lastdurchleitung führt dazu, dass die Belastung unter der Annahme, dass kein 

Stahlversagen eintritt, bis auf gd + qd = 74 kN/m gesteigert werden kann. Damit liegt die Tragfähigkeit 

um den Faktor 2,0 über der des Referenzknotens mit einzelnen Betonstählen. Die Versagensursachen 

sind auch hier Ringzugspannungen, welche die Zugfestigkeit übersteigen (Abb. 6.14). Ein 

Verbundversagen tritt trotz lokaler Überschreitungen der mittleren Verbundfestigkeit bis zu dieser 

Belastung nicht ein. 

Fazit 

Die Untersuchungen zur Lasteinleitung von Zugbeanspruchungen über den Verbund des Betonstahls 

zeigen grundsätzlich, dass große Zugkräfte in den Knoten eingeleitet und vom Knoten übertragen 

werden können. Das Konzept des unbewehrten Polymerbetonknotens besitzt somit eine hohe 

Tragfähigkeit. Wie im Vorbemessungskonzept vorgesehen, tritt bei den untersuchten Varianten zuerst 

ein Versagen des Knotenanschlusses bzw. des Betonstahls ein, sodass sich der Knoten unter einer 

Zugbeanspruchung duktil verhält. Die Tragfähigkeitsreserven des Anschlusses mit einzelnen 

Betonstählen liegen bis zum Verbundversagen und Betonversagen in Bezug zum Betonstahlversagen 

um den Faktor 1,2 bzw. 1,5 höher. Der Knoten mit durchlaufendem Gurtanschluss weist eine deutliche 

Steigerung der Tragfähigkeit auf und übertrifft dies mit einem Faktor von 2,7. Damit stellt der Anschluss 

eine alternative Lösung dar, die es erlaubt, sehr hohe Zugkräfte zu übertragen. Die Tragfähigkeit der 

Betonknoten selbst wird durch Ringzugspannungen limitiert, die sich mit zunehmender Belastung axial 

und radial zum Betonstahl auch über den definierten Bereich von 1,5ds hinaus ausbreiten. Durch die 
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Überschreitung der mittleren Zugfestigkeit in diesem Umfang kann davon ausgegangen werden, dass 

sich ein Betonversagen einstellt [152]. Da die Tragfähigkeit des sich ausbildenden Zugringes unter 

anderem von der Betondeckung sowie einer Querbewehrung abhängt [8], besteht durch eine Erhöhung 

der Betondeckung und/oder durch die Anordnung einer Querbewehrung weiteres 

Tragfähigkeitspotenzial. 

6.5.2 Knoten mit Schraubanschluss – Drucklasteinleitung (Knotentyp A) 

Die Drucklasteinleitung wird für die in Kap. 6.2.2 dargestellten Varianten betrachtet. Das Ziel der 

Untersuchungen ist es, den Einfluss der unterschiedlichen Drucklasteinleitungen auf das Tragverhalten 

der Knoten darzulegen. Neben der Ermittlung der Tragfähigkeiten der Knotenkomponenten wird 

insbesondere die aus verschiedenen Varianten der Drucklasteinleitung resultierenden Schädigungen des 

Polymerbetonknotens untersucht. 

Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen 

Die Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen der Gurte und Streben stellt unter der betrachteten 

Beanspruchung eine Verbindung dar, bei der die Betonstähle lediglich als Lagesicherung dienen. 

Während der Simulation erfolgt die Lasteinleitung über zusätzlich modellierte Platten, welche die 

Lasten auf die Anschlussflächen verteilen. Die Betonstähle verbleiben im Knoten, besitzen aber keine 

Kontaktbedingung zu den lastverteilenden Platten. Somit werden die Betonstähle nicht direkt durch die 

äußeren Belastungen beansprucht. Die lastverteilenden Platten sind in ihrer Geometrie und ihren 

Abmessungen identisch zur jeweiligen Anschlussfläche, sodass keine Teilflächenbelastungen 

stattfinden. Die Drucklasteinleitung wird am Knoten P2 untersucht. Aufgrund der Lage des Knotens im 

Obergurt in Feldmitte des Trägers besitzt dieser vier angreifende Drucknormalkräfte, welche eine 

Symmetrie zur Mittelachse des Knotens aufweisen. Der Knoten wird unter drei Laststufen betrachtet: 

Referenzbelastung, Belastung bei Erreichen der Druckfestigkeit und Belastung bei Erreichen der 

Zugfestigkeit.  

Die Hauptspannungen und -dehnungen in der Mittelachse weisen abschnittsweise annähernd lineare 

Verläufe auf (Abb. 6.15). Aufgrund der flächigen Lasteinleitung können große Belastungen vom Knoten 

aufgenommen werden, die sich in den erreichten Laststufen und den Hauptspannungsverläufen in der 

Mittelachse widerspiegeln. Infolge der Beanspruchung wird der Knoten am oberen Rand gestaucht und 

am unteren Rand gedehnt. Es bilden sich Druckspannungsspitzen an den Kanten zwischen den 

Anschlussflächen der Gurte und Streben sowie in der Mittelachse am oberen Rand. Erstere übersteigen 

ab einer Belastung von gd + qd = 144 kN/m die uniaxiale Druckfestigkeit (Abb. 6.16). Aufgrund der 

unbelasteten Flächen hinter den Betonstählen entstehen Randzugspannungen, die unter maximaler 

Belastung einen Wert von 25 N/mm² annehmen. Am unteren Knotenrand bilden sich Zugspannungen 

aus, welche die Tragfähigkeit des Knotens bei einer Belastung von gd + qd = 221 kN/m limitieren.  
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Abb. 6.15 Simulationsergebnisse des Knotens P2 mit einer Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgröße 

  Polymerbeton 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 

14 Referenzlast 0,10 0,23 0,08 0,21 

144 
Err. der Betondruckfestigkeit 

(σc > fcm) 
1,00 2,28 0,63 1,61 

221 Betonversagen (σc > fctm)  1,48  3,38 1,01 2,58 

Abb. 6.16 Ausnutzungen des Knotens P2 mit einer Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen 

Im Folgenden wird außerdem der Knoten P1 untersucht, welcher ein Verhältnis der maximalen 

Normalkräfte aus den Streben und Gurten von |NEd,S,max/NEd,G,max| = 0,80 aufweist. Diese Knotenposition 

besitzt im Gegensatz zu P2 eine zugbeanspruchte Strebe. Die Modellierung der Zuglasteinleitung erfolgt 

analog zu Kap. 6.5.1. Es werden die folgenden Laststufen betrachtet: Referenzbelastung, Belastung 

beim Stahlversagen des Zugstrebenanschlusses, Belastung beim Ausziehversagen des 

Zugstrebenanschlusses sowie Belastung bei Erreichen der Zugfestigkeit.  

Die Spannungsplots des Knotens zeigen den Kraftfluss zwischen der Anschlussfläche des rechten 

Gurtes und den Streben (Abb. 6.17). Aufgrund der Zugbeanspruchung des rechten Strebenanschlusses 

stellt sich mit zunehemender Laststeigerung ein Versagen des Betonstahls ein, wie die Ausnutzungen in 

Abb. 6.18 zeigen. Im Gegensatz zu den bisherigen Simulationsergebnissen der Verbundspannungs-

Schlupf-Beziehungen kann diese hier für den rechten Strebenanschluss nicht entsprechend dem 

analytischen Modell in Kap. 5.5.4 wiedergegeben werden. Die Verbundspannung erreicht ein höheres 

Niveau ohne das Eintreten einer Schädigung. Die Ursache für dieses Verhalten ist auf den inneren 

Kraftfluss des Knotens zurückzuführen. Die Hauptspannungen üben vorwiegend im inneren Bereich des 

Knotens einen Querdruck auf den Betonstahl aus. Dies zeigt auch der Verlauf der Verbundspannungen 

über die Länge des Betonstahls, welche die Verbundfestigkeit um 10 % übersteigen. Unter der Annahme 

eines linear-elastischen Verhaltens des Betonstahls sowie des Verbundes treten Ringzugspannungen um 

den auf Zug beanspruchten Betonstahl auf, welche die Tragfähigkeit bei einer Belastung von 

gd + qd = 83 kN/m begrenzen. 
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Abb. 6.17 Simulationsergebnisse des Knotens P1 mit einer Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 Referenzlast 0,09 0,20 0,14 0,37 
0,20 

(0,23)1 
0,32 

(0,37)1 
0,26 0,31 

62 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,33 0,76 0,58 1,48 

0,75 
(0,84) 1 

1,21 
(1,36)1 

1,02 1,23 

71 
Verbundversagen 

(τb > τbm) 
0,50 1,13 0,87 2,22 

1,10 
(1,14) 1 

1,77 
(1,84) 1 

1,33 1,61 

83 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
0,64 1,46 1,01 2,58 

1,16 
(1,16) 1 

1,87 
(1,87) 1 

1,55 1,87 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.18 Ausnutzungen des Knotens P1 mit einer Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen 

Drucklasteinleitung über den Verbund des Betonstahls 

In Abhängigkeit der Verbindung der anschließenden Stäbe zum Knoten ist eine Drucklasteinleitung 

ausschließlich über den Verbund des Betonstahls möglich. Der Einfluss dieser Lasteinleitung auf das 

Tragverhalten wird daher für verschiedene Laststufen untersucht. Die betrachteten Laststufen gliedern 

sich analog zu Kap. 6.5.1 in Referenzbelastung, Belastung beim Versagen des Betonstahls, Belastung 

beim Ausziehversagen sowie Belastung beim Betonversagen.  

In Abb. 6.19 sind die Simulationsergebnisse zusammengefasst. Die Hauptspannungen und -dehnungen 

in der Mittelachse weisen wie bei Knoten P4 eine Konzentration hinter den Betonstählen der 

Gurtanschlüsse auf. Die mittleren Festigkeiten des Polymerbetons werden unter keiner Laststufe in der 

Mittelachse erreicht. Die Spannungs- und Dehnungsplots des Knotens zeigen auch hier einen 

dominanten Kraftfluss zwischen den Betonstählen der Gurtanschlüsse. Aufgrund der 

Druckbeanspruchung der Gurtanschlüsse sind Druckspannungen im Verbundbereich vorherrschend. 

Die Kreisfläche des Knotens unmittelbar hinter der Stirnseite der Betonstähle ist während der gesamten 

Simulation unbelastet. Diese Diskontinuität führt zu Zugspannungen, die unter maximaler Belastung 

von gd + qd = 79 kN/m eine Zugspannung von 27 N/mm² annehmen. Die Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehung der Betonstähle der Gurtanschlüsse bilden auch unter einer Druckbeanspruchung die 

Arbeitslinie aus Kap. 5.5.4 exakt ab. 
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Abb. 6.19 Simulationsergebnisse des Knotens P2 mit einer Drucklasteinleitung über den Verbund des Betonstahls 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 Referenzlast 0,08 0,18 0,09 0,22 
0,42 

(0,52)1 
0, 67 

(0,83)1 
0,55 0,67 

29 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,15 0,34 0,16 0,42 

0,87 
(0,93)1 

1,40 
(1,50)1 

1,15 1,39 

31 
Verbundversagen 

(τb > τbm) 
0,17 0,41 0,20 0,51 

1,01 
(1,11)1 

1,63 
(1,79)1 

1,33 3,07 

79 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
0,42 0,97 1,00 2,56 

2,35 
(3,16) 1 

3,79 
(5,10) 1 

3,14 3,79 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.20 Ausnutzungen des Knotens P2 mit einer Drucklasteinleitung über den Verbund des Betonstahls 

Die Ausnutzungen und Bruchlasten sind in Abb. 6.20 zusammengefasst. Zunächst tritt ein 

Betonstahlversagen ein. Unter der Modifikation des Materialmodells des Betonstahls folgt ein 

Verbundversagen. Die Bruchlasten liegen auf einem ähnlichen Niveau verglichen mit den 

Untersuchungen zur Zuglasteinleitung über den Verbund (vgl. Kap. 6.5.1). Darüber hinaus kann die 

Belastung bis zum Versagen des Polymerbetons durch Ringzugspannungen deutlich auf 

gd + qd = 79 kN/m gesteigert werden. 

Drucklasteinleitung über den Verbund und die Stirnseite des Betonstahls 

Eine weitere Möglichkeit der Drucklasteinleitung stellt die Kombination von Verbundtragverhalten über 

den Betonstahl und eine Pressung über dessen Stirnseite dar. Die Auswirkung dieser Variante auf das 

Tragverhalten wird ebenfalls am Knoten P2 für drei Laststufen untersucht: Referenzbelastung, 

Belastung bei Überschreitung der Druckfestigkeit und Belastung bei Überschreitung der Zugfestigkeit. 

Die hohen Hauptspannungen und -dehnungen in der Mittelachse in der Höhe der Betonstähle zeigen, 

wie die Drucklasteinleitung über deren Stirnseiten erfolgt (Abb. 6.21). Die Spannungsplots legen die 

kombinierte Lasteinleitung über den Verbund und die Pressung der Stirnseite dar. Der Anteil der 

Lastübertragung bewegt sich im Bereich zwischen 45 % und 55 %.  
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Abb. 6.21 Simulationsergebnisse des Knotens P2 mit einer zur Drucklasteinleitung über den Verbund und die Stirnseite des Betonstahls 
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Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 Referenzlast 0,47 1,07 0,09 0,22 
0,36 

(0,42)1 
0, 58 

(0,67)1 
0,55 0,67 

31 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
1,05 2,39 0,50 1,27 

0,88 
(0,99) 1 

1,42 
(1,60) 1 

1,25 1,51 

64 
Verbundfestigkeit 

(τb > τbm) 
2,29 5,21 0,71 1,83 

1,00 
(1,13)1 

1,61 
(1,83)1 

2,54 3,07 

98 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
2,85 6,50 1,01 2,58 

2,92 
(3,10) 1 

4,72 
(5,00) 1 

3,90 4,71 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.22 Ausnutzungen des Knotens P2 mit einer Drucklasteinleitung über den Verbund und die Stirnseite des Betonstahls 

Aufgrund der Lasteinleitung über die Stirnseiten bilden sich konzentrierte Druckspannungen in diesem 

Bereich aus, sodass die uniaxiale Druckfestigkeit des Polymerbetons ab einer Belastung von 

gd + qd = 33 kN/m überschritten wird (Abb. 6.22). Da es sich hier um eine Teilflächenbelastung handelt, 

können Druckspannungen aufgenommen werden, die ein Vielfaches der uniaxialen Druckfestigkeit 

betragen [100, 120]. Bei den Untersuchungen tritt ebenfalls zuerst ein Stahlversagen ein. Die 

Verbundspannung erreicht in der Simulation die Verbundfestigkeit, allerdings tritt aufgrund der 

Pressung über die Stirnseite des Betonstahls kein Verbundversagen ein. Infolge der Pressung über die 

Stirnseiten der Betonstähle der Gurtanschlüsse und der damit verbundenen Querdehnung sowie infolge 

der Lasteinleitung über den Verbund des Betonstahls bilden sich Ringzugspannungen zwischen den 

Betonstählen und um die Betonstähle aus. Die Ringzugspannungen führen bei einer Belastung von 

gd + qd = 98 kN/m zum Versagen des Polymerbetons. 

Fazit 

Der unbewehrte Knoten besitzt unter einer Druckbeanspruchung eine sehr hohe Tragfähigkeit. Unter 

den untersuchten Drucklasteinleitungen erweist sich die flächige Lasteinleitung als die leistungsfähigste 

Variante. Die Tragfähigkeit liegt im Vergleich mit der Drucklasteinleitung über den Verbund des 

Betonstahls sowie über den Verbund und die Stirnseite des Betonstahls um den Faktor 2,8 bzw. 2,3 

höher. Während der Knoten unter einer flächigen Lasteinleitung durch Biegezugbeanspruchungen am 

unteren Rand versagt, stellt sich bei den übrigen Varianten ein Versagen aufgrund von 
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Ringzugspannungen ein. Um die hohe Tragfähigkeit der Knoten durch eine flächige Drucklasteinleitung 

nutzen zu können, sind konstruktive Maßnahmen anzuordnen, um insbesondere eine Lasteinleitung über 

den Verbund zu vermeiden. Alternativ kann bei einer Lasteinleitung über den Verbund durch eine 

höhere Betondeckung oder eine Querbewehrung den Ringzugspannungen entgegengewirkt werden. Für 

die Bemessung bedeuten die großen Tragfähigkeitsunterschiede der möglichen Drucklasteinleitungen, 

dass eine entsprechende Differenzierung bei der Bemessung vorzunehmen ist oder, wenn eine der 

Lastübertragungsarten nicht ausgeschlossen werden kann, eine Betrachtung der Grenzfälle erforderlich 

ist. Außerdem ist bei den untersuchten Drucklasteinleitungen der Bereich hinter den Betonstählen bei 

der Bemessung von Interesse, da hier je nach Durcklasteinleitung eine Teilflächenbelastung mit großen 

Durck- oder Zugspannungen aufgrund der Diskontinuität auftritt. Die hohe Tragfähigkeit des 

untersuchten Knotens an Position P2 ist unter anderem auf die ausschließliche Druckbeanspruchung 

zurückzuführen. Wenn eine zugbeanspruchte Strebe am Knoten anschließt (Position P1), wird die 

Tragfähigkeit durch den Anschluss der Zugstrebe (Ringzugspannungen mit Spaltbruchversagen) 

begrenzt, sodass eine deutlich reduzierte Tragfähigkeit gegenüber dem Knoten an Position P2 besteht. 

6.5.3 Knoten mit durchlaufenden Gurten (Knotentyp B) 

Der Knotentyp B stellt im Gegensatz zum Knotentyp A ein imperfektes System dar. Folglich unterliegt 

der Knoten einer Biegebeanspruchung. Um diese in den Gurt zu übertragen, wird der Knoten mittels 

einer Kombination von Formschluss sowie Gewindestäben und Unterlegscheiben am Gurt verbunden. 

Das daraus resultierende Tragverhalten des Knotens steht im Fokus der nachfolgenden Untersuchung. 

Das Ziel der Untersuchung ist es, insbesondere die Effekte der verschiedenen Lasteinleitungen der 

Auflager sowie der Biegebeanspruchung zu erfassen. Die Untersuchung findet an der Position P1 statt, 

da hier die maßgebenden Kräfte auf den Knoten einwirken. Es werden die Laststufen Referenzbelastung, 

Belastung bei Versagen des Betonstahls sowie Belastung bei Erreichen der mittleren Zugfestigkeit 

untersucht. Als Belastungen werden vereinfacht Stabnormalkräfte der Streben aus einer idealen 

Systemannahme angesetzt. 

In Abb. 6.23 sind die Simulationsergebnisse dargestellt. Im Knotenzentrum weist der Knoten 

ausschließlich Hauptdruckspannungen auf. Aufgrund der Lagerung durch die Unterlegscheiben tritt eine 

Spannungsspitze am oberen Rand des Knotens auf. Die Hauptspannungsplots zeigen aufgrund der 

Anzahl, Position und Art der Lagerung einen im Vergleich zum Knotentypen A komplexeren inneren 

Kraftfluss. Die Hauptspannungen breiten sich zum einen von der Druckstrebe zur Knotenunterseite und 

zum anderen von der Druckstrebe zur Kervenflanke aus. Die Kräfte aus der Zugstrebe werden von den 

Unterlegscheiben und der Kervenflanke aufgenommen. Mit Ausnahme eines Teilbereichs der 

Knotenunterseite sowie dem vorderen Bereich des Zugstrebenanschlusses sind die 

Hauptdruckspannungen betragsmäßig dominant. 
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Abb. 6.23 Simulationsergebnisse zum Anschluss des Knotentyps B an Position P1 
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Das imperfekte System des Knotentyps B impliziert eine Biegebeanspruchung des Knotens, sodass an 

der Knotenunterseite exzentrisch zur Mittelachse des Knotens eine Dehnung stattfindet. Die hieraus 

resultierenden Hauptzugspannungen überschreiten die mittlere Zugfestigkeit des Polymerbetons unter 

keiner der betrachteten Laststufen. Die maximale Ausnutzung beträgt σt/fctm = 0,22. Unmittelbar an der 

Lagerung der Unterlegscheiben bilden sich größere Hauptdruckspannungen aus, welche eine maximale 

Ausnutzung von σc/fcm = 0,82 annehmen. Außerdem bilden sich an der Kante zur beanspruchten 

Kervenflanke hin Druckspannungsspitzen aus, welche die uniaxiale Druckfestigkeit überschreiten, aber 

nicht zum Versagen des Knotens führen. Bei der Zuglasteinleitung über den Verbund des Betonstahls 

der rechten Strebe zeichnet sich das gleiche Tragverhalten wie bei den Untersuchungen in Kap. 6.5.1 

ab. Es lässt sich eine lokale Überschreitung der mittleren Zugfestigkeit des Polymerbetons im 

Verbundbereich und ein anschließender Wechsel von betragsmäßig dominanten Hauptzug- auf 

Hauptdruckspannungen feststellen.  

Da der Betonstahl des rechten Strebenanschlusses durch die Position der Lager und der Lasten einem 

Querdruck ausgesetzt ist, wird eine höhere Verbundfestigkeit erreicht. Die Verbundspannungsverläufe 

zeigen, dass sich zum Knoteninneren eine höhere Verbundspannung einstellt. Außerdem ist durch die 

transversale Druckbeanspruchung des Betonstahls die Verbundsteifigkeit im Vergleich zum 

Verbundmodell höher. Das Verhalten des Zugstrebenanschlusses ist damit ähnlich zum Verhalten des 

Knotens im Druckgurt an Position P1 (vgl. Kap. 6.5.2 – Drucklasteinleitung über die Anschlussflächen). 

 
Laststufe Bemerkung Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 Referenzlast 0,26 0,58 0,17 0,44 
0,19 

(0,23) 1 
0,31 

(0,37) 1 
0,26 031 

55 
Betonstahlversagen 

 (σs > fym) 
0,94 2,15 0,71 1,83 

0,74 
(0,83) 1 

1,21 
(1,34) 1 

1,01 1,21 

75 
Betonversagen 

(σc > fctm) 
1,21 2,77 1,07 2,74 

1,00 
(1,02) 1 

1,61 
(1,65)1 

1,38 1,66 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.24 Ausnutzungen des Knotentyps B an Position P1 
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Beim Knotentyp B tritt wie beim Knotentyp A zuerst ein Versagen des Anschlusses bzw. des 

Betonstahls ein. Die Tragfähigkeit des Knotens wird unter der Modifizierung des Materialmodells des 

Betontahls durch Ringzugspannungen bei gd + qd = 75 kN/m begrenzt (Abb. 6.24). Ein Verbundversagen 

tritt aufgrund des Querdrucks nicht ein. 

Fazit 

Der Knotentyp B stellt ebenfalls einen leistungsfähigen Knoten dar, der ohne eine Bewehrung eine hohe 

Tragfähigkeit erreicht. Damit bietet sich die Möglichkeit, das Knotenkonzept in Systemen mit 

durchlaufenden Gurtstäben einzusetzen. Gemäß dem Vorbemessungskonzept versagt zunächst der 

Knotenanschluss bzw. der Betonstahl, sodass ein duktiles Verhalten unter einer Zugbeanspruchung der 

Strebe vorliegt. Die Tragfähigkeit des Knotens selbst wird auch hier durch Ringzugspannungen um den 

zugbeanspruchten Anschluss begrenzt. Gegenüber dem Betonstahlversagen liegt die Tragfähigkeit des 

Polymerbetons um den Faktor 1,3 höher. Zur weiteren Steigerung der Tragfähigkeit des Polymerbetons 

können eine höhere Betondeckung oder eine Querbewehrung angeordnet werden. 

Die Biegebeanspruchung infolge der Imperfektion ist in diesem untersuchten Fall von untergeordneter 

Bedeutung für die Tragfähigkeit des Knotens. Neben den Stabnormalkräften der Streben steuert die 

Knotenlänge die Biegebeanspruchung des Knotentyps B, sodass mit einer Reduzierung der Knotenlänge 

auf eine Biegebeanspruchung reagiert werden könnte. Beim Anschluss des Knotens mit Hilfe von 

Schrauben bzw. Gewindestäben und Unterlegscheiben an der Knotenoberseite entsehen lokale 

Druckspannungsspitzen. Die Größenordnung der Druckspannungen kann über den Durchmesser der 

Unterlegscheiben ggf. auch mit einer Konterplatte gesteuert werden. 

6.6 Parameterstudien zum Einfluss von Anschlusssteifigkeiten und 

Imperfektionen 

Der Referenzfachwerkträger stellt mit den Referenzknoten kein ideales Fachwerk mit gelenkigen 

Knotenpunkten dar, sondern kann als ein Rahmentragwerk angesehen werden. Somit handelt es sich um 

ein statisch überbestimmtes System, welches in Abhängigkeit der Steifigkeiten eine reale 

Beanspruchung mit zusätzlichen Querkräften und Biegemomenten impliziert und zu Nebenspannungen 

führt. Durch Imperfektionen im System werden diese Beanspruchungen erhöht. Der Einfluss der realen 

Beanspruchung sowie von Imperfektionen auf das Tragverhalten der Knoten soll durch die folgenden 

Untersuchungen aufgezeigt werden. Da die Schnittgrößen und damit die Knotenbeanspruchungen im 

realen System von der Steifigkeit des Referenzknotens abhängig sind, sind für die Untersuchungen 

zunächst die Steifigkeiten des Knotens zu ermitteln. 

6.6.1 Anschlusssteifigkeiten des Referenzknotens 

Für die Bestimmung der Steifigkeit ist zunächst die Art der Lasteinleitung zu definieren. Während die 

axialen Zugbeanspruchungen über den Betonstahl und dessen Verbund im Knoten eingetragen werden, 
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soll die Lasteinleitung der axialen Druckbeanspruchung über den Kontakt der Anschlussflächen 

erfolgen. Querkräfte werden ausschließlich über den Betonstahl eingeleitet. Biegemomente werden 

ebenfalls über den Betonstahl eingetragen, allerdings werden die Betonstähle biegesteif mit einer Platte 

verbunden, welche an den Anschlussflächen angeordnet wird. Die Platte stellt die Stirnseite des 

angeschlossenen Stabes dar. Über den Kontakt zwischen Platte und Anschlussfläche können 

Druckkräfte übertragen werden. Die Steifigkeit wird auf Basis des FE-Modells des Knotens bestimmt. 

Betrachtet wird eine Knotenhälfte, welche in der Schnittebene durch eine Einspannung gelagert ist. Es 

wird die Längs- (x-Richtung), Quer- (z-Richtung) und Rotationsteifigkeit (y-Rotation) bezogen auf das 

lokale Koordinatensystem des Gurt- und Strebenanschlusses bestimmt. Dabei wird eine Einheitslast von 

1 kN bzw. 1 kNm am Anschluss angetragen. Die Steifigkeiten ergeben sich infolge der 

Verschiebungen wi bzw. der Rotationen φy des jeweiligen Anschlusses mit 

 x x1k w , (6.7) 

 z z1k w  und (6.8) 

 φ y1k  . (6.9) 

Die Ermittlung der Steifigkeit erfolgt separiert für den Gurt- und Strebenanschluss. Außerdem erfolgt 

eine Differenzierung in axiale Druck- und Zugbeanspruchung, da sich die Art der Lasteinleitung 

unterscheidet. In Tab. 6.3 sind die Steifigkeiten zusammengefasst. 

Tab. 6.3 Anschlusssteifigkeiten des Referenzknotens 

Anschluss Axialsteifigkeit Quersteifigkeit Rotationsteifigkeit 
 

Zug Druck 
  

 kx kx kz kφ 
 

[kN/mm] [kN/mm] [kN/mm] [kNm/rad] 

Gurt 1220 8280 540 9020 

Strebe 830 6770 470 9020 

 

Auf den Knotenanschluss wirken gleichzeitig axiale Kräfte ein, die Einfluss auf die Rotationssteifigkeit 

nehmen. Abb. 6.25 zeigt den Einfluss für den Gurtanschluss des Referenzknotens. Im Diagramm wird 

die Stabnormalkraft des Gurtes variiert, wobei die Rotationssteifigkeit unter Ansatz eines 

Einheitsbiegemoments von 1 kNm abgeleitet wird. Unter einer axialen Zugbeanspruchung des Gurtes 

findet eine Dehnung sowie ein Auszug des Betonstahls statt, sodass sich die Platte respektive die 

Stirnseite des angeschlossenen Stabes vom Knoten entfernt. Durch den Kontaktverlust erfolgt die 

Übertragung der Biegebeanspruchung ausschließlich über den Betonstahl. Dies hat zur Folge, dass die 

Rotationsteifigkeit mit zunehmender axialer Zugbeanspruchung bis zum vollständigen Kontaktverlust 

abnimmt. 
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Abb. 6.25 Rotationssteifigkeit des Gurtanschlusses des Referenzknotens in Abhängigkeit der Stabnormalkraft 

Ab einer Stabnormalkraft von N = 200 kN verhält sich die Rotationssteifigkeit im untersuchten Bereich 

annähernd konstant. Unter einer axialen Druckbeanspruchung steigt die Rotationssteifigkeit hingegen 

an. Dies ist auf eine gegenläufige Rotation der Platte bzw. der Stirnseite des angeschlossenen Stabes 

zurückführen, welche bei N = - 50 kN ihren Nullwert erreicht. Unter zunehmender Druckbeanspruchung 

sinkt die Rotationssteifigkeit aufgrund der exzentrischen Belastung und der daraus resultierenden 

elastischen Verformungen des Knotens. Für die Schnittgrößenermittlung des realen statischen Systems 

bedeutet dieser Effekt, dass die exakte Bestimmung der Schnittgrößen in einem iterativen Prozess zu 

erfolgen hat. Dabei weisen die Fachwerkstäbe in Abhängigkeit der Stabnormalkräfte unterschiedliche 

Rotationssteifigkeiten auf. Um für das Untersuchungsprogramm der Imperfektionen den Aufwand der 

Schnittgrößenermittlung zu minimieren, werden die Rotationssteifigkeiten vereinfacht auf Basis der 

Stabnormalkräfte des idealen Systems angesetzt. 

6.6.2 Reale Knotenbeanspruchung unter Berücksichtigung der Anschlusssteifigkeit 

Im Folgenden wird der Einfluss der realen Knotenbeanspruchung unter Berücksichtigung der 

Anschlusssteifigkeit und der daraus resultierenden Nebenspannungen auf das Tragverhalten des 

Referenzknotens untersucht und mit den Ergebnissen der idealen Beanspruchung verglichen. Ideal steht 

in diesem Zusammenhang für eine Knotenbelastung aus den Stäben mit ausschließlich 

Stabnormalkräften (Annahme gemäß Culmann) und real für eine Belastung mit zusätzlichen 

Querkräften und Biegemomenten (tatsächliche Belastung). Die Unteruschungen sollen Aufschluss 

darüber liefern, ob für die Knotenbemessung Nebenspannungen aus dem realen Tragverhalten zu 

berücksichtigen sind. Betrachtet werden die Knoten an Position P3 und P4, da die 

Biegebeanspruchungen hier ausschließlich über den Schraubanschluss übertragen werden und somit 

hohe Ausnutzungen dieser zu erwarten sind. Für die Gegenüberstellung wird die Referenzlast zu Grunde 

gelegt, um Simulationsergebnisse zu erhalten, die möglichst unterhalb der Bruchlasten liegen. 
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Abb. 6.26 Gegenüberstellung der Simulationsergebnisse von idealer und realer Knotenbeanspruchung 
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Tab. 6.4 Gegenüberstellung der Ausnutzungen von idealen und realen Beanspruchungen 

Laststufe Position/Modell Bezugsgrößen 
  Polymerbeton Verbund Betonstahl 

gd + qd  fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m]  [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 
P4 

ideale Belastung 
0,08 0,18 0,30  0,77  

0,44 
(0,52)1 

0,70 
(0,84) 1 

0,58 0,70 

14 
P4 

reale Belastung 
0,08 0,18 0,31 0,79 

0,43 
(0,54) 1 

0,69 
(0,87) 1 

0,70 0,84 

14 
P3 

ideale Belastung 
0,10 0,23 0,19 0,48 

0,29 
(0,36) 1 

0,47 
(0,57) 1 

0,39 0,47 

14 
P3 

reale Belastung 
0,09 0,21 0,20 0,51 

0,29 
(0,37) 1 

0,47 
(0,59) 1 

0,44 0,53 

1Lokale Spannungsspitzen 

 

In Abb. 6.26 und Tab. 6.4 sind die Simulationsergebnisse und die Ausnutzungen unter der idealen und 

der realen Knotenbeanspruchung gegenübergestellt. Die Hauptspannungs- und Hauptdehnungsverläufe 

in der Mittelachse sowie die Plots der Hauptspannungen weisen nur sehr geringe Differenzen an beiden 

Knotenpositionen auf. Durch die kombinierte Beanspruchung der Anschlüsse unterliegen die 

Betonstähle einer Biegezugspannung, sodass diese eine höhere Ausnutzung als unter einer reinen 

Zugbeanspruchung aufweisen. Die Ausnutzung am rechten Gurtanschluss nimmt gegenüber den idealen 

Modellen an Position P3 um 5 % und an Position P4 um 12 % zu. Die Biegezugbeanspruchung der 

Betonstähle führt außerdem zur einer asymmetrischen Verteilung der Verbundspannung, sodass lokale 

Konzentrationen der Verbundspannungen auftreten (Tab. 6.4).  

Zudem üben die Quer- und Biegebeanspruchung der Betonstähle transversal zu diesen einen Druck auf 

den Knoten im vorderen Verbundbereich aus. Unter der Referenzbelastung sind die daraus folgenden 

Druckspannungen allerdings sehr gering. Die maximalen Hauptdruckspannungen treten aufgrund der 

druck- und biegebeanspruchten Strebe an der Kante zwischen der rechten Gurt- und 

Strebenanschlussfläche auf. 

Fazit 

Die reale Knotenbeanspruchung unter der Referenzbelastung erweist sich für den Knoten selbst als 

unkritisch. Die Ausnutzungen der mittleren Materialfestigkeiten nehmen im Vergleich zu den idealen 

Modellen maximal um 1 % zu. Der Referenzknoten mit einzelnen Schraubanschlüssen je 

Anschlussfläche im Zuggurt des Fachwerks stellt einen Extremfall dar, da die Übertragung von Zug-, 

Querkräften und Biegemomenten ausschließlich über den Schraubanschluss erfolgt. So steigt die 

Ausnutzung der Betonstähle um bis zu 14 % an, sodass deren Tragfähigkeit signifikant reduziert wird. 

Infolge dessen nimmt auch lokal die Ausnutzung der Verbundfestigkeit, wenn auch in einem geringeren 

Umfang, zu. Während die Bemessung des Knotens auf Basis der idealen Beanspruchung als ausreichend 

erscheint, sollte insbesondere bei einzelnen Schraubanschlüssen je Anschlussfläche der Einfluss der 

realen Beanspruchungen bzw. der daraus resultierenden Nebenspannungen berücksichtigt werden. 
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Durch die Anordnung von zwei übereinanderliegenden Schraubanschlüssen, welche das Biegemoment 

entsprechend dem inneren Hebelarm auf die Anschlüsse verteilt, bietet sich zudem eine konstruktive 

Lösung zur Relativierung der Biegezugbeanspruchung. 

6.6.3 Außerplanmäßige Imperfektionen 

Außerplanmäßige Imperfektionen, die z. B. aus Herstellungsungenauigkeiten resultieren, verstärken die 

Biegebeanspruchungen der Knoten und setzten die Tragfähigkeit der Knoten herab. Nachfolgend 

werden zwei Imperfektionen in Form einer Exzentrizität und einer Schiefstellung des Gurtanschlusses 

untersucht (siehe Kap. 6.2.2). Das Ziel der Untersuchung ist es, den Einfluss der Imperfektionen auf das 

Tragverhalten der Knoten im Hinblick auf zulässige Toleranzen aufzuzeigen. 

Exzentrizität des Gurtanschlusses 

Die Exzentrizität des Gurtanschlusses wird am Zuggurtknoten P4 untersucht. Der Anschluss wird 

aufgrund der maximalen Stabnormalkraft im Zuggurt gewählt. Die Exzentrizität wird in den zwei Stufen 

ez = 0,05hc und ez = 0,10hc untersucht. Die Simulationsergebnisse der real-imperfekten Modelle werden 

zusammen mit den Ergebnissen der ideal- und real-perfekten Modelle aus Kap. 6.5.1 und Kap. 6.6.2 

gegenübergestellt. Dabei stellen perfekte Modelle Modelle ohne Imperfektionen und imperfekte 

Modelle Modelle mit Imperfektionen dar. Der Vergleich der Ergebnisse findet unter der 

Referenzbelastung statt. 

Die Simulationsergebnisse sind in Abb. 6.27 dargestellt. Das Tragverhalten ist grundsätzlich ähnlich zu 

der Untersuchung aus Kap. 6.6.2. Aufgrund der Imperfektionen steigen die jeweiligen Ausnutzungen 

an (Abb. 6.28). Mit zunehmender Exzentrizität nehmen die Hauptspannungen am oberen und unteren 

Rand in der Mittelachse des Knotens zu. Die Ausnutzung σc/fctm bei ez = 0,10hc nimmt gegenüber dem 

ideal-perfekten Modell am unteren Rand um 6 % zu. Die Spannungsplots zeigen beispielsweise, wie 

sich am unteren Rand des Knotens die Hauptzugspannungen mit steigender Exzentrizität ausbreiten.  

Als Folge der kombinierten Zug- und Biegebeanspruchung der Betonstähle nimmt die Ausnutzung der 

Zugfestigkeit stark zu. Der linke Gurtanschluss weist hier die maximale kombinierte Beanspruchung 

unter der Referenzbelastung des Fachwerkträgers auf. Die Ausnutzung σs/fym nimmt gegenüber dem 

ideal-perfekten und dem real-imperfekten Modell um bis zu 31 % zu. Die kombinierte Beanspruchung 

führt außerdem zu einer asymmetrischen Verteilung der Verbundspannung, sodass an Positionen im 

Betonstahl mit Biegezugspannungen höhere Verbundspannungen folgen. Für den linken Gurtanschluss 

im real-imperfekten Modell mit ez = 0,10hc stellt sich in der Schnittebene der maximalen 

Biegezugbeanspruchung ein Verhältnis zwischen maximaler und minimaler Verbundspannung (bzw. 

unter- und oberhalb des Betonstahls) von τb,max/τb,min = 1,23 ein. 
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Abb. 6.27 Simulationsergebnisse zur Exzentrizität des rechten Gurtanschluss am Knoten P4 
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Laststufe Grad der 
Imperfektion  

Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd ez/hc fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m] [%] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 
0 % 

(ideal-perfekt) 
0,08 0,18 0,30  0,77  

0,44 
(0,52)1 

0,70 
(0,84) 1 

0,58 0,70 

14 
0 % 

(real-perfekt) 
0,08 0,18 0,31 0,79 

0,43 
(0,54) 1 

0,69 
(0,87) 1 

0,70 0,84 

14 
5 % 

(real-imperfekt) 
0,25 0,57 0,34 0,88 

0,43 
(0,56)1 

0,69 
(0,90) 1 

0,81 0,98 

14 
10 % 

(real-imperfekt) 
0,31 0,71 0,36 0,93 

0,43 
(0,58) 1 

0,69 
(0,93) 1 

0,89 1,07 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.28 Ausnutzungen zur Exzentrizität des rechten Gurtanschluss am Knoten P4 

Zudem üben die Quer- und Biegebeanspruchung der Betonstähle transversal zu diesen einen Druck auf 

den Knoten im vorderen Verbundbereich aus, welcher unter der Referenzbelastung für das real-

imperfekte Modell mit ez = 0,10hc eine Ausnutzung der Druckfestigkeit von σc/fcm = 0,31 annimmt. Des 

Weiteren führt die Biegebeanspruchung der Druckstrebe zu einer konzentrierten Drucklasteinleitung an 

der Kante zwischen rechtem Streben- und Gurtanschluss. Der Polymerbetonknoten selbst versagt auch 

unter der Imperfektion unter der Annahme eines linear-elastischen Materialverhaltens des Betonstahls 

und des Verbundes infolge der Ringzugspannungen um den rechten Gurtanschluss. Aufgrund der 

geringen Betondeckung und der Nebenspannungen liegt die Tragfähigkeit maximal 19 % unterhalb der 

des ideal-perfekten Modells. 

Schiefstellung des Gurtanschlusses 

Die Schiefstellung des Gurtanschlusses wird ebenfalls am Knoten P4 unter der Referenzbelastung 

untersucht. Die Schiefstellung wird in zwei Stufen mit φy = 4,5 ° (5 %) und φy = 9,0 ° (10 %) betrachtet. 

Ebenso wie bei einer Exzentrizität des Gurtanschlusses nehmen die Hauptspannungen am unteren und 

oberen Rand des Knotens mit zunehmender Schiefstellung zu (Abb. 6.29). In der Mittelachse beträgt 

die Zunahme bezogen auf die Ausnutzung σc/fctm zwischen ideal-perfektem und real-imperfektem 

Modell mit φy = 9,0 ° am unteren Rand rund 6 %. 
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Abb. 6.29 Simulationsergebnisse zur Schiefstellung des rechten Gurtanschlusses am Knoten P4 
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Laststufe Grad der 

Imperfektion  
Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd φy/90 fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m] [%] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 
0 % 

(ideal-perfekt) 
0,08 0,18 0,30  0,77  

0,44 
(0,52)1 

0,70 
(0,84) 1 

0,58 0,70 

14 
0 % 

(real-perfekt) 
0,08 0,18 0,31 0,79 

0,43 
(0,56) 1 

0,69 
(0,90) 1 

0,70 0,84 

14 
5 % 

(real-imperfekt) 
0,39 0,90 0,38 0,96 

0,42 
(0,62)1 

0,68 
(1,00)1 

1,04 1,25 

14 
10 % 

(real-imperfekt) 
0,71 1,61 0,40 1,04 

0,43 
(0,71)1 

0,69 
(1,15)1 

1,16 1,40 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.30 Ausnutzungen zur Schiefstellung des rechten Gurtanschlusses am Knoten P4 

Die Schiefstellung des rechten Gurtanschluss bewirkt im Betonstahl eine große 

Biegezugbeanspruchung, sodass die Zugfestigkeit des Betonstahls fym bereits unter einer Schiefstellung 

von φy = 4,5° überschritten wird (Abb. 6.30). Entsprechend der großen Biegebeanspruchung des rechten 

Gurtanschlusses steigt an dieser Position auch das Verhältnis zwischen der maximalen und minimalen 

Verbundspannung auf bis zu τb,max/τb,min = 3,35 im real-imperfekten Modell mit φy = 9,0 ° an.  

Aus der Pressung des Knotens innerhalb des Verbundbereichs infolge der Quer- und 

Biegebeanspruchung des rechten Gurtanschlusses resultiert eine Ausnutzung der Druckfestigkeit unter 

der maximal untersuchten Schiefstellung von σc/fcm = 0,71. Die Tragfähigkeit des Knotens wird hier 

ebenfalls durch Ringzugspannungen begrenzt. Die Zugfestigkeit des Polymerbetons wird im Vergleich 

zum ideal-perfekten Modell bei einer um 18 % geringen Belastung erreicht. 

Fazit 

Die Simulationsergebnisse zeigen, dass sich die untersuchten außerplanmäßigen Imperfektionen 

deutlich auf das Tragverhalten der Knoten auswirken. Dabei ist der Einfluss der Imperfektionen 

besonders bei den Knotenanschlüssen bzw. den Betonstählen, welche durch die 

Biegezugbeanspruchung ihre Zugfestigkeit frühzeitig erreichen, ausgeprägt. Folglich ist auch der Effekt 

auf das Verbundtragverhalten signifikant, wenn auch geringer als auf das Tragverhalten des 

Anschlusses. Die Auswirkungen auf das Tragverhalten des Polymerbetonknotens selbst sind mit 
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Ausnahme der Pressung durch den Betonstahl im Verbundbereich unter der Referenzbelastung moderat. 

Dabei ist eine Schiefstellung gegenüber einer Exzentrizität als ungünstiger zu bewerten.  

Die aus den Imperfektionen resultierenden Beanspruchungen implizieren ein Tragverhalten des 

Anschlusses gemäß der Dübeltheorie. Neben dem bisherigen Spaltbruch-, Auszieh- und 

Betonstahlversagen können die Versagensbilder gemäß der Dübeltheorie [65, 210] eintreten: Versagen 

durch Betonausbruch, lokaler Betonausbruch, kombiniertes Versagen durch Herausziehen und 

Betonausbruch, Spalten unter Zuglast und Betonkantenbruch. Insbesondere der lokale Betonausbruch 

deutet sich in Form hoher Ausnutzungen der Betondruckfestigkeit im vorderen Verbundbereich an. Der 

Knotenanschluss mit einem einzigen Schraubanschluss bzw. Betonstahl je Anschlussfläche stellt einen 

Extremfall dar, welcher aufgrund hoher Biegezugbeanspruchungen und damit verbundenen hohen 

Ausnutzungen keine Toleranzen erlaubt. Wie sich das Tragverhalten und mögliche Toleranzen mit 

mehreren Anschlüssen je Anschlussfläche verändert, ist in fortführenden Untersuchungen zu 

analysieren. Obgleich die Ausnutzung der Zugfestigkeit des Polymerbetons nur moderat zunimmt, steigt 

die Ausnutzung der Druckfestigkeit stark an. Zudem wird die Tragfähigkeit des Knotens durch die 

Imperfektionen zum Teil deutlich reduziert. Somit erscheinen Toleranzen dieser Imperfektionen nur in 

sehr geringem Umfang möglich.  

6.6.4 Planmäßige Imperfektionen 

Die Exzentrizität zwischen der Gurtachse und den Strebenachsen stellt eine Imperfektion dar, die z. B. 

aufgrund des Platzbedarfs der Anschlüsse im Knoten oder aus Materialeinsparungsgründen angeordnet 

werden kann. Die Untersuchungen zu dieser Imperfektion sollen darlegen, welchen Einfluss die 

Imperfektion auf das Tragverhalten der Knoten hat und ob eine Anordnung der Imperfektion möglich 

ist. Da die Größenordnung der Nebenspannungen, die aus der Exzentrizität zwischen der Gurtachse und 

den Strebenachsen resultieren, von den Normalkräften der Streben abhängig sind, wird der Knoten an 

Postion P3 im Randbereich des Fachwerkträgers betrachet. Die Exzentrizität wird in den zwei Stufen 

ez = 0,1hc und ez = 0,2hc gesteigert, wobei eine negative und eine positive Exzentrizität (in Bezug zur z-

Achse) betrachtet werden. Der Einfluss dieser Imperfektion wird unter der Referenzbelastung untersucht 

und mit den Ergebnissen der ideal-perfekten und real-perfekten Modelle gegenübergestellt. 

Positive Exzentrizität 

Die Simulationsergebnisse der positiven Exzentrizität sind in Abb. 6.31 dargestellt. Die 

Hauptspannungsverläufe in der Mittelachse des Knotens zeigen mit zunehmender Exzentrizität bzw. 

Verkürzung des Knotens abnehmende Hauptspannungen am oberen und unteren Knotenrand und eine 

Konzentration im Bereich hinter den Betonstählen. Die Zunahme der Ausnutzung σc/fctm beträgt 

gegenüber dem ideal-perfekten Modell maximal 9 %. Aufgrund der Verkürzung des Knotens wird die 

Ausbreitung der Hauptspannungen in der z-Achse begrenzt. 
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Abb. 6.31 Simulationsergebnisse zur planmäßigen Imperfektion mit positiver Exzentrizität am Knoten P3 
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Abb. 6.32 Simulationsergebnisse zur planmäßigen Imperfektion mit negativer Exzentrizität am Knoten P3 
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Laststufe Grad der 
Imperfektion  

Bezugsgrößen 

  Polymerbeton Verbund Betonstahl 
gd + qd ez/hc fcm fcd fctm fctd τbm fbd fym fyd 
[kN/m] [%] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

  140 61,39 35 13,69 50 31 525 435 

14 + 20 % 0,25 0,57 0,23 0,58 
0,29 

(0,36) 1 
0,47 

(0,57) 1 
0,65 0,79 

14 + 10 % 0,13 0,29 0,19 0,47 
0,29 

(0,34) 1 
0,47 

(0,55) 1 
0,52 0,63 

14 
0 % 

(ideal-perfekt) 
0,10 0,23 0,19 0,48 

0,29 
(0,36) 1 

0,47 
(0,57) 1 

0,39 0,47 

14 
0 % 

(real-perfekt) 
0,09 0,21 0,20 0,51 

0,29 
(0,37) 1 

0,47 
(0,59) 1 

0,44 0,53 

14 - 10 % 0,17 0,40 0,21 0,53 
0,29 

(0,35)1 
0,47 

(0,56) 1 
0,60 0,72 

14 - 20 % 0,28 0,64 0,21 0,54 
0,29 

(0,36) 1 
0,47 

(059) 1 
0,72 0,87 

1Lokale Spannungsspitzen 

Abb. 6.33 Ausnutzungen zur planmäßigen Imperfektion am Knoten P3 

Die kombinierte Beanspruchung der Anschlüsse führt zu den gleichen Effekten wie bei den 

außerplanmäßigen Imperfektionen. So nimmt die Ausnutzung der Betonstähle auch hier signifikant zu 

(Abb. 6.33). Ebenso führt die Biegezugbeanspruchung zu einer asymmetrischen Verteilung der 

Verbundspannung und damit zu einer lokalen Verbundspannungsspitze. Die aus der kombinierten 

Beanspruchung der Anschlüsse resultierenden Druckkräfte transversal zum Betonstahl führen im 

Verbundbereich zu einer Ausnutzung σc/fcm bei ez = 0,2hc im Wert von 25 %. Zum Versagen des 

Polymerbetonknotens führen wieder Ringzugspannungen um den maximal beanspruchten Betonstahl 

bei einer 19 % geringeren Belastung im Vergleich zum ideal-perfekten Modell. 

Negative Exzentrizität 

Abb. 6.32 zeigt die Simulationsergebnisse der negativen Exzentrizität unter der Referenzbelastung. Im 

Vergleich zur positiven Exzentrizität ist das Tragverhalten aufgrund der gegenläufigen 

Biegebeanspruchung konträr. Mit zunehmender negativer Exzentrizität steigen die Hauptspannungen 

zum unteren und oberen Rand hin an und nehmen hinter den Betonstählen der Gurte ab. In der 

Mittelachse beträgt die maximale Zunahme der Ausnutzung σc/fctm im Vergleich zum ideal-perfekten 

Modell 6 %. Der rechte Gurtanschluss unterliegt auch hier der größten Biegezugbeanspruchung. Die 
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Ausnutzung σs/fym des Betonstahls steigt auf bis zu 72 % an (Abb. 6.33). Die Ausnutzung der 

Verbundspannung nimmt nur geringfügig zu. Ausgehend von der Druckbeanspruchung durch den 

Betonstahl stellt sich eine Ausnutzung der Druckfestigkeit σc/fcm im Verbundbereich von 28 % ein. Ein 

Versagen durch Ringzugspannungen stellt sich gegenüber dem ideal-perfekten Modell bei einer 15 % 

geringeren Belastung ein. 

Fazit 

Im Vergleich zu den außerplanmäßigen Imperfektionen sind die aus der planmäßigen Imperfektion 

entstehenden Nebenspannungen geringer und damit auch die Auswirkungen auf das Tragverhalten der 

Knoten. Die Ursache ist auf die geringere Beanspruchung der Streben gegenüber den Gurten 

zurückzuführen. Die untersuchte Exzentrizität zwischen Gurtachse und Strebenachsen führt bei einer 

negativen Exzentrizität zu höheren Nebenspannungen und Ausnutzungen im Vergleich zur positiven 

Exzentrizität. Damit bestätigt sich für die Polymerbetonknoten die Definition der DIN EN 1993-1-8 

[51], welche für eine negative Exzentrizität einen geringeren Grenzwert zur Berücksichtigung dieser 

Imperfektion bei der Bemessung festlegt. 

Trotz des hohen Grades der Imperfektion ez/hc von bis zu 20 % tritt unter der Referenzbelastung kein 

frühzeitiges Versagen des Knotens oder der Anschlüsse ein, auch wenn letztere eine erhebliche 

Steigerung der Ausnutzung erfahren. Die Ausnutzung des Polymerbetonknotens selbst nimmt in Bezug 

zu den mittleren Materialfestigkeiten nur mäßig um maximal 5 % zu. Damit ist grundsätzlich eine 

Anordnung dieser Imperfektion möglich. Allerdings wird die Zugfestigkeit des Polymerbetons durch 

die Ringzugspannungen bei einer deutlich geringeren Belastung im Vergleich zum ideal-perfekten 

Modell erreicht. Zudem deuten sich in gleicherweise wie bei den Untersuchungen zu den 

außerplanmäßigen Imperfektionen beim Anschluss mögliche Versagensarten der Dübeltheorie [65] an. 

Daraus folgt, dass bei der Bemessung der imperfekten Knoten die Nebenspannungen zu berücksichtigen 

sind. Um der hohen Ausnutzung des Betonstahls Rechnung zu tragen, ist ebenfalls eine 

Berücksichtigung der Biegezugbeanspruchung bei der Bemessung oder das Ergreifen konstruktiver 

Maßnahmen, wie der Anordnung von mindestens zwei Schraubanschlüssen je Anschlussfläche, 

erforderlich, um der hohen Biegebeanspruchung entgegenzuwirken.  

6.7 Schlussfolgerungen und Hinweise zur Bemessung der Knoten 

Die numerischen Untersuchungen legen verschiedene Phänomene zum Tragverhalten und 

Versagensarten der Knoten dar. In der Regel werden die Knotentypen durch mindestens eine 

Zugbeanspruchung aus den anschließenden Stäben belastet, welche die Tagfähigkeit der Knoten 

limitiert. Infolge dieser Beanspruchung tritt, wie es bei der Vorbemessung vorgesehen ist, ein 

Betonstahlversagen ein. Unter der Annahme, dass kein Versagen des Betonstahls eintritt, begrenzen 

Ringzugspannungen um den maximal beanspruchten Zuganschluss die Tragfähigkeit der Knoten. Wird 

der Knoten ausschließlich durch Druckkräfte beansprucht, ist die Art der Lasteinleitung entscheidend 
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für die Tragfähigkeit des Knotens. Eine flächige Lasteinleitung erweist sich als besonders leistungsfähig 

und ist bei der Konstruktion anzustreben. 

Die Simulationsergebnisse ermöglichen außerdem Rückschlüsse auf die Bemessung der Knoten. Bei 

der Knotenbemessung sind gemäß Abb. 6.34 in Abhängigkeit der Knotenkomponente und dem System 

verschiedene Beanspruchungen anzusetzen. Zunächst zeigen die Untersuchungen zu idealen und realen 

Beanspruchungen in Kap. 6.6.2, dass die Auswirkungen der realen Beanspruchung für den Knoten selbst 

unkritisch sind und somit eine Bemessung auf Basis der idealen Beanspruchung erfolgen kann. Bei der 

Bemessung der Anschlüsse respektive Betonstähle und deren Verankerung sollte hingen die reale 

Beanspruchung in einer geeigneten Form berücksichtigt werden, insbesondere bei einzelnen 

Anschlüssen je Anschlussfläche. Wenn Imperfektionen vorliegen bzw. planmäßige Imperfektionen 

angeordnet werden, sind sowohl die Anschlüsse als auch der Knoten selbst unter Berücksichtigung der 

realen Beanspruchungen nachzuweisen, da die Tragfähigkeiten durch die resultierenden 

Nebenspannungen signifikant reduziert werden (vgl. Kap. 6.6.4). 

 

Abb. 6.34 Beanspruchungen in Abhängigkeit des Systems  

Die Bemessung selbst kann nach dem Ablaufschema in Abb. 6.35 für die dargestellten nachzuweisenden 

Positionen erfolgen. Dabei wird der Grundsatz gemäß Kap. 6.3 verfolgt, dass der Knotenanschluss die 

Sollbruchstelle des Knotens bildet, um ein duktiles Versagen bei Zugbeanspruchungen zu 

gewährleisten. Ausgehend von der Knotenbeanspruchung ist zunächst die Lasteinleitung in 

konstruktiver Hinsicht zu definieren sowie ein geeigneter Anschluss zu wählen und die Anzahl der 

Anschlüsse pro Anschlussfläche festzulegen. Die Schraubanschlüsse können gemäß der jeweiligen 

Zulassung bemessen werden. Für ein duktiles Verhalten ist bei der Bemessung der Verankerung als 

Stabnormalkraft die Kraft anzusetzen, welche aus der vollständigen Ausnutzung des Betonstahls des 

gewählten Schraubanschlusses resultiert: 

 Edi yd
n

sN f A . (6.10) 

Da die Materialuntersuchungen des Polymerbetons in Kap. 4 ein sehr ähnliches Materialverhalten zum 

zementgebundenen Beton belegen, könnten dessen Bemessungsverfahren eine erste Grundlage für die 

Bemessung der Polymerbetonknoten bilden. So stehen für den Nachweis der Verankerung von 

Betonstählen der Ansatz gemäß Eurocode 2 [49] und die Dübeltheorie gemäß ETAG 001 [65] zur 

Verfügung. 
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Abb. 6.35 Bemessungsablauf und nachzuweisende Positionen 

Der Eurocode 2 setzt voraus, dass die Betonstähle axial durch Zuglasten beansprucht werden, sodass 

dieser Ansatz die tatsächlichen Knotenbeanspruchungen nicht erfasst. Die Dübeltheorie hingegen 

erfasst die Beanspruchungen des Knotens und wird daher als ein erster Bemessungsansatz für die 

Polymerbetonknoten empfohlen. Da die Leitlinie ausschließlich für Normalbeton bis zur 

Festigkeitsklasse C50/60 gilt, ist in weiteren Untersuchungen zu prüfen, inwiefern sich die Leitlinie auf 

Polymerbeton übertragen lässt. Auf Basis der Materialuntersuchungen in Kap. 4 wird angenommen, 

dass aufgrund der hohen Festigkeiten des Polymerbetons deutlich geringere Dimensionen 

(Betondeckung, Randabstände und Verbundlänge) gegenüber einer Bemessung gemäß der Leitlinie 
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erforderlich sind, sodass hier voraussichtlich Modifikationen für eine wirtschaftliche Dimensionierung 

nötig sind. Des Weiteren wird sowohl gemäß ETAG 001 als auch gemäß den Zulassungen der 

Schraubanschlüsse keine Biegebeanspruchung über einzelne Betonstähle vorgesehen. Folglich ist für 

diesen Extremfall mit hohen Biegezugbeanspruchungen der Betonstähle ein geeigneter 

Bemessungsansatz zu entwickeln. Bei der Bemessung des Polymerbetonknotens ist zunächst in die Art 

der Lasteinleitung zu differenzieren. Während bei einer flächigen Lasteinleitung über den Kontakt zur 

Anschlussfläche die Stabnormalkraft gemäß der Schnittgrößenermittlung anzusetzen ist, wird beim 

Schraubanschluss ebenfalls eine vollständige Ausnutzung des Betonstahls angenommen und die 

Stabnormalkraft gemäß Gl. (6.10) angesetzt, um ein duktiles Versagen bei einer Lasteinleitung über den 

Schraubanschluss sicherzustellen. Für die Nachweisführung von unbewehrten Betonbauteilen unter 

überwiegender Biege- und Zugbeanspruchungen existiert keine normative Grundlage, da gemäß 

Eurocode 2 [49] die Zugfestigkeit des Betons nicht berücksichtigt wird. Zugspannungen werden hier 

ausschließlich dem Betonstahl zugeordnet, wobei die Bemessung auf einer Begrenzung der Dehnung 

des Betons basiert. Als einen ersten Ansatz zur Nachweisführung könnte anstelle der Streckgrenze des 

Betonstahls die Zugfestigkeit des Polymerbetons angesetzt werden. Abweichend zur Norm wird für 

Polymerbeton ein spannungsbasierter Nachweis als sinnvoller erachtet, der es ermöglicht, die in Abb. 

6.35 dargestellten bemessungsrelevanten Positionen im Einzelnen nachzuweisen. 
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Kapitel 7 
 
Anwendungen im Realmaßstab 
 
 

Im Fokus dieses Kapitels steht die Anwendung der Polymerbetonknoten in realisierten Projekten. Es 

werden Projekte vorgestellt, bei denen die Polymerbetonknoten, parallel zu eigenen experimentellen 

und numerischen Forschungen, in Fachwerkstrukturen sowie in Form von Stützenfußpunkten 

Anwendung finden. Es wird zunächst der Knoten der 2015 errichteten Fußgängerbrücke in Schönecken 

betrachtet und auf Basis der in dieser Arbeit gewonnenen Erkenntnisse bewertet. Mit dem 

Fachwerkträger für die Solar-Carports der Landesforsten Rheinland-Pfalz sowie mit den 

Stützenfußpunkten in Deimberg folgen zwei Projekte, welche im Zeitraum der Promotion umgesetzt und 

für die im Rahmen dieser Arbeit Polymerbetonknoten entwickelt wurden. Die Knotenausführung der 

Projekte spiegelt die unterschiedlichen Entwicklungsstände wider. So besitzt der Knoten in Deimberg 

eine herkömmliche Bewehrung. In diesem Kapitel wird auf der Grundlage numerischer Simulationen 

untersucht, ob diese Bewehrung für die Tragfähigkeit des Knotens erforderlich ist. Der Knoten für die 

Solar-Carports besitzt aufgrund umfangreicher numerischer und experimenteller Untersuchungen 

keine Bewehrung. Diese Untersuchungen werden nachfolgend vorgestellt. Das Kapitel schließt mit 

einem Ausblick über weiterführende Anwendungen der Knoten, wobei deren Potenzial im Hinblick auf 

Bauweisen, Tragstrukturen und Variabilität aufgezeigt werden.  

Formel-Kapitel 7 Abschnitt 1 

7.1 Anwendung in Fachwerkstrukturen 

7.1.1 Fußgängerbrücke Schönecken 

Im Folgenden wird das Tragwerk der seit 2015 in Schönecken stehenden und vom 

Holzkompetenzzentrum Trier entwickelten Fußgängerbrücke [16, 204] beschrieben (Abb. 7.1). Es wird 

die Knotenausführung im Fokus der Erkenntnisse dieser Arbeit bewertet. Die Brücke quert die Nims 

mit einer Spannweite von 13,00 m. Das Tragwerk der Brücke bildet ein Deck aus Brettschichtholz mit 

Aufbeton, welches von einem Fachwerk in Form eines Rundbogens getragen wird. Die Stäbe bestehen 

aus Douglasien Rundholz, wobei die Streben zusätzlich einen innenliegenden Gewindestab zur 

Aufnahme von Zugkräften besitzen. Über Polymerbetonknoten sind die Stäbe miteinander verbunden.  
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Abb. 7.1 Fußgängerbrücke Schönecken (Quelle: Holzkompetenzzentrum Trier) 

Während die Streben des Fachwerks im Knoten über Muffenstäbe fixiert sind, sind die Stäbe des Bogens 

durch eine innenliegende Litze über die gesamte Bogenlänge mit einer geringen Kraft vorgespannt 

(Abb. 7.2). Der Bogen ist so ausgebildet, dass dieser ausschließlich Druckkräften unterliegt. Die Streben 

hingegen unterliegen einer Wechselbeanspruchung. Dabei werden vom Rundholz Druckkräfte und von 

den Gewindestäben Zugkräfte übertragen. Als Polymerbeton für den Knoten wird ein Epument 140/5 

[170] verwendet, der gemäß dem Datenblatt [171] eine etwas geringere Biegezugfestigkeit und ein 

niedrigeres E-Modul als der in dieser Arbeit untersuchte Epument 161L aufweist. Die Druckfestigkeit 

beider Materialien ist gleich. Die geringeren Materialparameter werden bei der Bewertung 

berücksichtigt.  

Durch den bogenförmigen Verlauf des Gurtes wird der Knoten überwiegend durch Druckkräfte 

beansprucht, die es zum damaligen Forschungsstand erlaubt, den Knoten ohne eine zusätzliche 

Bewehrung auszubilden. Simulationen [16] zeigen, dass die maximal auftretenden Hauptspannungen 

unterhalb der mittleren Druck- bzw. Zugfestigkeit des Polymerbetons liegen (Abb. 7.3). Die 

Spannungsspitzen treten an der Kante von Anschlussfläche zum Hüllrohr der Vorspannung auf. 

Abb. 7.2 Konstruktionsdetail der Brücke, aus [16] Abb. 7.3 Hauptspannungen im Knoten, aus [16] 
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Die Anschlussflächen des Druckbogens am Knoten sind kleiner als die Querschnittsfläche des Knotens, 

sodass es sich hier um eine Teilflächenbelastung handelt, welche Querzugkräfte verursacht. Diese sind 

aufgrund des Verhältnisses von Ac1/Ac0 = 0,8 und der maximal angreifenden Druckkraft von 

NED,Gl = 172 kN als gering einzustufen und unproblematisch für den Polymerbeton mit seiner hohen 

Zugfestigkeit. Weitere Querzugspannungen infolge von Teilflächenbelastungen bilden sich hinter den 

Muffenstäben aus (vgl. Kap. 6.5), die unter den vorliegenden Belastungen unkritisch sind. 

Die Dimensionierung der Verbundlänge der Muffenstäbe erfolgt analog zu den Ausziehversuchen [16] 

für eine Belastung von NEd,S = 52 kN, bei denen ein Stahlversagen eintritt, wobei die Verbundlänge nach 

dem aktuellen Kenntnisstand reduziert werden könnte. Durch die Anordnung der Muffenstäbe bzw. 

Betonstähle im druckbeanspruchten Bereich des Knotens ist zudem mit höheren Verbundfestigkeiten zu 

rechnen (vgl. Kap. 6.5.2). Für die Tragfähigkeit des Knotens ist unter einer Laststeigerung 

voraussichtlich der Muffenstab limitierend. Aufgrund der großen Verbundlänge sollte ein Versagen des 

Stahls vor einem Versagen durch Ringzugspannungen eintreten (vgl. Kap. 6). 

Die Dimensionierung des Knotens sowie dessen Anschlüsse sind mit einem erhöhten Sicherheitsbeiwert 

erfolgt. Die aus der Geometrie des Fachwerks resultierenden Kräfte sind im Verhältnis zum 

Knotenquerschnitt gering. Somit besitzt der Knoten größere Tragfähigkeitsreserven. Außerdem ist zu 

erwähnen, dass die Brücke während dem Jahrhunderthochwasser 2021 in der Eifel unterhalb der 

Wasserlinie lag und dieser außergewöhnlichen Belastung ohne eine Schädigung standhielt. 

7.1.2 Solar-Carports Landesforsten RLP 

Im Rahmen der Transformation zur E-Mobilität der Landesforsten Rheinland-Pfalz werden die 44 

Forstämter des Landes ab dem Jahr 2021 schrittweise mit modularen Solar-Carports ausgestattet [123, 

155]. Das Grundmodul besitzt dabei eine Breite von 10,20 m, welche mit einem eigens entwickelten 

Fachwerkträger mit Polymerbetonknoten überspannt wird (Abb. 7.4).  

 
Abb. 7.4 Modulares Solar-Carport (Quelle: Holzkompetenzzentrum Trier) 
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Die Umsetzung des Projektes und die Anwendung der unbewehrten Polymerbetonknoten erfolgt in einer 

vorhabenbezogenen Bauartengenehmigung auf Basis eigener numerischer Untersuchungen zum 

Tragverhalten der Knoten, experimenteller Material- und  Bauteiluntersuchungen sowie ergänzenden 

externen Gutachten [101, 122, 218]. Im Folgenden wird die Entwicklung mit den numerischen und 

experimentellen Untersuchungen des Fachwerkträgers und der Polymerbetonknoten beschrieben (siehe 

auch [15]). 

Fachwerkträger und Polymerbetonknoten 

Die Konstruktion des Fachwerksträgers ist in Abb. 7.5 dargestellt. Der pfostenlose 

Strebenfachwerkträger ist 1,40 m hoch und die Streben sind in einem Winkel von 60° geneigt. Während 

die Gurte aus zylindrisch abgedrehten Douglasienstämmen mit d = 20 cm bestehen, werden für die 

Streben naturbelassene krummschaftige Eichenstämme mit d = 14 cm verwendet. Die Eichenstämme 

übernehmen im Fachwerkträger ausschließlich Druckkräfte. Zugkräfte werden über in den Eichen 

durchgesteckte Gewindestangen aus Edelstahl (d = 16 mm) übertragen. Die Gurte des Fachwerkträgers 

laufen über die gesamte Spannweite durch. Der Anschluss zu den Streben erfolgt über die im Gurt 

eingelassenen Polymerbetonknoten. Dabei ersetzen die Knoten die im Holzbau üblicherweise 

verwendeten Stabdübel-Blech-Verbindungen. Im Vergleich zur herkömmlichen Verbindung bietet der 

Polymerbetonknoten einige Vorteile. So wird der Aufwand des Abbundes der Hölzer reduziert. Die 

Montage des Fachwerkträgers wird aufgrund einer geringen Anzahl einzubringender Verbindungsmittel 

wesentlich vereinfacht. Außerdem wird die Steifigkeit des Fachwerkträgers erhöht und somit die 

Verformung reduziert.  

Der Polymerbetonknoten entspricht in der Konstruktion und dem Tragverhalten dem Knotentyp B (vgl. 

Kap. 3.2 und Kap. 6.5.3). Der Knoten wird mit zwei Vollgewindeschrauben (12 x 240 mm) und 

Senkscheiben an der Oberseite des Knotens am Gurt fixiert. Die aus den Streben resultierenden 

horizontalen Kräfte werden über die 4,5 cm tiefen Kerven in den Gurt eingeleitet. 

Fachwerkträgerkonstruktion  Polymerbetonknoten 

 

 

Abb. 7.5 Fachwerkträgerkonstruktion und Polymerbetonknoten (siehe auch [15]) 
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Die Verbindung zu den Gewindestangen erfolgt mittels Muffenstäben mit ds = 16 mm vom Typ Halfen 

HSC-B S [240] mit einer Verbundlänge von lb = 90 mm, welche die Zuglasteinleitung in den Knoten 

gewährleistet. Die Druckkräfte aus den Eichenholzstreben werden über die Kontaktfläche in den Knoten 

eingeleitet. Außer den Betonstählen der Muffenstäbe besitzt der Knoten keine weitere Bewehrung. Die 

Herstellung der Knoten erfolgt mittels der in Kap. 3.4 beschriebenen Prozesskette. Als Knotenmaterial 

wird der in Kap. 4 untersuchte Polymerbeton mit der Bezeichnung Epument 161L verwendet. 

Numerische Simulation 

Vor der Herstellung und der experimentellen Untersuchung des Knotens erfolgen numerische 

Simulationen zur Untersuchung des Tragverhaltens des Knotens. Hierfür werden das Material und der 

Knoten entsprechend Kap. 5 und Kap. 6 modelliert. Von den Muffenstäben wird lediglich der Betonstahl 

abgebildet. Auf die vom Verbund der glattschaftigen Muffe zum Polymerbeton übertragbaren Kräfte 

wird damit verzichtet. Aufgrund der komplexen Geometrie des Knotens mit doppelt gekrümmten 

Flächen und zylindrischen Öffnungen gelingt es trotz einer Partitionierung nicht, den Knoten mit 

Hexaedern zu vernetzen. Stattdessen werden für die Vernetzung Tetraeder verwendet. Um eine höhere 

Qualität der Ergebnisse zu erreichen, werden statt linearen Elementen quadratische Elemente vom Typ 

C3D10 gewählt, welche ein ähnliches Konvergenzverhalten wie die bisher verwendeten linearen 

Hexaeder vom Typ C4D8 bei Studien nach [154] aufweisen. 

Der Knoten wird unter verschiedenen Laststufen betrachtet. Die erste Laststufe stellt den maßgebenden 

Lastfall im Grenzzustand der Tragfähigkeit für den Knoten im Solar-Carport dar. Außerdem werden die 

Laststufen bei Versagen des Betonstahls sowie bei Erreichen der mittleren Zugfestigkeit untersucht. 

In Abb. 7.6 sind die Simulationsergebnisse dargestellt. Wie die Hauptspannungen zeigen, ist der innere 

Kraftfluss des Knotens ähnlich zum Knoten aus Kap. 6.5.3. Die Tragfähigkeit des Knotens wird durch 

ein Betonstahlversagen bei NEd,Sr = 106 kN limitiert. Unter der Annahme eines linear-elastischen 

Materialverhaltens des Betonstahls kann die Belastung bis zur Überschreitung der Zugfestigkeit des 

Polymerbetons bei NEd,Sr = 143 kN gesteigert werden. Dies entspricht der 2,2-fachen Bemessungslast. 

Die Knotenlagerung sowie die angreifenden Kräfte verursachen eine Biegebeanspruchung des Knotens, 

sodass an der Knotenunterseite eine Dehnung des Knotens stattfindet. Die hieraus resultierenden 

Hauptzugspannungen überschreiten die mittlere Zugfestigkeit des Polymerbetons unter keiner der 

betrachteten Laststufen. Die maximale Ausnutzung beträgt σt/fctm = 0,34.  

Infolge der Lagerung durch die Schrauben bilden sich unmittelbar unter den Senkscheiben größere 

Hauptdruckspannungen aus, welche eine maximale Ausnutzung unter der Bruchlast des Knotens von 

σc/fcm = 0,84 annehmen. Die Tragfähigkeit des Knotens wird durch Hauptzugspannungen im 

Diskontinuitätsbereich der Auflagerung an den Senkscheiben begrenzt.  
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Abb. 7.6 Simulationsergebnisse zum Solar-Carport-Knoten 
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Bei der Zuglasteinleitung über den Verbund des Betonstahls zeichnet sich das gleiche Tragverhalten 

wie bei den Untersuchungen in Kap. 6.5.1 ab. Es lässt sich eine lokale Überschreitung der mittleren 

Zugfestigkeit des Polymerbetons im Verbundbereich und ein anschließender Wechsel von betragsmäßig 

dominanten Hauptzug- auf Hauptdruckspannungen feststellen. Die Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehung weist bis zur maximalen Belastung eine gute Konvergenz mit dem analytischen Modell 

gemäß Kap. 5.5 auf. 

Knotenversuch zur Bestimmung der Anschlusssteifigkeit 

In Kleinversuchen wird zunächst die Anschlusssteifigkeit des Knotens zum Gurt sowie dessen 

Tragverhalten untersucht. Die Anschlusssteifigkeiten fließen in die FE-Berechnung zur Bestimmung 

der Verformungen des Fachwerkträgers ein. Für die Versuchsdurchführung wird ein Prüfstand 

entwickelt, der es ermöglicht, einen einzelnen Knoten unter einer annähernd gleichen Belastung wie sie 

im Fachwerkträger vorherrscht zu prüfen (Abb. 7.7). Der Versuchsaufbau sieht einen Stahlrahmen vor, 

in welchem ein Segment des Fachwerkträgers, das aus einem Knoten mit Gurtstab, Druck- und 

Zugstrebe besteht, eingebaut wird. 

                
Abb. 7.7 Versuchsaufbau zur Bestimmung der Anschlusssteifigkeit (siehe auch [15]) 

Das Segment wird über den Gurt und die Zugstrebe am Rahmen fixiert. Dabei sind die Verbindungen 

zum Rahmen gelenkig ausgebildet. Die Krafteinleitung und deren Messung erfolgt über die 

Druckstrebe. In Bezug zum Gurtstab wird die axiale und transversale Verschiebung des Knotens mit 

Wegaufnehmern erfasst. 

Das System wird in drei Zyklen bis auf FD,Sr = 65 kN belastet und wieder vollständig entlastet. Die 

Belastung stellt die Bemessungslast im GZT für die Zugstrebe dar. In einem vierten Zyklus wird das 

Segment bis zum Bruch belastet, wobei keine Messung der Verschiebungen stattfindet. Die 

Untersuchungen finden an drei Probekörpern (B1, B2, B3) statt. Abweichend zur Knotenausführung im 

Solar-Carport werden bei den experimentellen Untersuchungen Muffenstäbe vom Typ Pfeifer 

PH-MU-20 mit ds = 20 mm verwendet, sodass ein Stahlversagen in den Versuchen ausgeschlossen wird. 
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Abb. 7.8 Versuchsergebnisse zur Knotenverschiebung (siehe auch [15]) 

In Abb. 7.8 sind die Arbeitslinien der axialen und transversalen Verschiebungen dargestellt. Die 

jeweilige Erstbelastung weist größere Verschiebungen auf als die Zweit- und Drittbelastung. Die axiale 

Verschiebung zeigt eine sehr hohe Anfangssteifigkeit, welche aus dem Festspannen des Knotens mit 

den Schrauben zu resultieren scheint. Nach dem Überwinden des Reibwiderstandes nimmt die 

Steifigkeit ab und es stellt sich ein annähernd linearer Verlauf der Arbeitslinie ein. Infolge der Dehnung 

der Schrauben und der damit verbundenen transversalen Verschiebung zeigt sich eine geringe Rotation 

des Knotens. Bei der vierten Belastung tritt ein Vorholzabscheren bei einer mittleren maximalen 

Belastung von FD,Sr = 131,40 kN ein. Der Knoten selbst weist keine sichtbaren Schädigungen auf.  

Auf Basis der Kraft-Weg-Beziehungen werden der Verschiebungsmodul und die Drehfedersteifigkeit 

des Polymerbetonknotens abgeleitet. In Anlehnung an die DIN EN 26891 [54] wird der 

Verschiebungsmodul mit 

 
max

ser
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F

k
v

  (7.1) 

bestimmt. Der Parameter v04 stellt die Verschiebung bei 0,4Fmax dar. Der mittlere Verschiebungsmodul 

für die axiale Verschiebung beträgt für den Polymerbetonknoten kser = 193 kN/mm. Die 

Drehfedersteifigkeit ergibt sich nach Gl. (7.2). Das Drehmoment bilden die axialen Zugkräfte, welche 

auf die Schrauben wirken und die Kraftresultierende der Holzpressung an der Knotenunterseite 

 max
φ

M
k


 . (7.2) 

Der Winkel α ergibt sich aus der maximalen Verdrehung zwischen der Gurtachse und der 

Knotenunterseite. Die mittlere Drehfedersteifigkeit des Polymerbetonknotens liegt bei 

kφ = 51.612 kNm/rad.  

Auf Basis der Steifigkeiten werden die Verformungen des Fachwerkträgers mittels eines 

Stabwerkmodells mit der Software Dlubal RFEM 5.28 für verschiedene Laststufen bestimmt. Dabei 
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werden zwei Einzellasten über den Knoten OG3 und OG4 im Obergurt analog zum nachfolgenden 4-

Punkt-Biegeversuch angeordnet. Unter der Bemessungslast im GZT von ΣFz,Test = 110 kN liefert das 

Modell eine Durchbiegung von wz = 15 mm und bei der doppelten Belastung wz = 32 mm. Damit wird 

der Grenzwert von l/300 gemäß [52] bereits im Grenzzustand der Tragfähigkeit eingehalten. 

4-Punkt-Biegeversuch des Fachwerkträgers 

Abschließend wird der Fachwerkträger in einem 4-Punkt-Biegeversuch untersucht. Ziel der 

Untersuchungen ist es, die Ergebnisse der Kleinversuche bzw. der FE-Berechnung zur Verformung zu 

validieren sowie die Bruchlast und das Versagensbild des Fachwerkträgers zu ermitteln. 

Der Versuchsaufbau ist in Abb. 7.9 dargestellt. Im Vergleich zur realen Belastung (annähernde 

Linienlast) des Fachwerkträgers im Solar-Carport stellt der 4-Punkt-Biegeversuch ein ungünstigeres 

Belastungsszenario dar, da die Verformungen bei der gleichen Summe der vertikalen Lasten größer sind. 

Die Belastung wird am Fachwerkträger an Knoten OG3 und OG4 über eine Traverse eingeleitet. Die 

Messung der Belastung erfolgt über eine Kraftmessdose zwischen dem Hydraulikzylinder und der 

Traverse. Am System werden sechs Verformungen über induktive und optische Wegaufnehmer erfasst. 

Die axiale und transversale Knotenverschiebung sowie die Stauchung und Dehnung der Streben zum 

Knoten werden am Knoten OG1 gemessen, da an dieser Position gemeinsam mit OG6 die größten Kräfte 

erwartet werden. Außerdem erfolgt die Messung der Durchbiegung des Fachwerkträgers in der 

Feldmitte sowie die Messung der horizontalen Verschiebung des Obergurtes, um ein mögliches 

Ausknicken zu überwachen. Die Belastung des Fachwerkträgers erfolgt kraftgeregelt und wird 

schrittweise um 10 kN gesteigert. Die Laststufen werden jeweils dreimal angesteuert. Nach Erreichen 

von 180 kN werden mit Ausnahme des Wegaufnehmers zur Messung der Durchbiegung alle 

Wegmesssensoren demontiert und das System bis zum Bruch belastet. 

 
Abb. 7.9 Versuchsaufbau des Fachwerkträgers (siehe auch [15]) 
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Abb. 7.10 Auswertung des 4-Punkt-Biegeversuchs des Fachwerkträgers (siehe auch [15]) 

Die Darstellung der Versuchsergebnisse erfolgt für ausgewählte Laststufen und Verschiebungen in  

Abb. 7.10. Die Laststufe 110 kN entspricht der Bemessungslast des Fachwerkträgers im Grenzzustand 

der Tragfähigkeit (ΣFz,Test = ΣFz,Carport). Das Verformungsverhalten ist bei den drei dargestellten 
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Diagrammen näherungsweise linear-elastisch. Dauerhafte Verformungen bewegen sich auf einem sehr 

niedrigen Niveau. Die axiale und transversale Verschiebung des Knotens im 4-Punkt-Biegeversuch ist 

im Mittel größer als in den Kleinversuchen. Ursachen dafür sind neben dem globalen Tragverhalten 

auch auf Ungenauigkeiten bei der Ausführung zurückzuführen. Folglich ist auch die Durchbiegung in 

Feldmitte etwas höher als die im Stabwerksmodell (uz = 15 mm) und beträgt uz = 18 mm. Die Laststufe 

180 kN stellt das 1,6-fache der Bemessungslast dar. Das Verformungsverhalten ist weiterhin 

näherungsweise linear-elastisch. Die Durchbiegung in der Feldmitte steigt im Mittel auf wz = 26 mm an. 

Bei einer Belastung von rund 220 kN versagt der Fachwerkträger durch ein Vorholzabscheren am 

Knoten OG6 im Obergurt. Damit ist die 2-fache Bemessungslast erreicht. Die Arbeitslinie verläuft bis 

0,9Fmax annähernd linear. Die Durchbiegung unter der Bruchlast beträgt wz = 35 mm. 

Die numerischen und experimentellen Untersuchungen belegen die Leistungsfähigkeit des 

Fachwerkträgers mit den Polymerbetonknoten. In den experimentellen Untersuchungen wird die 2-

fache Bemessungslast im GZT erreicht. Wie in den statischen Berechnungen des Fachwerkträgers stellt 

sich hier ein Vorholzabscheren im Bereich der Knoten als Versagensart ein. Die Tragfähigkeitsgrenze 

der Polymerbetonknoten wird in den Versuchen nicht erreicht. Die numerische Simulation zeigt, dass 

die Tragfähigkeit bei dem 2,2-fachen der Bemessungslast durch Hauptzugspannungen im Bereich der 

Senkscheiben begrenzt wird. Sowohl in den experimentellen als auch in den numerischen 

Untersuchungen wird ein Stahlversagen des Muffenstabes durch die Verwendung eines größeren 

Muffenstabdurchmessers (ds = 20 mm) bzw. durch Modifikationen des Materialmodells ausgeschlossen. 

Bei der Knotenausführung für die Solar-Carports wird aus wirtschaftlichen Gründen ein Muffenstab mit 

ds = 16 mm verwendet, sodass hier voraussichtlich ein Stahlversagen eines Muffenstabes zu erwarten 

ist. Das Verhältnis der Zugfestigkeit des Muffenstabes ftkAs zur Bemessungslast (GZT) beträgt 1,6. 

7.2 Erweiterter Anwendungsbereich 

Die Polymerbetonknoten eignen sich nicht nur für die Anwendung in Fachwerkstrukturen sondern auch 

als Stützenfußpunkte (Abb. 7.11). Als solche werden Polymerbetonknoten in einem Projekt in Deimberg 

im Jahr 2018 eingesetzt. Bei dem Projekt handelt es sich um den Anbau eines 130 m² großen Vordaches 

an ein Bestandsgebäude. Das Dach wird einseitig von V-förmigen Stützen getragen, welche an 

Polymerbetonknoten im Fußpunkt anschließen. Dabei binden die Knoten selbst in ein Köcherfundament 

ein. Die Knoten besitzen im unteren Bereich einen Durchmesser von d = 200 mm und verjüngen sich 

nach oben, sodass sie den Durchmesser der Stützen (d = 160 mm) aufnehmen. Die Höhe der Knoten 

beträgt h = 1,01 m. Bei den angreifenden Kräften aus den Stützen handelt es sich ausschließlich um 

axiale Druckkräfte in Bezug zur Stützenachse. Im maßgebenden Lastfall im GZT weisen die 

Druckkräfte eine Asymmetrie auf, sodass der Knoten einer Biegebeanspruchung unterliegt. Da an den 

Knoten ausschließlich Druckkräfte angreifen, dienen die Muffenstäbe nur als Lagesicherung für die 

Stützen. 
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Abb. 7.11 Vordach mit V-förmigen Stützen und Polymerbetonknoten als Stützenfußpunkte in Deimberg, aus [230] 

Der damalige Forschungsstand zum Polymerbeton sowie die Anforderungen des Tragwerksplaners und 

Prüfingenieurs für Baustatik erforderte im Polymerbetonknoten die Anordnung einer konventionellen 

Bewehrung. Dabei war der Knoten mit seinem Kreisquerschnitt gemäß [24, 49, 52, 149] und der 

Annahme der Verwendung der Betonfestigkeitsklasse C30/37 zu bemessen. Dies führte im kompakten 

Knoten zu einem komplexen Bewehrungskorb (Abb. 7.12), der in der Herstellung aufwendig ist.  

 
Abb. 7.12 Knoten und Bewehrung 

Im Folgenden wird auf Basis einer numerischen Simulation untersucht und des erarbeiteten 

Kenntnisstandes bewertet, ob der Knoten auch ohne Bewehrung unter der Bemessungslast ausgeführt 

werden könnte. Für die Simulation wird der Knoten als Volumen abgebildet. Da die Muffenstäbe 

lediglich eine Lagesicherung darstellen, werden diese hier nicht modelliert. Die Modellierung des 

Material- und Verbundverhaltens erfolgt gemäß Kap. 5 und Kap. 6. Auf die Verwendung der 

modifizierten Zugspannungs-Dehnungs-Beziehung des Polymerbetons (vgl. Kap. 6.5.1) wird hier 

verzichtet, da kein am Rand liegender Betonstahl auf Zuglasten beansprucht wird und somit kein 

frühzeitiger Abbruch der Simulation zu erwarten ist.  
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Abb. 7.13 Simulationsergebnisse zum Knoten Deimberg 
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Wie bereits beim Knoten des Solar-Carports ist die Vernetzung des Knotens mit Hexaedern aufgrund 

der komplexen Geometrie mit doppelt gekrümmten Flächen nicht möglich. Daher werden für die 

Vernetzung Tetraeder vom Typ C3D10 verwendet. Die Anordnung der horizontalen Lager am Modell 

des Knotens erfolgt in den Drittelspunkten des im Fundament einbindeten Knotenabschnitts. Die 

Auflagerung wird mit Kopplungsknoten (vgl. Kap. 6.4.2) mit einem Einflussradius von 25 mm 

umgesetzt, um Spannungsspitzen zu vermeiden. In vertikaler Richtung erfolgt die Lagerung ebenfalls 

mit einem Kopplungsknoten, der einen Einflussbereich des Knotendurchmessers umfasst. Bei der 

Simulation werden zwei Laststufen, Bemessungslast und Bruchlast, betrachtet. 

In Abb. 7.13 sind die Simulationsergebnisse dargestellt. Aus der asymmetrischen Belastung des Knotens 

resultieren am unteren Bereich des Knotens gegenüber dem höher gelegenen horizontalen Auflager die 

maximalen Hauptzugspannungen. Unter der Bemessungslast beträgt das Verhältnis von 

Hauptzugspannung zur mittleren uniaxialen Zugfestigkeit σt/fctm = 0,14. Neben dem unteren 

Knotenbereich treten außerdem dominante Hauptzugspannungen im Bereich zwischen dem linken und 

dem rechten Stützenanschluss auf. Dabei handelt es sich um Randzugspannungen, die im Vergleich der 

zwei angreifenden Lasten aus der größeren Belastung des linken Stützenanschlusses resultieren 

(NEd,Sl/NEd,Sr = 7,54). Mit Ausnahme der zwei vorgenannten Positionen weist der Knoten ausschließlich 

Hauptdruckspannungen auf, welche ein Verhältnis zur uniaxialen mittleren Druckfestigkeit von 

σc/fcm = 0,07 annehmen. Aufgrund der Modellierung der horizontalen Lagerung bilden sich 

Druckspannungsspitzen an deren Grenzen der definierten Einflussfläche aus. Diese Spannungsspitzen 

entsprechen nicht dem realen Tragverhalten und werden daher vernachlässigt. Die Belastung des 

Knotens kann im Verhältnis zur Bemessungslast um den Faktor 8,2 auf NEd,Sl = 467 kN gesteigert 

werden. Der Knoten versagt unter dieser Belastung aufgrund der Biegezugspannungen im unteren 

Knotenbereich. Das Verhältnis σc/fcm steigt hier auf σc/fcm = 0,57 an, wenn die Spannungsspitzen im 

Auflagerbereich vernachlässigt werden.  

Die Simulation zeigt, dass die Ausnutzung des Polymerbetonknotens unter der Bemessungslast im GZT 

sehr gering ist und sich die Spannungen im linear-elastischen Bereichen befinden. Die Tragfähigkeit 

des Knotens liegt um den Faktor 8 über der Bemessungslast. Somit könnte der komplexe 

Bewehrungskorb durch die Verwendung des Polymerbetons substituiert werden. 

7.3 Ausblick 

Die Polymerbetonknoten finden bisher in Fachwerken sowie Stützenfußpunkten im Holzbau 

Anwendung. Neben dem Holzbau bieten sich die Knoten auch in Kombination mit Stäben aus 

Stahlbeton oder modifizierten Hochleistungsbetonen an. Beispielsweise könnten die Knoten mit 

Hohlstäben nach [217] oder [29, 140] eingesetzt werden. 
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Abb. 7.14 Exemplarische Fachwerkträger mit Vorspannungen 

Darüber hinaus eignen sich die Knoten für die Anwendung in hybriden Fachwerkstrukturen. Diese 

können Stäbe aus Holz oder Beton besitzen, welche ggf. mit Zugstäben aus Stabstahl oder Stahlseilen 

kombiniert werden. Aufgrund der hohen Leistungsfähigkeit von reinen Stahlfachwerken wird hier keine 

Anwendung der Polymerbetonknoten gesehen.  

Die Untersuchungen in Kap. 5.5.5 und 6.5.1 zeigen, dass aufgrund der hohen Zugfestigkeit des 

Polymerbetons eine Anwendung im zugbeanspruchten Bereich von Fachwerkstrukturen generell 

möglich ist. Allerdings zeigen die Untersuchungen auch, dass die Zugfestigkeit für die Tragfähigkeit 

der Knoten häufig limitierend ist. Wenn die Zugfestigkeit des Polymerbetons für eine geforderte 

Tragstruktur nicht ausreichend ist, können Adaptionen des Knotens oder des Tragwerks Abhilfe 

verschaffen. Auf der einen Seite können Lasten mit entsprechend durchlaufenden Anschlüssen (siehe 

Kap. 6.5.1) teilweise durch den Knoten durchgeleitet werden, auf der anderen Seite kann mit 

Vorspannungen die hohe Druckfestigkeit des Materials genutzt werden. Die Vorspannungen können 

wie in Kap. 3.2 durch den Knoten und die Stäbe durchgeführt werden oder von außen auf das Tragwerk 

aufgebracht werden, um beispielsweise Streben wie beim Howe-Träger [215] zu überdrücken (Abb. 

7.14). Ferner besteht die Möglichkeit, die Tragwerksstruktur derartig auszubilden, dass die Knoten 

keinen oder nur geringen Zugbeanspruchungen unterliegen. Als Beispiel dient hier die Brücke in 

Schönecken (Kap. 7.1.1) oder ein unterspannter Träger. Bei letzterem könnte der Knoten als Umlenkung 

für die Unterspannung genutzt werden. 

Außerdem können mit den Knoten modulare Fachwerkstrukturen geschaffen werden (vgl. Kap. 3). 

Dabei können Fachwerkträger in einer Art Baukastensystem für individuelle Anforderungen 

zusammengestellt werden. Denkbar sind neben einer dauerhaften Verwendung der Träger auch 

temporäre Anwendungen wie beispielweise bei einer Behelfsbrücke. Das modulare System bietet zudem 

Vorteile im Transport des Fachwerkträgers sowie im Recycling einzelner Materialien.  
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Abb. 7.15 Topologieoptimierte Fachwerkträger: Hybrider-Fachwerkträger (oben),aus [74], und vorgespannter Fachwerkträger aus 3D-Druck 
(unten), aus [220] 

Das Herstellungsverfahren mit Hilfe einer verlorenen Schalung (3D-Druck) erlaubt eine wirtschaftliche 

Produktion individueller Knoten. Somit bieten die Knoten ein Potenzial für die Anwendung in 

Topologieoptimierten Fachwerkstrukturen wie z. B. in [74, 213, 220] (Abb. 7.15). Mit der Variabilität 

in der Formgebung können mit den Knoten auf verschiedene Positionen in der Fachwerkstruktur und 

dessen Kraftfluss reagiert werden. Neben Fachwerken und Stützenfußpunkten können 

Polymerbetonknoten auch in weiteren Stabwerkstrukturen wie z. B. in Baumstützen [13] eingesetzt 

werden.  
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Kapitel 8 
 
Schlussfolgerungen und Ausblick 
 
 
In der vorliegenden Arbeit wird basierend auf einem Ansatz für Knoten in Stabstrukturen des Holzbaus 

ein Konzept für unbewehrte Fachwerkknoten aus einem ultrahochfesten Polymerbeton für modulare 

hybride und nicht hybride Fachwerke entwickelt. In diesem Rahmen erfolgen experimentelle 

Untersuchungen zum Materialverhalten des Polymerbetons sowie numerische Untersuchungen zum 

Tragverhalten und zur Tragfähigkeit der Knoten. 

Die Untersuchungen zum ultrahochfesten Polymerbeton belegen, dass sich das Material durch seine 

schnelle Erhärtung und besonders durch seine hohen Festigkeiten im Hinblick auf die Herstellung sowie 

die Substitution der Bewehrung für die Anwendung in den Fachwerkknoten als geeignet erweist. Die 

erstmalige Ermittlung von Mittel- und Bemessungswerten gemäß bautechnischer Regelwerke 

klassifiziert den Polymerbeton auf Basis seiner Druckfestigkeit auf dem Niveau eines UHFB C130/140. 

Insbesondere ist die sehr hohe Zugfestigkeit von fck = 29 N/mm² ein Alleinstellungsmerkmal und grenzt 

den Polymerbeton deutlich vom zementgebundenen Beton ab. Das Materialverhalten des 

Polymerbetons ist grundsätzlich ähnlich zum zementgebundenen Beton, wie die uniaxialen Spannungs-

Dehnungs-Beziehungen unter Druck- und Zugbeanspruchung sowie die Verbundspannungs-Schlupf-

Beziehungen zum Betonstahl nachweisen. Als nachteilig ist hingegen der Festigkeitsverlust unter 

Temperaturen ab 100 °C zu bewerten. 

Aufgrund des ähnlichen Materialverhaltens zum zementgebundenen Beton ist es möglich, dessen 

Materialmodell für den Polymerbeton zu erweitern. Das analytische Modell zur Beschreibung der 

uniaxialen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen gemäß Model Code 90 kann unter Verwendung der aus 

den experimentell ermittelten Materialparametern des Polymerbetons sowie Modifikationen der 

Arbeitslinien im Nachbruchbereich für den Polymerbeton angesetzt werden. Die Modellparameter des 

elasto-plastischen Schädigungsmodells werden auf Basis der experimentellen Materialuntersuchungen 

abgeleitet. Unbestimmte Modellparameter werden mit Hilfe von Literaturangaben sowie numerischen 

Parameterstudien approximiert. Über einen Vergleich der experimentell und numerisch ermittelten 

uniaxialen Spannungs-Dehnungs-Beziehungen erfolgt die Validierung des Materialmodells. Das 

Materialmodell eignet sich für Strukturanalysen beliebiger Bauteile aus Polymerbeton, sodass eine Basis 

für Simulationen zum Tragverhalten der Polymerbetonknoten geschaffen wird. Zur analytischen 

Beschreibung des Verbundverhaltens zwischen Polymerbeton und Betonstahl wird auf das 
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Verbundgesetz gemäß Model Code 10 zurückgegriffen und für den Polymerbeton adaptiert. Die 

numerische Beschreibung des Verbundverhaltens gründet auf einer kohäsiven Kontaktformulierung, 

welche das Verbundgesetz in ein multilineares Modell überführt. Die Validierung des Verbundmodells 

erfolgt mit Hilfe der aus den Ausziehversuchen ermittelten Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen. 

Die numerischen Untersuchungen zum Tragverhalten der Knotentypen weisen mit hohen 

Tragfähigkeiten die Funktionalität des Konzeptes der unbewehrten Polymerbetonknoten nach. Die 

untersuchten Einflussfaktoren auf das Tragverhalten der Knoten wie die Art der Lasteinleitung, 

variierende Beanspruchungssituationen sowie plan- und außerplanmäßige Imperfektionen legen 

verschiedene Phänomene dar, die im Wesentlichen wie folgt zusammengefasst werden können: 

- Die Knotentypen werden in der Regel durch mindestens eine Zugbeanspruchung aus den 

anschließenden Stäben belastet, welche die Tagfähigkeit der Knoten limitiert. Aufgrund dieser 

Beanspruchung versagt gemäß dem Bemessungsablauf der Anschluss bzw. der Betonstahl, 

sodass ein duktiles Tragverhalten vorliegt. Unter der Annahme, dass kein Versagen des 

Betonstahls eintritt, begrenzen Ringzugspannungen um den maximal beanspruchten 

Zuganschluss die Tragfähigkeit der Knoten. 

- Wirken ausschließlich Druckkräfte auf den Knoten ein, ist die Art der Lasteinleitung 

entscheidend für die Tragfähigkeit des Knotens. Eine flächige Lasteinleitung erweist sich als 

besonders leistungsfähig und ist bei der Konstruktion anzustreben. 

- Die Annahme von idealen Beanspruchungen ist für die Bemessung der Knoten selbst 

ausreichend. Für die Anschlüsse sind hingegen die realen Beanspruchungen anzusetzen. 

- Sowohl planmäßige als auch außerplanmäßige Imperfektionen wirken sich signifikant auf das 

Tragverhalten der Knoten und insbesondere auf einzelne Knotenschlüsse aus, sodass diese 

Auswirkungen bei der Konstruktion und der Bemessung zu berücksichtigen sind.  

Die Untersuchungen zum Tragverhalten liefern Hinweise zur Bemessung der Knoten bezüglich der 

anzusetzenden Belastungen in Bezug zu idealen und realen Beanspruchungen, der Benennung 

bemessungsrelevanter Positionen und der Berücksichtigung von Imperfektionen. Es wird ein Weg zur 

Bemessung der Polymerbetonknoten auf Grundlage bestehender Regelwerke skizziert.  

Im Rahmen der Arbeit erfolgt die Umsetzung verschiedener Projekte, in denen Polymerbetonknoten 

eingesetzt werden und das Potenzial der Knoten aufzeigen. Einerseits stellen die Knoten durch die 

fließenden Übergänge der Stäbe und der Aufnahme der Querschnittsformen architektonisch 

ansprechende Konstruktionen dar. Andererseits belegen die numerischen und experimentellen 

Untersuchungen die Leistungsfähigkeit der Polymerbetonknoten. 

Ausblick 

Da Polymerbeton zu den nicht geregelten Baustoffen gemäß den Bauaufsichtsbehörden gehört, sind in 

aufwendigen Verfahren für dessen Anwendung Zustimmungen durch die obersten 
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Bauaufsichtsbehörden zu erwirken, sodass der Bedarf einer bautechnischen Regelung des verwendeten 

Polymerbetons sowie allgemein für Polymerbeton besteht. In diesem Zusammenhang sind beim 

verwendeten Polymerbeton weiterführende Materialuntersuchungen erforderlich. Einerseits ist eine 

breitere Datenbasis zu schaffen und andererseits sind ergänzende Untersuchungen zum Schwind-, 

Kriech- und Ermüdungsverhalten anzustellen, deren Ergebnisse auch in einem Bemessungsansatz der 

Knoten zu berücksichtigen sind. Die nachteilige Temperaturbeständigkeit des Polymerbetons könnte 

die Anwendung des Materials und der Knoten insbesondere bei erforderlichen Brandschutz-

Bemessungen einschränken. Daher wäre es erstrebenswert, den Polymerbeton dahingehend zu 

optimieren. 

Die Materialmodellierung gründet zum Teil auf der Approximation der Modellparameter, welche durch 

fortführende experimentelle Untersuchungen zu belegen sind. Zur Simulation der Zuglasteinleitung 

über den am beanspruchten Rand liegenden Betonstahl wird in dieser Arbeit eine Modifikation der 

Zugarbeitslinie des Polymerbetons vorgenommen. Es ist die Annahme zu überprüfen, dass kein 

frühzeitiges Versagen durch einen Ausbruch des Anschlusses eintritt. Die Ergebnisse der numerischen 

Untersuchungen zum Tragverhalten der Knoten sind zu validieren. Zu diesem Zweck ist ein 

Versuchsstand zu entwickeln, welcher die Untersuchung von verschiedenen Belastungssituationen 

sowie Imperfektionen erlaubt. 

Auf Grundlage des in dieser Arbeit aufgezeigten Bemessungsablaufs sowie der numerischen und 

ergänzenden experimentellen Untersuchungen der Polymerbetonknoten ist für die Knoten ein 

Bemessungsansatz zu entwickeln, um eine Basis für die breite Anwendung der Knoten in der Praxis zu 

schaffen. Neben einem Bemessungsansatz der Knoten sind in fortführenden Arbeiten auch die 

Ermittlung der Bemessungswerte des Polymerbetons zu diskutieren. Die Materialuntersuchungen 

zeigen eine sehr geringe Streuung der Materialfestigkeiten, sodass ein speziell für unbewehrten 

Polymerbeton abgeleiteter Sicherheitsbeiwert denkbar ist, der einen effizienteren Einsatz des Materials 

ermöglicht. 
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Anhang A 
 
Versuchsdaten – Materialuntersuchungen  
 
 
A1.1 Ergebnisse der Druckfestigkeitsuntersuchungen 
 

Bezeichnung 
Aus-

schalzeit 
Alter Seitenmaße Höhe Schlankheit Masse Bruchlast 

Druck-
festigkeit 

  Ld Ad d1 d2 h h/d G Fu fc 

  [d] [d] [cm] [cm] [cm] [-] [kg] [kN] [N/mm²] 

Zylinder 150x300 

18-A-Cy1,c 1 25 15.00   29.50 2.00 12.93 2514.99 142.32 

18-A-Cy2,c 1 25 15.00   29.50 2.00 12.93 2515.54 142.35 

18-A-Cy3,c 1 25 15.00   29.50 2.00 12.92 2552.24 144.43 

18-A-Cy4,c 1 25 15.00   29.50 2.00 12.99 2528.00 143.06 

18-A-Cy5,c 1 25 15.00   29.59 2.00 13.02 2625.00 148.54 

18-O-Cy1 21 28 14.95   29.70 2.00 12.99 2339.00 133.25 

18-O-Cy2 21 28 15.00   29.70 2.00 13.30 2506.00 141.81 

18-O-Cy3 21 28 14.97   29.68 2.00 13.04 2498.00 141.93 

18-O-Cy4 21 28 15.00   29.76 2.00 13.14 2443.00 138.25 

18-O-Cy5 21 28 14.95   29.67 2.00 12.95 2427.00 138.26 

Würfel 150x150x150 

17-A-Cu1_1d 1 1 14.93 15.01 15.01 0.99 8.23 120.00 5.35 

17-A-Cu2_3d 1 3 14.89 15.00 15.03 0.99 8.20 2219.00 99.35 

17-A-Cu3_7d 1 7 15.01 14.90 15.01 1.00 8.27 2810.00 125.64 

17-A-Cu4_14d 1 14 15.00 15.02 15.01 1.00 8.36 2820.00 125.17 

17-A-Cu5_28d 1 28 14.99 14.78 15.04 1.00 8.21 2740.00 123.67 

17-B-Cu1,c 1 14 15.11 14.75 15.03 1.00 8.31 2430.00 109.03 

17-B-Cu2,c 1 14 15.15 14.65 15.03 1.00 8.31 2700.00 121.65 

17-B-Cu3,c 1 14 15.01 14.83 15.00 1.00 8.39 2850.00 128.03 

17-B-Cu4,c 1 14 15.11 14.79 15.12 1.00 8.43 2860.00 127.98 

17-B-Cu5,c 1 14 15.02 14.82 15.03 1.00 8.41 2740.00 123.09 

18-I-Cu1,c 26 26 15.00 15.14 15.00 1.00 8.27 2930.00 129.02 

18-I-Cu2,c 26 26 15.00 14.99 15.00 1.00 8.39 3060.00 136.09 

18-I-Cu3,c 26 26 14.99 14.95 15.00 1.00 8.33 3040.00 135.65 

18-I-Cu4,c 26 26 15.20 14.90 14.99 1.00 8.29 3040.00 134.23 

18-I-Cu5,c 26 26 15.00 14.95 15.00 1.00 8.29 3040.00 135.56 

18-L-Cu1,c 7 28 15.02 14.84 15.02 1.00 8.39 3300.00 148.05 

18-L-Cu2,c 7 28 15.01 14.92 15.01 1.00 8.48 3360.00 150.03 

18-L-Cu3,c 7 28 15.00 14.96 15.02 1.00 8.54 3420.00 152.41 

18-L-Cu4,c 7 28 15.00 14.80 15.00 1.00 8.36 3280.00 147.75 

18-L-Cu5,c 7 28 15.01 15.10 14.98 1.00 8.53 3420.00 150.89 

Würfel 100x100x100 

18-D-P1-1,c 15 40 10.02 9.92 10.05 1.00 2.50 1525.718 153.34 

18-D-P1-2,c 15 40 10.02 9.92 10.06 1.00 2.53 1524.167 155.00 

18-D-P2-1,c 15 40 10.02 9.95 10.04 1.00 2.53 1545.376 156.15 

18-D-P2-2,c 15 40 10.02 9.92 10.08 1.00 2.53 1552.147 152.53 

18-D-P3-1,c 15 40 10.02 9.90 10.06 1.00 2.51 1513.023 152.53 
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18-D-P3-2,c 15 40 10.02 9.90 10.05 1.00 2.50 1518.692 153.10 

18-J-Cu1,c 26 26 10.00 9.98 10.00 1.00 2.45 1438.00 144.09 

18-J-Cu2,c 26 26 10.00 9.97 10.00 1.00 2.43 1413.00 141.73 

18-J-Cu3,c 26 26 9.99 9.97 10.00 1.00 2.45 1411.00 141.67 

18-J-Cu4,c 26 26 10.00 9.97 10.00 1.00 2.44 1399.00 140.32 

18-J-Cu5,c 26 26 9.99 9.98 10.00 1.00 2.46 1444.00 144.83 

18-G-P1-1,c 19 148 10.00 9.70 10.00 1.00 2.46 1499.970 154.64 

18-G-P1-2,c 19 148 10.00 9.70 10.00 1.00 2.44 1515.400 156.23 

18-M-P1-1,c 7 35 9.90 10.13 10.04 1.00 2.53 1510.000 150.57 

18-M-P1-2,c 7 35 9.89 10.15 10.02 1.00 2.49 1491.000 148.53 

18-M-P2-1,c 7 35 10.04 10.13 10.00 1.00 2.56 1535.000 150.93 

18-M-P2-2,c 7 35 9.95 10.16 10.02 1.00 2.53 1522.000 150.56 

18-M-P3-1,c 7 35 10.12 9.85 10.00 1.00 2.49 1494.000 149.88 

18-M-P3-2,c 7 35 9.98 10.21 10.01 1.00 2.55 1512.000 148.39 

Prismen 100x100x200-300 

18-H-P1,c 19 19 10.05 9.98 19.85 2.00 4.9070 1440.846 143.66 

18-H-P2,c 19 19 10.00 10.05 29.78 3.00 7.3620 1404.295 139.73 

Prismenhälfte 40x40x160 

17-C-P1-1,c 1 14 4.05 3.95 16.21   0.65 365.00 147.85 

17-C-P1-2,c 1 14 4.05 3.95 16.21   0.65 368.00 149.06 

17-C-P2-1,c 1 14 4.05 3.95 16.21   0.65 362.00 146.63 

17-C-P2-2,c 1 14 4.05 3.95 16.21   0.65 358.00 145.01 

17-C-P3-1,c 1 14 4.00 4.00 16.05   0.66 369.00 147.60 

17-C-P3-2,c 1 14 4.00 4.00 16.05   0.66 378.00 151.20 

17-C-P4-1,c 1 14 4.00 4.00 16.09   0.65 371.00 148.40 

17-C-P4-2,c 1 14 4.00 4.00 16.09   0.65 375.00 150.00 

17-C-P5-1,c 1 14 4.05 3.90 16.37   0.65 357.00 146.46 

17-C-P5-2,c 1 14 4.05 3.90 16.37   0.65 355.00 145.64 

18-F-P1-1,c 15 40 3.90 4.00 16.30   0.64 265.420 170.14 

18-F-P1-2,c 15 40 3.90 4.00 16.30   0.64 266.000 170.51 

18-F-P2-1,c 15 40 3.95 4.00 16.20   0.64 266.230 168.50 

18-F-P2-2,c 15 40 3.95 4.00 16.20   0.64 267.270 169.16 

18-F-P3-1,c 15 40 4.00 4.00 16.10   0.64 263.800 164.88 

18-F-P3-2,c 15 40 4.00 4.00 16.10   0.64 269.100 168.19 

18-E-P1-1,c 15 40 3.90 4.00 16.30   0.64 268.590 172.17 

18-E-P1-2,c 15 40 3.90 4.00 16.30   0.64 264.460 169.53 

18-E-P1-1,c 15 40 4.00 4.00 16.20   0.65 264.670 165.42 

18-E-P1-2,c 15 40 4.00 4.00 16.20   0.65 266.700 166.69 

18-E-P3-1,c 15 40 4.00 4.00 16.20   0.65 266.780 166.74 

18-E-P3-2,c 15 40 4.00 4.00 16.20   0.65 269.580 168.49 

18-K-P1-1,c 26 26 4.00 4.00 16.09   0.64 391.57 156.63 

18-K-P1-2,c 26 26 4.00 4.00 16.09   0.64 385.20 154.08 

18-K-P2-1,c 26 26 3.99 4.02 16.08   0.63 382.36 153.33 

18-K-P2-2,c 26 26 3.99 4.02 16.08   0.63 370.78 148.68 

18-K-P3-1,c 26 26 4.00 4.04 16.08   0.64 393.53 157.41 

18-K-P3-2,c 26 26 4.00 4.04 16.08   0.64 384.58 153.83 

18-K-P4-1,c 26 26 3.99 4.01 16.00   0.64 411.10 164.85 

18-K-P4-2,c 26 26 3.99 4.01 16.00   0.64 383.60 153.82 

18-K-P5-1,c 26 26 4.06 4.00 16.10   0.65 387.80 155.12 

18-K-P5-2,c 26 26 4.06 4.00 16.10   0.65 381.01 152.40 

18-K-P6-1,c 26 26 4.01 4.00 16.03   0.64 372.02 148.81 

18-K-P6-2.c 26 26 4.01 4.00 16.03   0.64 378.00 151.20 

18-K-P7-1,c 26 26 4.04 4.00 16.17   0.65 394.94 157.98 

18-K-P7-2,c 26 26 4.04 4.00 16.17   0.65 397.82 159.13 

18-K-P8-1,c 26 26 4.01 3.99 16.06   0.65 396.66 158.66 

18-K-P8-2,c 26 26 4.01 3.99 16.06   0.65 400.09 160.03 

18-K-P9-1,c 26 26 3.99 4.02 16.10   0.64 394.69 158.27 

18-K-P9-2,c 26 26 3.99 4.02 16.10   0.64 380.76 152.68 
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18-K-P10-1,c 26 26 4.04 4.08 16.08   0.67 407.16 162.87 

18-K-P10-2,c 26 26 4.04 4.08 16.08   0.67 399.97 159.99 

18-K-P11-1,c 26 26 4.06 4.01 16.23   0.66 400.39 160.15 

18-K-P11-2,c 26 26 4.06 4.01 16.23   0.66 404.39 161.76 

18-K-P12-1,c 26 26 4.02 4.12 16.10   0.66 401.10 160.44 

18-K-P12-2,c 26 26 4.02 4.12 16.10   0.66 406.12 162.45 

18-N-P1-1,c 7 28 3.92 3.97 16.08   0.65 266.03 169.66 

18-N-P1-2,c 7 28 3.92 3.97 16.08   0.65 271.66 173.25 

18-N-P2-1,c 7 28 3.91 4.00 16.01   0.64 269.48 172.30 

18-N-P2-2,c 7 28 3.91 4.00 16.01   0.64 263.33 168.37 

18-N-P3-1,c 7 28 3.93 4.00 16.00   0.64 263.63 167.70 

18-N-P3-2,c 7 28 3.93 4.00 16.00   0.64 267.45 170.13 

20-M-A1-1,c 8 47 39.5 40.0       272396 172.40 

20-M-A1-2,c 8 47 39.5 40.0       279008 176.59 

20-M-A2-1,c 8 47 40.0 39.0       279793 179.35 

20-M-A2-2,c 8 47 40.0 39.0       271410 173.98 

20-M-A3-1,c 8 47 38.0 40.0       254167 167.22 

20-M-A3-2,c 8 47 38.0 40.0       266070 175.05 

20-M-A4-1,c 7 39 41.5 40.1       275666 165.65 

20-M-A4-2,c 7 39 41.5 40.1       281042 168.88 

20-M-A5-1,c 7 39 40.0 40.1       258781 161.33 

20-M-A5-2,c 7 39 40.0 40.1       278794 173.81 

20-M-A6-1,c 7 39 40.9 40.0       260754 159.39 

20-M-A6-2,c 7 39 40.9 40.0       273824 167.37 

20-M-B1-1,c 9 42 39.8 40.3       267866 167.01 

20-M-B1-2,c 9 42 39.8 40.3       272313 169.78 

20-M-B2-1,c 9 42 40.3 40.0       273692 169.78 

20-M-B2-2,c 9 42 40.3 40.0       276273 171.39 

20-M-B3-1,c 9 42 39.9 40.0       271159 169.90 

20-M-B3-2,c 9 42 39.9 40.0       270125 169.25 

20-M-C1-1,c 2 33 40.7 40.4       273194 166.15 

20-M-C1-2,c 2 33 40.7 40.4       275168 167.35 

20-M-C2-1,c 2 33 40.6 40.0       280077 172.46 

20-M-C2-2,c 2 33 40.6 40.0       276677 170.37 

20-M-C3-1,c 2 33 40.5 40.2       265833 163.28 

20-M-C3-2,c 2 33 40.5 40.2       263917 162.10 

 
 
A1.2 Auswertung der Druckfestigkeitsuntersuchungen 
 

Bezeichnung 
Anzahl der 
Messwerte 

Beiwert Mittelwert 
Standard-

abweichung 
Variations-
koeffizient 

0,05 Fraktile 

  n kn fcm sx v fck,0,05  

  [-] [-] [N/mm²] [N/mm²] [%] [N/mm²] 

Zylinder 150x300 

18-A-Cy 5 2.33 144.14 2.61 1.81 138.07 

18-O-Cy 5 2.33 138.70 3.54 2.60 130.44 

Würfel 150x150x150 

17-B-Cu 5 2.33 121.96 7.77 6.37 103.85 

18-I-Cu 5 2.33 134.11 2.93 2.19 127.28 

18-L-Cu 5 2.33 149.83 1.96 1.30 145.27 

Würfel 100x100x100 

18-D-P 6 2.18 153.77 1.48 0.96 150.55 

18-J-Cu 5 2.33 142.53 1.87 1.31 138.17 

18-G-P 2 3.37 155.43 1.12 0.72 151.64 

18-M-P 6 2.18 149.81 1.10 0.70 147.41 
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Prismenhälfte 40x40x160 

17-C-P 10 1.92 147.79 1.94 1.31 144.06 

18-F-P 6 2.18 168.56 2.02 1.20 164.16 

18-E-P 6 2.18 168.17 2.44 1.45 162.85 

18-K-P 24 1.76 156.86 4.44 2.83 149.04 

18-N-P 6 2.18 170.24 2.17 1.28 165.50 

20-M-A 6 2.18 174.10 4.12 2.37 165.11 

20-M-A 6 2.18 166.07 5.23 3.15 154.67 

20-M-B 6 2.18 169.52 1.43 0.84 166.41 

20-M-C 6 2.18 166.95 4.00 2.39 158.24 

 
 
A2.1 Ergebnisse der Biegezugfestigkeitsuntersuchungen 
 

Bezeichnung 
Aus-

schalzeit 
Alter Temperatur Seitenmaße Länge Stützweite Masse 

Bruch-
last 

Biegezug-
festigkeit 

  Ld Ad T d1 d2 l ls G Fu fct,fl 

  [d] [d] [°C] [cm] [cm] [cm] [-] [kg] [kN] [N/mm²] 

Balken 100x100x500 

18-D-P1,b 15 32   10.00 10.02 49.50 3d 12.39 109.89 49.25 

18-D-P2,b 15 32   10.02 9.95 49.80 3d 12.51 117.79 53.43 

18-D-P3,b 15 32   10.02 9.94 49.90 3d 12.39 107.77 48.99 

18-M-P1,b 7 28   9.95 9.98 49.98 3d 12.43 113.634 51.60 

18-M-P2,b 7 28   9.94 9.99 49.97 3d 12.60 117.962 53.51 

18-M-P3,b 7 28   9.96 9.98 49.99 3d 12.44 124.634 56.54 

Balken 100x30-100x500 

18-G-P1,b 19 19   10.00 9.70 50.00 4d 12.29 74.13 47.27 

18-G-P2,b 4 19   10.00 5.10 50.00 6d 6.47 28.83 49.88 

18-G-P3,b 15 15   10.10 2.90 50.00 10d 3.77 8.40 44.49 

Prismen 40x40x160 

17-C-P1,b 1 14   4.05 3.95 16.21 2.5d 0.65 23.51 54.43 

17-C-P2,b 1 14   4.05 3.95 16.21 2.5d 0.65 25.16 58.25 

17-C-P3,b 1 14   4.00 4.00 16.05 2.5d 0.66 24.88 58.30 

17-C-P4,b 1 14   4.00 4.00 16.09 2.5d 0.65 23.67 55.47 

17-C-P5,b 1 14   4.05 3.90 16.37 2.5d 0.65 25.95 60.86 

18-K-P2,b 26 26   3.99 4.02 16.08 2.5d 0.63 25.72 60.27 

18-K-P3,b 26 26   4.00 4.04 16.08 2.5d 0.64 24.20 56.15 

18-K-P4,b 26 26   3.99 4.01 16.00 2.5d 0.64 23.88 56.11 

18-K-P5,b 26 26   4.06 4.00 16.10 2.5d 0.65 22.55 51.29 

18-K-P6,b 26 26   4.01 4.00 16.03 2.5d 0.64 15.76 36.75 

18-K-P7,b 26 26   4.04 4.00 16.17 2.5d 0.65 26.78 61.52 

18-K-P8,b 26 26   4.01 3.99 16.06 2.5d 0.65 25.46 59.52 

18-K-P9,b 26 26   3.99 4.02 16.10 2.5d 0.64 25.86 60.60 

18-K-P10,b 26 26   4.04 4.08 16.08 2.5d 0.67 25.03 56.37 

18-K-P11,b 26 26   4.06 4.01 16.23 2.5d 0.66 24.47 55.53 

18-K-P12,b 26 26   4.02 4.12 16.10 2.5d 0.66 24.49 55.16 

20-M-A1,b 8 47   39.5 40.0 160.7 2.5d 649.6 26814 63.64 

20-M-A2,b 8 47   40.0 39.0 160.5 2.5d 636.3 28411 70.05 

20-M-A3,b 8 47   38.0 40.0 160.5 2.5d 610.9 27214 67.14 

20-M-A4,b 7 39   41.5 40.1 161.5 2.5d 677.9 29611 66.56 

20-M-A5,b 7 39   40.0 40.1 161.0 2.5d 658.7 26349 61.45 

20-M-A6,b 7 39   40.9 40.0 161.4 2.5d 662.5 26615 61.01 

20-M-B1,b 9 42   39.8 40.3 161.0 2.5d 645.4 26166 60.72 

20-M-B2,b 9 42   40.3 40.0 161.0 2.5d 654.7 28267 65.76 

20-M-B3,b 9 42   39.9 40.0 160.9 2.5d 646.3 26319 61.84 

20-M-C1,b 2 33   40.7 40.4 161.7 2.5d 656.5 30007 67.76 
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20-M-C2,b 2 33   40.6 40.0 161.4 2.5d 653.9 27720 64.01 

20-M-C3,b 2 33   40.5 40.2 161.8 2.5d 657.6 27531 63.10 

18-N-P1,b 7 28   3.92 3.97 16.08 2.5d 0.65 27.42 67.42 

18-N-P2,b 7 28   3.91 4.00 16.01 2.5d 0.64 23.98 58.83 

18-N-P3,b 7 28   3.93 4.00 16.00 2.5d 0.64 21.96 53.31 

18-V-P1 7 28 80 4.02 3.99 16.08 2.5d 0.66 21.66 50.39 

18-V-P2 7 28 80 4.00 3.98 16.01 2.5d 0.65 21.12 50.11 

18-V-P3 7 28 80 3.98 3.99 16.00 2.5d 0.65 20.88 49.54 

18-W-P1 7 28 90 3.87 3.99 16.20 2.5d 0.64 21.83 54.80 

18-W-P2 7 28 90 3.90 3.96 16.20 2.5d 0.65 20.69 51.54 

18-W-P3 7 28 90 3.97 3.99 16.02 2.5d 0.65 22.58 53.86 

18-X-P1 7 28 100 3.95 3.98 16.08 2.5d 0.64 20.20 48.80 

18-X-P2 7 28 100 3.95 3.98 16.06 2.5d 0.63 21.78 52.60 

18-X-P3 7 28 100 4.00 4.00 16.27 2.5d 0.65 22.84 53.54 

18-Y-P1 7 28 110 3.99 3.97 16.04 2.5d 0.64 7.69 18.24 

18-Y-P2 7 28 110 3.90 4.00 16.01 2.5d 0.63 8.87 21.88 

18-Y-P3 7 28 110 4.04 4.05 16.03 2.5d 0.65 8.29 18.80 

18-T-P1 21 28 120 4.09 4.01 16.01 2.5d 0.67 5.18 11.59 

18-T-P2 21 28 120 4.11 4.03 16.05 2.5d 0.67 4.98 10.97 

18-T-P3 21 28 120 4.16 4.02 16.10 2.5d 0.68 4.99 10.77 

18-U-P1 21 28 130 4.00 4.01 16.03 2.5d 0.65 3.49 8.16 

18-U-P2 21 28 130 4.00 3.99 16.06 2.5d 0.64 3.23 7.60 

18-U-P3 21 28 130 4.08 4.01 16.07 2.5d 0.66 2.68 6.03 

 
A2.2 Auswertung der Biegezugfestigkeitsuntersuchungen 
 

Bezeichnung 
Anzahl der 
Messwerte 

Beiwert Mittelwert 
Standard-

abweichung 
Variations-
koeffizient 

0,05 Fraktile 

  n kn fctm,fl sx v fctk,0,05,fl  

  [-] [-] [N/mm²] [N/mm²] [%] [N/mm²] 

Balken 100x100x500 

18-D-P 3 3.37 50.56 2.49 4.93 42.15 

18-M-P 3 3.37 53.88 2.49 4.62 45.49 

Balken 100x30-100x500 

18-G-P 3 3.37 47.21 2.70 5.71 38.12 

Prismen 40x40x160 

17-C-P 5 2.33 57.46 2.55 4.44 51.52 

18-K-P 11 1.92 55.39 6.87 12.40 42.20 

20-M-A 3 3.37 66.94 3.21 4.79 56.13 

20-M-A 3 3.37 63.00 3.09 4.90 52.60 

20-M-B 3 3.37 62.77 2.64 4.21 53.86 

20-M-C 3 3.37 64.95 2.47 3.80 56.63 

18-N-P 3 3.37 59.85 7.11 11.87 35.90 

18-V-P 3 3.37 49.97 0.60 1.20 47.95 

18-W-P 3 3.37 53.40 1.68 3.10 47.73 

18-X-P 3 3.37 51.65 2.51 4.90 43.19 

18-Y-P 3 3.37 19.64 1.96 10.00 13.05 

18-T-P 3 3.37 11.11 0.43 3.80 9.67 

18-U-P 3 3.37 7.26 1.11 15.20 3.54 
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A3.1 Ergebnisse der E-Modul-Untersuchungen 
 

Bezeichnung 
Aus-

schalzeit 
Alter 

Durch-
messer 

Höhe Masse Bruchlast 
Druck-

festigkeit 
Anfänglicher 

E-Modul 
Stabilisierter 

E-Modul 

  Ld Ad d h G Fu fc Ec,0 Ec,S 

  [d] [d] [cm] [cm] [kg] [kN] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 

Zylinder 150*300 

18-A-Cy1,c 1 25 15.00 29.50 12.93 2514.99 142.32 34043 36026 

18-A-Cy2,c 1 25 15.00 29.50 12.93 2515.54 142.35 36932 39032 

18-A-Cy3,c 1 25 15.00 29.50 12.92 2552.24 144.43 35305 37427 

18-A-Cy4,c 1 25 15.00 29.50 12.99 2528.00 143.06 36665 38653 

18-A-Cy5,c 1 25 15.00 29.59 13.02 2625.00 148.54 35740 37785 

18-O-Cy1,c 21 28 14.95 29.70 12.99 2339.00 133.25 36853 38783 

18-O-Cy2,c 21 28 15.00 29.70 13.30 2498.00 141.36 37387 39951 

18-O-Cy3,c 21 28 14.97 29.68 13.04 2506.00 142.38 36486 39195 

18-O-Cy4,c 21 28 15.00 29.76 13.14 2443.00 138.25 37133 38933 

18-O-Cy5,c 21 28 14.95 29.67 12.95 2427.00 138.26 36548 39225 

 
A3.2 Auwertung der E-Modul-Untersuchungen 
 

Stabilisierter E-Modul 

Bezeichnung 
Anzahl der 
Messwerte 

Beiwert Mittelwert 
Standard-

abweichung 
Variations-
koeffizient 

  n kn Ecm sx v 

  [-] [-] [N/mm²] [N/mm²] [%] 

18-A-Cy 5 2.33 37785 1357.77 3.59 

18-O-Cy 5 2.33 39217 449.62 1.15 

 
A4.1 Ergebnisse der Verbundspannungs-Schlupf-Untersuchungen 
 

Bezeichnung Stab 
Aus-

schalzeit 
Alter 

Seiten-
maße 

Stabdurch-
messer 

Verbund-
länge 

Bruchlast 
Schlupf 
bei Fu 

Verbund-
spannung 

    Ld Ad d ds lb Fu smax τb,max 

  [-] [d] [d] [cm] [mm] [mm] [N] [mm] [N/mm²] 

20-L-A1 B500 8 47 20.00 20 20 45789.27 1.06 36.44 

20-L-A2 B500 8 47 20.00 20 20 57929.30 1.41 46.10 

20-L-A3 B500 8 47 20.00 20 20 59463.84 1.64 47.32 

20-L-A4 B500 7 39 20.00 20 20 59915.54 1.70 47.68 

20-L-A5 B500 7 39 20.00 20 20 66298.13 0.78 52.76 

20-L-B1 B500 9 42 20.00 20 40 147918.98 1.03 58.86 

20-L-B2 B500 9 42 20.00 20 40 145186.27 3.07 57.77 

20-L-B3 B500 9 42 20.00 20 40 157567.98 1.77 62.69 

20-L-B4 B500 9 42 20.00 20 40 148542.63 2.70 59.10 

20-L-B5 B500 9 42 20.00 20 40 154628.31 3.70 61.52 

20-L-C1 B500 2 33 20.00 16 40 109482.34 2.41 54.45 

20-L-C2 B500 2 33 20.00 16 40 95893.70 2.25 47.69 

20-L-C3 B500 2 33 20.00 16 40 102825.99 1.52 51.14 

20-L-C4 B500 2 33 20.00 16 40 98546.23 1.26 49.01 

20-L-C5 B500 2 33 20.00 16 40 98172.57 1.56 48.83 

20-L-D1 Pfeifer-Muffe 31 31 20.00 26.6 70 32696.56 0.60 5.58 

20-L-D2 Pfeifer-Muffe 31 31 20.00 26.6 70 32592.08 0.72 5.57 

20-L-D3 Pfeifer-Muffe 31 31 20.00 26.6 70 34973.56 0.16 5.97 

20-L-D4 Pfeifer-Muffe 31 31 20.00 26.6 70 34959.01 0.33 5.97 

20-L-D5 Pfeifer-Muffe 31 31 20.00 26.6 70 42087.80 0.43 7.19 
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A4.2 Auswertung der Verbundspannungs-Schlupf-Untersuchungen 
 

Verbundspannung 

Bezeichnung 
Anzahl der 
Messwerte 

Beiwert Mittelwert 
Standard- 

abweichung 
Variations- 
koeffizient 

  n kn τbm sx v 

  [-] [-] [N/mm²] [N/mm²] [%] 

20-L-A 5 2.33 46.06 5.95 12.92 

20-L-B 5 2.33 59.99 2.04 3.40 

20-L-C 5 2.33 50.23 2.67 5.32 

20-L-D 5 2.33 6.06 0.66 10.95 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 





 

 

 
 

Anhang B 
 
Lastannahme Referenzfachwerk 
 
 
Als Referenzobjekt wird eine Halle mit Flachdach betrachtet. Es wird angenommen, dass die Halle eine 

Höhe zwischen 10 und 25 m besitzt sowie eine Feldweite von 5 m zwischen den Fachwerkträgern 

aufweist. Nachfolgend wird eine Linienlast für den Fachwerkträger ermittelt, welche aus dem Dach der 

Halle resultiert. Für die Windlast wird ein Mittel der vier Windzonen gebildet, welches mit dem 

maximalen aerodynamischen Beiwert für eine Winddruckbelastung multipliziert wird. Bei den 

Schneelasten wird ebenfalls ein Mittel aus den Schneelastzonen gebildet. Als Lage wird eine Höhe von 

400 m ü. NN angenommen. Gemäß der hypsographischen Kurve Deutschlands, welche die prozentuale 

Verteilung der Landfläche in Bezug zur Höhe über dem Meeresspiegel zeigt, wird mit 400 m ü. NN 

75 % der Fläche Deutschlands erfasst. 

Eigengewicht 
Art Flächenlast 

PV-Anlage 0,25 kN/m² 
Sandwich-Element 0,30 kN/m² 
Aufbau 0,15 kN/m² 
Sicherheit 0,10 kN/m² 

gk 0,80 kN/m² 

 
Windlast 
Vereinfachte Böengeschwindigkeitsdrücke für Binnenland Aerodynamischer Beiwert für 

Druckbelastung 10 m < h < 25 m 
Zone qp   cpe 

1 0,50 kN/m² 0,2 
2 0,80 kN/m²   
3 0,95 kN/m²  
4 1,15 kN/m²   

Mittel 0,85 kN/m²   

wk = qp cpe 0,17 kN/m²   

 
Schneelast 

Zone s smin   Höhe ü. NN 
1 0,65 0,65 kN/m² h 

1a 0,81 0,81 kN/m² 400 m* 
2 1,21 0,85 kN/m² Formbeiwert 

2a 1,52 1,06 kN/m² μ 
3 1,78 1,10 kN/m² 0,8 

Mittel 1,19 0,89 kN/m²  

sk = s μ 0,95 kN/m²  
*Annahme deckt 3/4 der Fläche Deutschlands  

 
Maßgebende Kombination 

 
 

d d f g k q k q 0 k( )g q l g s w       , d d 13,29 kN/m  14 kN/mg q    
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Die Abmessungen des Fachwerkträgers gründen auf drei Annahmen: 

1. Als Belastung liegt eine mittlere Lastannahme für Deutschland zu Grunde, die für den 

Fachwerkträger gd + qd = 14 kN/m beträgt.  

2. Für die Geometrie des Fachwerkträgers wird ein Verhältnis zwischen Fachwerkträgerhöhe und 

–länge von l/h = 14 sowie ein Strebenneigungswinkel von α = 45° angenommen.   

3. Die Tragfähigkeit des Knotenanschlusses im Gurt des Knotentyps A stellt die maximale 

Stabnormalkraft im Fachwerk dar (NEd,max = NRds). 

Die Knotentypen A und B erhalten in Form der Referenzknoten lediglich einen einzigen 

Schraubanschluss je Anschlussfläche. Dieser Anschluss stellt den ungünstigsten Fall der in Kap. 3 

vorgestellten Anschlüsse dar und wird daher als Referenzknoten untersucht. Im Beispiel wird für den 

Knotentyp A ein Schraubanschluss mit einem Durchmesser von ds = 40 mm mit NRds = 383 kN gemäß 

[241] gewählt. Der Anschluss sowie die zuvor genannten Parameter bestimmen die Abmessungen des 

Referenzfachwerkträgers unter der Annahme eines idealen Fachwerks durch 

  
Rds

d d

8

14

N
l

g q



  und   

 /14h l .  

Daraus ergibt sich ein Fachwerkträger mit einer Spannweite von l = 15,6 m und einer Höhe von 

h = 1,1 m. Die Abmessungen dienen ebenso als Beispiel für Knotentyp B. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 





 

 

Notation 

 

Notation 
 
Lateinische Buchstaben 

A Fläche, Querschnittsfläche 

Ad Alter Probekörper 

D Steifigkeit 

E E-Modul 

F Kraft, Fließfläche 

G Potenzialfunktion, Masse 

GF, Gcl Bruchenergie, Zerstauchungsenergie 

I Invariante des Spannungstensors 

J Invariante des deviatorischen Spannungstensors 

K Verbundsteifigkeit 

Kc Verhältnis der Spannungsinvarianten von Zug- und Druckmeridian 

Ld Ausschalzeit 

M Biegemoment 

N Normalkraft 

V Volumen, Verhältnis, Querkraft 

  

b Breite, Schädigungsparameter 

c Betondeckung 

cpe aerodynamischer Beiwert 

d Seitenmaß, Durchmesser, Schädigungsvariable 

e Exzentrizität, Ausmitte 

ec Parameter der Potenzialfunktion 

f Festigkeit 

g Eigengewicht 

h Höhe 

hs Stichmaß 

k Steifigkeit, Beiwert 

l Länge, Spannweite 

lc charakteristische Länge 

n Anzahl 

p hydrostatische Spannung 
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q Vergleichsspannung nach von Mises, Nutzlast 

qp Böengeschwindigkeitsdruck 

r Wichtungsfaktor, Rotationslager 

s Schneelast 

sx Standardabweichung 

t Zeit, Temperatur, Verbundspannungsvektor 

u Verschiebungslager, Höchstwert 

v Variationskoeffizient 

v04 Verschiebung bei 40 % der geschätzten Bruchlast 

w Weg, Rissweite, Windlast 

  

Griechische Buchstaben 

α Materialparameter 

αc Abminderungsbeiwert  

af Verhältnis von biaxialer zu uniaxialer Betondruckfestigkeit 

β Materialparameter 

γ Teilsicherheitsbeiwert, Materialparameter 

δ Schlupf 

ε Dehnung, Verzerrung  

η Beiwert Verbundbedingung 

θ Lode-Winkel 

λ Skalierungsparameter 

μ Formbeiwert 

σ Normalspannung, Hauptspannung 

τ Schubspannung, Verbundspannung 

φ Rotationswinkel 

ψ Dilatanzwinkel 

  

Indizes 

0 Ausgangswert, Initialwert 

0,05 5 % Fraktilwert 

b Verbund 

c Beton, Druck 

cr reißen, gerissen 

cube, cyl Würfel, Zylinder 

d Bemessungswert 

E Einwirkung 
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e Element 

el, pl, in elastisch, plastisch, inelastisch 

exp, sim Experimentell, Simulation 

fl Biegezug 

G Gurt 

k charakteristischer Wert 

m Mittelwert 

max, min maximaler und minimaler Wert 

n netto 

n, s, t Scherrichtung 1 und 2, Normalrichtung 

R Widerstand 

S Strebe 

s Stahl 

t Zug 

u Grenzwert 

x, y, z kartesische Koordinaten 

y Wert bei Fließen 

  

Operatoren 

...  Betrag 

...

x




 
partielle Ableitung 

  Differenz 

...  MacAulay-Klammer 

,  a a  effektive und approximative Größe 

ˆ, a a  Zeitableitung und Vektor der Eigenwerte a 
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