D-A-CH - MITTEILUNGSBLATT

ISSN 1434-6591

ERDBEBENINGENIEURWESEN UND

Eine gemeinsame Publikation von

DGEB

Deutsche Gesellschaft fur
Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik
www.dgeb.org

OGE

Osterreichische Gesellschaft fur
Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik
www.oge.or.at

SGEB

Schweizer Gesellschaft fir
Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik
www.sgeb.ch

Inhalt
Aufsitze

S2 Modellierung und Analyse
von Erdbebenschutzsystemen
A. Seltenhammer, C. Bucher

S 10 Das Verhalten von Gebauden mit
Stahlbetontragwéanden wahrend des
Erdbebens Centro-Sur in Chile am
27.2.2010
K. Beyer, T. Wenk

S 21 Aktuelle Informationen und Berichte

EDITORIAL

Die Erdbeben in Haiti am 12. Januar 2010 mit einer Magni-
tude von M, = 7.2 und in Chile am 27. Februar 2010 mit ei-
ner Magnitude von M = 8.8 zeigen deutlich welche Mog-
lichkeiten der technischen und baulichen Vorsorge gegen
die Auswirkungen derartiger Naturkatastrophen zur Verfii-
gung stehen. Wihrend fiir das Erdbeben in Haiti 250.000
Todesopfer und eine Schadenssumme von 8 Mrd. US-$ ab-
geschitzt werden, wird die Zahl der Toten fiir das Chile-
Erdbeben mit 342 und eine Schadenssumme von 30 Mrd.
US-$ angegeben. Die Vorschriften zum erdbebensicheren
Bauen in Chile und deren fachgerechte Umsetzung haben
trotz der Erdbebenstirke nur in wenigen Féllen zu kata-
strophalem Bauwerksversagen mit Personenschiden ge-
fiithrt. Die Vorhersage der zu erwartenden Erdbebenbelas-
tungen sowie deren Auswirkungen auf die gebaute Infra-
struktur ist eine Aufgabe, die nur im Zusammenspiel von
Seismologen und Bauingenieuren erfolgreich bewaltigt
werden kann. In diesem Fall lassen sich, wie das Chile Erd-
beben zeigt, auch die Auswirkungen von sehr schweren
Erdbeben auf Bauwerke kontrollieren.

Aktuelle Entwicklungen im Bereich des Erdbebeninge-
nieurwesens und der Baudynamik werden auf der 12.
DACH Tagung der Deutschen (DGEB), der Osterrei-
chischen (OGE) und der Schweizer (SGEB) Gesellschaften
fiir Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik diskutiert.
Die Ankiindigung der Tagung und der Aufruf zum Einrei-
chen von Beitrdgen sind unten auf dieser Seite enthalten.
Zum Schluss méchten wir Sie auch diesmal auf die Inter-
netseiten unserer Gesellschaften

http://www.dgeb.org
http://www.oge.or.at
http://www.sgeb.ch

aufmerksam machen und Sie dazu einladen, sich auf die-
sem Weg iiber die Arbeit der nationalen Gesellschaften zu
informieren und eine Mitgliedschaftin Betracht zu ziehen.
Carsten Konke

Rainer Flesch

Thomas Wenk

BAUDYNAMIK
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Modellierung und Analyse von Erdbebenschutzsystemen

A. Seltenhammer, C. Bucher

Zusammenfassung

Zwei der heutzutage meist eingesetzten Schwingungsiso-
latoren sind das Reibpendellager und das Bleikernlager. Bei-
de Schutzsysteme werden durch ein mechanisches Modell
diskretisiert und in Kombination mit einer Stahl-Hochbau-
konstruktion untersucht. Diese Mehrmassenschwinger wer-
den zufolge einwirkender realer als auch synthetischer Ak-
zelerogramme Zeitverlaufsanalysen unterzogen. Weiters
werden Parametervariationen durchgefiihrt und statistische
Auswertungen der Simulationen angegeben. Vergleichend
wird sowohl eine vereinfachte lineare Ndherungsberech-
nung als auch eine FE-Berechnung durchgefiihrt. Als Alter-
native werden Modelle von Reibpendellagern mit elasti-
schem Anschlag und zunehmender Kriimmung analysiert.

1 Einleitung

Die Aufgabe von Erdbebenschutzsystemen ist es die Kraft-
ubertragung von dem wegerregten Untergrund auf die
Struktur zu minimieren. Das Prinzip derselben ist folgendes:
Umwandeln von mechanischer Energie, das ist die Energie
der bewegten Masse, zu thermischer Energie, ohne dass die
Struktur selbst dabei Schaden nimmt. Die Energiedissipati-
on wird durch die Wirkung von Reibung oder Verformungen
in den Lagern erzielt. Durch diese Entkopplung der Struktur
von den horizontalen Komponenten der Bodenbewegung
koénnen Schédden oder sogar Einstiirze von Strukturen wéh-
rend Starkbeben vermieden, bzw. minimiert werden.
Zwei Hauptvertreter dieser Schutzsysteme sind das Reib-
pendellager (Friction Pedulum Bearing — FPB) und das Blei-
kernlager (Lead Rubber Bearing — LRB). Die Design Krite-
rien fiir beide Systeme sind die Reduzierung der Relativver-
schiebungen der Struktur damit ein moéglicher Einsturz ver-
mieden werden kann und die Vermeidung grofler Verschie-
bungen und Endverschiebungen des Lagers (siehe dazu [1]).
Diese Kriterien sind im Widerspruch zueinander, deswegen
miissen mogliche Kompromisse gefunden werden. Des Wei-
teren erfordert die stochastische Erregung eine Zuverléssig-
keitsanalyse.
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Bild 1. Schema eines FPBs und dessen mechanische Modellierung
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Bild 2. Schema eines LRBs und dessen mechanische Modellierung

2 Modellierung

2.1 Reibpendellager

Das Prinzip und das mechanische Modell des FPBs zeigt Bild
1. Der erste Parameter fiir das Design eines FPBs ist der
Gleitreibungskoeffizient zwischen den beweglichen Teilen
des Lagers. Die Haftreibungskraft S ist durch den Reibungs-
koeffizienten und das wirkende Gewicht definiert. Wird die-
se iiberschritten beginnt sich die Struktur relativ zum Unter-
grund zu bewegen (interne Lagerverschiebung z). Ab die-
sem Zeitpunkt wirkt eine Riickstellkraft, welche sich durch
die Kriimmung des FPBs ergibt. Diese Kraft wird im Modell
durch eine Feder der Steifigkeit k,, simuliert und ist somit
der zweite Design-Parameter. Die Eigenschaft des Pendels
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Tabelle 1. Einwirkungen und Systemantworten von FPB und LRB

Akzelerogramm Systemantwort FPB Systemantwort LRB

Name dt |Lange| PGA | F(0-1Hz) | Zmax | ddc Zend Zmax | ddc Zend

[s] [s] |[m/s?] [m] | [m] [m] (m] | [m] [m]
Bam 0.050 20| 7.16| 1.13E-02| 0.494| 0.506| 3.2E-04| 0.462| 0.421| 2.6E-04
Tabas 0.020 25| 9.15| 7.10E-03| 0.385| 0.362| 6.8E-02| 0.276| 0.273| 1.0E-02
|zmit 0.005 30| -3.22| 2.60E-03| 0.265| 0.245| 5.2E-03| 0.205| 0.192| 4.5E-04
Gazli 0.007| 12.9| -7.00| 5.50E-03| 0.212| 0.265| 4.5E-03| 0.201| 0.214| 3.0E-03
Silakhor | 0.050| 19.4| 4.05| 2.70E-03|0.186| 0.189| 1.1E-02| 0.172| 0.173| 7.4E-04
ElCentro | 0.020| 31.2| -3.13| 5.07E-04| 0.067| 0.167| 5.8E-03| 0.069| 0.107| 2.4E-04

verlangert die Eigenschwingungsdauer der entkoppelten
Struktur und der Kriitmmungsradius beeinflusst die Grofie
der riickstellenden Kraft. Die Federsteifigkeit &, entspricht
der sehr hohen Anfangssteifigkeit des FPBs solange der
Gleitschuh noch nicht in Bewegung ist. Wahrend der Gleit-
phase wird Energie durch Reibung dissipiert. Diese ent-
spricht der tiberstrichenen Flidche der bi-linearen Hystere-
sekurve (vgl. Bild 11) wihrend einer Zeitverlaufsanalyse.

2.2 Bleikernlager

Dieses Lager ist aus mit Stahlplatten bewehrtem Gummi
aufgebaut (Bild 2). Im Inneren befindet sich ein Bleikern,
der durch seine Verformung Energie dissipieren kann. Die-
se entspricht wie zuvor der tiberstrichenen Fliche der Hys-
teresekurve (vgl. Bild 11) wihrend einer Zeitverlaufsanaly-
se. Die horizontale Steifigkeit des Lagers ist - verglichen mit
der der Struktur - gering und bewirkt dadurch eine Vergro-
Berung der Eigenschwingungsdauer. Das Verformungsver-
halten des LRBs wird mit dem Bouc-Wen-Modell [2] abgebil-
det, welches nichtlineares viskoplastisches Verhalten be-
schreiben kann. Die konstitutiven Beziehungen zwischen
Riickstellkraft ¥ und Verformung z, in differentieller Form
sind:

F:a'ko'xu+(1_a0)'ku'z €))

=A% =B x| — 5| |2 @)

z

Die sechs Parameter dieses Modells werden in der Folge an
eine gemessene quasi-statische Last-Verformungskurve des
Lagertyps MLRB 1200x1200x446 (Maurer Sohne) ange-
passt und betragen im vorliegenden Fall:

K,=10 MN /m; A = 22,6023; n = 0,5; =

- 1,12018; y=48,5874; o = 0,6979 3)

2.3 Untersuchtes Bauwerk und dessen Idealisierung

Das auf dem Erdbebenschutzsystem gelagertem Bauwerk ist
ein Stahl Hochbau [3]. Es handelt sich um eine 2-stockige
Stahlhalle, die aufgrund ihrer Regelmé&fBigkeit im Grundriss
durch ebene Modelle beschrieben werden kann. Die Ge-
schossdecken werden in ihrer Ebene als starr aufgefasst und
somit konnen die Ersatzmassen im Schwerpunkt konzen-
triert angesetzt werden. In Folge wird die Stahlhalle in
Léangsrichtung analysiert.

2.4 Erdbebenanregungen

Es werden 20 reale Akzelerogramme von Mittel- bis Stark-
Erdbebenereignissen, vor allem aus der Region mittlerer
Osten, als Anregung verwendet. Ebenso wird das Beben von

El Centro untersucht. In Tabelle 1 sind jene fiinf Akzelero-
gramme mit ihrer Dauer, Auflosung und Referenzboden-
beschleunigung angefiihrt, welche die groffiten Verschie-
bungsantworten z, ,, und die zugehorigen bleibenden Ver-
formungen z,, , hervorrufen.

Weiters werden synthetische Beschleunigungszeitverlidufe
generiert. Diese konnen entweder kompatibel zu gemesse-
nen Akzelerogrammen sein oder aber kompatibel zu den in
der EN 1998-1 [4] gegebenen Antwortspektren unter Einhal-
tung der Bedingungen in 1998-2 [5]. Als Grundlage fiir deren
Erzeugung dient ein Monte-Carlo Verfahren kombiniert mit
einer einfachen Iteration zur Anpassung an vorgegebene
elastische Antwortspektren. Dabei wird das Akzelerogramm
als amplitudenmodulierter Zufallsprozess dargestellt:

a(t) =e(t)-R(1) (C))

Hierinist e (?) eine deterministische Hiillkurve, die den insta-
tiondren Charakter des Akzelerogramms beschreibt, und
R(1) ist ein stationédrer stochastischer Prozess mit der Leis-
tungsspektraldichte Gp,(@). Die Hiillkurve wird durch eine
Regression an die gemessenen Akzelerogramme mit Hilfe
eines Standardoptimierers [6] angepasst oder im Fall der
EC8-kompatiblen Generierung geeignet angenommen. Rea-
lisationen des Prozesses R(1) werden einfach durch zufillige
Phasenwinkel @, erzeugt, mit denen die spektralen Amplitu-
den multipliziert werden. Bedingt durch die zufilligen Uber-
lagerungen der einzelnen Frequenzanteile stimmen i.a. die
Antwortspektren des Originalzeitverlaufs bzw. die gegebe-
nen Antwortspektren aus [4] nicht mit denen der syntheti-
schen Akzelerogramme tiiberein. Zur Korrektur wird das
Verfahren nach Deodatis [7] angewandt, bei dem die Werte
des Leistungsspekirums S, entsprechend dem Verhilinis
von Zielantwortspektrum S, ... (@) an dieser Frequenz zum
tatsédchlich vorhandenen Antwortspektrum S__ . (@,) modifi-
ziert werden.

Mit diesem modifizierten Leistungsspektrum wird nun ein
neuer Prozess R(1) und somit ein neues Akzelerogramm er-
zeugt. Dieses Verfahren konvergiert innerhalb weniger Inte-
rationen (<10) auf die nach EC8 geforderte Genauigkeit.

synt

2.5 Zeitintegrationsverfahren

Die dynamische Reaktion wird durch numerische Integrati-
on der Bewegungsgleichungen ermittelt. Dabei werden die
Gleichungen in der Form eines Systems von Differentialglei-
chungen 1. Ordnung fiir den Zustandsvektor y geschrieben.
Zunichst wurde das Differentialgleichungssystem bei fest-
gelegtem, kleinem Zeitschritt Ai=70*s und gegebenen An-
fangswerten fiir » durch ein Euler-Vorwirts-Verfahren ex-
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plizit integriert. Weitere Zeitverlaufsanalysen wurden auch
mittels Radaub Integrator [8] durchgefiihrt, wobei bei genii-
gend kleinem Zeitschritt im Euler-Verfahren, keine nen-
nenswerten Differenzen der Resultate auftraten.

3 FPB - Reibpendellager — Zeitverlaufsanalysen

3.1 Zwei-geschossige Stahlhalle

Die Halle wird als Zweimassenschwinger modelliert und auf
FPBs gelagert. Die Masse m, setzt sich aus den bewegten
Gleitschuhen der FPBs und der Masse der unteren Hélfte der
Hallenwinde des Erdgeschosses zusammen. Die Ersatzmas-
sen und Steifigkeiten fiir die Halle werden direkt aus [3]
ubernommen und die globale Dampfung tiber einen Ray-
leigh-Ansatz beriicksichtigt. Die ungedampfte erste Eigen-
frequenz der Halle ergibt sich zu 4,24Hz. Das Gesamtmodell
ist ein Drei-Massenschwinger mit folgender erster Eigenfre-
quenz bei tiberschrittener Haftreibungskraft S (Gleitschuh
in Bewegung): 0,33Hz. Es wird ein Reibungskoeffizient von
u=0,05 gewihlt. Die Zeitverlaufsanalysen ergeben, dass die
Frequenzanteile der Akzelerogramme im Bereich um diese
erste Eigenfrequenz die Gro3e der Reaktion des Schutzsys-
tems wesentlich beeinflussen. Als Kenngrof3e fiir den Fre-
quenzgehalt im niederfrequenten Bereich wurde das Leis-
tungsspektrum S, (f) der Akzelerogramme von 0 bis 1Hz in-
tegriert. Dies definiert die Gro3e F des Frequenzinhaltes:

F= [ S.(df ©)

Die Werte fiir # und die maximale Verschiebung im Schutz-
systemz sind in Bild 3 gegeniibergestellt. Es zeigt sich ei-
ne sehr deutliche Korrelation bis auf einen Ausreiler (das ist
das Beben Naghan). Ohne den Ausreifier betrédgt der lineare
Korrelationskoeffizient p=0,95. Die Gegeniiberstellung von
F und der dissipierten Energie des Schutzsystems weist
ebenso eine sehr gute Korrelation auf. Der Absolutbetrag der
bleibenden Verformung z,,, des Schutzsystems ist mit dem
Frequenzinhalt gering korreliert. Die fiinf groten Maximal-
betrdge der Verschiebungsantworten und die zugehorigen
bleibenden Verschiebungen sind in Tabelle 1 gegeben.
Durch die weiche Feder k,, kommt die Bewegung des Ge-
samtsystems, sobald die Haftreibungskraft iiberschritten ist,
einer Starrkorperbewegung nahe. Die Endverschiebung ist
bei allen Simulationen sehr gering. Dies ldsst sich durch das
Abklingverhalten der Erdbebenereignisse erkldren. Das FPB
wird regelrecht in seine Ausgangslage zuriick ,geriittelt“.
GrofBie Endverschiebungen waren zum Beispiel bei stoBdhn-
lichen Einwirkungen, die kein ausgeprégtes Abklingverhal-
ten aufweisen, zu erwarten. Bild 4 zeigt die Hysterese wih-
rend des “Bam-Bebens“. In weiteren Untersuchungen wur-
de der Reibungskoeffizient zwischen p =0,03 und u=0,06 va-
riiert, wobei sich diese Erhohung der Reibung mit einer Ver-
ringerung der Maximalverschiebung auswirkte, jedoch kei-
ne wesenitliche Anderung der bleibenden Verformung des
FPBs mit sich brachte.

3.2 Parametervariationen und statistische Auswertung

Es werden 10000 synthetische Akzelerogramme, kompati-
bel zu den in der EN 1998-1 [4]| gegebenen Antwortspekiren,
generiert (Abschnitt 2.4) und als Einwirkung auf das Modell
mit einem Kriimmungsradius von R=2,235m und einem Rei-
bungskoeffizienten von u=0,05 gerechnet. Der Maximal-
wert der maximalen Lagerverschiebung aller Simulationen
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Bild 3. Zusammenhang Frequenzgehalt - Maximalverschiebung
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Bild 4. Hysterese des FPBs wiahrend des ,Bam-Bebens"

betrdgt z,,.=0,23m, der Mittelwert z,,,,=0,11/m und die
Standardabweichung z ,,=0,02m. Betrachtet man die relati-
ve Haufigkeit liegen 3,7% der bleibenden Verformungen
tiber 20% der zulédssigen Verformung des zugrundeliegen-
den FPBs (Type SIP 6675kN, Maurer Sohne).
Die Verschiebungsantworten des FPBs zufolge generierter,
zum Bam-Beben kompatiblen, Akzelerogramme verhalten
sich beziglich der Maximalverschiebungen sehr dhnlich
und fallen auch sehr grol3 aus.

Des Weiteren werden fiir jene sieben EC8-konformen Akze-
lerogramme, welche die groffiten Maximalverschiebungen
und fiir jene welche die groten Endverschiebungen ver-
ursachen der Reibungskoeffizient ¢ und der Krimmungs-
radius R variiert. Den Simulationen nach folgt, dass sowohl
die End- als auch die Maximalverschiebungen von der Cha-
rakteristik des jeweils aufgebrachten Akzelerogramms ab-
héangig sind. Die Frequenzinhalte sind hier fiir die Beurtei-
lung der Charakteristik nicht geeignet, da sich die Frequenz-
inhalte der generierten Akzelerogramme per definitionem
(Abschnitt 2.4) kaum unterscheiden. Da die maximalen La-
gerverschiebungen doppelt so grof3 wie die jeweiligen Mit-
telwerte sind, ist es denkbar, dass vereinzelte Beschleuni-
gungsspitzen und deren zeitliches Auftreten im Akzelero-
gramm dies verursachen.
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Bild 5. Auswertung z, . bei mue-R Variation von 1000 Simulationen

Nach EN-1998-2 [5] miissen mindestens sieben generierte
synthetische Akzelerogramme bei einer nicht-linearen dy-
namischen Berechnung herangezogen werden, damit fiir
die Bemessungs-Antwortgro3en von Erdbebenschutzsyste-
men der Mittelwert der jeweiligen Maximalantworten ver-
wendet werden kann.

Um die erforderliche Anzahl n von Stichproben zur sicheren
Schitzung des Mittelwertes X, einer Zufallsgrofe X mit Hil-
fe des arithmetischen Mittels angeben zu kénnen, miissen
drei GroBlen bekannt sein bzw. festgelegt werden, und zwar
die Standardabweichung oy, die Toleranzgrofe €, um die der
Schitzwert M vom tatsdchlichen Mittelwert abweichen darf
und schlieBlich die Wahrscheinlichkeit o, mit der der
Schitzwert M von Mittelwert X, um den Betrag bis zu +e ab-
weichen darf. Aus der Standardabweichung o, der Zufalls-
groBe und dem Stichprobenumfang n errechnet sich die
Standardabweichung des Schitzwertes c,; zu [9]:

_oy 5

oy In (6)
Nimmt man an, dass der Schitzwert M ndherungsweise nor-
malverteiltist (das muss nicht notwendigerweise fiir die Zu-
fallsgrofe X selbst gelten), so ist die Wahrscheinlichkeit ei-
ner Abweichung um mehr als +e gegeben durch
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wobei @ die (kumulative) Wahrscheinlichkeitsverteilungs-
funktion der Standardnormal-verteilung bedeutet. Gibt man
sowohl ¢ als auch oy als Vielfache des Mittelwerts an (cy =
cX,,e=rX_ ), so kann bei vorgegebener Wahrscheinlichkeit
a der Stichprobenumfang n passend gewéhlt werden. Fiir ¢ =
0.20, = 0.05 und o = 0.05 ergibt sich damitn 62. Mit diesem
Stichprobenumfang ist die Abweichung des Schiatzwertes M
vom tatsdchlichen Mittelwert X | mit einer Wahrscheinlich-
keit von 95% Kkleiner als 5%. Dabei ist der zugrundegelegte
Variationskoeffizient ¢ der Zufallsgrole X gleich 20%. Der
erforderliche Stichprobenumfang reduziert sich allerdings
signifikant mit dem Variationskoeffizienten.

Fiir 1000 der EC8-konformen Akzelerogramme werden der
Reibungskoeffizient p und der Kriimmungsradius R variiert.
Die Maxima, Mittelwerte und die Standardabweichung der
Maximalantworten z,,,. von diesen 1000 Simulationen sind
in Bild 5 dargestellt und jene Werte der bleibenden Verfor-
mungen z,,,in Bild 6.

Um die Auswirkung einer bleibenden Verformung des FPBs
auf ein eventuell wiederkehrendes Erdbeben zu unter-
suchen, wurden die sieben EC8-konformen Akzelerogram-
me, welche die grofiten Endverschiebungen verursachen,
bis zu 16 mal hintereinander als Einwirkung auf das System
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Bild 6. Auswertung z,, bei mue-R Variation von 1000 Simulationen

end

betrachtet. Eine zufillige Abfolge dieser Einwirkungen
nacheinander wird ebenfalls simuliert. Den durchgefiihrten
Berechnungen zufolge summieren sich die bleibenden Ver-
formungen nicht auf, sondern schwanken in einer gewissen
Bandbreite ohne dabei die Verschiebungen zufolge der da-
rauffolgenden Akzelerogramme wesentlich zu beeinflussen.
Eine kumulative Endverschiebung wére etwa bei stoBdhnli-
chen Einwirkungen denkbar. Bei den untersuchten Zeitver-
laufsanalysen wurde die maximal zulédssige Verschiebung
des zugrundegelegten Reibpendellagers von 254mm nie
tiberschritten.

3.3 Lineare Ndherungsberechnung
Nach EN 1998-1 [4] wird auch eine lineare Nédherungs-

berechnung durchgefiihrt. Mit der Sekantensteifigkeit K,

und der Masse des Oberbaus inklusive der bewegten Teile
des Schutzsystems M erhélt man die effektive Periode des
dquivalenten Einmassenschwingers. Die Bemessungsver-
schiebungen der Schutzsysteme errechnen sich zu:

ddc _ M'Sa(];ﬁ'7§eff)
K,
Hierin wird als spektrale Beschleunigung die wahre, errech-
nete Beschleunigungsamplitude des dquivalenten Einmas-
senschwingers mit der zugehorigen dquivalenten viskosen
Dampfung herangezogen. Eine Gegeniiberstellung der li-
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nearen Ndherungen und der Ergebnisse der Zeitverlaufsa-
nalysen fiir die beiden Lagertypen ist in Tabelle 1 zu sehen.
Die vereinfachte quasistatische Berechnung liefert speziell
bei den sehr grolen Beben leicht konservative Werte ({iber-
schitzt die Verschiebungen) im Vergleich zu nichtlinearen
Zeitverlaufsanalyse, bei schwachen Beben (bzw. kleinen
Maximalverschiebungen) liegt die quasistatisch Rechnung
auf der unsicheren Seite. Dies ist weitgehend damit zu erkla-
ren, dass die dquivalente Dadmpfung fiir groBe Verformun-
gen bestimmt wurde und daher fiir geringe Beanspruchun-
gen im Wert zu hoch ausfillt. Wird die spektrale Beschleuni-
gung durch die Antwortspekiren (Baugrundklasse II) der
iranischen Norm 2 800 fiir die beiden Standorte der Erdbebe-
nereignisse ,Bam“ und , Tabas“ ermittelt ergeben sich die
Bemessungsverschiebungen 0,38m bzw. 0,44m fiir das FPB
und 0,29m bzw. 0,34m fiur das LRB. Somit unterschéatzt die
Norm fiir ,Bam*“ die Verschiebung, wéahrend sie fiir , Tabas“
Ergebnisse auf der sicheren Seite liefert.

3.4 6-Massenschwinger

Es wird eine 6-geschossige Struktur auf die beiden Schutz-
systeme aufgebracht um einen eventuellen Einfluss der
Oberbaustruktur zu untersuchen. Die Geschosssteifigkeiten
werden mit der Hohe abnehmend angenommen. Die erste
Eigenfrequenz der Struktur sinkt auf knapp tiber 7Hz ab. La-
gert man die Systeme auf das FPB bzw. das LRB ergeben sich
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Bild 7. Vergleich xO[m] aus Abschnitt 3.1 mit x0[m] mittels FE-Software
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Bild 8. Stockwerksrelativverschiebungen x2[m]

annidhernd die gleichen ersten Eigenfrequenzen wie in Ab-
schnitt 3.1 und 4.1. Bei den Zeitverlaufsanalysen zeigt sich,
dass die stidrksten Systemantworten zufolge der gleichen
Erdbebenereignisse auftreten wie zuvor und somit der
Oberbau auf die Lagerreaktion wesentlich weniger Einfluss
hat als der Frequenzgehalt der Anregung. Auch fiir diese
Mehrmassenschwinger werden die Bemessungsverschie-
bungen mittels linearer Ndherungsberechnungen abge-
schitzt, welche wie zuvor fiir die fiinf Akzelerogramme gut
iibereinstimmen.

3.5 Analyse mittels Finiten Elementen

Es wird fiir Vergleichszwecke die Stahlhalle wie in Abschnitt
5.1 als Zweimassenschwinger modelliert und auf einem FPB
gelagert. Das finite Element, welches das Schutzsystem be-
schreibt, ist durch zwei lineare Federelemente und ein Rei-
bungselement mit Haftreibungskraft definiert. Bild 7 zeigt
einen Vergleich der Verschiebungen x, zufolge des einwir-
kenden ,Bam-Bebens“ von der numerischen Berechnung
aus Abschnitt 3.1 und einer Zeitverlaufsanalyse mittels FE-
Software. Bild 8 zeigt einen Vergleich der maximalen Stock-

Schutzsystem
Xg
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Bild 9. Variante FPB mit elastischem Anschlag

ait)

Maximum device displacement [m]

0.30 0.35 0.40 0.45 .50 .55

100
B0

60 -

Stiffness k; [MN/m)|

8,3[] 0.34 0.38 0.42

Gap s¢ [m]

0.46 .50

Maximum interstorey displacement [m)]

0.00 001 0.07 0.08

100

80 [

60 -

Stiffness k; [MN/m)]

3.3[! 0.34

0.38
Gap s [m]

0.42 0.46 0.50

Bild 10 a) Maximale Lagerverschiebungen des FPBs zufolge
»~Bam-Beben*(oben),
b) Maximale Relativverschiebung des 1. Geschosses (unten)
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Bild 11. Hysterese des LRBs wahrend des , Tabas-Bebens*

werksrelativverschiebungen z, des Systems mit und ohne
Schutzsystem. Es ist eine deutliche Verringerung vom Zenti-
meter in den Millimeter-Bereich sichtbar.

3.6 FPB mit elastischem Anschlag, progressiver Krimmung
und progressiver Reibung

Als denkbare Alternativen zur Verringerung der Maximal-
verschiebungen des Schutzsystems werden zwei Varianten
untersucht. Die eine Variante enthélt einen elastischen An-
schlag, also eine Feder, die ab einer bestimmten Lagerver-
schiebung zusétzliche Riickstellkréfte erzeugt. Abhéngig
vom Spiel s, und der Steifigkeit £  dieser Feder kann die Ver-
schiebung begrenzt werden (Bild 9). Dies ist allerdings
zwangsldufig mit einer verringerten Schutzwirkung infolge
erhohter Kriftelibertragung verbunden. Die Resultate fiir
die maximale Lagerverschiebung unter dem Bam-Beben ist
in Bild 10a dargestellt. Die Auswirkungen des elastischen
Anschlags auf die Struktur ist in der Form der Relativvers-
schiebungen des 1. Geschosses in Bild 10b gezeigt. In analo-
ger Weise wurde eine weitere Lagervariante mit progressi-
ver Kriimmung untersucht. Diese Variante fiihrt ebenfalls zu
einer Erh6hung der Riickstellkraft bei groien Verschiebun-
gen. Allerdings zeigte sich, dass fiir eine wirksame Riickstel-
lung sehr groBe Kriimmungszunahmen erforderlich werden
und damit ein sehr groler Hohlraum im Lager entsteht.
SchlieBllich wurde eine Variante untersucht, bei der eine
nichtlineare Zunahme des Reibungskoeffizienten bei zu-
nehmender Verschiebung des FPB zugrundegelegt wurde.
Dabei wurde eine unterlineare Zunahme mit einem Expo-
nenten 0.1 angenommen. Es zeigt sich, dass bei einer Zu-
nahme des Reibungsbheiwertes von 0.04 (in der Mitte) auf
0.20 (bei einer Ausmitte von 0.5 m) die Maximalverschie-
bung des FPB auf 0.30 m reduziert werden kann (im Ver-
gleich zu einer Maximalverschiebung von 0.50 m bei kon-
stanter Reibung mit 0.04). Die damit eingehende Erh6hung
der Relativverschiebungen des 1. Geschosses betrégt ca.
50% und ist damit im Vergleich zu den Auswirkungen eines
elastischen Anschlags (siehe Bild 10b) relativ gering. Auch
diese Variante ist schwer zu realisieren.
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Bild 12. Auswertung x,, .. des LRBs (1000 Simulationen)
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Bild 13. Auswertung x,,, 4 des LRBs (1000 Simulationen)

4 LRB - Bleikernlager — Zeitverlaufsanalysen

4.1 2-geschossige Stahlhalle

Jenes Bleikernlager, von dem eine aus Versuchsergebnissen
vorliegende Hysterese zur Verfiigung steht, ist auf eine we-
sentlich hohere Vertikallast ausgelegt. Es werden daher die
Massen und Steifigkeiten der zuvor betrachteten Halle pro-
portional so erhoht, dass das Bleikernlager etwa so weit wie
im Experiment ausgenutzt wird. Die globale Dampfung wird
wie zuvor mit einem Rayleigh Ansatz angenommen. Der
Drei-Massenschwinger hat eine erste Eigenfrequenz von
0,47Hz. Auch hier ergeben die Zeitverlaufsanalysen eine
Empfindlichkeit gegeniiber dem Frequenzinhalt des einwir-
kenden Akzelerogramms im Bereich um die erste Eigenfre-
quenz, wobei der lineare Korrelationskoeffizient zwischen
Frequenzgehalt und maximaler Lagerverschiebung p=0,92
betrigt. Die Gegeniiberstellung von /' und der dissipierten
Energie des Schutzsystems weist ebenso eine sehr gute Kor-
relation auf. Bild 11 zeigt die Hysterese wihrend des “Tabas-
Bebens“. Der Absolutbetrag der bleibenden Verformung z,, ,
des Schutzsystems fillt beim Bleikernlager sehr klein aus
und verhélt sich somit ,gutmiitiger“ als die der FPBs. Die
fiinf grofBten Maximalbetrige der Verschiebungsantworten
und die zugehorigen bleibenden Verschiebungen sind Ta-
belle 1 zu entnehmen.
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4.2 Parametervariation und statistische Auswertung

Die Verschiebungsantworten des LLRBs zufolge generierter,
zum Bam-beben kompatiblen, Akzelerogramme verhalten
sich beziiglich der Maximalverschiebungen sehr dhnlich
und fallen auch sehr grof3 aus.

Der Variationsparameter fiir das LRB ist die Steifigkeit %,
dieser flief3t global in die Riickstellkraft (sieche Gleichung 1)
ein. Somit kann zum Beispiel die Anzahl der Lager einer
Struktur simuliert werden. Die restlichen in Gleichung 3 an-
gefiihrten Parameter sind an eine gemessene Hysterese ei-
nes bestimmten Lagertyps angepasst und bleiben unver-
dndert. Bild 12 zeigt die statistische Auswertung von 1000 Si-
mulationen je Steifigkeitswert fiir die Maximalauslenkung
und Bild 15 fiir die bleibenden Verformungen des LLRBs.

5 Conclusio

Die Untersuchungen ergaben einen deutlichen Zusammen-
hang zwischen Frequenzgehalt des einwirkenden Bebens
und maximaler Verschiebung des Schutzsystems. Ist der
Frequenzgehalt im Bereich der ersten Eigenfrequenz des
Bauwerks (Gesamtsystem bei tiberschrittener Haftreibungs-
kraft) groB ist auch mit grolen Verschiebungen zu rechnen.

Begrenzt man durch entsprechende Parameterwahl die Ver-
schiebungen des FPBs bzw. LRBs leidet darunter die erzielte
Schutzwirkung (Relativverschiebungen des Bauwerks). Will
man aber die Schutzwirkung maximieren so miissten sehr
grole Lagerverschiebungen in Kauf genommen werden.
Hier ist also ein Optimum der gegenldufigen Anforderungen
zu erzielen.

Die Simulationen von mehreren hintereinander auftreten-
den Bebenereignissen ergab keine Akkumulation der blei-
benden Verformung des Schutzsystems. Trotz relativ groer
Endauslenkung der Einzelbeben schwanken die bleibenden
Verformungen nur in gewissen vom Schutzsystem aufnehm-
baren Schranken. Begrenzt man durch eine geeignete Wahl
des Kriimmungsradius des FPBs (maximaler Kalottenradi-
us) die Endverschiebungen so ist zufolge der durchgefiihr-
ten Berechnungen mit keiner Akkumulation der Verfor-
mung zu rechnen.

Im Rahmen der durchgefiihrten Simulationen erscheinen
die vom EC8 vorgeschriebenen sieben Akzelerogramme als
statistisch zu unsicher, eine erhohte Anzahl von Akzelero-
grammen fiihrt zu einer besseren statistischen Absicherung
der errechneten Mittelwerte.

Generierte synthetische Akzelerogramme die zu den in der
EN 1998-1 [4] gegebenen Antwortspekiren kompatibel sind
verursachen trotz anndhernd gleichem Frequenzinhalt vom
Mittelwert stark abweichende Maximalverschiebungen. Es
ist denkbar, dass vereinzelte Beschleunigungsspitzen und

deren zeitliches Auftreten im Akzelerogramm diese Maxi-
malereignisse bewirken. Eine Moglichkeit fiir die Bemes-
sung von Schutzsystemen wiére etwa ein im Hinblick auf ma-
ximale Lagerauslenkung generiertes standortspezifisches
Bemessungsakzelerogramm.

Weiterfiihrende Untersuchungen auf der Grundlage einer
zuverldssigkeitsorientierten Optimierung fiir die Aus-
legungsparameter des Schutzsystems sind am Beispiel des
FPBs in [10] dargelegt.
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Das Verhalten von Gebduden mit Stahlbetontragwanden
wdhrend des Erdbebens Centro-Sur in Chile am 27.2.2010

K. Beyer, T. Wenk

1 Einleitung

Am 27. Februar 2010 um 3.34 Uhr Ortszeit er-
eignete sich im stidlichen Zentral-Chile ein
sehr starkes Erdbeben mit der Magnitude M,
= 8,8. Es ist damit eines der grofiten, jemals
aufgezeichneten Beben. Chile gehort zu den
Lédndern mit groBer Seismizitdt und hat be-
reits in der jiingeren Vergangenheit einige
starke Erdbeben entlang seiner Kiiste erfah-
ren (1835, 1906, 1928, 1960 und 1985). Das
Epizentrum des diesjahrigen Erdbebens lag
330 km stidlich der Hauptstadt Santiago etwa
20 km vor der Kiiste der Region Le Maule in
einer Tiefe von ungefihr 35 km (Bild 1). Die
Bruchfldache erstreckte sich iiber eine Linge
von 460 km. Das Beben forderte 577 Todesop-
fer, ein grofler Teil davon als Folge der ent-
standenen Flutwellen bis 11 m Hohe, die be-
reits nach 30 Minuten die ersten Kiistenorte
erreichten. Die gesamten Sachschidden wer-
den auf USD 30 Milliarden geschitzt [EE-
RI10].

Chile ist weltweit eines der wenigen Linder
mit hoher Seismizitét, in welchem fast alle ho-
heren Gebédude mittels Stahlbetontragwén-
den fiir horizontale Kréfte ausgesteift werden.
Einige davon wurden beim Erdbeben vom
27.2.2010 unerwartet stark beschéadigt. Im fol-
genden werden typische Schadensbilder von
Stahlbetontragwandgebiduden priasentiert
und mogliche Griinde fiir die Schiaden dis-
kutiert. In den meisten tibrigen Landern mit
hoher Seismizitit werden Stahlbetonrahmen-
gebdude bevorzugt (z.B. in Japan, Neusee-
land, Griechenland und Italien). An der West-
kiiste der USA wurden ebenfalls in der Ver-
gangenheit Rahmentragwerke bevorzugt, in
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Bild 1. EMS-98-Intensititskarte des Centro-Sur-Erdbebens mit den Stadten Concepcion, Talca und
Vifia del Mar [Ast+10].

den letzten Jahren hat jedoch eine Trendwende eingesetzt
und viele der neuen Hochhéduser verwenden nun Stahlbe-
tonkerne als Aussteifung.

Fernerist Chile ein Land, in dem bereits seit sehr langer Zeit
Erdbebennormen existieren und mit Erfolg umgesetzt wur-
den. Die mehrgeschossigen Stahlbetongebdude sind des-
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Dr. sc. techn. Thomas Wenk

Gehrenholz 2h
CH 8055 Ziirich

halb allesamt auf Erdbeben bemessen. Die gemeinsame
franzosisch-schweizerische Erkundungsmission der Asso-
ciation francaise du génie parasismique (AFPS) und der
Schweizer Gesellschaft fiir Erdbebeningenieurwesen und
Baudynamik (SGEB) bot daher eine seltene Gelegenheit, das
Verhalten von auf Erdbeben bemessenen Stahlbetontrag-
wandgebiduden zu studieren und daraus Folgerungen fiir
mitteleuropéische Verhéltnisse zu ziehen [Mar+10].

Der Beitrag beginnt mit einem kurzen Abriss der Geschich-
te der Erdbebennormen und einen Uberblick iiber das Scha-
densausmal} bei Gebduden, gefolgt von der ausfiihrlichen
Beschreibung der Schiaden an ausgewihlten neueren Stahl-
betontragwandgebduden. Zum Abschluss werden mogliche
Ursachen fiir die Schiden an Stahlbetontragwandgebduden
diskutiert und einige Aspekte der chilenischen Erdbeben-
norm mit denjenigen des Eurocodes 8 verglichen.
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Tabelle 1. Anzahl der beschadigten oder zerstérten Wohnungen aufgeteilt auf Bauweise und Schadensgrad [MVU10].

Beschadigt oder

Schadensgrad Wenig beschadigt  Stark beschéadigt Zerstort zerstort (Summe)
Wohnungen in landlichen , , , ,
Adobebauten 22'050 19'780 24’540 66’370
Wohnungen in stadtischen , , , ,
Adobebauten 14'870 28150 26'040 69°060
Ubrige Wohnungen 142'770 60'980 30'870 123’620
Total Wohnungen 179’700 108’900 81°400 370’000

2 Erdbebenbestimmungen in Chile

Die erste Erdbebenrichtlinie in Chile wurde 1935 als Reakti-
on auf das Talca-Erdbeben im Dezember 1928 eingefiihrt.
Die Norm sah vor, dass alle Tragwerke fiir einen Ersatzkraft-
index zwischen 0.05 und 0.10 bemessen wurden und fiihrte
auch konstruktive MaBnahmen ein, die zu einem besseren
Erdbebenverhalten fiihren sollten [Ber56]. Selbst wenn der
damalige Ersatzkraftindex aus heutiger Sicht ungeniigend
war, so wurde nach dem verheerenden Chillan-Erdbeben
1939 doch berichtet, dass sich viele kleine bis mittlere Ge-
bédude, die nach dieser Norm entworfen worden waren, gut
verhalten hatten [WWMS87]. Nichtdestotrotz war eine Revisi-
on der Norm notwendig, welche noch im selben Jahrin Kraft
trat. Zehn Jahre spéiter wurden die Richtlinien gelockert, da
die strengeren Bemessungsgrundsitze in der Norm von 1959
zu hoheren Baukosten gefiihrt hatten. Erst 1972 wurde eine
neue Norm erlassen, in die die Erfahrungen der Erdbeben
von 1960, 1965 und 1971 einflossen. Die Erdbebenbemes-
sung von Gebduden wurde nun in einer eigenstindigen
Norm behandelt (Norma Chilena NCh 433: Cdlculo Antisis-
mico de Edificios), die regelméBig tiberarbeitet wurde. Heu-
te ist die Version von 2009 giiltig [NCh433-09]; die neusten,
bis zum Zeitpunkt des Erdbebens vom 27.2.2010 fertig ge-
stellten Gebdude wurden noch nach der NCh 433 von 1996
bemessen [NCh4335-96].

Die Norm fiir Stahlbetongebdude (NCh 430) basierte bis
1957 weitgehend auf der DIN 1045 [NCh430-07]. Im Jahre
1985 wurde eine Umfrage unter den chilenischen Bauinge-
nieuren durchgefiihrt, um unter der deutschen, der européi-
schen, der neuseelidndischen oder der amerikanischen
Stahlbetonnorm eine neue chilenische Norm auszuwiéhlen.
Die amerikanische Norm ACI 518 ,,Building Code Require-
ments for Structural Concrete and Commentary“ gewann die
Mehrheit der Stimmen. Im Vergleich zur DIN 1045 war ent-
scheidend, dass die amerikanischen Norm ACI 318 die Erd-
bebenbemessung beriicksichtigte. Die chilenische Stahlbe-
tonnorm NCh 430 [NCh430-07] erhielt ein paar Ergédnzun-
gen zu ACI 318 [ACI05], die der fiir Chile typischen Baupraxis
Rechnung tragen sollten. Bis zur Revision 2009 vereinfachte
die Norm NCh 435 [NCh453-96] die Erdbebenbestimmun-
gen der ACI 318 in entscheidenden Aspekten. Die Notwen-
digkeit einer Umschniirung der Vertikalbewehrung, wie sie
in ACI 318 fiir Endbereiche (,boundary elements®) von
Stahlbetontragwinden vorgesehen ist, wurde explizit ver-
neint. Solch eine duktile Durchbildung der Bewehrung war
noch in keiner fritheren chilenischen Norm enthalten und
nachdem die meisten Stahlbetontragwandgebidude sich
wiahrend des Erdbebens 1985 zufriedenstellend verhalten
hatten, wurde diese auch nicht fiir notwendig erachtet. Die

Konsequenzen dieses Ausnahmepassus waren bei den Scha-
densbildern des diesjdhrigen Erdbebens jedoch sehr deut-
lich zu erkennen.

3 SchadensausmaR

Das Erdbeben vom 27.2.2010 erfasste ein riesiges Gebiet von
etwa der doppelten Flache der Schweiz. Das Schadensgebiet
erstreckt sich gut 600 km in nord-stidlicher Richtung und bis
zu 200 km in ost-westlicher Richtung und ist in Bild 1 durch
die [soseiste der EMS-98-Intensitiat VI umgrenzt. Zwei Drit-
tel der 370000 beschédigten oder zerstorten Wohnungen be-
finden sich in traditionellen Gebduden aus Adobe-Mauer-
werk, davon je etwa die Hélfte in stddtischen oder ldndlichen
Gebieten (Tabelle 1). Alle iibrigen Bauweisen zusammen
betreffen das restliche Drittel der beschadigten oder zerstor-
ten Wohnungen.

Seit 1985 wurden in Chile ungefdahr 10000 Stahlbetongebau-
de mit 3-9 Geschossen, 2000 Gebidude mit 10-20 Geschossen
und 300 mit mehr als 20 Geschossen gebaut [Lag10]. Von die-
sen sind beim Erdbeben vom 27.2.2010 insgesamt 5 Gebau-
de eingestiirzt; dies entspricht ungefiahr 0.05% des Gebdude-
bestandes. Weitere etwa 50 Gebdude oder 0.5% miissen ab-
gerissen werden, da die Schdaden zu grofi sind [Lag10]. In
zahlreichen Fillen sind bleibende Verformungen aufgetre-
ten mit der Folge einer bleibenden Schiefstellung. Die Mehr-
heit dieser Gebdude wird jedoch vermutlich repariert wer-
den konnen.

Leider gibt es nur sehr wenige Aufzeichnungen der Boden-
bewegung. Deshalb istin den meisten Féllen von beschéadig-
ten Gebduden nicht ermittelbar, welcher Bodenbewegung
die Gebédude tatsdchlich ausgesetzt waren. Bild 1 zeigt eine
makro-seismische Intensitdtskarte, die aufgrund einer sys-
tematischen Auswertung von Schdden an ein- bis zwei-ge-
schossigen Adobebauten, einer iiber ganz Chile verbreiteten
Bauweise, ermittelt wurde [Ast+10]. Die im folgenden be-
schriebenen hoheren Gebdude mit Stahlbetontragwénden
liegen in den Stadten Concepcién und Talca im Bereich einer
EMS-98-Intensitét VII - VIII sowie in Vifia del Mar im Bereich
VI - VII (Bild 1). Concepcion ist ungefdahr 100 km und Talca
120 km vom Epizentrum entfernt, wobei Concepcién we-
sentlich néher bei der Bruchflidche liegt, die entlang der Pa-
zifikkiiste verlduft. Vina del Mar liegt in der Ndhe des Nord-
Endes der Bruchfldche in einer Distanz von 3350 km zum Epi-
zentrum. Die Intensitdtswerte basierend auf niedrigen Ado-
bebauten sind eher zu klein fiir hohe Stahlbetonbauten, da
beim Centro-Sur-Erdbeben mit sehr groer Magnitude (M,
=8.8) die fiir hohe Gebédude kritischen lingeren Schwingzei-
ten stark angeregt wurden.
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Bild 2. 24-stockiges Stahlbetontragwandgebaude Castellon 152 in Concepcion: Ansicht (a) und Biege-Druckversagen einer Stahlbetontragwand im ersten Unter-

geschoss (b und c).

4 Typische Schadensbilder

Im folgenden werden die Schadensbilder von sechs Gebau-
den mit Stahlbetontragwéinden beschrieben. Die ersten fiinf
stammen aus Concepcion, einer Stadt mit mehr als 200000
Einwohnern. Das sechste Beispiel ist ein Gebdude der Uni-
versitit in Talca. Das letzte Gebéude ist das ,Acapulco“-Ge-
béaude in Vifia del Mar, welches bereits wihrend des Erdbe-
bens 1985 beschidigt wurde. Beschreibungen weiterer be-
schidigter Stahlbetongebdude sind im Bericht zur franzo-
sisch-schweizerischen Erkundungsmission zusammenge-
fasst [Mar+10].

4.1 Gebaude Castellon 152 in Concepcion

Das Wohngebéaude 152 Castellon in Concepcidn ist ein Stahl-
betontragwandgebédude mit 23 Obergeschossen und einem
Untergeschoss (Bild 2a). Das Gebdude war lediglich einen
Monat vor dem Erdbeben erdffnet worden; bereits einen Tag
nach dem Erdbeben waren alle Bewohner wieder ausgezo-
gen. Von der Stralle aus schien das Gebdude fast unbesché-
digt. Im Inneren zeigte sich aber, dass das Gebdude schwere
Schiden an der Tragstruktur davongetragen hatte. Ein Scha-
denstyp, der bei sehr vielen Gebduden beobachtet wurde, ist
ein Druckversagen der Winde, das sehr wahrscheinlich in-
folge Biegebeanspruchungen in Kombination mit hoher
Normalkraft entstand. Die chilenischen Ingenieure nannten

diesen Versagentypus ,(flexion-compression“; aus diesem
Grund wird dieser Schadensmechanismus im folgenden
»Biege-Druckversagen“ genannt. Die Wand in der Garagen-
einfahrt im Untergeschoss zeigt ein dafiir typisches Scha-
densbild (Bild 2b und 2c): Uber einen groBen Teil der Wand-
ldnge ist die Wand gestaucht, die Lingsbhewehrung ist aus-
geknickt und die Betontiiberdeckung sowie ein Teil des Be-
tonkerns ist herausgefallen. Die Endbewehrung der 15 cm
breiten Wand bestand aus sechs D32 mm Stéiben. Die verteil-
te vertikale Steghewehrung und die Horizontalbewehrung
hatten einen Durchmesser von 10 mm und einen Abstand
von ungefihr 15 cm. Umschniirungshewehrung war keine
vorhanden. Am Wandende war die Horizontalbewehrung
mittels zwei 90 Grad Abbiegungen um die Eckstibe ge-
schlossen. Dies stabilisierte die Eckstibe etwas gegen Aus-
knicken, welche als Ergebnis weniger ausknickten als die
Stibe, die gar nicht gehalten waren. In diesem Beispiel trat
das Wandversagen am oberen Ende des untersten Geschos-
ses auf. In anderen Beispielen trat ein &hnliches Versagen je-
doch auch auf anderen Hohen im Geschoss auf. Die Lage der
Bruchzone oben im Geschoss ist méglicherweise verursacht
von einer vertikalen Irregularitit des Wandverlaufs mit kiir-
zeren Wianden im betroffenen Untergeschoss im Vergleich
zum dariiberliegenden Erdgeschoss. Eine andere Erkliarung
wire, dass die Wand dort versagte, wo der Widerstand, z. B.
infolge einer schlechteren Verdichtung des Betons oben im

Bild 3. 24-stockiges Stahlbetontragwandgebaude Castellon 152 in Concepcion: Versagen der Stahlbetontragwiande im ersten Obergeschoss.
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Bild 4. 24-stockiges Stahlbetontragwandgebaude Castellon 152 in
Concepcion: Ausgeknickter Fensterrahmen im ersten Obergeschoss.

Geschoss, am geringsten war, wihrend die Beanspruchung
iiber die Stockwerkshohe wenig variierte.

Ein andersartiges Wandversagen war im ersten und zweiten
Obergeschoss aufgetreten (Bild 3a und b). Das leicht dia-
gonale Feld, in welchem die Wand beschédigt ist, lasst ver-
muten, dass eine diagonale Druckstrebe versagt hat. Die
Wandbreite betrug wie im Untergeschoss 15 cm. In ungefihr
einem halben Meter Abstand zur Ecke hatte die Wand eine

starke Vertikalbewehrung bestehend aus zehn Stdben mit
Durchmesser 32 mm. Der Beton war im beschéadigten Wand-
teil vollstdndig zertriimmert und die Vertikalstdbe stark aus-
geknickt. Ein dhnliches Schadensbild fand sich bei einer
weiteren Wand in eine Kiiche (Bild 3¢), bei dem ebenfalls der
Beton vollstandig zertriimmert war und grofBe Locher in der
Wand hinterlassen hatte. Ein weiterer Hinweis fiir die starke
vertikalen Stauchungen, die stattgefunden hatten, waren ei-
nige Fensterrahmen im betroffenen Stockwerk, die aus-
geknickt waren (Bild 4).

4.2 Gebadude 445 Salas in Concepcion

Das 21-stéckige Wohngebaude 445 Salas in Concepcion war
noch nicht ganz bezugsfertig als es vom Erdbeben erschiit-
tert wurde (Bild 5a). Eine der beschadigten Wénde istin Bild
5b und c abgebildet. Das Versagen war wieder ein Biege-
Druckversagen, das die Wand tiber deren gesamte Lédnge
ungefahr auf Hohe der Geschossdecke iiber dem Erd-
geschoss beschédigte. Der lose Beton war bereits heraus-
genommen. Deutlich erkennbar ist das Ausknicken der ver-
tikalen Stegbewehrung wihrend die Eckstibe sogar geris-
sen sind (Bild 5¢). Umschniirungshewehrung fehlte und die
Schubbewehrung, die wiederum mit zwei 90-Gradhaken um
die Eckstidbe geschlossen war, war stark aufgebogen. Dies
lasst vermuten, dass die Eckbewehrung zunichst infolge
Druckbeanspruchung sehr stark ausknickte und das Reilen

et o)

LRt

Bild 6. Flanschende einer U-formigen Wand getestet unter quasi-statischer Belastung [BDPO08]:
Ausgeknickte Endbewehrungsstibe (a), die nach Lastumkehr rissen (b).
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Bild 7. 21-stockiges Stahlbetontragwandgebaude Salas 445 in Concepcién:
Die Riickseite der beschadigten Wand von Bild 5b und ¢ wurde aufgerauht
als Vorbereitung fiir eine Aufdoppelung.

der Stdbe bei Umkehr auf Zugbeanspruchung infolge Fort-
pflanzung von Mikrorissen erfolgte, die vorher beim Auskni-
cken entstanden sind [Res93]. Dies ist ein Bruchmechanis-
mus von Bewehrungsstiben in Stahlbetonbauteilen unter
Erdbebenbeanspruchung, der auch in Laborversuchen an
Tragwinden sehr héufig beobachtet wurde (z.B. [DBB09],
[BDPOS8]). Bild 6 zeigt ein Beispiel fiir ein solches Versagen
wihrend grofma@Bstéablichen Versuchen an U-férmigen
Stahlbetontragwéinden. Beim Gebidude Salas 445 hatte es
den Anschein, dass Plastikrohre, die horizontal in der Wand
verliefen, diesen Querschnitt geschwiécht und zum Versagen
auf dieser spezifischen Hohe gefiihrt haben konnten. Als
Verstarkungsmalinahme ist eine Aufdoppelung der Wand
iiber einen Teil der Wandbreite vorgesehen (Bild 7).

4.3 Gebaude Torre Libertad in Concepcion

Das 17-stockige Biirogebdude Torre Libertad im Stadtzen-
trum von Concepcidn zeigt das Anfangsstadium des Biege-
Druckversagen einer Stahlbetontragwand im Erdgeschoss
(Bild 8a und b). Gut erkennbar ist in Bild 8b der Riicksprung
der Wandlange im Erdgeschoss gegeniiber den Ober-
geschossen. Dies erkliart die Lage der Bruchflache unmittel-
bar unter dem Riicksprung bei der Oberkante der Wand an-
statt bei der Unterkante mit typischerweise hoheren Bean-
spruchungen im Falle gleichbleibenden Wandquerschnitts
iiber die Gebdudehohe.

i I
Bild 8. 17-stockiges Stahlbetontragwandgebaude Torre Libertad in

Concepcion: Ansicht (a) und Biege-Druckversagen einer Wand im Erdge-
schoss (b).

4.4 Gebéude Alto Rio in Concepcién

Das 15-stockige Wohngebédude Alto Rio in Concepcion war
auf der Hohe des Erdgeschosses um die Langsseite rotiert
und komplett umgestiirzt (Bild 9a). Dabei ist das Gebdude
im oberen Drittel in zwei Teile zerbrochen. Zur Zeit dieses
Berichts ist die Ursachenforschung, die wie bei den meisten
anderen modernen Gebduden vermutlich Gerichtsverfah-
ren nach sich ziehen wird, noch nicht abgeschlossen. Das
EERI-Team, welches die Konstruktionspline einsehen
konnte, berichtete von duBeren Winden, die auf Hohe des
Erdgeschosses unterbrochen oder verkiirzt waren [EERI10].
Die Bruchfldache zeigte einen sehr geringen Bewehrungsge-
halt der Wénde (Bild 9b). Weiter scheint es, dass die Ver-
ankerung vieler Bewehrungsstibe versagt hat, d. h. die Be-
wehrung war im Bereich des plastischen Gelenks im Erdge-
schoss gestofien.

4.5 Gebaude O'Higgins in Concepcion

Das O’Higgins-Gebéaude ist ein 20-stockiges Biirogebdude in
Concepcién, bei welchem drei Geschosse teilweise einge-
stiirzt sind, jedes davon auf der Hohe eines Riicksprungs der
Gebédudebreite [EERI10]. Die verschiedenen Ansichten zei-
gen wie unterschiedlich stark die verschiedenen Seiten des
Gebédudes beschéddigt wurden (Bild 10): Auf der Vorderseite
istv. a. eines der eingestiirzten Stockwerke gut zu erkennen,
wihrend auf der Querseite die meisten der Winde zwischen

Bild 9. 15-stockige Stahlbetontragwandgebéaude Alto Rio in Concepcién:
Ansicht des nach links umgestiirzten Gebdudes (a) und abgerissene Wande im Erdgeschoss (b).
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Bild 11. Geb&ude fiir Grundlagenwissenschaften der Universitit in Talca: Ansicht (a), Treppenhaus (b) und Teekiiche (c).

Fensteroffnung den fiir zyklisches Schubversagen charakte-
ristischen X-Riss zeigen. Die Riickseite ist hingegen prak-
tisch unbeschédigt geblieben. Die Riickseite besteht aus ei-
ner fast durchgehenden Stahlbetontragwand, die aulerdem
die Riickwand der Aufzugsschichte bildet. Es ist daher da-
von auszugehen, dass das Steifigkeits- und Widerstandszen-
trum eine grofle Exzentrizitit vom Massenzentrum aufwie-
sen und daher das Gebdude sehr anfillig fiir Torsionsbewe-
gungen war. Das Vordringen der Schiden bis in die oberen
Stockwerke der Fassadenwinde konnte neben dem Einfluss
der Riickspriinge auf hohere Eigenschwingungen zuriick-
zufiihren sein (Bild 10b).

4.6 Gebdaude fur Grundlagenwissenschaften
der Universitdt in Talca

Das Gebidude fiir Grundlagenwissenschaften der Univer-
sidad Catolica del Maule in Talca ist ein vier-geschossiges
Gebiude, das eineinhalb Jahre vor dem Erdbeben eroffnet
wurde (Bild 11a). Es beherbergt Biliros und kleinere Vor-
lesungssile. Das Gebédude ist aufsiltigen Sand flach fundiert.
Schwere strukturelle Schidden traten lediglich im Treppen-
haus auf (Bild 11b), das als Verbindungsglied zwischen zwei
Gebaudeteilen wirkte. Obwohl es vom Ingenieur als solches
bemessen worden war, war es lediglich mit dem Standard-
bewehrungslayout fiir Treppenhéuser ausgefiihrt worden
(personliche Kommunikation mit Prof. Juan Figueroa Meri-
no, April 2010). Die Bewehrung hielt den unterschiedlichen

Bewegungen der Gebédudeteile nicht stand und die Treppen
kollabierten von oben, wo die Relativhewegung der Gebiu-
deteile am grofiten war, nach unten (Bild 11b). Weitere
strukturelle Schaden waren nur von geringfiigiger Natur. Je-
doch wurden sehr viele nicht-tragende Bauteile und Ein-
richtungen beschédigt (Bild 11c und Bild 12). Inshbesondere
die abgehédngte Unterdecke und Beliiftungseinheiten, die an
vielen Stellen infolge fiir Erdbeben ungeeigneter Details he-
runterfiel, verursachten grof3e Schiden. Dies trifft nicht nur
auf dieses Gebdude zu sondern auf sehr viele Gebaude, so
dass diese Art Schidden sicher ein Hauptkostenpunkt des
Centro-Sur-Erdbebens sein werden.

4.7 Acapulco-Gebdude in Vifa del Mar

Wihrend des letzten starken Erdbebens in Chile im Jahre
1985 wurden bereits einige hohe Stahlbetontragwandgebau-
de, insbesondere in Vina del Mar, beschddigt. Ausfiihrliche
Dokumentationen finden sich dazu in [WWMS87, Woo091,
Rid92|. Das Verhalten der damals beschiddigten Gebédude
hing 2010 wesentlich davon ab, welche Mafinahmen nach
1985 ergriffen wurden. Bei denjenigen Gebauden, bei wel-
chen das Tragsystem signifikant verbessert wurde sind deut-
lich weniger Schiden (z. B. Gebdude ,Hanga Roa“) oder an-
dere Schédden (z. B. Gebdude ,Acapulco®) aufgetreten. Bei
den Gebduden, bei denen lediglich der urspriingliche Zu-
stand wieder hergestellt wurde, traten wieder massive Schi-
den auf (z. B. Gebdude ,Festival“). Auffallend ist, dass das
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Bild 12. Gebaude fir Grundlagenwissenschaften der Universitit in Talca: Schdden an nicht-tragenden Bauteilen und Einrichtungen in Biiro (a)
und Hérsaal (b) sowie Detail der Schaden an der Aufhdngung der abgehangten Unterdecke (c).

Bild 13. Gebédude Acapulco in Vifia del Mar: Schaden an Stahlbeton-
Aussenwand nach dem Erdbeben 1985 [WWM87] (a) und verstarkte,
unbeschédigte Aussenwand nach dem Erdbeben 2010 (b).

Acapulco-Gebdude in Vifia del Mar bereits 1985 ein Scha-
densbhild zeigte, welches auf ein Biege-Druckversagen
schliefen liasst (Bild 13a). Als Verstirkungsmafnahme wur-
den damals die Aulenwinde aufgedoppelt [WWMS87], d.h.
man hatte bereits erkannt, dass zu geringe Wanddicken fiir
das Biege-Druckversagen ursichlich sein konnen. Wiahrend
des diesjdhrigen Erdbebens trat dieser Schadensmechanis-
mus nicht mehr auf (Bild 13b), jedoch wurden die Decken,
die mit 12 cm sehr diinn ausgefiihrt sind [WWMS87], zum Teil
stark beschéadigt.

5 Mogliche Ursachen fiir die Schaden

Im folgenden werden verschiedene Aspekte beziiglich Erd-
bebenanregung, Berechnungs- und Bemessungsannahmen
diskutiert, die das Erdbebenverhalten der neuen Stahlbeton-
tragwandgebdude ungiinstig beeinflusst haben konnten. Die
Aufzdhlung ist nicht vollstdndig, sondern beschrédnkt sich
auf die wichtigsten Punkte. Vertiefte Erkenntnisse sind aus
den laufenden Untersuchungen in Chile zu einigen der
Schadensfille zu erwarten.

5.1 Nicht duktile Durchbildung der Stahlbetontragwande

Alle beschiddigten Stahlbetontragwinde, die wéhrend der
Erkundungsmission gesehen wurden, waren nicht duktil,
d.h. konventionell, konstruktiv durchgebildet. Die chile-
nische Normenregelung, welche besagte, dass eine Um-
schniirung der Endbereiche der Wéande nicht notwendig ist,
hat sicher zu den signifikanten Schiden an Stahlbetontrag-
winden beigetragen. Wie anfangs erwéhnt, ist diese Aus-
nahmeregelung durch das zufriedenstellende Verhalten von
Stahlbetontragwandgebduden wihrend des Erdbebens im
Jahre 1985 begriindet [NCh430-07]. Es handelt sich um eine
erfahrungsbasierte Regelung, die sich vermutlich nicht auf
Forschungsarbeiten abstiitzte. Seit 1985 hat sich die Kon-
struktionspraxis hinsichtlich der bevorzugten Wanddicke
ungiinstig verdndert: Wihrend die Gebédude in 1985 mehr-
heitlich Wanddicken von 50 cm aufwiesen, haben die neuen
Gebédude eher Wanddicken von 15 cm [Moe10]. Ob diese Re-
duktion der Wanddicke mit einer Verbesserung der Beton-
qualitidt einherging ist nicht bekannt. Es scheint jedoch klar,
dass die nicht duktile Durchbildung zusammen mit der diin-
neren Wanddicke ganz wesentlich zu den hiufigen Biege-
Druckversagen der Wiande beigetragen hat. Weiter konnte
die Nichtberiicksichtigung von Kopplungseffekten infolge
Decken und Querbalken eine Rolle gespielt haben. Letztere
konnen zu deutlich grofleren Beanspruchungen insheson-
dere in den aullenliegenden Winden fiihren.

5.2 Fehlende Kapazititsbemessung

Viele der Hochhduser waren durch ein relativ undurchsich-
tiges Tragsystem mit sehr vielen Elementen gekennzeich-
net. Es ist deshalb davon auszugehen, dass der Bemessung
keine klare Hierarchie der tragenden Bauteile zugrunde
liegt, wie es die Kapazitdatshemessung vorsieht [PP92|. Als
Folge davon treten die Schiden mehr oder weniger zuféllig
an verschiedenen Stellen auf und nicht wie bei der Kapazi-
tatshemessung einem gewdhlten, geeigneten Mechanismus
folgend in den entsprechend duktil durchgebildeten Berei-
chen.

5.3 Fehlende Regularitit im Aufriss

Bei einigen Hochhéduser wurden die Wandlidngen im Erdge-
schoss oder im ersten Untergeschoss gegeniiber den darii-
berliegenden Geschossen verkiirzt, um Platz fiir Eingangs-
halle oder Parkgarage zu schaffen (Bild 14). Damit wird die
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Regularitiat des Tragwerks im Aufriss gestort und der ver-
kleinerte Wandquerschnitt wird insbesondere im Uber-
gangsbereich starker beansprucht [Lag10]. Dies konnte die
Lage der Bruchfliche am oberen Rand des betroffenen Ge-
schosses in Bild 2b und Bild 8b erklidren, d.h. gerade zuoberst
im verkiirzten Wandabschnitt.

5.4 Lange Dauer des Erdbebens

Die Starkbebenphase des Erdbebens dauerte im Hauptscha-
densgebiet mehr als 60 s. Dies ist sehr lange und setzt die Ge-
bdude relativ vielen Zyklen im inelastischen Bereich aus.
Gebéude, deren Bauteile duktil durchgebildet sind, kbnnen
eine bedeutend grof3ere Anzahl Zyklen ohne Versagen iiber-
stehen. Nicht duktil ausgefiihrte Gebdude sind hingegen re-
lativ empfindlich gegeniiber der Zyklenanzahl, da die Stei-
figkeit und der Widerstand mit jedem Zyklus rasch abneh-
men. Dies ist vermutlich mit ein Grund, warum die nicht
duktil ausgebildeten Gebdude wihrend des Centro-Sur-Erd-
bebens oft stark beschéadigt wurden, obwohl sie auf Erdbebe-
neinwirkung ausgelegt waren. Die Erdbebenbemessung
verhinderte jedoch in vielen Fillen fragile Schubversagen.

5.5 Antwortspektren fiir elastisches Verhalten

Ein Manko der chilenischen Norm liegt bei den Antwort-
spektren. Wie andere Aspekte der Norm scheint auch die
Erdbebeneinwirkung eher auf Erfahrung, d.h. als Umhiil-
lende von Starkbeben-Aufzeichnungen friitherer Erdbeben
in Chile, als auf einer probabilistischen seismischen Gefihr-
dungsanalyse basiert zu sein. Problematisch ist dabei, dass
nur sehr wenige Aufzeichnungen vorhanden sind. Chile ist
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Bild 14. Aufriss eines Gebaudes mit verkiirzten
Winden im Erdgeschoss und im Untergeschoss.

in drei grofle Erdbebenzonen, die ungefdahr parallel zur Kiis-
te verlaufen, eingeteilt. Die maximale horizontale Boden-
beschleunigung auf Fels nimmt von der Kiiste zum Landes-
inneren von 0.4 auf 0.2 g ab. Ob diese Beschleunigungswer-
te aus heutiger Sicht zu tief sind, muss erst eine genauere
Gefdhrdungsanalyse zeigen. Dabei ist auch zu beachten,
dass der partielle Lastfaktor fiir die Bemessungssituation
Erdbeben geméf der Norm NCh 433 y=1.4 und nicht wie z. B.
im Eurocode 8 iiblich y=1.0 ist. Eine Anhebung der Spektren
und die Einfiihrung der Mikrozonierung steht zur Zeit in
Chile zur Diskussion [Bor10].

In der Norm NCh 433 wird ein Spektrum lediglich fiir das
Antwortspektrumverfahren festgelegt. Der Ersatzkraftindex
fiir das statische Ersatzkraftverfahren wird mit einer separa-
ten Gleichung definiert. Bild 15 zeigt fiir die verschiedenen
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Bild 15. Vergleich der Antwortspektren der Beschleunigung in EC 8 und NCh 433 fiir elastisches Verhalten mit 5% viskoser Dampfung,
normiert beziiglich Bemessungswert der Bodenbeschleunigung a, fiir Baugrundklasse A.
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Bild 16. Vergleich der Antwortspektren der Verschiebung in EC 8 und NCh 433 fiir elastisches Verhalten mit 5% viskoser Dampfung,
normiert beziiglich Bemessungswert der Bodenbeschleunigung a, fiir Baugrundklasse A.

Baugrundklassen die Antwortspektren fiir elastisches Ver-
halten mit 5% Dampfung gemaB Norm NCh 433 im Vergleich
zu den Spektren des Typs 1 des Eurocodes. Die Baugrund-
klassen I bis IV in NCh 433 kénnen ungefdahr den Baugrund-
klassen A bis D in EC 8 [CEN04] zugeordnet werden, wobei
hervorzuheben ist, dass NCh 433 lediglich die oberen 10 m
Boden zur Klassifizierung heranzieht, wihrend in EC 8 die
Baugrundverhiltnisse bis in eine Tiefe von 530 m mit ein-
bezogen werden. Vor allem im Periodenbereich von 0.5-
2.0 s, der fiir Hochhduser maligebend ist, fiihrt die chile-
nische Spektrenform fiir steifere Baugrundklassen zu deut-
lich tieferen Spektralwerten (Bild 15). Dies ist besonders gut
in den Verschiebespektren zu sehen (Bild 16). Die chile-
nischen Spekiren sind mittels Exponenten, die von der Bau-
grundklasse abhingen, iiber den ganzen Periodenbereich
kontinuierlich definiert. Dies fiihrt v. a. im langperiodischen
Bereich zu sehr unterschiedlichen Formen, wie es im Ver-
gleich der Verschiebespektren zwischen NCh 4335 und EC 8
in Bild 16 deutlich zu erkennen ist. Die chilenischen Spek-
tren folgen nicht der generellen Form nach Newmark und
Hall [NH82] mit Abschnitten konstanter Spektralwerte der
Beschleunigung, Pseudogeschwindigkeit und Verschie-
bung, wie im EC 8.

5.6 Bemessungsspektren

Fiir die Bemessung werden die elastischen Antwortspekiren
in NCh 433 und EC 8 abgemindert, um dem inelastischen
Verformungsvermogen und der Uberfestigkeit der Tragwer-
ke Rechnung zu tragen. Die Bemessungsspektren in Bild 17
wurden mit den fiir Stahlbetontragwandgebidude maximal

zulédssigen Reduktionsfaktoren abgemindert. Fiir das Ant-
wortspektrumverfahren wird in NCh 453 ein zu 1/T" propor-
tionaler Koeffizient definiert, fiir den auch minimale und
maximale Werte angegeben werden. Der Exponent n ist von
der Baugrundklasse abhingig. Fiir das Antwortspektrum-
verfahren werden die in Bild 15 dargestellten Spektren mit-
tels eines Reduktionsfaktors abgemindert, der sowohl von
der Periode T als auch vom der Baugrundklasse (Parameter
T,) und des Typus des Gebédudes (Parameter R;) abhingig ist
und auch durch einen Minimalwert der Spektralbeschleuni-
gung beschréankt ist:

R=1+ — 7T
Fiir Stahlbetontragwandgebdude wird als maximaler Wert
R,=11 angegeben. Dies ergibt maximale Reduktionsfaktoren
zwischen 7.85 und 9.00 fiir die vier verschiedenen Bau-
grundklassen. Als Vergleich wurden die Bemessungsspek-
tren geméB EC 8 fiir ein fiir die hohe Duktilitidtsklasse (DCH)
bemessenes Stahlbetontragwandgebédude (q,=4.0) mit unge-
koppelten Wandsystemen (Beiwert o, /oy=1.1) berticksichtigt
[CENO4]|. Der angenommene Verhaltensbeiwert ist daher
q=q,*o,/oy=4.4. Der Vergleich mit den Spektren nach EC 8
zeigt, dass die in der chilenischen Norm NCh 433 definierten
Bemessungsspekiren inshesondere fiir Baugrundklassen A
und B zu deutlich tieferen Spektralwerten fithren. Insheson-
dere das Ersatzkraftverfahren fiihrt bei steiferen Strukturen,
wie sie in Chile oft tiblich sind, zu wesentlich kleineren hori-
zontalen Kriften.
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Bild 17. Vergleich der Bemessungsspektren fiir Stahlbetontragwandgebiude in EC 8 und NCh 433
(Ersatzkraftverfahren = EKV, Antwortspektrumverfahren = ASV), normiert beziiglich Bemessungswert der Bodenbeschleunigung a, fiir Baugrundklasse A.

5.7 Hohere Eigenformen

Beim Antwortspektrumverfahren geméifi NCh 433 werden
die Effekte hoherer Eigenformen explizit durch die Uber-
lagerung mehrerer Eigenformen mittels des CQC-Verfah-
rens beriicksichtigt. Beim Ersatzkraftverfahren sind die Ef-
fekte hoherer Ordnung implizit tiber die Beriicksichtigung
der ganzen Masse und in der anzunehmenden Verteilung
der Ersatzkréfte iber die Gebdudehdhe enthalten. Beim Ant-
wortspektrumverfahren werden jedoch die Spektralwerte —
wie auch im EC 8 - fiir die hoheren Eigenformen mit dem
gleichen Reduktionsfaktor abgemindert wie derjenige der
ersten Eigenform. Verschiedene Studien (z. B. [EK88] und
[PAO2]) haben jedoch gezeigt, dass die inelastischen Verfor-
mungen sich hauptsédchlich in einer Reduktion der Bean-
spruchungen, die aus der ersten Eigenform resultieren, nie-
derschlagen, wihrend die Beanspruchungen aus den héhe-
ren Eigenformen relativunbeeinflusst bleiben. Solch ein Be-
messungsansatz hat v. a. Auswirkungen auf Strukturen, bei
denen hohere Eigenformen eine wesentliche Rolle spielen
und gleichzeitig der Bemessung hohe Reduktionsfaktoren
zu Grunde gelegt werden. Dies trifft auf Hochhduser in Chi-
le zu. Um die Schubkrifte, die aus den hoheren Eigenformen
resultieren, angemessen zu beriicksichtigen, schlédgt Priest-
ley vor, die Schubkraftumhiillende fiir Stahlbetontragwand-
gebdude, die ein plastisches Gelenk am Wandful3 bilden, wie
folgt zu berechnen [PA02, PCK07]:

Vi = \/V12i + Vg + Vi + -

wobei V; die Bemessungsschubkraft auf der Hohe des i-ten
Stockwerks, V,; die Schubkraft auf der Hohe des i-ten Stock-
werks infolge der ersten inelastischen Modalform und der
tatsdchlich vorhandenen Momentenkapazitdt am Wandful3
(inklusive Uberfestigkeit) und V,;; die Schubkraft auf der
Hohe des i-ten Stockwerks infolge der n-ten elastischen Mo-
dalform ist.

5.8 Vertikale Anregung

Neben der horizontalen Anregung verursachte das Erdbe-
ben auch eine starke vertikale Bewegung. Da die vertikalen
Eigenfrequenzen typischerweise einiges tiber den horizon-
talen liegen, kommt es zu mehr aber kleineren Zyklen in den
Wiénden. In der Norm NCh 435 werden diese nicht bertiick-
sichtigt. Auch geméf EC 8 kann die vertikale Anregung fiir
gewohnliche Stahlbetontragwandgebidude vernachlassigt
werden. Inwieweit sie Auswirkungen auf das Verhalten der
Gebéude hatte und ob sie z. B. zum Teil fiir die starke Zerbro-
selung des Betons der Wénde mit Biege-Druckversagen ver-
antwortlich gemacht werden kann, miissen erst noch detail-
lierte Nachrechungen zeigen.

6 Schlussfolgerungen

Das Ziel dieses Kapitels war es, einen Uberblick iiber einige
der wihrend des Chile-Erdbebens beschidigten Stahlbeton-
tragwandgebdude zu geben und verschiedene Aspekte, die
zu diesen Schiden beigetragen haben konnten, ohne An-
spruch auf Vollstindigkeit zu diskutieren. Ein sehr hdufiges
Schadensbild in neuen, hohen Gebduden war jenes des Bie-
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ge-Druckversagens von Stahlbetontragwénden. Ursachen
fiir dieses Versagen konnen verschiedenen Ursprungs gewe-
sen sein und es ist anzunehmen, dass die Kombination ver-
schiedener Griinde zu der starken Haufung des Schadens-
bild gefiihrt hat. Auf der Widerstandsseite waren vermutlich
ursidchlich: Eine relativ diitnne Wandbreite, fehlende Um-
schniirung des Betons und Stabilisierung der Langsbeweh-
rung und Verkiirzung der Wandlidnge auf der Hohe des Erd-
geschosses oder der Untergeschosse, um Platz fiir Eingangs-
halle oder Parkgarage zu schaffen. Auf der Beanspruchungs-
seite konnten unberiicksichtigte Kopplungseffekie infolge
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Im Jahr 2010 wurden erneut zwei DGEB-Forschungs-
preise fiir sehr gute Dissertationen aus dem Gebiel des
Erdbebeningenieurwesens und der Baudynamik verlie-
hen. Es handelt sich um die Arbeiten von Herrn Dr.-Ing.
Robert Borsutzky und Herrn Dr.-Ing. Bjorn Elsche, deren
Inhalte im Folgenden kurz dargestellt werden.

Zusammenfassung der Dissertation ,,Seismic Risk Analy-
sis of Buried Lifelines / Seismische Risikoanalyse unter-
irdischer Versorgungsleitungen®“ von Robert Borsutzky
In seismisch gefdahrdeten Gebieten ist die Widerstandsfahig-
keit von Versorgungsleitungen —so genannten Lifelines — ge-
gen Erdbeben von zentraler Bedeutung fiir die Zivilisation.
Das seismisch bedingte Versagen von Lifelines und dessen
desastrose Folgen offenbaren die Notwendigkeit von ver-
lasslichen Modellen, die das dynamische Antwortverhalten
dieser unterirdischen Strukturen unter Erdbebeneinwir-
kung realistisch abbilden kénnen.

In der Arbeit ,Seismic Risk Analysis of Buried Lifelines“ wird

eine Methode entwickelt, mit welcher das Schadensrisiko

von unterirdischen Versorgungsleitungen infolge von seis-
mischen Wellenausbreitungseffekten analysiert werden
kann. Diese Risikoanalyse umfasst die Wahrscheinlichkei-
ten des Auftretens der Gefahrdung, der Exposition sowie der

Verwundbarkeit. Zur Durchfiihrung der Analyse wird ein

dreidimensionales numerisches Modell entwickelt, welches

das dynamische Verhalten von erdverlegten Rohrleitungen
beschreibt. Bei der Entwicklung werden drei Schwerpunkte
geseltzl:

- die detaillierte Abbildung der dynamischen Boden-
Bauwerk-Wechselwirkung unter Beriicksichtigung der
Wellenabstrahlung ins Unendliche,

- die realistische Modellierung der seismischen Anregung
sowie

- die globale Beriicksichtigung von Unsicherheiten.

Zur Untersuchung der Boden-Bauwerk-Wechselwirkung
wird eine hybride Finite Element-Scaled Boundary Finite
Element Methode verwendet. Die Finite Element Methode
ermoglicht dabei eine genaue Abbildung des Nahfeldes (Bo-
den und Rohrleitung), die Scaled Boundary Finite Element
Methode simuliert die Wellenabstrahlung ins Unendliche.
Bei letztgenannter Methode konnen Effizienzsteigerungen
ohne Genauigkeitsverluste durch die Reduzierung der
Nichtlokalitdten in Raum und Zeit als auch durch den Ein-
satz von Substrukturmethoden erreicht werden.

Zur Modellierung der seismischen Wellenausbreitung im
Nahfeld wird eine Zwei-Schritt-Prozedur basierend auf der
Domain Reduction Method vorgestellt. Im ersten Schritt
wird eine groBma@stédbliche, globale Simulation des Erdbe-
bens mit Hilfe von numerischen Green’schen Funktionen
durchfiihrt. Die Erdbebenquelle wird dabei als komplexe,
endliche Verwerfung modelliert. Aus dem ersten Schritt
werden Krifte im Nahfeld ermittelt, welche dquivalent zur
globalen Erdbebenanregung sind. Diese Kréfte werden im
zweiten Schritt auf das oben beschriebene hybride Modell
aufgebracht. Diese Prozedur ermoglicht die Modellierung
einer realistischen seismischen Wellenausbreitung inner-
halb des Nahfeldes.

Darauf aufbauend wird eine ganzheitliche probabilistische
Analyse durchgefiihrt, welche Parameter des kompletten
Ausbreitungspfades der seismischen Wellen einbindet — an-
gefangen bei der Erdbebenquelle, durch die Erdkruste, bis

AKTUELLE INFORMATIONEN UND BERICHTE

hin zur untersuchten Struktur (d.h. in diesem Fall der unter-
irdischen Versorgungsleitung). Fiir dieses Verfahren wird
ein Punktschitzverfahren eingesetzt, welches einerseits ei-
ne effiziente und verldssliche Bestimmung der Versagens-
wahrscheinlichkeit einer Struktur erméglicht und anderer-
seits kompatibel zu deterministischen Finite Element Me-
thoden ist.

Die Anwendbarkeit der vorgestellten Methode wird anhand
der Simulation eines realen Erdbebens und der Analyse von
Teilen eines Lifeline-Netzwerks in einer Gemeinde in der
Emilia-Romagna, Italien, demonstriert. Dariiber hinaus
wird eine umfassende Parameterstudie durchgefiihrt, um
die Einfliisse von numerischen Aspekten als auch von seis-
mischen Parametern und von Konstruktionsdetails auf-
zuzeigen.

Die vorliegende Arbeit stellt damit ein Werkzeug zur ganz-
heitlichen Analyse des seismischen Schadensrisikos von un-
terirdischen Versorgungsleitungen zur Verfiigung. Der Ein-
satz der vorgestellten Methode ist jedoch nicht auf unterirdi-
sche Versorgungsleitungen beschrinkt, sondern erstreckt
sich auch auf jede andere Struktur oder Region, welche ei-
ner seismischen Wellenbelastung ausgesetzt ist.

Zur rechnerischen Modellierung der Beanspruchungen
und der Tragfihigkeit von aussteifenden Mauerwerks-
winden

Bei Gebduden, deren Winde aus Mauerwerk hergestellt
sind, fiihren seismische Einwirkungen in der Regel zu Bean-
spruchungen, die nur durch Inanspruchnahme des nicht-
linearen Verhaltens aufgenommen werden konnen. Fiir eine
realitdtsnahe und damit auch wirtschaftliche Bemessung
der aussteifenden Mauerwerkswénde ist es von besonderer
Bedeutung, nicht nur die Beanspruchungen in den Wanden
zu kennen, sondern dariiber hinaus auch eine genaue
Kenntnis vom Versagensverhalten und damit vom Trag-
widerstand zu haben.

Gebéude, deren vertikaler Raumabschluss mit Mauerwerks-
winden und deren Decken aus Stahlbeton hergestellt sind,
entwickeln unter kombinierten vertikalen und horizontalen
Einwirkungen ein charakteristisches Verformungs- und Be-
anspruchungsverhalten. In Abhédngigkeit von den Steifigkei-
ten der Wande im Verhélinis zu den Steifigkeiten der Decken
stellen sich am Ubergang zwischen Winden und Decken
Einspannmomente ein, die durch die maximale Exzentrizi-
tdt der vorhandenen Normalkraft begrenzt sind. Dies ist be-
griindet in den Lager- und Stoff,fugen, welche nahezu keine
Zugkrifte tibertragen kénnen und fithrt zu den typischen
Klaffungen. Gerade unter der wechselnden, horizontalen
Einwirkung eines Erdbebens zeigt sich, dass die Verteilung
der Schnittgroffen in den Aussteifungswéanden deutlich vari-
iert und daher eine bauartgerechte Modellierung erfordert.
Hier hat sich gezeigt, dass mit einem nichtlinearen Trag-
werksmodell (3D-FE-Modell), in dem das Klaffen an den
Ubergingen zu den Decken erfasst wird, die Wand-Decken-
Interaktion und damit auch die Beanspruchungen in den
Winden gut nachvollzogen werden kann.

Sind die Beanspruchungen in den Wéanden bekannt, so miis-
sen diese dem Tragwiderstand gegeniibergestellt werden.
Hierbei ist es von Bedeutung, die Mechanik des Lastabtrages
in der Mauerwerkswand unter kombinierter Vertikal- (infol-
ge Eigengewicht) und Horizontallast (infolge Erdbeben oder
Wind) nachzuvollziehen, um auch die in experimentellen
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Versuchen an geschoBhohen Winden ermittelten Trag-
widerstdnde realitdtsnah bestimmen zu kénnen. Die nach
der deutschen Mauerwerksnorm Norm DIN 1053-1 be-
stimmten Tragwiderstdnde zeigen teilweise nicht nur grolie
Diskrepanzen bzgl. der experimentell bestimmten Trag-
widerstinde, sondern erfassen auch die im Versuch beob-
achteten Versagensarten (Steinzugversagen, Gleiten, Biege-
versagen) nicht immer richtig. Es wird daher ein ganzheitli-
cher Ansatz fiir die gesamte Wand gewihlt, welcher mecha-
nisch begriindet die Beanspruchungen in den Steinen be-
stimmt und damit die Grenzzustinde realitdtsnah identifi-
ziert.

Die mit dem Tragwerksmodell bestimmten Beanspruchun-
gen der aussteifenden Wiande werden mithilfe eines mecha-
nisch begriindeten Ansatzes auf die fiir den Tragwiderstand
entscheidenden Mauersteine in der Wand, welche idealisiert
entlang der Druckstrebe anzusetzen sind, tibertragen. Hier-
bei werden sowohl die Lager- und Stof3fugen als auch die La-
ge des Steines in der Wand beriicksichtigt. Mit diesem Mo-

dell kénnen die Grenzzustinde am Stein abgeleitet werden,
welche zu einer Begrenzung der Tragfihigkeit fiihren. Es ist
dabei festzuhalten, dass das Versagen eines Steines im Eck-
bereich der Wand direkt zu einer Begrenzung der horizonta-
len Tragfdhigkeit fithrt. Ein Versagen im Bereich der Wand-
mitte (Steinzugversagen oder Gleiten) fiihrt zunéchst zu ei-
ner Verringerung der Steifigkeit. Eine gewisse Laststeige-
rung ist dann durch Lastumlagerungen noch moglich. Die
Horizontalverformung der Wand nimmt dabei deutlich zu
und der Riss in der Wand wéchst unter den gesteigerten Ho-
rizontallasten zu den Eckbereichen. Durch die zyklischen
Einwirkungen ist ein ,Atmen“ des Risses zu beobachten.
Wenn der Riss einen Eckbereich erreicht, kann der horizon-
tale Tragwiderstand nicht weiter gesteigert werden. Es ist
ein deutlicher Widerstandsriickgang zu verzeichnen.

Durch diesen ganzheitlichen und mechanisch begriindeten
Ansatz kénnen die Tragwiderstinde fiir ein Gebdude mit
aussteifenden Mauerwerkswinden unter Horizontallasten
wie Erdbeben oder Wind realitidtsnah erfasst werden.

(DGEB) organisiert.
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12. D-A-CH-Tagung 2011 am 15./16. September 2011 in Hannover
Erdbeben und Baudynamik
1. Ankiindigung und Aufruf zum Einreichen von Beitrdagen

Die Deutsche (DGEB), die Osterreichische (OGE) und die Schweizer
(SGEB) Gesellschaften fiir Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik fiih-
ren seit 1989 im zweijdhrigen Turnus gemeinsame Tagungen durch. Die 12.
D-A-CH-Tagung wird am 15./16. September 2011 an der Bundesanstalt fiir
Geowissenschaften und Rohstoffe (BGR) in Hannover stattfinden und von
der Deutschen Gesellschaft fiir Erdbebeningenieurwesen und Baudynamik

Die Tagung wird mehrere Schwerpunktthemen behandeln:

- Dynamische Messungen zur Systemidentifikation und zum

- Beurteilung und Ertiichtigung bestehender Bauten

Interessenten werden gebeten, Kurzfassungen ihrer geplanten Beitrdage zu
diesen Themen im Umfang von einer Seite A4 als .pdf-Datei bis zum
51.12.2010 an dgeb@bauing.uni-weimar.de zu senden. Der Bescheid uiber
Annahme der Beitrdge erfolgt bis zum 15.2.2011 und die fertigen Manu-
skripte sind bis zum 30.7.2011 einzureichen.

Programmkomitee: T. Bistry, C. Butenweg, R. Flesch, K.-G. Hinzen,
D. Kaiser, C. Kénke, H. Sadegh-Azar, L. Stempniewski, T. Wenk
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