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Kurzfassung 

Die vorliegende Arbeit beschäftigt sich mit dem Einfluss des Wand-Decken-Knotens auf die Tragfä-
higkeit und Bemessung von monolithischen Ziegelaußenwänden. Im Fokus der Untersuchungen steht 
überwiegend vertikal beanspruchtes Mauerwerk aus hochwärmedämmenden Planhochlochziegeln. 
Bei dieser Ausführungsart können Wärmebrückenverluste infolge der fehlenden Außendämmung nur 
durch Anordnung einer Wärmedämmung im Deckenstirnbereich mit oder ohne vorgesetztem Ab-
schlussziegel (auch: Vormauerstein) im geforderten Maße eingeschränkt werden. Die damit verbun-
dene Teilauflagerung der Deckenplatte führt zu einer planmäßig partiellen Belastung der Wandenden, 
die darüber hinaus durch den Deckendrehwinkel am Auflager und die Einleitung des Deckenein-
spannmomentes verstärkt wird. Gleichzeitig stellt sich im Vergleich zur vollflächigen Plattenauflage-
rung der Momentennulldurchgang nicht mehr in halber Wandhöhe ein. Als Folge der erhöhten Lastex-
zentrizität in Wandmitte liegen ungünstigere Randbedingungen bezugnehmend auf die Knickgefähr-
dung des Mauerwerks vor. Im Rahmen der vorliegenden Arbeit wird diese Thematik sowohl experi-
mentell als auch numerisch untersucht. Auf Grundlage der gewonnenen Erkenntnisse erfolgt die For-
mulierung eines Bemessungsansatzes für einschalige Ziegelaußenwände mit optionaler Einbeziehung 
des Vormauersteineinflusses. 

 

 

Abstract 

This thesis deals with the structural detailing of the wall-slab joint and its effect on the load capacity 
and design of monolithic exterior brick walls. The investigations are focused on insulating precision 
brick masonry mainly loaded in compression. For this type of construction no thermal insulating layers 
must be fitted to the outer side of the wall. Consequently, the use of thermal insulation at the slab end 
with or without facing unit is required to avoid significant thermal losses. The non-fully supported slab 
leads to partial loading onto the wall ends. This effect is also intensified by slab deflections and the 
transfer of bending moments. Partially supported slabs also cause different distributions of bending 
moments in the wall compared to fully supported slabs. The point of zero moment will no longer be at 
the mid-height of the wall – the governing point for buckling. The thermal design of the slab bearing 
leads therefore to an increased risk of buckling. In this thesis experimental as well as numerical 
research was carried out regarding this issue. Based on the results a design approach for monolithic 
exterior brick walls is given by taking optional facing unit effects into account. 
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Im Folgenden werden die wichtigsten in dieser Arbeit verwendeten Zeichen und Abkürzungen 
aufgeführt. 
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EWK Einwirkungskombination 

FE Finite-Elemente 

GZG Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit 

GZT Grenzzustand der Tragfähigkeit 

Hbl Leichtbeton-Hohlblocksteine 

HLz Planhochlochziegel 

KM Kraftmessdose 

KSV Vollsteine 

KSL Lochsteine 

LF Lastfall; Laststufe 

LHLz Leichthochlochziegel 
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Zustand II Beton ohne rechnerische Zugfestigkeit 
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Nachweisverfahren 

φ> Traglastminderungsbeiwert in halber Wandhöhe im genaueren Nachweisverfahren 

φ7 Traglastminderungsbeiwert zur Berücksichtigung der Schlankheit und der 
Lastausmitte im vereinfachten Nachweisverfahren 

φE Traglastminderungsbeiwert zur Berücksichtigung der Lastausmitte an den 
Wandenden im vereinfachten Nachweisverfahren 

φB Traglastminderungsbeiwert zur Berücksichtigung der Schlankheit im vereinfachten 
Nachweisverfahren 
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1 Einleitung 

1.1 Ausgangssituation und Problemstellung 

Um den hohen Anforderungen an den baulichen Wärmeschutz der Gebäudehülle auch mit einschali-
gen Wandkonstruktionen ohne Zusatzdämmung gerecht werden zu können, finden in Deutschland 
heute oftmals hochwärmedämmende Planhochlochziegel in Kombination mit Dünnbettmörteln An-
wendung. Eben diese Ausführungsart steht im Rahmen der vorliegenden Arbeit im Fokus, da der Ver-
zicht auf eine zusätzliche Wärmedämmung an der Wandaußenseite bei gleichzeitiger Erfordernis zur 
Reduktion von Wärmebrücken die hier betrachtete Fragestellung der nur teilaufgelagerten Decken-
platte nach sich zieht. Derzeit haben sich in der Praxis im Wesentlichen die in Abbildung 1.1 veran-
schaulichten beiden Ausführungsvarianten durchgesetzt. Die Schnittstelle zwischen Decke und den 
angrenzenden Wänden (Wand-Decken-Knoten) kann folglich sowohl mit alleiniger Anordnung einer 
Wärmedämmung im Deckenstirnbereich als auch in Kombination mit einem vorgesetzten Abschluss-
ziegel (auch: Vormauerstein, Abmauerstein oder Abmauerziegel) ausgeführt werden.  
 

 

Abbildung 1.1: Ausführungsvarianten eines Außenwand -Decken-Knotens in monolithischem Ziegel-
mauerwerk ohne (links) und mit (rechts) Vormauerstei n [Arge Mauerziegel e.V. 2012] 

 

Einschalige Ziegelaußenwände werden somit in Höhe der Geschossdecken planmäßig partiell belas-
tet. Diese Teilflächenbeanspruchung wird zudem durch den Plattendrehwinkel am Auflager und die 
Einleitung des Deckeneinspannmomentes verstärkt. Gleichzeitig liegen im Vergleich zur vollflächigen 
Plattenauflagerung ungünstigere Randbedingungen bezugnehmend auf die Knickgefährdung des 
Mauerwerks vor. Der Momentennullpunkt wird aufgrund der veränderten Lastausmitten an den 
Wandenden nicht mehr in halber Wandhöhe – der maßgebenden Stelle für das Ausknicken – erreicht. 
Es gilt somit unter Berücksichtigung der vorhandenen Lastexzentrizitäten nachzuweisen, dass die 
lokale Querschnittstragfähigkeit der an die Decke angrenzenden Ziegellagen nicht überschritten wird 
und zum anderen ein Knickversagen in Wandmitte ausgeschlossen werden kann. Bezüglich der Fra-
gestellung inwieweit und unter welchen Voraussetzungen (u. a. Wandauflast-Deckenlast-Verhältnis) 
der Vormauerstein zur Lastweiterleitung im Knotenbereich aktiviert wird, besteht derzeit noch große 
Unsicherheit. Weitere Fragestellungen ergeben sich aus den Änderungen der neuen, auf dem semi-
probabilistischen Sicherheitskonzept aufbauenden Normengeneration [DIN 1053-100: 2007] bzw. [DIN 
EN 1996-1-1: 2013] und [DIN EN 1996-3: 2010] einschließlich der Nationalen Anhänge gegen-über 
[DIN 1053-1: 1996], deren Basis der globale Sicherheitsbeiwert bildet. Als wesentliche Punkte sind die 
Vielzahl der möglichen Einwirkungskombinationen und der veränderte Bemessungsansatz unter 
Druck bei der nun etablierten Anwendung des Spannungsblocks (früher: Spannungsdreieck) zu nen-
nen. Die vorgestellte Thematik wurde bislang nur in wenigen Forschungsarbeiten behandelt 
(s. a. Kapitel 2). 



2  Einleitung 

1.2 Normative Regelungen und Bemessungsansätze 

Nachfolgend wird ein Überblick über die normativen Regelungen und Bemessungsansätze des Euro-
codes 6 einschließlich der zugehörigen Nationalen Anwendungsdokumente bezüglich des Wand-
Decken-Knotens gegeben. Diese Normen bilden den aktuellsten, in Deutschland anerkannten Wis-
sensstand unter Einbeziehung des semiprobabilistischen Sicherheitskonzeptes ab. Bewusst wird da-
her im Weiteren auf die ebenfalls derzeit noch gültigen, jedoch vom aktuellen Stand der Technik ab-
weichenden Bemessungsvorschriften [DIN 1053-1: 1996] und [DIN 1053-100: 2007] nicht näher ein-
gegangen. 

1.2.1 Vereinfachtes Nachweisverfahren 

Der Nachweis der Standsicherheit darf für vertikal und durch Wind beanspruchte monolithische 
Ziegelaußenwände in ausgesteiften Gebäuden nach [DIN EN 1996-3: 2010] mit [DIN EN 1996-3/NA: 
2012] unter den nachfolgenden und in Abbildung 1.2 dargestellten Voraussetzungen mit Hilfe des 
vereinfachten Verfahrens geführt werden: 
 

• Gebäudehöhe über Gelände ≤ 20 m 
 

• In halber Geschosshöhe der Wand treten nur Biegemomente aus Deckeneinspannung und 
Deckenauflagerung sowie infolge von Windlasten auf. 
 

• Deckenauflagertiefe bei Wanddicken t ≥ 36,5 cm: a ≥ 0,45 x t und in den anderen Fällen a ≥ 0,5 x t bzw. 100 mm 
 

 

Abbildung 1.2: Anwendungsvoraussetzungen für das ve reinfachte Nachweisverfahren; 
Tabelle NA.2 in [DIN EN 1996-3/NA: 2012] 

 

Bei Anwendung der vereinfachten Nachweismethode kann auf die explizite rechnerische Berücksich-
tigung von Biegemomenten aus Deckeneinspannung oder -auflagerung, ungewollten Exzentrizitäten 
(Knicknachweis) und Wind auf tragende Außenwände verzichtet werden, da diese Einflüsse bereits im 
Sicherheitsabstand des Verfahrens enthalten sind. In gewöhnlichen Wohn- und Bürogebäuden ist 
hinsichtlich der Ermittlung des Bemessungswertes der einwirkenden Normalkraft NN? im Allgemeinen 
Gleichung (1.1) anzuwenden, wobei die veränderliche Last als gleichzeitig auf einer Decke wirkend 
angenommen werden darf. Feldweise variierende Deckenlasten sind folglich nicht zu berücksichtigen. 
Alternativ steht dem Anwender ergänzend Gleichung (1.2) in Hochbauten mit Stahlbetondecken und 
charakteristischen Nutzlasten von qI ≤ 3,0 kN/m² (Trennwandzuschlag inbegriffen) zur Verfügung. 
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NN? = 1,35 ∙ NYI + 1,5 ∙ N\I (1.1) 

NN? = 1,4 ∙ hNYI + N\Ii (1.2) 

 

Abschließend hat der Nachweis zu erfolgen, dass NN? den Bemessungswert des vertikalen Tragwi-
derstandes N=?, der basierend auf dem Spannungsblock-Modell nach Gleichung (1.3) berechnet wird, 
nicht überschreitet. 

N=? = φ7 ∙ f? ∙ A (1.3) 

 

Dabei ist 

φ7  der Abminderungsbeiwert zur Berücksichtigung der Schlankheit und der 
Lastausmitte nach Gleichung (1.4) bis (1.6) f?  der Bemessungswert der Druckfestigkeit des Mauerwerks A  die Bruttoquerschnittsfläche der Wand 

 

In den nachfolgenden Formeln bildet φ1 die Traglastminderung am Wandkopf bzw. -fuß durch den 
Deckendrehwinkel bei Endauflagern ohne zusätzliche konstruktive Maßnahmen (z. B. Zentrierleisten) 

und φ2 die Traglastminderung infolge Knickgefahr in Wandmitte ab. Maßgebend für die Bemessung ist 

der kleinere Wert von φ1 und φ2. Von Seiten der Norm wird für zweiseitig gehaltene Wände mit Dicken t > 250 mm eine rechnerische Berücksichtigung von Einspanneffekten im Rahmen des Knicknachwei-
ses ausgeschlossen und die Gleichsetzung der Knicklänge der zu bemessenden Wand h56 mit der 
lichten Geschosshöhe h gefordert. 

 

Für eine charakteristische Mauerwerksfestigkeit von fI ≥ 1,8 N/mm² gilt: 
 

φ7 = min jk
l φE = 1,6 − l66 ≤ 0,9 ∙ at 

φB = 0,85 ∙ at − 0,0011 ∙ rh56t sB (1.4) 

 

Für eine charakteristische Mauerwerksfestigkeit von fI < 1,8 N/mm² gilt: 
 

φ7 = min jk
l φE = 1,6 − l65 ≤ 0,9 ∙ at 

φB = 0,85 ∙ at − 0,0011 ∙ rh56t sB (1.5) 

 

Für Decken über dem obersten Geschoss gilt infolge geringer Wandauflast: 
 

φ7 = min t φE = 0,333
φB = 0,85 ∙ at − 0,0011 ∙ rh56t sB (1.6) 

 

  



4  Einleitung 

1.2.2 Genaueres Nachweisverfahren 

Gegenüber dem im Vorhergehenden vorgestellten vereinfachten Verfahren wird im Zuge des genaue-
ren Nachweisverfahrens nach [DIN EN 1996-1-1: 2013] mit [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] zur Führung 
des Tragfähigkeitsnachweises eine Ermittlung der Knotenmomente erforderlich. 

Basis für das im Folgenden beschriebene theoretische Modell zur Ermittlung der am Wand-Decken-
Knoten übertragenen Momente bildet ein Rahmensystem mit biegesteifer Ausbildung des Kreuzungs-
punktes der horizontalen und vertikalen Stäbe (s. z. B. [Jäger und Marzahn 2010]). Näherungsweise 
wird oftmals auf die Abbildung des gesamten tatsächlich vorhandenen, komplexen  
Rahmensystems, das im üblichen Hochbau infolge des Zusammenwirkens von Wänden und Decken 
innerhalb eines Bauwerks entsteht, verzichtet und ausschließlich die an einem Wand-Decken-Knoten 
angrenzenden Bauteile (maximal vier Stäbe) berücksichtigt. Bei Anwendung des vereinfachten Er-
satzsystems bzw. Ein-Knoten-Systems ist die Länge der horizontalen Stäbe entsprechend der vorlie-
genden Deckenspannweite und die Lagerung am vom Wand-Decken-Knoten abseitig gelegenen Auf-
lager im Fall eines Einfeldträgers gelenkig bzw. für durchlaufende Deckensysteme als feste Einspan-
nung anzunehmen. Hinsichtlich der Abbildung der vertikalen Tragglieder wird die Lage des Momen-
tennullpunktes in den Wänden im Regelfall in halber Geschosshöhe abgeschätzt. Ist das statische 
System definiert, kann die Berechnung der Knotenmomente vereinfacht unter Annahme eines linear-
elastischen Materialverhaltens und eines im Zustand I (vollständig ungerissen) verbleibenden Wand-
Decken-Systems mit üblichen Formeln der linearen Statik durchgeführt werden. Mit Hilfe des Decken-
einspannmomentes kann damit auf die übertragenen Wandmomente rückgerechnet werden, indem 
die jeweilige Biegesteifigkeit der Stäbe ins Verhältnis zur Gesamtrotationssteifigkeit des Knotens ge-
setzt wird. Das in Anhang NA.C von [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] geregelte Verfahren zur vereinfach-
ten Berechnung der Lastausmitte bei Wänden spiegelt dieses Vorgehen wider (s. Abbildung 1.3 und 
Gleichung (1.7)). 

 

 

 

Abbildung 1.3: Vereinfachtes Rahmenmodell; Bild NA.C .1 in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] 
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M1= n1E1I1 h1n1E1I1 h1 + n2E2I2 h2 + n3E3I3 l3 + n4E4I4 l4
∙ v q3l324(n3-1) - q4l424(n4-1)x    (1.7) 

 

Dabei ist nJ   der Steifigkeitsfaktor des Stabes; er ist 4 bei beidseitig eingespannten Stäben 
und 3 in den anderen Fällen Ei   der Elastizitätsmodul des Stabes i, mit i = 1, 2, 3 oder 4 Ii   das Trägheitsmoment des Stabes i, mit i = 1, 2, 3 oder 4 hi   die lichte Höhe des Stabes i, mit i = 1 oder 2 li   die lichte Spannweite des Stabes i, mit i = 3 oder 4 qi   die gleichmäßig verteilte Bemessungslast des Stabes i, mit i = 3 oder 4 bei 

 Anwendung der Teilsicherheitsbeiwerte nach EN 1990 für ungünstige Einwirkung 
 

Das Knotenmoment M2 am Wandfuß kann ebenfalls mit Gleichung (1.7) berechnet werden. Dafür ist 

lediglich der Ausdruck  
n1E1I1 h1  im Zähler durch 

n2E2I2 h2  (Rotationssteifigkeit des Stabes 2) zu ersetzen. 

Aufgrund der nicht berücksichtigten Rissbildung innerhalb der Bauteilquerschnitte und der Vernach-
lässigung von klaffenden Lagerfugen wird das Einspannmoment der Decke jedoch überschätzt. Um 
der verminderten Einspannwirkung Rechnung zu tragen, dürfen die unter Volleinspannung am Ein-
Knoten-System ermittelten Momente gemäß [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] mit dem Faktor η reduziert 
werden. Der Abminderungsfaktor η kann mit (1 − k> 4⁄ ) angenommen werden, dabei gilt Gleichung 
(1.8). 
 

km = n3E3I3 l3 + n4E4I4 l4n1E1I1 h1 + n2E2I2 h2
≤ 2    (1.8) 

 

Übersteigt die errechnete Ausmitte der resultierenden Last (Deckenlast + Wandauflast) infolge des 
Knotenmomentes am Wandkopf bzw. -fuß die 0,333-fache Wanddicke, darf die Vertikalbeanspru-
chung über einen am Querschnittsrand angeordneten Spannungsblock unter Ausnutzung des Bemes-
sungswertes der Mauerwerksfestigkeit f? abgetragen werden.  

 

Für die teilaufgelagerte Deckenplatte wird in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] ebenfalls die Anwendung 
des vorgestellten vereinfachten Vorgehens zur Bestimmung der Knotenmomente zugelassen. In die-
sem Fall ist jedoch für die Wanddicke t die Deckenauflagertiefe a anzusetzen. Der Knicknachweis in 

Wandmitte wird − im Gegensatz zum lokalen Querschnittsnachweis am Kopf bzw. Fuß der Wand – 
dennoch am Gesamtquerschnitt geführt. Die Ausmitte vergrößert sich dabei um (t − a) 2⁄ . 

 

  



6  Einleitung 

Vergleichbar zum vereinfachten Nachweisverfahren nach [DIN EN 1996-3: 2010] mit [DIN EN 1996-
3/NA: 2012] kann im Anschluss an die Schnittgrößenermittlung die Traglastminderung infolge von 

Schlankheitseffekten und Lastexzentrizität über einen Abminderungsfaktor φ erfasst werden.  

 

Am Wandkopf und Wandfuß gilt: 
 

φi = 1-2 ∙ eJt     (1.9) 

 

Dabei ist eJ   die Lastexzentrizität am Kopf bzw. Fuß der Wand mit 

eJ = MJ?NJ? + eL5{|@7>J995 JM6KA}5 ~��:795M + eJMJ9�_>O5P65I9JKM (�|: 5������) ≥ 0,05 ∙ t 
 

 

In Wandmitte gilt: 
 

φm = 1,14 ∙ r1 − 2 ∙ e>It56 s − 0,024 ∙ h56t56 ≤ 1 − 2 ∙ e>It56     (1.10) 

 

Dabei ist e>I   die Lastexzentrizität in halber Wandhöhe mit 

e>I = M>?N>? + eL>�|@7>J995 JM6KA}5 ~��:795M + eJMJ9�_>O5P65I9JKM (�|: L�� HC�⁄ ) + eI��PJ54L:@7>J995 ≥ 0,05 ∙ t 
 
 

Entscheidend ist an dieser Stelle, dass einwirkende Biegemomente und zugehörige Normalkräfte 
innerhalb einer Einwirkungskombination zu betrachten sind. Bei der Berechnung des Wand-Decken-
Knotens dürfen ständige Einwirkungen in allen Deckenfeldern und Geschossen mit dem gleichen Teil-
sicherheitsbeiwert γY multipliziert und die halbe Nutzlast als ständige Last betrachtet werden. Durch 
diese Bestimmung werden Auswirkungen von feld- und geschossweise variierenden Deckenlasten 
rechnerisch deutlich verringert. In Übereinstimmung mit [DIN EN 1996-3: 2010] und [DIN EN 1996-
3/NA: 2012] wird dem Anwender normativ auch im genaueren Berechnungsverfahren für übliche 
Wohn- und Bürogebäude die Möglichkeit zur Anwendung vereinfachter Einwirkungskombinationen 
eingeräumt (s. Gleichung (1.1) und (1.2) in Kapitel 1.2.1). Im Fall größerer Momenten-
beanspruchungen (z. B. Windscheiben oder Kellerwände mit Erddruckbeanspruchung) wird darüber 
hinaus der Interaktion zwischen minimaler Normalkraft nach Gleichung (1.11) und dem zugehörigen 
Maximalmoment eine mögliche Bemessungsrelevanz zugesprochen. 

min NN? = 1,0 ∙ NYI (1.11) 
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Teileinspannungen von Mauerwerkswänden mit t > 125 mm in flächig aufliegende Massivdecken mit 
Mindestauflagertiefen von a ≥ 2/3 x t finden über eine im Vergleich zur lichten Geschosshöhe h abge-

minderte Knicklänge h56 nach Gleichung (1.12) Eingang in den Knicknachweis des genaueren Nach-
weisverfahrens. Hierin bezeichnet e die planmäßige Ausmitte der Bemessungsnormalkraft am Wand-
kopf, wobei für Zwischenwerte geradlinig interpoliert werden darf. 

h56 = ρB ∙ h (1.12) 

 

Dabei ist ρB   der Abminderungsfaktor für zweiseitig gehaltene Wände mit 

ρB = 0,75 wenn e ≤ t 6⁄  

ρB = 1,00 wenn e ≥ t 3⁄  

 

Weiterführende Angaben zum genaueren Nachweisformat sind [DIN EN 1996-1-1: 2013] mit [DIN EN 
1996-1-1/NA: 2012] zu entnehmen. 

1.3 Forschungsziel 

In Hinblick auf die in den vorangegangenen Kapiteln erläuterte Thematik können derzeit aufgrund des 
noch bestehenden Forschungsbedarfs einerseits Bemessungsunsicherheiten nicht ausgeschlossen 
und andererseits gegebenenfalls vorliegende Tragreserven durch Mitwirkung des Vormauersteins am 
Lastabtrag nicht ausgeschöpft werden. Darüber hinaus gestaltet sich ein rechnerischer Nachweis 
unter Anwendung des genaueren Rechenverfahrens sehr aufwendig und ist damit für die praktische 
Anwendung im Wesentlichen als ungeeignet zu bewerten. 

Ziel dieser Arbeit war daher aufbauend auf experimentellen und numerischen Untersuchungen für 
praxisrelevante Kombinationen (Materialien, Geometrien, Lastniveaus) eine zutreffende Beschreibung 
des Trag- und Verformungsverhaltens des Wand-Decken-Systems für die in der Praxis übliche Aus-
führungsvariante der teilweise eingebundenen Decke bei einschaligen Ziegelaußenwänden zu erar-
beiten. Zudem stellte sich die Aufgabe, die gewonnenen Erkenntnisse nach der Identifizierung der 
maßgebenden Einflussgrößen für eine Bemessung zu vereinfachen, so dass diese im Rahmen der 
Normungsarbeit in zukünftige Nationale Anwendungsdokumente zum Eurocode 6 Eingang finden 
können. Das Hauptaugenmerk wurde somit innerhalb des Forschungsvorhabens auf die Erarbeitung 
eines neuen, durch entsprechende Bauteilversuche abgesicherten Bemessungsverfahrens bei Einbe-
ziehung der realen Versagensmechanismen von Ziegelmauerwerk unter teilflächiger und exzentri-
scher Belastung gelegt. Während sich durch die bisher existierenden Bemessungskonzepte die Ver-
wendung von Ziegelmauerwerk unter bestimmten Randbedingungen unmöglich oder rechnerisch sehr 
aufwendig gestaltet, kann ein neues, realitätsnäheres und wirtschaftlicheres Nachweisverfahren auf 
Basis modifizierter Eingangsgrößen und Bemessungsgleichungen neue Nutzungsmöglichkeiten für 
das Ziegelmauerwerk erschließen.  
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1.4 Lösungsweg 

Die Problemstellung der teilaufgelagerten Decke bei einschaligen Ziegelaußenwänden (mit oder ohne 
Vormauerstein) umfasst im Wesentlichen zwei Hauptschwerpunkte: 

 

• Erfassung des lokalen Tragverhaltens der an die Decke angrenzenden Ziegellagen (Quer-
schnittsversagen) 

 

• Erfassung des Knick- bzw. mehraxialen Spannungsversagens nach Theorie II. Ordnung der 
Wände (Systemversagen) 

 

Die nachfolgend erläuterten Bearbeitungsschritte bilden den Lösungsweg bezüglich dieser Aufgaben-
stellung ab. 

 

Durch die Darstellung des aktuellen Forschungsstandes wurden in Kapitel 2 zunächst die wesentli-
chen Fragestellungen und Kernpunkte bezüglich der Thematik des Außenwand-Decken-Systems 
erarbeitet und somit die Grundlage für die eigenen Untersuchungen geschaffen. 

Da das Trag- und Verformungsverhalten von monolithischen Ziegelaußenwänden in Kombination mit 
teilaufgelagerten Decken von einer Vielzahl von Werkstoffkenngrößen bestimmt wird, war die Erarbei-
tung eines Materialmodells für das Mauerwerk auf alleiniger Grundlage großformatiger Versuchsauf-
bauten nicht möglich. Dementsprechend wurden die charakteristischen Eingangsgrößen zunächst 
experimentell an Kleinprüfkörpern und Einzelwänden ermittelt. Auf Grundlage der gewonnenen Er-
kenntnisse konnte ein Finite-Elemente-Modell erstellt und die darin hinterlegten Werkstoffeigenschaf-
ten und Bruchmodelle ergänzend mit Hilfe eines Großversuchs verifiziert werden. Die Ergebnisse der 
im Anschluss durchgeführten Variantenstudie wurden letztlich zur Formulierung einer Näherungslö-
sung genutzt. 

Zu Beginn des experimentellen Bearbeitungsteils wurden zwei Planhochlochziegelarten mit Abmes-
sungen von b x h x l = 365 x 249 x 247 mm geprüft, die sich bezugnehmend auf die Festigkeitsklasse 
und das Lochbild deutlich voneinander unterscheiden und somit einen Großteil der praxisrelevanten 
Wärmedämmziegel repräsentieren. An den verwendeten Mauersteinen wurden die grundlegenden 
Normeigenschaften geprüft; im Wesentlichen die Maße, Rohdichte und Druckfestigkeit senkrecht zur 
Lagerfuge. Neben den Versuchen zur Bestimmung der Eigenschaftskennwerte der verwendeten 
Mauersteine sind Kleinversuche zur Ermittlung der Tragfähigkeit von Mauerziegeln unter Teilflächen-
belastung durchgeführt worden. Untersucht wurde hierbei das Trag- und Verformungsverhalten von 
Einzelsteinen unter partieller gleichförmiger Druckbeanspruchung in Höhenrichtung. Die Erfordernis 
dieser Versuche ergab sich aus der Tatsache, dass die normativen Ansätze zur Teilflächenbeanspru-
chung von Mauerwerk hinsichtlich der Erfassung der Thematik der lokalen Querschnittstragfähigkeit 
von Hochlochziegeln nicht geeignet sind, da infolge der Linienauflagerung der Decke und der hohen 
Schlankheit der Einzelstege keine relevante Querdehnungsbehinderung zu erwarten ist. Von der im 
herkömmlichen Sinn verstandenen Teilflächenpressung kann unter diesen Randbedingungen nicht 
mehr gesprochen werden. Um Kenntnisse über die Ausführungsvariante mit Vormauerstein zu gewin-
nen, wurden zudem Prüfungen an Einzelsteinen unter beidseitiger Teilflächenbelastung (Deckenauf-
lager- und Vormauersteinbereich) vorgenommen. Ergänzende Erkenntnisse über die reine Quer-
schnittstragfähigkeit ohne Schlankheitseinflüsse lieferten an Dreisteinprüfkörpern durchgeführte zent-
rische und exzentrische Druckversuche. Des Weiteren umfassen die experimentellen Untersuchungen 
der vorliegenden Arbeit Versuche an Mauerwerkswänden mit einer Höhe von ≈ 2,5 m (10 Ziegellagen) 
und einer Länge von ≈ 1,0 m (4 Mauersteine). Die Lasteinleitung erfolgte wiederum sowohl zentrisch 
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als auch exzentrisch. Zur Bestimmung der Mauerwerksbiegezugfestigkeit für eine parallel zu den La-
gerfugen verlaufende Bruchebene wurden Prüfkörper mit einer Höhe von ≈ 1,75 m (7 Ziegellagen) 
und einer Länge von ≈ 0,75 m (3 Mauersteine) in vertikaler Stellung unter seitlicher Vier-Punkt-
Belastung zum Bruch geführt. Den Abschluss des versuchstechnischen Bearbeitungsteils bildet die 
experimentelle Untersuchung eines Außenwand-Decken-Systems. Der Versuchsaufbau simulierte 
dabei das Verhalten einer Ziegelaußenwand mit teilaufgelagerter Deckenplatte und Vormauerstein. 
Hierbei wurden sowohl die horizontale Deckenspannweite (ca. 6 m) als auch die vertikalen Ge-
schossabmessungen (unter Berücksichtigung der Lage des Momentennullpunktes) im realen Maßstab 
erstellt. Durch diesen Versuchsaufbau konnten wichtige Erkenntnisse über die Traglast und das reale 
Versagensverhalten von monolithischen Ziegelaußenwänden bei teilaufgelagerter Decke sowie über 
die Mitwirkung des Vormauersteins gewonnen werden. Die Ergebnisse der im Rahmen dieser For-
schungsarbeit durchgeführten experimentellen Untersuchungen beinhaltet Kapitel 3. 

Im zweiten Schritt wurde ein numerisches Rechenmodell entwickelt und unter Anwendung der nichtli-
nearen Finite-Elemente-Methode für eine Vielzahl von praxisrelevanten Parameterkombinationen 
Tragwiderstände (auf Bemessungsniveau) unter Erfassung folgender Einflussgrößen ermittelt: 

 

• physikalische Nichtlinearitäten ⟶ Die experimentellen Materialkennlinien des Mauerwerks 
wurden im Finite-Elemente-Modell hinterlegt und die Nichtlinearität der Betondruckzone sowie 
die Mitwirkung des Betons auf Zug unter Berücksichtigung der verschiedenen Rissbildungs-
phasen und expliziter Eingabe des Betonstahls abgebildet. 

 

• strukturelle und geometrische Nichtlinearitäten ⟶ Klaffende Fugen wurden durch Definition 
einzelner Kontaktkörper (Mauersteine, Vormauerstein und Decke) erfasst und Schlankheitsef-
fekte durch die Berechnung nach Theorie II. Ordnung berücksichtigt. 

 

• Langzeitverhalten der Geschossdecken hinsichtlich Verkürzung, Verdrehung und Lasteintra-
gung in die angrenzenden Mauerwerkswände ⟶ Das Kriech- und Schwindverhalten des Be-
tons wurde in das numerische Rechenmodell eingearbeitet. 

 

• Lastniveau ⟶ Die Untersuchungen umfassen verschiedenste Wandauflasten und unter-
schiedliche Deckennutzlasten. Gleichzeitig hat die Zunahme der Lastexzentrizität infolge 
Windbeanspruchung und ungewollter Ausmitte (Imperfektion) in das Finite-Elemente-Modell 
Eingang gefunden. 

 

• Lokales Querschnittsversagen ⟶ Zur Beschreibung der lasteinleitungsnahen, lokalen Mau-
erwerkseigenschaften wurden der jeweils ersten Ziegellage ober- und unterhalb der 
Deckenplatte modifizierte, vom Wandregelbereich (Kontinuitätsbereich) abweichende Materi-
aleigenschaften zugewiesen. 

 

• Mehraxiale Spannungszustände ⟶ Im Kontinuitätsbereich des Mauerwerks wurde als Bruch-
kriterium die Hauptdehnungshypothese eingeführt. Die erforderlichen Materialkennwerte 
konnten auf Grundlage der eigenen Versuchsdurchführungen und einer ergänzend vorge-
nommenen Literaturauswertung erarbeitet werden. 
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Die Eignung des numerischen Rechenmodells zur realitätsnahen Abbildung des Trag- und Verfor-
mungsverhaltens von Außenwand-Decken-Systemen konnte durch Simulation der im experimentellen 
Bearbeitungsschritt durchgeführten Versuche sowie durch Nachrechnung der Plattenversuche von 
[Jaccoud und Favre 1982] und [Eligehausen et al. 1995] erfolgreich überprüft werden. Weiterführende 
Angaben zur Entwicklung und Anwendung des Finite-Elemente-Modells beinhalten Kapitel 4 und Ka-
pitel 5 dieser Arbeit. 

Abschließend wurden die numerischen Ergebnisse in Kapitel 6 in Form einer praxisgerechten Nähe-
rungslösung zusammengefasst. Durch den erarbeiteten Bemessungsansatz werden die in der aktuel-
len Normengeneration vorhandenen Bemessungsunsicherheiten behoben und gleichzeitig bisher nicht 
berücksichtigte Tragreserven für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten Decke mit Vormauer-
stein freigesetzt. Dieser Ansatz wurde auf Basis des Spannungsblocks entsprechend der neuen Nor-
mengeneration erstellt und deckt die praxisüblichen Material-Geometrie-Lastkombinationen bei mono-
lithischen Ziegelaußenwänden ab. Eine zusätzliche Bestimmung der Knotenmomente kann bei An-
wendung der formulierten Bemessungsgleichung entfallen, wodurch sich die Nachweisführung an-
wenderfreundlich und wirtschaftlich gestaltet.  
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2 Stand der Forschung 

In diesem Kapitel wird ein kurzer Überblick über den Forschungsstand bezüglich der Tragfähigkeit und 
Bemessung von einschaligen Mauerwerksaußenwänden gegeben. Über die Darstellung verschiede-
ner theoretischer und experimenteller Forschungstätigkeiten soll im Wesentlichen in die Thematik des 
Außenwand-Decken-Knotens eingeführt und grundlegende Fragestellungen offengelegt werden. 

2.1 Analyse der maßgebenden Einwirkungskombinatione n 

Mit Einführung der [DIN 1053-100: 2007] stellte sich aufgrund der Umstellung des globalen auf das 
semiprobabilistische Sicherheitskonzept erstmals auch im Mauerwerksbau die Frage, inwieweit die 
Vielzahl der theoretisch möglichen Einwirkungskombinationen für die baupraktische Anwendung ein-
gegrenzt werden kann. Entscheidend ist hierbei, dass im Gegensatz zum vereinfachten Verfahren 
unter Anwendung der genaueren Methode nicht zwangsläufig davon ausgegangen werden kann, dass 
diejenige Lastkombination, die zur maximalen Wandnormalkraftbeanspruchung führt auch bemes-
sungsrelevant ist. Der Grund hierfür liegt in der geringen bzw. normativ vernachlässigten Verbundfes-
tigkeit senkrecht zur Lagerfuge und der damit einhergehenden erheblichen Interaktion zwischen der 
Gesamtlastausmitte (e = M/N) und dem vertikalen Tragwiderstand N=?. Diese Thematik wurde von 
[Graubner und Brehm 2009] bezüglich des Biegedruck- und Knicknachweises von unbewehrten 
Außen- und Innenwänden des üblichen Hochbaus eingehend untersucht. Der hierbei beschrittene 
Lösungsweg kann Abbildung 2.1 entnommen werden. 

 

 

Abbildung 2.1: Vorgehensweise zur Identifikation der  maßgebenden Einwirkungskombinationen von 
[Graubner und Brehm 2009] 

 

Sind die Voraussetzungen zur Anwendung der vereinfachten Lastkombinatorik nach Gleichung (1.1) 
bzw. (1.2) nicht erfüllt, ist der Bemessungswert der Einwirkung mit Hilfe der allgemeinen Grundkombi-
nation (2.1) zu bestimmen. Insbesondere im Fall der Außenwand ergibt sich dabei durch das Vorhan-
densein von mehr als einer veränderlichen Einwirkung (z. B. Deckennutzlast und Wind) eine große 
Anzahl von möglichen Lastfällen, da neben den Teilsicherheitsbeiwerten für ständige und veränderli-
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che Einwirkungen auch der seltene Kombinationsbeiwert ψ�,J für die jeweilige Nebenverkehrslast in 

die Berechnung miteinzubeziehen ist. 
 

E? = � γY,Z ∙ EYI,Z +Z�E γ\,E ∙ E\I,E + � γ\,J ∙ ψ�,J ∙ E\I,JJ�E  (2.1) 

 

Im Zuge der genaueren Ermittlung der Knotenmomente differenzierten [Graubner und Brehm 2009] 
für den Betrachtungsfall der Außenwand die in Abbildung 2.2 und Abbildung 2.3 dargestellten beiden 
Knotentypen und wendeten das bereits in Kapitel 1.2.2 erläuterte ebene, einknotige Ersatzrahmensys-
tem an. 

 

MK = 23 ∙ MK,=:L>5M = −qE ∙ lEB18 ∙ 11 + 43 ∙ k7 

 

mit 

k7 = 23 ∙ E� ∙ I�E ∙ I[ ∙ hlE 

 

Abbildung 2.2: Momentenbestimmung am Außenwand-Deck en-Knoten im Dachgeschoss nach 
[Graubner und Brehm 2009] 

 

 

MK = 23 ∙ MK,=:L>5M = −qE ∙ lEB18 ∙ 12 + k7 M@ = −MK 

 

mit 

k7 = 23 ∙ E� ∙ I�E ∙ I[ ∙ hlE 

 

 

Abbildung 2.3: Momentenbestimmung am Außenwand-Deck en-Knoten im Regelgeschoss nach 
[Graubner und Brehm 2009] 
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Um der verminderten Einspannwirkung infolge nichtlinearen Materialverhaltens und Rissbildung 
Rechnung zu tragen, wurden die am Rahmensystem ermittelten Knotenmomente pauschal auf 2/3 
ihres Wertes gemäß des in [DIN 1053-100: 2007] definierten Vorschlages reduziert. Zur Festlegung 

des bemessungsrelevanten Lastfalls wurde der Ausnutzungsgrad ν nach Gleichung (2.2) und damit 
das Verhältnis von einwirkender zu aufnehmbarer Normalkraft an der betrachteten Nachweisstelle 
eingeführt. Die Errechnung des jeweiligen Tragwiderstandes erfolgte auf Grundlage der 
Bemessungsgleichungen des genaueren Nachweisverfahrens. 
 

ν = NN?N=? (2.2) 

 

Als weitere entscheidende Eingangsgröße der Parameterstudie ist der Wert β zu nennen, der das 
Verhältnis von veränderlichen und ständigen Einwirkungen widerspiegelt. Für die Untersuchungen an 
Außenwänden wurde von [Graubner und Brehm 2009] i. W. das mauerwerksübliche Lastverhältnis 
entsprechend Gleichung (2.3) vorausgesetzt. Eine darüber hinaus vorgenommene Modifikation bzw. 
Reduktion des Nutzlastanteils mit β>K? = 0,15 0,85⁄  hatte keinen wesentlichen Einfluss auf die Ergeb-

nisse der Parameterstudie. 
 

β = qIgI = 0,30,7 = 0,43 (2.3) 

 

Mit Einführung des β-Faktors war es möglich, die Auswertung aller Lastkombinationen auf Basis des 
durch die ständige Last der am betrachteten Knotenpunkt anschließenden Decke erzeugten charakte-
ristischen Momentes MYI,K und der entsprechenden charakteristischen Normalkraft NYI,K vorzuneh-

men. Der Bemessungswert der Gesamtnormalkraft am Wandkopf konnte demgemäß nach Gleichung 
(2.4) errechnet werden. 

NN? = NYI,K ∙ �γY + β ∙ γ\,K85M + α� ∙ (γY + β ∙ γ�)� (2.4) 

 

Dabei ist γ\,K85M   der Teilsicherheitsbeiwert für die veränderliche Last der anschließenden Decke inkl. 

des angesetzten Kombinationsbeiwertes, d. h. γ\ ∙ ψ� ⟶ Nebenverkehrslast: ψ� = 0,7 und Hauptverkehrslast: ψ� = 1,0 

α�   die Geschosszahl unter Vernachlässigung des Wandeigengewichtes 
 mit α� = N�,YI NYI,K⁄  γ�   der Teilsicherheitsbeiwert für die veränderliche Last aus Geschossen oberhalb des 

betrachteten Knotenpunktes inkl. des angesetzten Kombinationsbeiwertes, d. h. γ\ ∙ ψ� ⟶ Nebenverkehrslast: ψ� = 0,7 und Hauptverkehrslast: ψ� = 1,0 
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Abbildung 2.4: Beispiel für eine Biegemomentenüberl agerung nach [Graubner und Brehm 2009] 

 
 

Die Aufgabenstellung, auch den Einfluss von Windlasten normenkonform in die Variantenstudie ein-
zubeziehen, lösten [Graubner und Brehm 2009] mit Hilfe des Wind-Parameters ω, der einen Grenz-
wertbereich von 0 bis 1 aufweist und den Windlastanteil des veränderlichen Momentes beschreibt. 
Entscheidend ist an dieser Stelle, dass normativ eine Umlagerung von Momenten infolge einer Wind-
last unter Einhaltung des Gleichgewichtes zwischen den beiden Grenzfällen Volleinspannung und 
gelenkige Lagerung an den Wandenden zugelassen ist. Ein Beispiel für eine Biegemomentenüberla-
gerung wird von [Graubner und Brehm 2009] für den Grenzfall des beidseitig volleingespannten Ein-
feldstabes in Form von Abbildung 2.4 gegeben. Normenkonform bedeutet somit in diesem Zusam-
menhang, dass verschiedenen Teileinspannungen bzw. statischen Systemen zum Abtrag von hori-
zontalen Windkräften Rechnung getragen werden konnte. Der Bemessungswert des Gesamtbiege-
momentes am Wandkopf ergibt sich nach Gleichung (2.5). 

MN? = MYI,K ∙ hγY + (1 − ω) ∙ β ∙ γ\,K85M + ω ∙ β ∙ γQi (2.5) 

 

Dabei ist γQ   der Teilsicherheitsbeiwert für Wind inkl. des angesetzten Kombinationsbeiwertes, 
d. h. γ\ ∙ ψ� ⟶ Nebenverkehrslast: ψ� = 0,6 und Hauptverkehrslast: ψ� = 1,0 

 

Im Vergleich zu den Wandkopfuntersuchungen wurde im Zuge der Analyse des Wandfußes von 
[Graubner und Brehm 2009] eine Erweiterung der möglichen Lastfallkombinationen vorgenommen, 
indem voneinander abweichende Teilsicherheitsbeiwerte für die Nutzlast der Decke am Wandkopf γ\,K85M und der Decke am Wandfuß γ\,@M95M zugelassen wurden. Die geschossweise Lastdifferenzie-

rung wurde in Hinblick auf den ebenfalls zu führenden Knicknachweis in Wandmitte erforderlich, da 
unterschiedliche Biegebeanspruchungen an den Wandenden zur Verschiebung des Momentennull-
punktes führen. Kommt der Momentennulldurchgang nicht mehr in halber Wandhöhe zum Liegen, ist 
von einer erhöhten Knickgefahr auszugehen. Die analysierten Einwirkungskombinationen können 
Abbildung 2.5 entnommen werden. 

Zur Bestimmung des Gesamtbiegemomentes in Wandmitte wurde Gleichung (2.6) herangezogen, 
während hinsichtlich der Normalkraftbeanspruchung unter Vernachlässigung des Wandeigengewich-
tes Gleichung (2.4) Gültigkeit behält. 
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MN? = MYI,K ∙ �12 ∙ �hγY + β ∙ γ\,K85Mi − αE ∙ hγY + β ∙ γ\,@M95Mi� + ξ ∙ γQ� (2.6) 

 

Dabei ist αE   ein Faktor zur Berücksichtigung abweichender Randbedingungen in den Geschossen 
 mit αE = MYI,@ MYI,K⁄  ξ   ein Faktor zur Berücksichtigung des Windlastanteils mit ξ = MQI MYI,K⁄  

 
 

 

Abbildung 2.5: Analysierte Lastkombinationen für de n Nachweis des Außenwandfußes und der 
Außenwandmitte von [Graubner und Brehm 2009] 

 

Die Auswertung der Parameterstudie zeigte, dass durchaus die Möglichkeit zur Einschränkung der zu 
betrachtenden Lastfälle für die Praxis besteht. Tendenziell konnte festgestellt werden, dass im Fall 
geringerer Biegebeanspruchungen maximale Normalkräfte zu erhöhten Mauerwerksausnutzungsgra-
den führen und damit die Lastfallgruppe „Nmax + zug M“ Bemessungsrelevanz besitzt. Mit Zunahme des 
Biegemomentes setzte jedoch die tragwiderstandssteigernde Wirkung der vertikalen Drucklast und 
folglich ein Wechsel hin zu Kombinationen „Nmin + zug M“ ein. Der Übergangsbereich zwischen den 
beiden Grenzlastfällen wurde von weiteren Einwirkungskombinationen geprägt. Eine Zusammenstel-
lung der bemessungsrelevanten Lastkombinationen zeigt Abbildung 2.6. 

Mit dem Ziel die Anwendungsgrenzen der bereits als bemessungsrelevant identifizierten Lastfälle klar 
definieren zu können, entwickelten [Graubner und Brehm 2009] ein analytisches Verfahren zur Be-
stimmung der maßgebenden Einwirkungskombination. Hierbei wurden insbesondere die Bestim-
mungsgleichungen der Traglastminderungsbeiwerte ΦJ und Φ> des genaueren Rechenverfahrens 
modifiziert und um die innerhalb der Parameterstudie eingeführten wesentlichen Beiwerte, wie z. B. α� 
und ξ, erweitert. Gleichzeitig wurde mit dem Beiwert kB nach Gleichung (2.7), der die Exzentrizität aus 
der ständig wirkenden Last der anschließenden Decke angibt, eine einheitliche Bezugsgröße für alle 
Lastkombinationen geschaffen. Eine ausführliche Beschreibung der Verfahrensentwicklung und 
-anwendung wird von [Graubner und Brehm 2009] gegeben. 
 

kB = eYI,Jt = MYI,JNYI,K ∙ t (2.7) 
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Wandkopf 

 
Wandfuß 

 
Wandmitte 

 
 

Abbildung 2.6: Bemessungsrelevante Lastfallkombinat ionen für den Nachweis von Außenwänden 
nach [Graubner und Brehm 2009] 

 

Die erarbeiteten Erkenntnisse wurden abschließend in Form von Diagrammen aufbereitet, mit deren 
Hilfe die Bestimmung des maßgebenden Lastfalls in Abhängigkeit von der betrachteten Nachweisstel-
le der Wand erfolgen kann. Eine beispielhafte Vorstellung dieser Bemessungshilfen erfolgt in Abbil-
dung 2.7. 

 

a)  maßgebende Lastfallgruppe b)  maßgebender Lastfall bzw. Leiteinwirkung 
innerhalb einer Lastfallgruppe 

 

Abbildung 2.7: Diagramme zur Bestimmung des bemessu ngsrelevanten Lastfalls am Außenwandfuß 
[Graubner und Brehm 2009] 
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Mit dem Ziel die Anwenderfreundlichkeit des Lastfallbestimmungskonzeptes zu verbessern, wurden im 
Rahmen der Forschungsarbeit ergänzend zu den Diagrammen vereinfachte Regeln zur Einschrän-
kung der potentiell bemessungsrelevanten Einwirkungskombinationen gemäß Abbildung 2.8 mit d als 
Wanddicke abgeleitet. Die von [Graubner und Brehm 2009] zugrunde gelegten Randbedingungen 
(u. a. Nutzung als Büro oder Wohnraum in allen Geschossen) sind hierbei zu beachten. 

 

 

Abbildung 2.8: Vereinfachte Regeln zur Reduktion der  Anzahl der bemessungsrelevanten Lastfälle für 
den Nachweis von Außenwänden von [Graubner und Breh m 2009] 

 

2.2 Modelle zur Bestimmung der Knotenmomente 

2.2.1 Anhang C in [DIN EN 1996-1-1: 2013] 

Abweichend vom deutschen Nationalen Anwendungsdokument [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] wird die 
teilweise aufliegende Deckenplatte in der allgemeinen Fassung des Eurocodes 6 [DIN EN 1996-1-1: 
2013] behandelt. Diese Norm sieht vor, dass zunächst vergleichbar zur nationalen Bemessungsvor-
schrift eine Bestimmung der Knotenmomente am vereinfachten Rahmensystem mit Berücksichtigung 
des Abminderungsfaktors η (s. Kapitel 1.2.2) jedoch unter Ansatz der gesamten Wanddicke t erfolgt. 
Der Teilauflagerung der Decke wird ergänzend mittels eines vereinfachten Kräftemodells nach Abbil-
dung 2.9 Rechnung getragen. 

 

 

Biegemoment oberhalb der Decke 
 MN?@ = NN?@ ∙ (t − 3 ∙ a)4   

 

(2.8) 

Biegemoment unterhalb der Decke 
 MN?6 = NN?6 ∙ a2 + NN?@ ∙ (t + a)4  

 
 

(2.9) 

Abbildung 2.9: Knotenkräfte bei Teilauflagerung der  Decke; Bild C.3 in [DIN EN 1996-1-1: 2013] 
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Diesem Modell liegt die Vorstellung zugrunde, dass der Bemessungswert der Vertikalkraft in der obe-
ren Wand NN?@ jeweils am angrenzenden Wandkopf und -fuß über Spannungsblöcke der Länge (t − a) 2⁄  (halbe Deckenauflagertiefe) abgetragen wird. Des Weiteren wird davon ausgegangen, dass 
der Eintrag der Bemessungsauflagerkraft der Decke NN?6 in halber Plattenauflagertiefe erfolgt. Damit 
ergibt sich das auf die Wandmittelachse bezogene Biegemoment oberhalb der Decke nach Gleichung 
(2.8) und unterhalb der Decke nach Gleichung (2.9). Zu beachten ist, dass der Parameter a in diesem 
Fall nicht wie auf nationaler Ebene die Auflagertiefe sondern den Abstand zwischen der Wandaußen-
seite und der Deckenstirnfläche beschreibt.  

Für die Wandbemessung darf anschließend jeweils der kleinere Wert der ermittelten Kopf- bzw. Fuß-
momente in Ansatz gebracht werden. 

2.2.2 Einknotiges Rahmensystem mit Federgelenken 

Auf Grundlage von numerischen und experimentellen Untersuchungen wurde von [Jäger und Baier 
2006] bzw. [Baier 2007] ein theoretisches Modell zur Momentenbestimmung für Außenwand-Decken-
Knoten erarbeitet. Dieses basiert auf dem bereits unter Kapitel 1.2.2 beschriebenen ebenen, einknoti-
gen Rahmensystem. Im Vergleich zum normativen Vorgehen gemäß [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] 
entfällt jedoch die Abminderung der ermittelten Knotenmomente mit Hilfe eines Reduktionsfaktors, da 
der infolge Rissbildung reduzierte tatsächliche Einspanngrad der Decke über die Einführung von Fe-
dergelenken im Knotenbereich direkt im Zuge der Rahmenberechnung erfasst wird (s. Abbildung 
2.10). 

 

 
 

Abbildung 2.10: Statisches Außenwand-Decken-System m it Federgelenken nach [Jäger und Baier 2006] 

 

In diesem theoretischen Modell stellt die Steifigkeit der beiden Drehfedern, über die der Anschluss der 
vertikalen Stäbe des Rahmensystems, d. h. der Mauerwerkswände, an den Wand-Decken-Knoten 
erfolgt, die unbekannte Größe dar. [Jäger und Baier 2006] und [Baier 2007] definieren die gesuchte 
Rotationssteifigkeit als Verhältnis von Mw (in die Wand eingetragenes Moment) und dem korrespon-

dierenden Differenzdrehwinkel ∆φ  zwischen Deckenplatte und der betrachteten Wand entsprechend 
Gleichung (2.10). Die reale, nichtlineare Mw-∆φ-Beziehung kann vereinfachend über abschnittsweise 
lineare Funktionsverläufe angenähert werden (s. Abbildung 2.11). 
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c(∆φ) = ∆MQ(∆φ)∆(∆φ)  (2.10) 

Abbildung 2.11: �� − ∆� − Beziehung nach [Jäger und Baier 2006] 

 

Die Bestimmung der Knotenmomente wird abschließend unter Anwendung des vereinfachten allge-

meinen Weggrößenverfahrens − dem sogenannten Drehwinkelverfahren [Petersen 1982] − und somit 
unter Annahme dehnstarrer Stäbe und alleiniger Berücksichtigung von Biegeverformungen durchge-
führt. Verformungsanteile infolge von Längs- und Querkraftbeanspruchungen finden in diesem Nähe-
rungsverfahren keine Berücksichtigung. Wird das Ein-Knoten-System der Wand-Decken-Schnittstelle 
betrachtet, treten folglich ausschließlich Knotenverdrehungen als Freiheitsgrade auf, wodurch sich 
Gleichung (2.11) zu Gleichung (2.12) vereinfachen lässt. 
 F��(1)+ K(1)∙v��(1) = 0     (2.11) 
 

Dabei ist 

F��(1)= ¡ F1¢ (1)F2¢ (1)M3¢ (1)£    der Vektor der äußeren Kräfte am Knoten (1) 

 

K(1)= ¡A1¢ B1¢ C1¢A2¢ B2¢ C2¢A3¢ B3¢ C3¢
£   die Gesamtsteifigkeitsmatrix am Knoten (1) 

 

v��(1)= ¡v1¢ (1)v2¢ (1)φ3¢ (1)£    der Vektor der Knotendeformationen am Knoten (1) 

 MG¦(1) + CG¦(1)∙φG¦(1) = 0    (2.12) 
 

Die Kopplung zwischen äußeren Kräften und daraus resultierenden Verformungsgrößen erfolgt über 
Steifigkeitsbeziehungen. Die Gesamtsteifigkeitsmatrix des Wand-Decken-Knotens K(1) setzt sich aus 
den Steifigkeitsmatrizen der drei angrenzenden Stäbe zusammen. Damit ergibt sich die benötigte 
Steifigkeit CG¦(1) unter Beachtung der in Abbildung 2.10 dargestellten Auflagerbedingungen der 
Deckenplatte und der beiden Mauerwerkswände sowie unter Ansatz der Federnachgiebigkeit δ → 0 
(reziproker Wert der Federsteifigkeit) für den horizontalen Stab nach [Jäger und Baier 2006] zu: 
 

C3¢ (1) = 4EI12l12 ∙ 11+ 4δEI12l12
+ 4EI13l13 ∙ 11+ 4δEI13l13

+ 4EI14l14      (2.13) 
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Zur Berechnung der noch unbekannten Weggröße φ3¢ (1) mit Hilfe von Gleichung (2.12) stellt sich nun 
noch die Frage nach der am betrachteten Ein-Knoten-System vorliegenden äußeren Momentenbean-
spruchung M3¢ (1). [Jäger und Baier 2006] bzw. [Baier 2007] berücksichtigen an dieser Stelle neben 
dem vollen Einspannmoment der Decke das gegebenenfalls vorhandene Absolutglied Ms der Mw-∆φ-

Beziehung (s. Abbildung 2.11) durch einen zusätzlichen Belastungsanteil M3¢0(ki) je Wand. 
 M3¢(1) = M3¢0(12) + M3¢0(13) + M3¢0(14)   (2.14) 
 

Dabei ist 

M3¢0(12) = Ms(12) ∙ 4EI12l12 ∙ δ1+ 4δEI12l12
 

 M3¢0(13) = Ms(13) ∙ 4EI13l13 ∙ δ1+ 4δEI13l13
 

 

M3¢0(14) = − q14∙l14212  
 

Liegt der Knotendrehwinkel und damit gleichbedeutend der Plattenenddrehwinkel φ3¢ (1) als bekannte 
Größe vor, können abschließend die übertragenen Knotenmomente unter Berücksichtigung der jewei-
ligen Stabsteifigkeit entsprechend Gleichung (2.15) und Gleichung (2.16) bestimmt werden. 
 M3¢(12) = M3¢0(12) + C3¢ (12) ∙ φG¦(1)   (2.15) 
 M3¢(13) = M3¢0(13) + C3¢ (13) ∙ φG¦(1)   (2.16) 
 

Hinsichtlich der Herleitung der Gesamtsteifigkeitsmatrix und einer detaillierteren sowie für verschiede-
ne Auflagerbedingungen der Stabenden (gelenkig und eingespannt) erweiterten Darstellung der Mo-
mentenbestimmungsgleichungen wird auf die Forschungsarbeiten von [Jäger und Baier 2006] bzw. 
[Baier 2007] verwiesen. 

 

Derzeit stehen dem Anwender keine definierten, allgemeingültigen Mw-∆φ-Funktionsverläufe für die 
Anwendung des vorgestellten Rahmenmodells zur Verfügung. Problematisch ist hierbei, dass die be-
nötigten konstitutiven Beziehungen (s. Abbildung 2.11) infolge des nichtlinearen und komplexen Ver-
haltens des Wand-Decken-Knotens (u. a. Rissbildung in den Lagerfugen und der Deckenplatte) nicht 
auf rein theoretischem Wege hergeleitet werden können und somit experimentelle und numerische 
Untersuchungen erforderlich werden. [Baier 2007] empfiehlt für jede grundlegende Material-
Geometriekombination das Verhalten des Wand-Decken-Knotens mindestens an einem im Original-
maßstab ausgeführten Versuchsaufbau experimentell zu bestimmen. Im Nachgang kann anhand der 
Versuchsergebnisse (Verformungen, übertragene Knotenmomente, Rissbildung, etc.) die Kalibrierung 
eines auf der Finite-Elemente-Methode basierenden Rechenmodells erfolgen. Liegt eine gute Über-
einstimmung zwischen experimenteller Untersuchung und numerischer Simulation vor, können mit 
Hilfe des numerischen Modells bei gleicher Material-Geometriekombination Aussagen über den 
Wand-Decken-Knoten für variierende Lastkombinationen ohne ergänzende Versuche getroffen wer-
den. Theoretisch können damit für alle hinsichtlich Material, Geometrie und Belastung baupraktisch 
relevanten Kombinationen konstitutive Mw-∆ϕ-Beziehungen definiert und damit die Anwendung des 
Rahmenmodells mit eingeführten Federgelenken variabler Steifigkeit ermöglicht werden. Aufgrund der 
Wandauflastabhängigkeit der Knotenmomente und der teils für verschiedene Deckenlasten erforderli-
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chen abschnittsweisen Linearisierung der Funktionsverläufe müssten dem Anwender jedoch selbst 
innerhalb einer Material-Geometriekombination mehrere Mw- ∆ϕ-Beziehungen zur Verfügung gestellt 
werden. 

Als Alternativ- bzw. Übergangslösung zum theoretischen Rahmenmodell mit Federgelenken wurden 
von [Jäger und Baier 2006] bzw. [Baier 2007] verschiedenste Belastungen, Wanddicken, Decken-
spannweiten, Elastizitätsmoduln, Deckenauflagerbedingungen und konstruktive Knotenausbildungen 
(teil- und vollflächige Deckenauflagerung) kombiniert und die im Zuge der Mauerwerksbemessung 
benötigten Wandlastexzentrizitäten FE-gestützt berechnet. Diese wurden in einer Vielzahl von Tabel-
len dargestellt. Im Rahmen der Parameterstudie fand ein am Großversuch kalibriertes und anschlie-
ßend vereinfachtes FE-Modell Anwendung. Vereinfachungen wurden dabei in erster Linie hinsichtlich 
der Baustoffeigenschaften getroffen, indem den Berechnungen linear-elastisches, homogenes Materi-
alverhalten zugrunde gelegt wurde. Strukturelle Nichtlinearitäten wurden im numerischen Rechenmo-
dell ausschließlich in Form der diskret modellierten Fugen im Bereich des Deckenauflagers abgebil-
det, wodurch die Erfassung eines Differenzdrehwinkels zwischen den Bauteilen gewährleistet war. Auf 
die numerische Simulation weiterer Lagerfugen, Steingeometrien, des Betonstahls, Rissbildungspro-
zessen sowie des gegebenenfalls vorhandenen Vormauersteins wurde verzichtet. 

2.3 Modifizierte Bemessungsansätze 

2.3.1 Modifizierter Knicknachweis mit Berücksichtig ung des Vormauersteins 

Positive Effekte aus einem möglichen Ansatz der lastabtragenden Wirkung des Vormauersteins erge-
ben sich zum einen lokal an den Wandenden aus der Entlastung des Mauerwerkquerschnitts im Be-
reich des Deckenauflagers (Vergrößerung der belasteten Querschnittsfläche) und zum anderen aus 
der Verlagerung der Gesamtlastausmitte am Wandkopf und -fuß Richtung Wandaußenseite und der 
damit reduzierten Exzentrizität in Wandmitte (verminderte Knickgefahr). 

 

 
 

Abbildung 2.12: FE-Modell zur Untersuchung der Last exzentrizität von [Jäger und Ortlepp 2009] 
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Mit dem Ziel dem Einfluss des Vormauersteins auf die Tragfähigkeit von überwiegend vertikalbean-
spruchten Mauerwerkswänden im Knicknachweis des vereinfachten Nachweisverfahrens (Traglast-

minderungsbeiwert φ2) Rechnung tragen zu können, wurden von [Jäger und Ortlepp 2009] entspre-
chende numerische Untersuchungen mit Hilfe der Finite-Elemente-Methode angestellt. Zur Anwen-
dung kam im Wesentlichen das Modell eines gesamten, zweidimensional betrachteten Stockwer-
krahmens einschließlich der Abbildung des jeweils unter- und oberhalb angrenzenden Geschosses 
unter Annahme des Momentennullpunktes in Wandmitte (s. Abbildung 2.12). Innerhalb der im Grenz-
zustand der Tragfähigkeit vorgenommenen Parameterstudie wurde die Steinhöhe mit 250 mm und die 
Dicke der Stahlbetondecken mit 18 cm als Konstanten festgelegt sowie die Verbundfestigkeit in 
Wandhöhenrichtung vernachlässigt. Die darüber hinaus in der Hälfte der Deckenspannweite einge-
führten Symmetriebedingungen spiegeln die identisch vorausgesetzte Auflagerung der Plattenenden 
wider. Auf die Abbildung verschiedener Rissbildungsstadien entlang der Deckenplatten wurde verzich-
tet und ersatzweise zur Erfassung des Zustandes II vereinfachend ein gleichmäßiges Rissbild durch 
einen konstanten, jedoch abgeminderten Elastizitätsmodul von 20 000 N/mm² (C25/30) simuliert. An-
schließend kombinierten [Jäger und Ortlepp 2009] verschiedene Breiten des Vormauersteins (0,06 m 
und 0,115 m) mit unterschiedlichen Mauerwerkswichten, Mauerwerkssteifigkeiten, Wanddicken, 
Wandhöhen, Deckenstützweiten, Deckensteifigkeiten, Auflagertiefen und Wandauflasten. Mit dem Ziel 
die theoretisch größtmöglichen, stockwerkzahlabhängigen Wandmittenexzentrizitäten zu erhalten, 
wurde den durchgeführten Berechnungen eine erhebliche Lastspreizung zwischen den Geschossen 
zugrunde gelegt. Die Steigerung der Wandauflast erfolgte dabei geschossweise, wobei jeweils der 
Minimalwert für die Auflast (Teilsicherheitsbeiwert 1,0 für ständige Lasten und Vernachlässigung ver-
änderlicher Einwirkungen) angesetzt wurde. Die im Rechenmodell abgebildeten Decken wurden hin-
gegen mit dem Bemessungswert der Einwirkung (Teilsicherheitsbeiwert 1,35 für ständige Lasten und 
Teilsicherheitsbeiwert 1,5 für die Nutzlast qI = 5 kN/m²) belastet. Entscheidend für diese Vorgehens-
weise war der Effekt, dass sich im Fall geringerer Auflasten der Einspanngrad der Decke reduziert 
und mit der damit verbundenen Vergrößerung des Deckenauflagerdrehwinkels die Mitwirkung des 
Vormauersteins abnimmt bzw. gänzlich aussetzt (Vormauerstein wird ausgehebelt und steht frei). 

Zur Erarbeitung eines verbesserten Knickbeiwertansatzes wurden von [Jäger und Ortlepp 2009] die 
zum damaligen Zeitpunkt im Entwurf befindlichen Normen [E DIN 1053-11: 2009] als Bemessungs-
vorschrift für das vereinfachte Verfahren und [E DIN 1053-13: 2009] mit vorgesehener Gültigkeit für 
das genauere Verfahren herangezogen. Diese Normenreihe, die ebenfalls [E DIN 1053-12: 2009] mit 
Konstruktions- und Ausführungsregeln für unbewehrtes Mauerwerk sowie [E DIN 1053-14: 2009] mit 
Bemessungs- und Ausführungsvorschriften für Natursteinmauerwerk umfasst, sollte als Ersatz für 
[DIN 1053-1: 1996] und [DIN 1053-100: 2007] dienen. Ziel war auf nationaler Ebene eine Norm mit 
einheitlichem, semiprobabilistischem Sicherheitskonzept zu entwickeln (s. a. [Jäger 2009]). Infolge der 
damals bereits absehbaren Relevanz der Eurocodes wurde die Normenreihe in Deutschland jedoch 
nicht mehr bauaufsichtlich eingeführt. Mit Ausnahme von Bezeichnungsänderungen einzelner Ein-
gangsgrößen stimmt der Ansatz zur Ermittlung des Traglastminderungsbeiwertes φ> in Wandmitte 

des genaueren Nachweisverfahrens von [E DIN 1053-13: 2009] mit der aktuellen Eurocode-Gleichung 
(1.10) überein (s. a. [O. Fischer 2010]). Im ersten Schritt bestimmten [Jäger und Ortlepp 2009] für alle 
untersuchten Material-Geometrie-Einwirkungsvarianten die Lastexzentrizitäten an den Wandenden 
sowie in Wandmitte. Letztere wurden um die Lastausmitte hervorgerufen durch Windsog (Windlastzo-
ne 4 an Gebäudeecken) und die normativ geforderte Imperfektion von h56 450⁄  erhöht. Die damit vor-
liegenden Gesamtlastexzentrizitäten in Wandmitte wurden in Gleichung (1.10) eingesetzt und der 
Traglastminderungsbeiwert φ> nach dem genaueren Verfahren berechnet. Durch Gleichsetzen von φ> 

mit dem modifizierten Knickbeiwert φB,>K? nach Gleichung (2.17) erfolgte abschließend die Festlegung 

des freien Parameters κ. 
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φB,>K? = 0,85 ∙ ra + κ ∙ tUt s − 0,0011 ∙ rh56t sB (2.17) 

 

Dabei ist 

κ   ein freier Parameter zur Berücksichtigung des Einflusses des Vormauersteins tv   die Dicke des Vormauersteins mit min tU = 60 mm und fI ≥ Druckfestigkeit des 
 Mauerwerks bei mindestens zwei darüberliegenden Vollgeschossen. Sofern diese 
 Bedingungen nicht erfüllt sind oder kein Vormauerstein vorhanden ist, gilt tU = 0 

 

Durch den Beschreibungstext der Eingangsgröße tU werden somit nicht nur konkrete Anforderungen 
an die Vormauersteindicke gestellt sondern auch definiert, dass der traglaststeigernde Einfluss des 
Abmauerziegels nur in Ansatz gebracht werden darf, falls eine Wandauflast aus zwei Vollgeschossen 
vorliegt und die Vormauersteinsteifigkeit mindestens dem Elastizitätsmodul der Mauerwerkswand 
entspricht. Gleichartige Geometrie- und Einwirkungsbedingungen in allen Geschossen wurden vo-
rausgesetzt. 

 

Als Ergebnis der Untersuchungen wird von [Jäger und Ortlepp 2009] Ansatz (2.18) zur Ermittlung des 
freien Parameters vorgeschlagen (s. a. [Jäger 2009]).  0 ≤ κ = NK?2,5 ∙ N¨? − 0,6 ≤ 1 

(2.18) 
 

Dabei ist NK?   Bemessungswert der Normalkraft in der Wand aus den darüberliegenden 
Geschossen N¨?   Bemessungswert der Normalkraft aus der Auflagerung der Decke am 
betrachteten Knoten 

 

Dieser Bemessungsvorschlag hat jedoch nicht in das deutsche Nationale Anwendungsdokument [DIN 
EN 1996-3/NA: 2012] zum vereinfachten Nachweisverfahren Eingang gefunden, was anhand von 
Gleichung (1.4) und (1.5) ersichtlich wird. 

2.3.2 Modifizierter Wandkopfnachweis mit Berücksich tigung des Vormauersteins 

Im Rahmen des K(Kooperations)-Projektes „Future Building“, das in erster Linie die Entwicklung 
nachhaltiger, energieeffizienter und damit auch zukunftsfähiger Gebäudekomponenten bzw. -systeme 
für den Wohn- und Bürobau zum Ziel hat [Treberspurg 2011], untersuchten [Jäger et al. 2013] das 
Tragverhalten eines hochwärmedämmenden Planhochlochziegels mit Abmessungen von b x h x l = 500 x 199 x 200 mm. Der analysierte optimierte Mauerstein (Ederplan XP 50 TRIONIC) 
weist einen Wärmedurchgangskoeffizienten (U-Wert) von maximal 0,15 W/(m²K) ohne das Vorhan-
densein einer zusätzlichen Außendämmung oder Putzschichten auf. Damit war der Einsatz für die 
Außenhülle von Passivhäusern prinzipiell möglich. Jedoch zeigten Untersuchungen zur Wärmeleitung, 
dass ohne eine Reduktion der in Österreich für Außenwand-Decken-Knoten herkömmlichen Decken-
auflagertiefe ein passivhausgeeignetes wärmebrückenfreies Konstruieren mit einem Wärmebrücken-
verlustkoeffizient von maximal 0,01 W/mK nicht gewährleistet war. Die ursprüngliche Auflagertiefe der 
Stahlbetonplatte wurde daraufhin von 25 cm auf 15 cm reduziert. Im Wandaußenbereich kam ein 
11,5 cm breiter Vormauerstein mit einer Steinfestigkeit von 12 N/mm² zum Einsatz. Die Auswirkungen 
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des bauphysikalisch optimierten Ausführungsdetails auf die Tragfähigkeit und die Gebrauchstauglich-
keit der Außenwand wurden im darauffolgenden Arbeitsschritt von [Jäger et al. 2013] numerisch und 
experimentell betrachtet. Das Hauptaugenmerk wurde hierbei auf den Wandkopf gelegt. Für die theo-
retischen Untersuchungen wurde das bereits in Kapitel 2.3.1 beschriebene Finite-Elemente-Modell 
angewendet. Unter Einbeziehung variierender Deckenabmessungen / Deckendicken (4,0 m / 0,20 m; 
5,0 m / 0,22 m; 6,0 m / 0,23 m) sowie Wandauflasten aus bis zu vier Vollgeschossen (n = 4) errechne-
ten [Jäger et al. 2013] durch Integration der numerischen Normalspannungen die Schnittgrößen und 
Lastausmitten in verschiedenen Wandschnittebenen. Betrachtet wurden die Wandenden, der Bereich 
der ersten Lagerfuge am Wandkopf und -fuß sowie die Wandmitte. Entscheidend ist, dass in diesen 
Berechnungen das Materialverhalten des Zweikomponentenbaustoffs Mauerwerk vereinfacht bilinear, 
elastisch-plastisch abgebildet wurde. Bis zum Erreichen des Bemessungswertes der Mauerwerks-
druckfestigkeit f? bestand folglich ein linearer σ-ε-Zusammenhang, während für Dehnungen oberhalb 
der Plastizitätsgrenze εOA = 1,0 ‰ das idealisierte Fließverhalten einsetzte. 

Für die Ausführungsvariante des Wand-Decken-Knotens mit Vormauerstein war die Anwendung des 
lokalen Traglastminderungsbeiwertes ΦK nach Gleichung (1.9) im Bereich des Wandkopfes jedoch 
nicht ohne Weiteres möglich. Als problematisch erwies sich in diesem Zusammenhang die Tatsache, 
dass insbesondere für geringe Deckenauflagertiefen bei gleichzeitiger Mitwirkung des Vormauersteins 
am Lastabtrag die Gesamtlastresultierende in der Nähe zur Wandmittelachse zum Liegen kommt. Die 
damit geringe Lastausmitte würde theoretisch den Ansatz des Spannungsblocks über beinahe die 
gesamte Querschnittsbreite der Wand ermöglichen. Faktisch stehen jedoch selbst im optimalen Fall 
nur die Deckenauflagertiefe a und die Breite des Vormauersteins tU für den Lastabtrag zur Verfügung. 
Der Höchstwert des Tragwiderstandes lässt sich folglich unter Anwendung von Gleichung (2.19) be-
stimmen.  

N=?,>:; = (a + tU) ∙ f? (2.19) 

 

Liegt keine ideale Plastizierung des Mauerwerks über die gesamte Breite des Deckenauflagers und 
des Vormauersteins vor, ergeben sich weitere Traglastminderungen. [Jäger et al. 2013] ermittelten 
aus diesem Grunde die übertragenen Normalkraftanteile und die korrespondierenden, auf die Wand-
schwerachse bezogenen Lastexzentrizitäten getrennt für den Bereich des Vormauersteins (NU, eU) 
und des Deckenauflagers (N¨, e¨). Mit Hilfe dieser Kennwerte erfolgte die Ermittlung der idealisierten 
Blockspannung nach Gleichung (2.20) und (2.21), wobei Druckspannungen oberhalb der Bemes-
sungsdruckfestigkeit des Mauerwerks ausgeschlossen wurden. 
 σU4 = NU2 ∙ reU − � t2 − tU�s ≤ f? (2.20) 

 

σ¨4 = N¨2 ∙ � t2 − e¨� ≤ f? (2.21) 

 

Zur Bestimmung des gesuchten Traglastabminderungsbeiwertes am Wandkopf wurde die abgetrage-
ne, aus dem Lastanteil des Vormauersteins und des Deckenauflagers zusammengesetzte Gesamt-
normalkraft zur Tragfähigkeit des Bruttoquerschnitts entsprechend Gleichung (2.22) ins Verhältnis 
gesetzt. Die Errechnung des Widerstandes wurde hierbei durch Multiplikation der maximalen ideali-
sierten Blockspannung mit der Wanddicke t vorgenommen. 
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ΦK = NU + N¨max(σU4, σ¨4) ∙ t (2.22) 

 

Der abschließende bruttoquerschnittsbezogene Nachweis des Wandkopfes erfolgte auf Basis von 
Gleichung (2.23). 

NU + N¨ = NK ≤ N=? = ΦK ∙ f? ∙ t (2.23) 

 

 
 

Abbildung 2.13: FE-Berechnung von [Jäger et al. 201 3]; Verlauf der Normalkraftausmitte über die Wand-
höhe für verschiedene Auflaststufen (links: n = 0; rechts: n = 3) 

 

Darauf abzielend das grundlegende Tragverhalten des Wand-Decken-Knotens zu analysieren und 
entsprechende Versuchsdurchführungen zu konzipieren, wurden in der FE-gestützten Berechnung 
zunächst aus der bauaufsichtlichen Zulassung und den Bemessungsvorschriften entnommene Mate-
rialkennwerte, u. a. f? = 1,05 N/mm² und E = 1000 x f?, hinterlegt. Folgende Erkenntnisse wurden hie-
raus von [Jäger et al. 2013] gewonnen: 

 

• Die Gesamtlastausmitte verläuft von der Wandinnenseite am Wandkopf Richtung Wandau-
ßenseite am Wandfuß, woraus eine geringe Exzentrizität der Vertikalkraft in Wandmitte resul-
tiert (s. Abbildung 2.13). 

 

• Im Fall geringer Deckenauflagertiefen tritt auch bei minimalen Wandauflasten keine Aushebe-
lung des Vormauersteins ein (s. a. Kapitel 2.3.1). Die Mitwirkung des Abmauerziegels am 
Lastabtrag kann demzufolge für die untersuchte Knotenausbildung vorausgesetzt werden, 
wobei mit Zunahme der Vertikalkraft aus den oberen Geschossen eine Steigerung des Vor-
mauerstein-Lastanteils bis hin zu ca. 50 % der Gesamtlast eintritt. 

 

• Infolge des erheblichen horizontalen Abstandes von ≈ 23 cm zwischen Decke und Vormauer-
stein bei gleichzeitiger Plattenverdrehung finden deutliche Lastumlenkungen im Knotenbe-
reich statt. Diese gehen mit hohen Querzugspannungen an den Wandenden einher (s. Abbil-
dung 2.14), wodurch in diesen Bereichen eine erhöhte Riss- bzw. Bruchgefahr besteht. 
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Abbildung 2.14: Schematische Lastdarstellung im Knot enbereich von [Jäger und Reichel 2013] 

 

Im Anschluss an die numerischen Voruntersuchungen wurde die Thematik der optimierten Knoten-
ausbildung auch experimentell untersucht. Dieser Arbeitsschritt umfasste neben der herkömmlichen 
Materialkennwertbestimmung an Einzelsteinen, Mörtelprismen und kleinen Mauerwerksprüfkörpern 
ebenfalls die versuchstechnische Untersuchung des Knotenbereichs mit und ohne Simulation der 
Deckenverdrehung. [Jäger et al. 2013] weisen darauf hin, dass sich der Ziegel „Ederplan XP 50“ zum 
Zeitpunkt der Versuchsdurchführung noch in der Entwicklungsphase befand und daher für den Groß-
teil der Prüfungen der geometrisch und baustofftechnisch vergleichbare „Eder XP 8“ (b x h x l  
= 490 x 249 x 200 mm, SFK 8 und σ�,©@A = 0,7 N/mm² bzw. fI,©@A = 1,9 N/mm²) zum Einsatz kam. 

Dieser Planhochlochziegel erreichte im Mittel eine experimentelle Steindruckfestigkeit von f79,OPü6 = 10,63 N/mm². An Kleinprüfkörpern mit l x t x h = 400 x 490 x 750 mm wurde in Anlehnung an 

[DIN EN 1052-1: 1998] der Mittelwert der Mauerwerksdruckfestigkeit zu fOPü6 = 5,44 N/mm² und die 

mittlere Steifigkeit zu E = 6200 N/mm² bestimmt. Ähnlich den eigenen Untersuchungen (s. Kapitel 6) 
legen auch die Prüfergebnisse von [Jäger et al. 2013] erhebliche Sicherheitsreserven des fI-Zulassungswertes offen (fI,OPü6 = fOPü6 1,2 = 4,53 N/mm²⁄  ⟶ fI,©@A = 1,9 N/mm²). 

Die Auswertung der drei Kleinversuche ohne Berücksichtigung eines Plattenenddrehwinkels (s. Abbil-
dung 2.15a) wurde belastungsflächenbezogen durchgeführt. Entsprechend wurde die Bruchlast auf 
die lokal zum Lastabtrag zur Verfügung stehende Fläche (Vormauerstein + Deckenauflager) bezogen. 
Die erzielte mittlere Festigkeit wird mit f:«9¬ = 4,78 N/mm² angegeben und entspricht damit rund 88 % 

der Wandfestigkeit nach [DIN EN 1052-1: 1998] und 45 % der Steinfestigkeit nach [DIN EN 772-1: 
2011]. Das Druck- bzw. Querzugversagen der Planhochlochziegel trat in allen Fällen auf der Seite auf, 
an der der Vormauerstein angeordnet war. Der Grund hierfür lag in der gewählten Ausführungsvarian-
te des Knotenbereichs. Während im Bereich des Vormauersteins mit Dünnbettmörtel gearbeitet wur-
de, erfolgte die Ausbildung des Deckenbereichs oberhalb mit einer Leichtmörtelausgleichschicht und 
unterhalb mit einer Bitumendachbahn R500. Bei gleichzeitig vollflächiger Lasteinleitung am Wandkopf 
mit nahezu vollständiger Verdrehungsbehinderung des oberen und unteren Mauerwerksabschnittes 
wurden infolge der weicheren Zwischenschichten im Deckenbereich letztendlich rund zwei Drittel der 
Last über den Vormauerstein abgetragen. 

In einer ergänzenden Versuchsserie konnte mit Hilfe einer zusätzlich aufgebrachten Deckenlast und 
einem vertikal verstellbaren Deckenauflager der Einfluss verschiedener Plattendrehwinkel und der 
Plattenauflagerkraft analysiert werden (s. Abbildung 2.15b). Eine Verdrehbarkeit der Wandenden war 
nicht gegeben. Auch in diesen Versuchen trat der Planhochlochziegelbruch im Mauerwerksbereich mit 
Vormauerstein auf. Dem eigentlichen Bruch gingen jedoch bei in etwa der Hälfte der Maximallast Au-
ßenstegabplatzungen unterhalb des Deckenauflagerbereichs voraus. Zudem waren bereits für geringe 
Wandauflasten Vertikalrisse in der ersten Ziegellage unter- und oberhalb der Decke zu verzeichnen. 
Betroffen waren sowohl die Übergangspunkte zwischen belasteten und unbelasteten Querschnittsflä-
chen (Abscherversagen) als auch die Außenschalen in Steinmitte als Folge der Biegebeanspruchung 
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der Ziegel im Bereich des Freiraums (Dämmung). Die Gesamtlast am Wandkopf des unteren Wand-
abschnittes, die sich aus der Auflast und der Deckenauflagerkraft zusammensetzt, wurde in dieser 
Versuchsvariante bis kurz vor Versagenseintritt beinahe zu gleichen Anteilen über den Vormauerstein 
und das Plattenauflager abgetragen. Aus der geringeren Querschnittsfläche des Vormauersteins re-
sultierten in diesem Bereich dennoch höhere Druckspannungen. Die mittlere belas-
tungsflächenbezogene Festigkeit dieser Versuchsreihe liegt mit f:«9¬ = 4,60 N/mm² nur unwesentlich 

unterhalb der Knotentragfähigkeit ohne Einbeziehung des Plattendrehwinkels. [Jäger et al. 2013] fol-
gern hieraus, dass sich die lokale Querschnittstragfähigkeit im Knotenbereich im Vergleich zur zentri-
schen, vollflächigen Festigkeit nach [DIN EN 1052-1: 1998] um in etwa 15 % reduziert. 

 

 

a) ohne Deckenverdrehung 

  

b) mit Deckenverdrehung 
 

Abbildung 2.15: Schematische Darstellung der Wand-De cken-Knotenversuche von [Jäger et al. 2013] 

 

Ergänzende Berechnungen von [Jäger et al. 2013] belegen, dass unter Gebrauchslast für den geplan-
ten Anwendungsbereich des optimierten Planhochlochziegels in üblichen Wohn- und Bürogebäuden 
mit keinerlei Rissentstehung zu rechnen ist. In diesem Zusammenhang wird auch auf den positiven 
Einfluss der Bitumenbahn hingewiesen. Entsprechende Messungen ergaben, dass sich die Ziegelste-
ge unterhalb der Deckenplatte bis zu 1,5 mm tief in die Trennlage eindrückten und folglich dieser Zwi-
schenschicht eine lastverteilende und spannungsspitzenabbauende Wirkung zugesprochen werden 
kann. 
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2.4 Zusammenfassung 

Wie die Untersuchungen von [Graubner und Brehm 2009] zeigen, führt die auflastunabhängige Be-
stimmung der Knotenmomente am vereinfachten Rahmensystem rechnerisch zu einer erheblichen 
Interaktion zwischen Wandnormalkraft und Lastausmitte (e = M/N). Die Einschränkung der zu untersu-
chenden Einwirkungskombinationen auf einen einzelnen Lastfall war demgemäß nicht möglich. [Jäger 
und Baier 2006] bzw. [Baier 2007] führten hingegen die Bestimmung der Knotenmomente unter An-
wendung eines Finite-Elemente-Modells durch, das die Erfassung des Differenzdrehwinkels zwischen 
Mauerwerk und Deckenplatte und somit die Abbildung klaffender Wand-Decken-Fugen im Knotenbe-
reich ermöglichte. Aus diesen Untersuchungen ging hervor, dass die Wandendmomente in engem 
Zusammenhang mit der Wandauflast stehen. Wirken lediglich geringe Vertikallasten aus den oberen 
Geschossen ein, reduziert sich das Deckeneinspannmoment. Gleichzeitig führt die damit vorliegende 
Teileinspannung der Decke zu einer Zunahme des Plattenenddrehwinkels. Setzt infolgedessen ein 
Klaffen der Fugen zwischen Decke und den angrenzenden Mauerwerkswänden ein, steht für den 
Lastabtrag nicht mehr die volle Deckenauflagertiefe zur Verfügung. Die in Anhang C [DIN EN 1996-1-
1: 2013] getroffene Annahme, dass der Eintrag der Deckenauflagerkraft NN?6 unabhängig von der 
Wandauflast stets in halber Plattenauflagertiefe erfolgt (s. Abbildung 2.9), erscheint damit fragwürdig. 
Das Zusammenspiel zwischen vertikaler Auflast, Deckeneinspannmoment und exzentrischem Lastein-
trag konnten [Jäger und Baier 2006] bzw. [Baier 2007] mit dem gewählten Rechenmodell erfassen. 
Die Auswertung der in einer Parameterstudie FE-gestützt ermittelten Lastausmitten wurde jedoch im 
Vergleich zu [Graubner und Brehm 2009] ohne Einbeziehung des Ausnutzungsgrades der Wände 
durchgeführt. Damit war keine Aussage über die Relevanz verschiedener Einwirkungskombinationen 
hinsichtlich des Biegedruck- und Knicknachweises möglich. Die unter Vernachlässigung eines ggf. 
vorhandenen Vormauersteins bestimmten Lastausmitten wurden in uneingeschränkter Anzahl in Ta-
bellenform zur Verfügung gestellt. Von einer Anwendung des vereinfachten, auflastunabhängigen 
Rahmenmodells nach Anhang C in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] wurde aufgrund von teils signifikan-
ten und auf der unsicheren Seite liegenden Abweichungen zu den numerischen und experimentellen 
Ergebnissen von [Jäger und Baier 2006] abgeraten. [Jäger und Ortlepp 2009] und [Jäger et al. 2013] 
wendeten zur Analyse des Vormauersteineinflusses auf die Tragfähigkeit von einschaligen Außen-
wänden ebenfalls die Finite-Elemente-Methode an. Beide Forschungsarbeiten belegen, dass mit zu-
nehmender Wandauflast eine Steigerung des Vormauerstein-Lastanteils einsetzt. Des Weiteren ver-
deutlicht das Vorgehen von [Jäger et al. 2013] zur Entwicklung einer modifizierten Bemessungsglei-
chung für den Wandkopf, dass für den lokalen Querschnittsnachweis an den Wandenden die Ausmitte 
der Gesamtlastresultierenden nicht ohne Weiteres auf die Wandmittelachse bezogen werden kann. In 
Abhängigkeit von der Deckenauflagertiefe und der möglichen Mitwirkung des Vormauersteins können 
sich hieraus minimale Exzentrizitäten ergeben, wodurch theoretisch der Ansatz eines Spannungs-
blocks mit einer nahezu der gesamten Querschnittsbreite entsprechenden Länge möglich wäre. In 
diesem Kontext erscheint der nationale Beschluss, das in Abbildung 2.9 veranschaulichte Kräftemo-
dell aus [DIN EN 1996-1-1: 2013] nicht zu übernehmen, gerechtfertigt. Dennoch ist auch das deutsche 
Vorgehen, den lokalen Nachweis vereinfacht unter Ansatz einer ideellen Wanddicke, die der Decken-
auflagertiefe entspricht, zu führen nicht nur infolge der Auflastunabhängigkeit des Rahmenmodells 
kritisch zu hinterfragen. Problematisch ist hierbei auch die fehlerbehaftete Abbildung der Wandbiege-
steifigkeiten im einknotigen Rahmensystem unter Ansatz der modifizierten Wanddicke. 

Die dargelegten Forschungsarbeiten verdeutlichen das komplexe Trag- und Verformungsverhalten 
des Außenwand-Decken-Systems bei einschaligem Mauerwerk. Eine Lösung dieser Problematik soll 
daher im Rahmen der eigenen Arbeit auf Basis der Finite-Elemente-Methode bei gleichzeitiger Einbe-
ziehung realitätsnaher Material- und Bauteileigenschaften bis hin zur Erfassung des Bruchversagens 
erarbeitet werden. 
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3 Experimentelle Untersuchungen 

Eine wesentliche Voraussetzung zur Überprüfung der derzeit gültigen Bemessungsansätze für über-
wiegend vertikal beanspruchte unbewehrte Mauerwerkswände ist die Kenntnis über deren Trag- und 
Verformungsverhalten sowohl unter zentrischer als auch unter ausmittiger sowie partieller Normal-
kraftbeanspruchung. In Hinblick auf den Außenwand-Decken-Knoten wurden daher im Rahmen der 
vorliegenden Arbeit in Kooperation mit dem Institut für Ziegelforschung Essen e. V. (IZF) zahlreiche 
experimentelle Untersuchungen an Einzelsteinen, Klein- und Wandprüfkörpern zur Bestimmung der 
Querschnitts- und Systemtragfähigkeit unter Berücksichtigung verschiedener Lastexzentrizitäten bzw. 
Teilflächenbelastungen durchgeführt. Den Abschluss des versuchstechnischen Bearbeitungsteils bil-
det die experimentelle Untersuchung eines im Originalmaßstab errichteten Außenwand-Decken-
Systems. Dem Einfluss des Lochbildes und der Steinfestigkeitsklasse wurde im Zuge des Versuchs-
programms durch Prüfung der in Tabelle 3.1 aufgeführten Planhochlochziegel Rechnung getragen. 

 

Tabelle 3.1: Versuchsprogramm; Baustoffe 
 

Mauerstein: Typ K Typ I 

Steinart: Mauerziegel Mauerziegel 

Steinform: Planhochlochziegel (HLz) Planhochlochziegel (HLz) 

Abmessungen b x h x l in mm: 365 x 249 x 247 365 x 249 x 247 

Festigkeitsklasse SFK: 4 6 

Rohdichteklasse: 0,5 0,65 

Lochbild: 

  
Gesamtsteganteil in %: ≈ 38,5 ≈ 51,3 

Mörtel: Dünnbettmörtel DM 
(ohne Stoßfugenvermörtelung) 

Dünnbettmörtel DM 
(ohne Stoßfugenvermörtelung) 

 

Die Versuchskörper wurden jeweils kraftgesteuert bis zum Bruchversagen geführt. Die einzelnen Ver-
suche und die daraus gewonnenen Ergebnisse werden im Nachfolgenden beschrieben. Bezüglich der 
experimentellen Arbeitslinien ist zu beachten, dass in einigen Fällen während der Versuchsdurchfüh-
rung örtlich Abplatzungen und Risse aufgetreten sind, die den Ausfall der an diesen Orten angebrach-
ten Wegaufnehmer bzw. DD1-Dehnungsaufnehmer zur Folge hatten. Die Formänderungsverläufe 
können in diesen Fällen nicht bis zum Eintritt des Bruchversagens dargestellt werden.  

3.1 Mauersteine: Materialprüfung 

Begleitend zu den Klein- und Wandprüfkörpern wurde eine Bestimmung der Druckfestigkeit der Mau-
ersteine senkrecht zur Lagerfuge gemäß [DIN EN 772-1: 2011] durchgeführt. Während der Druckprü-
fung erfolgte ergänzend zur reinen Traglastbestimmung die Aufzeichnung der Last-Verformungs-
Beziehung in Längs- und Querrichtung mit Hilfe von induktiven Wegaufnehmern über die gesamte 
Steinhöhe bzw. Steinbreite (s. Abbildung 3.1).  

Eine Zusammenstellung der Prüfergebnisse erfolgt in Tabelle 3.2 und Tabelle 3.3. 
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Abbildung 3.1: Druckfestigkeitsprüfung am Einzelstei n nach [DIN EN 772-1: 2011] 

 

 

Tabelle 3.2: Druckfestigkeitsprüfung am Einzelstein [DIN EN 772-1: 2011]; HLz Typ K 
 

Druckfestigkeitsprüfung am Einzelstein [DIN EN 772- 1: 2011]; HLz Typ K 

Probekörperanzahl: n = 3 

Belastung: senkrecht zur Lagerfuge (vollflächig) 

Mittelwert der Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,04 
(0,02 … 0,05) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm nach  
[DIN EN 772-16: 2011]: 

367 x 244 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

5,0 
(4,7 … 5,4) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

457,4 
(430,0 … 492,6) 

Herstellerangabe zum Mittelwert der Steindruckfestigkeit 
(ohne Formfaktor) in N/mm²: 

≥ 5,0 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.3: Druckfestigkeitsprüfung am Einzelstein [DIN EN 772-1: 2011]; HLz Typ I  
 

Druckfestigkeitsprüfung am Einzelstein [DIN EN 772- 1: 2011]; HLz Typ I 

Probekörperanzahl: n = 3 

Belastung: senkrecht zur Lagerfuge (vollflächig) 

Mittelwert der Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

≈ 0,11 
(0,1 … 0,12) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm nach  
[DIN EN 772-16: 2011]: 

366 x 243 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

10,7 
(10,5 … 11,2) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

971,7 
(950,9 … 1011,9) 

Herstellerangabe zum Mittelwert der Steindruckfestigkeit 
(ohne Formfaktor) in N/mm²: 

≥ 7,5 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 

3.2 Mauersteine: Teilflächenbelastung 

Mit dem Ziel, Kenntnisse über das Materialverhalten partiell beanspruchter Planhochlochziegel zu 
gewinnen, wurden Teilflächen-Druckversuche an Einzelsteinen durchgeführt. Dabei wurde sowohl die 
Ausführungsvariante des Wand-Decken-Knotens „teilaufgelagerte Decke ohne Vormauerstein“ durch 
einseitige Teilflächenbeanspruchung als auch die Variante „teilaufgelagerte Decke mit Vormauerstein“ 
durch eine beidseitige Beanspruchung der Mauerziegel simuliert. Neben der Bestimmung der Traglast 
erfolgte bei allen Probekörpern die Dokumentation der Längsverformung im Bereich der Teilflächen 
sowie der Quer- und Längsverformung in Steinmitte mittels Dehnungsaufnehmern (s. Abbildung 3.2). 
Die Konditionierung und Oberflächenbehandlung der Mauersteine wurde gemäß [DIN EN 772-1: 
2011] durchgeführt. Die Belastungsgeschwindigkeit wurde entsprechend der im Vorfeld durchgeführ-
ten Einzelstein-Druckfestigkeitsprüfungen gewählt (s. Tabelle 3.2 und Tabelle 3.3) und wenn nötig, 
jeweils nach Prüfung des ersten Probekörpers angepasst, so dass der Eintritt des Bruchversagens 
nach annähernd der gleichen Prüfdauer erzielt werden konnte. Um die Vergleichbarkeit der Ergebnis-
se der einzelnen Teilflächen untereinander gewährleisten zu können, wird die Traglast im Weiteren in 
Beziehung zur Stegfläche der jeweilig belasteten Teilfläche (Nettoquerschnittsfläche) gesetzt.  
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Tabelle 3.4: Teilflächen-Druckfestigkeitsprüfungen am Einzelstein; HLz Typ K 
 

Teilflächen-Druckfestigkeitsprüfungen am Einzelstei n; HLz Typ K 

Teilfläche 1 (Stegflächenanteil: 73,3 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 74,9 kN (67,4 … 81,0) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 2 (Stegflächenanteil: 64,4 %)  
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 61,7 kN (58,6 … 63,5) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 3 (Stegflächenanteil: 50,8 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 114,0 kN (100,3 … 122,5) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 4 (Stegflächenanteil: 37,3 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 99,9 kN (96,0 … 105,7) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 5 (Stegflächenanteil: 50,8 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 238,5 kN (218,4 … 252,6) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 6 (Stegflächenanteil: 37,3 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 240,6 kN (222,4 … 265,5) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 1 bis 6 und Druckfestigkeitsprüfung nach [DIN EN 772-1: 2011] 
 

Gemittelte Stegflächenspannungs-Dehnungs-Beziehungen im Bereich der Belastungsflächen: 

 

 

Eine Gegenüberstellung der σ-ε-Beziehung von Teilfläche 1 und 2 zeigt, dass die Längsinnen- und 
Längsaußenstege ein vergleichbares Trag- und Verformungsverhalten aufweisen. Das zunächst stei-
fere Verhalten des Innensteges resultiert aus der beidseitigen Lastausleitungsmöglichkeit bei Teilflä-
chenbeanspruchung, wohingegen die Aktivierung der an die Teilfläche angrenzenden Querschnittsbe-
reiche bei Belastung des Außensteges nur einseitig stattfindet. Überschreitet die Längsstauchung der 

Teilflächen jedoch den Wert von ε ≈ − 0,5 ‰, nimmt die Mitwirkung der angrenzenden Querschnitts-
bereiche kontinuierlich ab. Grund hierfür ist die zunehmende Differenzverformung zwischen den be-
lasteten und unbelasteten Querschnittszonen, die zu Rissen in den Querstegverbindungen führt (s. 
Abbildung 3.2). Letztendlich tritt sowohl das Bruchversagen des Innen- als auch des Außensteges bei 

einer Stegflächenspannung von σ®95} ≈ − 16 N/mm² und einer Dehnung von ε ≈ − 1,2 ‰ ein. 

 

    
 

Abbildung 3.2: Teilflächen-Druckfestigkeitsprüfunge n am Einzelstein 
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Probekörper mit zwei oder mehr belasteten Längsstegen (Teilfläche 3 bis 6) zeigen untereinander mit 
Ausnahme von Teilfläche 4 ein gut übereinstimmendes Trag- und Verformungsverhalten. Dies lässt 
auf eine hohe Zuverlässigkeit bzw. geringe Streubreiten der Materialeigenschaften der Längsstege 
schließen. Dennoch ziehen die, wenn auch nur begrenzt vorhandenen Steifigkeits- und Festigkeitsun-
terschiede innerhalb der belasteten Stegflächen gegenüber Einzelstegbeanspruchungen größere Ver-
formungen und geringere Tragfähigkeiten nach sich. Unter Einbeziehung von Teilfläche 3 bis 6 er-
reicht die Stegfestigkeit der Hochlochziegel unter Teilflächenbeanspruchung im Durchschnitt rund 
88 % der Nettofestigkeit, die unter vollflächiger Druckbelastung der Mauersteine durch die vorhande-
ne, erhöhte Möglichkeit zur Lastumlagerung zwischen den einzelnen Stegen erzielt wird. Im Fall von 
Teilfläche 4 stimmt die Lage der Prüflastresultierenden in relevanter Weise nicht mit der Schwerachse 
der belasteten Stegfläche überein (s. Abbildung 3.3). Zur Einhaltung des Kräftegleichgewichtes ist 
folglich eine Verdrehung der Lasteinleitungsplatten (Kalottenlagerung) und dementsprechend eine 
ungleichmäßige Auslastung der Stegfläche erforderlich, wodurch im Vergleich zu den Teilflächen 3, 5 
und 6 (kein oder minimaler Versatz) eine rechnerisch reduzierte Stegfestigkeit vorliegt. Dieses Ergeb-
nis verdeutlicht die Notwendigkeit das Lochbild bzw. die ungleichmäßige Verteilung des Steganteils 
innerhalb des Steinquerschnitts in den eigenen numerischen Untersuchungen zu berücksichtigen 
(s. a. Tabelle 4.4). 

 

 

Abbildung 3.3: Schematische Darstellung von Teilfläc hen-Druckfestigkeitsprüfungen am Einzelstein; 
Teilfläche 4 (links) und Teilfläche 6 (rechts) bei HLz Typ K 
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Tabelle 3.5: Teilflächen-Druckfestigkeitsprüfungen am Einzelstein; HLz Typ I 
 

Teilflächen-Druckfestigkeitsprüfungen am Einzelstei n; HLz Typ I 

Teilfläche 1 (Stegflächenanteil: 58,9 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 68,1 kN (67,2 … 69,2) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 2 (Stegflächenanteil: 44,4 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 50,2 kN (47,7 … 54,1) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 3 (Stegflächenanteil: 56,4 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 173,4 kN (143,3 … 204,1) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 4 (Stegflächenanteil: 54,4 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 240,0 kN (222,2 … 265,9) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 5 (Stegflächenanteil: 56,4 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 361,6 kN (349,2 … 374,7) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 
Teilfläche 6 (Stegflächenanteil: 54,4 %) 
 

Mittelwert Traglast (Wertebereich): 524,5 kN (514,6 … 539,6) 
 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Teilfläche 1 bis 6 und Druckfestigkeitsprüfung nach [DIN EN 772-1: 2011] 
 

Gemittelte Stegflächenspannungs-Dehnungs-Beziehungen im Bereich der Belastungsflächen: 

 
 

Im Vergleich zu Steintyp K zeigt sich bei Gegenüberstellung der Spannungs-Dehnungs-Beziehungen 
von Teilfläche 1 und 2 des Typs I ein deutlicherer Unterschied zwischen Außensteg und innenliegen-
dem Stegbereich. Im Gegensatz zu den filigranen Innenstegen belegen die Prüfergebnisse von Teil-
fläche 1, dass im Bereich des Außensteges lediglich mit minimalen Streuungen hinsichtlich des Trag- 
und Verformungsverhaltens zu rechnen ist. Entsprechend dem Großkammerstein Typ K war während 
den Teilflächenbelastungsversuchen eine Rissentstehung (Abscherversagen) im Übergangsbereich 
zwischen den belasteten und unbelasteten Querschnittsbereichen zu erkennen (s. Abbildung 3.2). Die 
fortschreitende Schädigung der Querverbindungen wird u. a. bei Teilfläche 6 durch die abnehmende 
vertikale Formänderung der Ziegel im Bereich der Messstelle WA 2 repräsentiert. Weiter kann festge-
stellt werden, dass die gemittelten Spannungs-Dehnungs-Linien von Teilfläche 3 bis 6 im Vergleich 
zueinander gut übereinstimmen. Im Durchschnitt liegt die erreichte Stegfestigkeit unter Teilflächenbe-
anspruchung (Teilfläche 3 bis 6) bei ca. 78 % der zentrischen Nettosteindruckfestigkeit nach [DIN EN 
772-1: 2011]. 

 

Die im Vorhergehenden getroffenen Aussagen gelten für die idealisierte Annahme der konstant ver-
teilten Teilflächenbeanspruchung. Zur Erfassung von ungleichförmigen Spannungsverteilungen wur-
den neben den beschriebenen experimentellen Untersuchungen Dreisteinkörper- und Wandversuche 
unter linienförmiger, exzentrischer Druckbelastung in das Versuchsprogramm aufgenommen (s. Kapi-
tel 3.3 und Kapitel 3.4). 
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3.3 Mauerwerk: Dreisteinkörperdruckversuche 

Im Rahmen dieses Forschungsvorhabens wurden folgende experimentelle Untersuchungen an 
Dreisteinprüfkörpern durchgeführt: 

 

• Versuch A:  
vermörtelte Dreisteinkörper unter zentrischer, vollflächiger Druckbeanspruchung (n = 3) 

 

• Versuch B: 
unvermörtelte Dreisteinkörper unter zentrischer, vollflächiger Druckbeanspruchung (n = 3) 

 

• vermörtelte Dreisteinkörper unter exzentrischer, linienförmiger Druckbeanspruchung 
 

o Versuch C1: Exzentrizität e = 0,3 x t (n = 3) 
 

o Versuch C2: Exzentrizität e = 0,45 x t (n = 2) 

 

Ziel der Dreisteinkörperversuche war das Trag- und Verformungsverhalten von Planhochlochziegeln 
bzw. Mauerwerk unter zentrischer sowie mäßig bis stark ausmittiger Druckbeanspruchung zu untersu-
chen. Durch die geringe Schlankheit der Prüfkörper konnte sichergestellt werden, dass Aussagen 
über die reine Querschnittstragfähigkeit ohne Effekte aus Theorie II. Ordnung bei gleichzeitiger Be-
rücksichtigung des Einflusses der Lagerfugen gewonnen werden. Ergänzend zu den Versuchen A und 
C an vermörtelten Prüfkörpern wurden Druckversuche an unvermörtelten Dreisteinkörpern durchge-
führt (Versuch B). Dieser Versuchstyp sollte zum einen im Vergleich zur Einzelsteinprüfung nach [DIN 
EN 772-1: 2011] die Materialeigenschaften der Steine unter reduzierter Querdehnungsbehinderung 
(hervorgerufen durch die Lasteinleitungsplatten) klären und zum anderen durch Abgleich der Prüfer-
gebnisse mit Versuchstyp A Kenntnisse über den Einfluss des Dünnbettmörtels auf die Querschnitts-
tragfähigkeit liefern. Die Konditionierung der Mauersteine wurde gemäß [DIN EN 772-1: 2011] durch-
geführt. Zudem wurden die Prüfflächen aller Prüfkörper abgeschliffen bis die Anforderungen an die 
Ebenheit und Parallelität gemäß [DIN EN 772-1: 2011] erfüllt waren. Gleiches gilt für die Lagerfugen-
flächen der unvermörtelten Dreisteinkörper, wobei für beide Mauersteintypen jeweils bei Herstellung 
des dritten Prüfkörpers ein erhöhter Schleifaufwand betrieben wurde, wodurch höhere Traglasten 
erzielt werden konnten (Tabelle 3.7 und Tabelle 3.11). Bei Herstellung und Lagerung der vermörtelten 
Prüfkörper wurden die jeweilige allgemeine bauaufsichtliche Zulassung und die für die Mauerwerks-
druckfestigkeitsprüfung geltenden Forderungen nach [DIN EN 1052-1: 1998] beachtet. 

Analog zu den in Kapitel 3.2 beschriebenen Teilflächenbelastungsversuchen konnte durch Anpassung 
der Belastungsgeschwindigkeit für alle Kleinprüfkörperversuche annähernd die Prüfdauer der Einzel-
stein-Druckfestigkeitsprüfungen erreicht werden. Die Prüfkörperanzahl der zentrischen Druckversuche 
wurde auf n = 3, die der exzentrischen Druckversuche auf n = 3 für die Lastausmitte e = 0,3 x t und 
auf n = 2 für e = 0,45 x t festgelegt. 

Zur Bestimmung des Formänderungsverhaltens der Mauersteine wurden alle Prüfkörper mit indukti-
ven Wegaufnehmern bzw. DD1-Dehnungsaufnehmern versehen. Weitere Angaben zu den Einzelver-
suchen inkl. der eingesetzten Messtechnik können Tabelle 3.6 bis Tabelle 3.13 entnommen werden. 
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Tabelle 3.6: Dreisteinkörperdruckversuch A; HLz Typ  K 
 

Dreisteinkörperdruckversuch A; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
 

 

Prüfstand: 

 
Messtechnik: induktive Wegaufnehmer und DD1 

 

0,1: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
4,6: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
5,7: Querverformung; Messstrecke = 50 mm 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,05 
(0,05 … 0,05) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 502 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

4,2 
(3,8 … 4,4) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

383,4 
(348,0 … 405,1) 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.7: Dreisteinkörperdruckversuch B; HLz Typ  K 
 

Dreisteinkörperdruckversuch B; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
 

 

Prüfstand: 

 
Messtechnik: induktive Wegaufnehmer und DD1 

 

0,1: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
4,6: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
5,7: Querverformung; Messstrecke = 50 mm 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,05 
(0,05 … 0,05) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 503 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

5,1 
(4,6 … 5,9) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

459,2 
(417,5 … 532,0) 

Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 

 

Bruchzustand (PK 1):  

 

Bruchzustand (PK 3): 
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Tabelle 3.8: Dreisteinkörperdruckversuch C1; HLz Ty p K 
 

Dreisteinkörperdruckversuch C1; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): Prüfstand: 

 

Messtechnik: induktive Wegaufnehmer und DD1 
 

0,1: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
2,3: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
4,6: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
5,7: Querverformung; Messstrecke = 50 mm 
8,10: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
9,11: Längsverformung; Messstrecke = 100 mm 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,3 x t 
Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 503 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit mit b = 220 mm  
in N/mm²  
(Wertebereich): 

2,8 
(2,3 … 3,1) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

153,5 
(126,9 … 170,4) 

Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 

 

Bruchzustand (PK 1):  

 
Bruchzustand (PK 3): 
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Tabelle 3.9: Dreisteinkörperdruckversuch C2; HLz Ty p K 
 

Dreisteinkörperdruckversuch C2; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung):  Prüfstand: 

 

Messtechnik: induktive Wegaufnehmer und DD1 
 

0,1: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
2,3: Längsverformung; Messstrecke = 420 mm 
4,6: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
5,7: Querverformung; Messstrecke = 50 mm 
8,10: Längsverformung; Messstrecke = 50 mm 
9,11: Längsverformung; Messstrecke = 100 mm 

Prüfkörperanzahl: n = 2 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,45 x t 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 366 x 504 x 249 

Mittelwert der Druckfestigkeit mit b = 220 mm  
in N/mm²  
(Wertebereich): 

1,15 
(1,1 … 1,2) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

62,2 
(59,5 … 64,9) 

Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Abbildung 3.4: Gegenüberstellung der experimentelle n Spannungs-Dehnungs-Linien der  
zentrischen Einzelstein- und Dreisteinkörperdruckver suche; HLz Typ K 

 

Die in Abbildung 3.4 dargestellte Gegenüberstellung der experimentellen Spannungs-Dehnungs-
Linien der im Vorhergehenden beschriebenen Druckversuche am Einzelstein und unvermörtelten 
Dreisteinkörpern (ohne Einbeziehung von PK 3 mit höherer Schleifgenauigkeit) zeigt ein annähernd 
übereinstimmendes Trag- und Formänderungsverhalten der geprüften Mauersteine. Damit können 
relevante Einflüsse aus möglichen Querdehnungsbehinderungen des Probekörpers infolge der zwi-
schen den Druckplatten und den Einzelsteinprüfflächen auftretenden Reibung auf die Materialeigen-
schaften ausgeschlossen werden. Diese Tatsache lässt sich durch die im Vergleich zu Vollsteinen 
deutlich höhere Schlankheit der lastabtragenden Längs- und Querstege des gelochten Querschnitts 
erklären, da mit zunehmendem Verhältnis von Probekörperhöhe zu Kantenlänge der Einfluss der 
Querdehnungsbehinderung abnimmt [Neroth und Vollenschaar 2011]. Im Gegensatz dazu weisen die 
gemessenen Längsdehnungen der vermörtelten und unvermörtelten Dreisteinkörper zueinander deut-
lichere Unterschiede auf. Zu beachten ist jedoch, dass der horizontale Versatz der beiden Spannungs-
Längsdehnungs-Beziehungen in erster Linie zu Beginn der Lastaufbringung entsteht. Die geringeren 
Vertikalstauchungen der vermörtelten Fugenvariante sprechen folglich dafür, dass durch den Einsatz 
des Dünnbettmörtels Unebenheiten in den Kontaktflächen der Steine ausgeglichen werden und ein 
vollflächiger, kraftschlüssiger Verbund in den Lagerfugen gewährleistet ist. Anfängliche „Schlupfver-
formungen“, wie sie bei den unvermörtelten Dreisteinkörpern registriert wurden, können damit unter-
bunden werden. Die in etwa bei 9,0 % liegende Abweichung der Maximalspannung kann noch dem 
Streubereich der Hochlochziegel zugeordnet werden. 
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Tabelle 3.10: Dreisteinkörperdruckversuch A; HLz Ty p I 
 

Dreisteinkörperdruckversuch A; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
vgl. 

Tabelle 3.6 
Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,1 
(0,1 … 0,1) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 366 x 504 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

6,9 
(6,7 … 7,4) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

628,3 
(603,0 … 674,0) 

Bruchzustand (PK 2):  

 

Bruchzustand (PK 3):  

 
Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.11: Dreisteinkörperdruckversuch B; HLz Ty p I 
 

Dreisteinkörperdruckversuch B; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
vgl. 

Tabelle 3.7 
Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,09 
(0,05 … 0,1) 

Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 502 x 247 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

6,5 
(5,4 … 8,3) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

590,0 
(491,1 … 750,6) 

Bruchzustand (PK 1):  

 

Bruchzustand (PK 3):  

 
Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.12: Dreisteinkörperdruckversuch C1; HLz T yp I 
 

Dreisteinkörperdruckversuch C1; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
vgl. 

Tabelle 3.8 
Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,3 x t 
Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 504 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit mit b = 220 mm  
in N/mm²  
(Wertebereich): 

5,1 
(4,0 … 6,0) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

276,1 
(220,1 … 326,3) 

Bruchzustand (PK 2):  

 

Bruchzustand (PK 3):  

 
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.13: Dreisteinkörperdruckversuch C2; HLz T yp I 
 

Dreisteinkörperdruckversuch C2; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
vgl. 

Tabelle 3.9 
Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 2 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,45 x t 
Mittelwert der Abmessungen b x h x l in mm 367 x 501 x 248 

Mittelwert der Druckfestigkeit mit b = 220 mm  
in N/mm²  
(Wertebereich): 

1,35 
(1,3 … 1,4) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

74,1 
(70,0 … 78,2) 

Bruchzustand (PK 1):  

 

Bruchzustand (PK 2):  

 
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 

 

  

0

10

20

30

40

50

60

70

80

90

-3,0-2,5-2,0-1,5-1,0-0,50,00,5

L
a

st
  F

 i
n 

kN

Dehnung ɛ in ‰ 

n=2

Mittelwert_WA 0,1
Mittelwert _WA 2,3
Mittelwert _WA 4,6
Mittelwert _WA 5,7
Mittelwert _WA 8,10
Mittelwert _WA 9,11
PK 1 bis 2_WA 0,1



Experimentelle Untersuchungen  51 
 

 

Abbildung 3.5: Gegenüberstellung der experimentelle n Spannungs-Dehnungs-Linien der  
zentrischen Einzelstein- und Dreisteinkörperdruckver suche; HLz Typ I 

 

Aus Abbildung 3.5 kann entnommen werden, dass die Bruchspannung der zentrisch belasteten, ver-
mörtelten Dreisteinkörper deutlich unterhalb der erreichten Maximalspannung (ca. – 35 %) der Einzel-
steine liegt. Gegenübergestellt mit dem Großkammerstein wirken sich damit Fugeneinflüsse und die 
Aufsummierung von Ziegelschwachstellen über die drei vorhandenen Steinlagen hinweg im Fall des 
filigran gelochten Ziegels Typ I stärker aus. Zudem zeigt die experimentelle Spannungs-
Längsdehnungs-Beziehung der unvermörtelten Dreisteinkörper bei Belastungsbeginn wiederum eine 
deutliche Zunahme der Vertikalverformung als Folge von „Schlupfverformungen“ im Lagerfugenbe-
reich. Im Vergleich zur vermörtelten Ausführungsvariante der Prüfkörper treten zusätzliche Tragver-
luste in Höhe von rund 19 % auf. Die Prüfergebnisse des mit höherer Schleifgenauigkeit ausgeführten 
unvermörtelten Dreisteinkörpers Nr. 3 (siehe Tabelle 3.11) bestätigen jedoch aufgrund der dabei er-
zielten Zunahme der Maximallast, dass das Tragvermögen von gelochten Mauersteinen in erster Linie 
von der Gleichmäßigkeit der Lastverteilung in den Lagerfugen bestimmt wird und querdehnungsbe-
hindernde Einflüsse demgegenüber vernachlässigbar sind. 

Eine erste Auswertung der unter exzentrischer Druckbelastung durchgeführten Dreisteinkörperversu-
che kann Abbildung 3.6 entnommen werden. Diese enthält neben den Verhältnissen zwischen den 
experimentell bestimmten zentrischen und exzentrischen Dreisteinkörper-Traglasten (angesetzt wur-
den dabei die Mittelwerte der Maximallasten) den theoretischen Verlauf des Traglastabminderungs-

beiwertes φ (ohne Schlankheitseinflüsse) zur Berücksichtigung der Lastausmitte unter Ansatz des 
Spannungsblocks und des Spannungsdreiecks. Dabei ist deutlich zu erkennen, dass sich der erhöhte 
Steganteil im Bereich des unter ausmittiger Belastung hochbeanspruchten Randbereichs des Quer-
schnitts positiv hinsichtlich der aufnehmbaren Lasten auswirkt. Bereits ab einer Exzentrizität von e = 0,3 x t werden für Ziegeltyp K Traglasten in Höhe des Spannungsblocks erreicht und überschrei-
ten diesen um ca. 62 % bei e = 0,45 x t. Auch bei Ziegeltyp I zeigt sich eine ähnliche Tendenz, hier 
liegt der Traglastgewinn im Vergleich zum Spannungsblock bei ca. + 10 % für e = 0,3 x t und erhöht 
sich auf + 18 % bei e = 0,45 x t. 
Für beide Lastausmitten ist der Bruchmechanismus durch das Druckversagen des Außensteges ge-
kennzeichnet. 
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Abbildung 3.6: Theoretisches und experimentelles Ver hältnis zwischen zentrischer und exzentrischer 
Traglast unter Berücksichtigung verschiedener Lasta usmitten 

 

Zusammenfassend können für beide Planhochlochziegeltypen folgende Aussagen getroffen werden: 

 

• Querdehnungsbehindernde Einflüsse haben keine relevanten Auswirkungen auf das Material-
verhalten von gelochten Mauersteinen. 
 

• Durch die Vermörtelung der Lagerfugen kann ein vollflächiger Kraftschluss in den Kontaktflä-
chen der Mauersteine sichergestellt werden. 
 

• Infolge des ungleichmäßig über den Ziegelquerschnitt verteilten Steganteils können bei ex-
zentrischer Druckbelastung über dem Ansatz des Spannungsblocks liegende Traglasten er-
reicht werden. 

 

Weiterführende Auswertungen der vorgestellten Kleinprüfkörperversuche können Kapitel 4.2.3 ent-
nommen werden. 
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3.4 Mauerwerk: Wanddruckversuche 

Ergänzend zu den Dreisteinkörperversuchen wurden folgende Druckprüfungen an Mauerwerkswän-
den mit einer Höhe von ≈ 2,5 m (10 Ziegellagen) und einer Länge von ≈ 1,0 m (4 Steine) durchgeführt: 

 

• Versuch A:  
Mauerwerkswände unter zentrischer, vollflächiger Druckbeanspruchung 
(Typ K: n = 2; Typ I: n = 2) 

 

• Versuch B: 
Mauerwerkswände unter exzentrischer, linienförmiger Druckbeanspruchung 
 

o Exzentrizität: e = 0,4 x t (Typ K: n = 2 ; Typ I: n = 3) 
 

Ziel dieser Versuchsdurchführungen war im Vergleich zu den Dreisteinkörperdruckversuchen Kennt-
nisse über die Systemtragfähigkeit von Mauerwerkswänden aus gelochten Steinen unter Berücksich-
tigung von Schlankheitseffekten (Theorie II. Ordnung) und des Einflusses des Mauerwerksverbandes 
zu erlangen. Nach Konditionierung der verwendeten Planhochlochziegel bis zum Erreichen des luft-
trockenen Zustandes gemäß [DIN EN 772-1: 2011] erfolgte die Herstellung, Lagerung und Prüfung 
der Wände entsprechend den Anforderungen der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen und 
[DIN EN 1052-1: 1998]. Die Druckkraft wurde mit konstanter Geschwindigkeit bis zum Bruch gestei-
gert, wobei durch Anpassung der Belastungsgeschwindigkeit bei exzentrischer Lasteinleitung die in 
[DIN EN 1052-1: 1998] geforderte Prüfdauer in einer Größenordnung von ca. 15 min bis 30 min annä-
hernd eingehalten werden konnte. Während den Druckprüfungen wurden die Wandverformungen 
unter Einsatz von induktiven Wegaufnehmern kontinuierlich ermittelt. Angaben zu den verwendeten 
Messvorrichtungen sind in Tabelle 3.14 bis Tabelle 3.17 enthalten. 
 

Tabelle 3.14: Wanddruckversuch A;  HLz Typ K 
 

Wanddruckversuch A; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 

  

Prüfstand: 
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Messtechnik: induktive Wegaufnehmer 
 

1 - 4: Längsverformung; Messstrecke = 1435 mm 

Prüfkörperanzahl: n = 2 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,0014 
(0,0012 … 0,0015) 

Mittelwert der Abmessungen h x l x b in mm 2505 x 997 x 367 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

2,7 
(2,2 … 3,2) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

979,8 
(798,4 … 1161,2) 

Bruchzustand (PK 1):  

  

Bruchzustand (PK 2):  

  
Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.15: Wanddruckversuch B;  HLz Typ K 

Wanddruckversuch B; HLz Typ K 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung):  

 

Prüfstand: 

 

Messtechnik: induktive Wegaufnehmer und DD1 
 

0 - 3: Längsverformung; Messstrecke = 1435 mm 
4 - 6; 8 - 10: Längsverformung; Messstrecke = 100 mm 
7,11: Querverformung; Messstrecke = 100 mm 
12 - 14: Horizontalverformung 

Prüfkörperanzahl: n = 2 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,4 x t 
Mittelwert der Abmessungen h x l x b in mm 2505 x 985 x 367 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

216,5 
(207,6 … 225,3) 

Experimentelle Last-Horizontalverformungs-Beziehungen: 
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Prüfkörper 1 

F ≈ 150 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 3 
 
 

 

 
F ≈ 170 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 5 
 

 
F ≈ 176 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 7 
 

 
F = 207,6 kN ⟶ Bruchversagen in 9. / 10. Ziegellage 
 

 
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Prüfkörper 2 

F ≈ 125 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 7 
 

 

 
F ≈ 195 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 4 
 

 

 
F ≈ 210 kN ⟶ seitliche Vertikalrisse in 7. und 8. Ziegellage 

 

F = 225,3 kN ⟶ Bruchversagen in 7. / 8. Ziegellage 

 
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.16: Wanddruckversuch A;  HLz Typ I 
 

Wanddruckversuch A; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): 
vgl. 

Tabelle 3.14 Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 2 

Belastung / Auflagerung: zentrisch, vollflächig e = 0 

Mittelwert der  
Belastungsgeschwindigkeit in (N/mm²)/s  
(Wertebereich): 

0,0023 
(0,0017 … 0,0029) 

Mittelwert der Abmessungen h x l x b in mm 2500 x 995 x 365 

Mittelwert der Druckfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

5,2 
(5,0 … 5,5) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

1893,9 
(1799,0 … 1988,8) 

Bruchzustand (PK 1):  

  

Bruchzustand (PK 2):  

  
Experimentelle Spannungs-Dehnungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.17: Wanddruckversuch B;  HLz Typ I 
 

Wanddruckversuch B; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung):  
vgl. 

Tabelle 3.15 
Prüfstand: 

Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: exzentrisch, linienförmig e = 0,4 x t 
Mittelwert der Abmessungen h x l x b in mm 2498 x 994 x 365 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

354,0 
(296,5 … 431,0) 

Experimentelle Last-Horizontalverformungs-Beziehungen: 
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Prüfkörper 1 

F ≈ 190 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 6 
 

 

 
F ≈ 380 kN ⟶ Abplatzungen (Druckseite) 

 

F = 431 kN ⟶ Bruchversagen in 9. / 10. Ziegellage 
 

  
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Prüfkörper 2 

F ≈ 150 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 7 
 

 

 
F ≈ 295 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 3 
 

 
F = 334,6 kN ⟶ Bruchversagen in 7. / 8. Ziegellage 
 

 

 

Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 

 
  

0

50

100

150

200

250

300

350

400

-2,0 -1,0 0,0 1,0 2,0 3,0 4,0 5,0

L
as

t  
F 

in
 k

N

Dehnung ɛ in ‰

Prüfkörper 2

WA 0,1
WA 2,3
WA 4,8
WA 5,9
WA 6,10
WA 7,11



62  Experimentelle Untersuchungen 

Prüfkörper 3 

F ≈ 110 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 5 
 

 
F ≈ 185 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 2 
 

 
F ≈ 230 kN ⟶ erster sichtbarer Riss in Lagerfuge Nr. 7 
 

 
F = 296,5 kN ⟶ Bruchversagen in 6. / 7. Ziegellage 
 

  
Experimentelle Last-Dehnungs-Beziehungen: 
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Die in Abbildung 3.7 dargestellte Gegenüberstellung der experimentellen Spannungs-Längsdehnungs-
Kennlinien der zentrischen Dreisteinkörper- und Wanddruckversuche zeigt, dass die ungenauere Lage 
der Ziegel im Mauerwerksverband und Schlankheitseffekte zu reduzierten Traglasten führen. Unter 
Verwendung des Ziegeltyps K werden in etwa 64 %, im Fall des Ziegeltyps I ca. 75 % der Dreistein-
körperfestigkeit erreicht. Hinsichtlich des Wandtragverhaltens unter exzentrischer Belastung kann bei 
Abgleich der mittleren Maximallasten aus Tabelle 3.14 und Tabelle 3.15 bzw. Tabelle 3.16 und Tabel-
le 3.17 festgestellt werden, dass trotz der auftretenden Horizontalverformung der Wände Höchstlasten 
in der Größenordnung des Spannungsblocks erzielt werden. Die Finite-Elemente-Berechnung und 
eine weiterführende Auswertung der exzentrischen Wanddruckversuche erfolgt in Kapitel 4.2.3. 

 

 

Abbildung 3.7: Gegenüberstellung der experimentelle n Spannungs-Längsdehnungs-Linien der  
zentrischen Dreisteinkörper- und Wanddruckversuche 
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3.5 Mauerwerk: Biegezugfestigkeitsbestimmung 

Zur Bestimmung der Mauerwerks-Biegezugfestigkeit für eine parallel zu den Lagerfugen verlaufende 
Bruchebene wurden Prüfkörper mit einer Höhe von ≈ 1,75 m (7 Ziegellagen) und einer Länge von 
≈ 0,75 m (3 Steine) gemäß [DIN EN 1052-2: 1999] in vertikaler Stellung unter seitlicher Vier-Punkt-
Belastung bis zum Bruch beansprucht. Dabei wurde neben der Dokumentation der erreichten Höchst-
last die Aufzeichnung der horizontalen Wandverformung mit Hilfe von drei, über die Wandhöhe verteil-
ten induktiven Wegaufnehmern (WA 1 bis 3) durchgeführt. Da der Prüfstand im Bereich der Auflager 
und folglich auch der Kopf und Fuß der Mauerwerksprüfkörper bei Aufbringung der Biegebeanspru-
chung eine Horizontalverformung erfährt, wurde an diesen Stellen die Horizontalverschiebung durch 
zwei zusätzliche Wegaufnehmer (WA 4 und 5) erfasst und die Messwerte von WA 1 bis 3 um das 
entsprechende Maß korrigiert, so dass die tatsächliche Durchbiegung der Wand in Tabelle 3.18 und 
Tabelle 3.19 dargestellt werden kann. Bei Mittelung der Last-Verformungs-Kennlinien und der erziel-
ten Maximallasten wurde für beide Ziegeltypen auch Prüfkörper 2 (Eintritt des Bruchversagens außer-
halb der Innenauflager) einbezogen, da im Vergleich zu den übrigen Mauerwerkskörpern keine rele-
vanten Abweichungen hinsichtlich der Prüfergebnisse festgestellt werden konnten. Die aufgezeichne-
ten Wanddurchbiegungen von Prüfkörper 1 Typ I wurden hingegen infolge des frühzeitigen Ausfalls 
des am Wandkopf angeordneten Wegaufnehmers und der unplausiblen Entwicklung der Verfor-
mungskennlinie bei der Bestimmung der mittleren Last-Durchbiegungs-Kurve vernachlässigt. 

Die Nachrechnung der Versuche erfolgt unter Anwendung der Finite-Elemente-Methode in Kapitel 
4.2.3 und gibt Aufschluss über die Schubsteifigkeit und Haftzugfestigkeit der Wandprüfkörper.  

 

Tabelle 3.18: Biegezugfestigkeitsprüfung;  HLz Typ K 
 

Biegezugfestigkeitsprüfung; HLz Typ K 

Versuchsaufbau 

(schematische Darstellung): 
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Messtechnik: induktive Wegaufnehmer 
 

1 - 5: Horizontalverformung 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: horizontale Vier-Punkt-Belastung 

Mittelwert der Abmessungen l7 x b x h@ in mm 1749 x 741 x 367 

Mittelwert der Biegezugfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

0,34 
(0,30 … 0,40) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

22,8 
(20,1 … 26,6) 

Mittelwert der maximalen Wandmittendurchbie-
gung WA 2 in mm 
(Wertebereich): 

0,30 
(0,26 … 0,36) 

Bruchzustand (PK 1): 
(zwischen den Innenauflagern) 

 

Bruchzustand (PK 2): 
(außerhalb der Innenauflager) 

 

Bruchzustand (PK 3): 
(zwischen den Innenauflagern) 

 
Experimentelle Last-Durchbiegungs-Beziehungen: 
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Tabelle 3.19: Biegezugfestigkeitsprüfung;  HLz Typ I 
 

Biegezugfestigkeitsprüfung; HLz Typ I 

Versuchsaufbau (schematische Darstellung): vgl. 
Tabelle 3.18 Messtechnik: 

Prüfkörperanzahl: n = 3 

Belastung / Auflagerung: horizontale Vier-Punkt-Belastung 

Mittelwert der Abmessungen l7 x b x h@ in mm 1750 x 743 x 366 

Mittelwert der Biegezugfestigkeit in N/mm²  
(Wertebereich): 

0,34 
(0,23 … 0,45) 

Mittelwert der Traglast in kN  
(Wertebereich): 

22,5 
(15,0 … 30,0) 

Mittelwert der maximalen Wandmittendurchbie-
gung WA 2 in mm 
(Wertebereich): 

0,20 
(0,14 … 0,26) 

Bruchzustand (PK 1): 
(zwischen den Innenauflagern) 

 

Bruchzustand (PK 2): 
(außerhalb der Innenauflager) 

 

Bruchzustand (PK 3): 
(zwischen den Innenauflagern) 

 
Experimentelle Last-Durchbiegungs-Beziehungen: 
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3.6 Außenwand-Decken-System 

Die im Vorhergehenden vorgestellten Prüfungen von reinen Mauerwerksstrukturen wurden abschlie-
ßend durch die experimentelle Untersuchung des Zusammenwirkens von Stahlbetondecke und den 
angrenzenden monolithischen Ziegelaußenwänden ergänzt. Zur Erfassung des wirklichkeitsnahen 
Trag- und Verformungsverhaltens eines typischen Außenwand-Decken-Systems wurde der in Abbil-
dung 3.8 dargestellte großformatige Versuchsaufbau konzipiert. 

3.6.1 Versuchsaufbau 

  
a) schematische Darstellung (Maße in cm) b) Prüfstand 

 

Abbildung 3.8: Außenwand-Decken-System; Versuchsaufb au 
 

Ausgehend von einer lichten Gesamtwandhöhe von h = 2,50 m (10 Ziegellagen) wurde der oberhalb 
der Decke befindliche Wandabschnitt mit drei Ziegellagen und der untere Wandbereich mit sieben 
Ziegellagen ausgeführt. Zusammen mit der zentrischen Lasteinleitung am Fuß der unteren Wand bzw. 
der zentrischen Lastausleitung im Widerlagerbereich der Druckprüfmaschine am Wandkopf des 
oberen Wandbereichs wurde damit der durch Voruntersuchungen bestimmten Lage des Momenten-
nullpunktes (s. Kapitel 5.3) Rechnung getragen. Die Wandlänge wurde auf l ≈ 1,0 m festgelegt. 

 

 

Abbildung 3.9: Bewehrungsanordnung der Deckenplatte  mit d1,u = 2,8 cm und d1,o = 2,3 cm 



68  Experimentelle Untersuchungen 

Die Ausführung der Stahlbetonplatte mit einer Gesamthöhe von h = 20,5 cm, einer Breite von b = 1,23 m und einer lichten Spannweite von l = 5,69 m erfolgte als Elementdecke (h = 5,0 cm) mit 
Ortbetonergänzung, die entsprechend Abbildung 3.9 mit Betonstahl BSt 500 M(A) / S(A) bewehrt wur-
de. Untersucht wurde die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten Decke (a = 24,3 cm ≙ 2/3 x t) mit 
Vormauerstein (tU = 6,5 cm) bei Anordnung von Mörtelausgleichschichten und bituminösen Trennla-
gen gemäß Abbildung 3.10. Zur Gewährleistung der rechnerischen Nachvollziehbarkeit der experi-
mentellen Wandmomente wurde die Lagerung der Decke am wandabseitigen Auflager gelenkig auf 
zwei Kraftmessdosen (KM 15 und 16) vorgenommen, wobei ein Abtrag von Horizontalkräften mit Hilfe 
von unterhalb der KM angeordneten plangeschliffenen Stahlplatten mit zwischenliegender Gleitfolie 
ausgeschlossen wurde (Abbildung 3.11). Mit dem Ziel, die Wirkung des Deckeneigengewichtes auf 
das Wand-Decken-System im Zuge der Versuchsdurchführung erfassen zu können, wurde darüber 
hinaus eine temporäre Lagerung der Decke bis zum Prüfbeginn auf in den Platten-Drittelspunkten 
errichteten Wänden umgesetzt. 

 

  
a) schematische Darstellung (Maße in cm) b) Ausführung 

 

Abbildung 3.10: Wandseitiger Deckenauflagerbereich 

 

 

 

Abbildung 3.11: Wandabseitiger Deckenauflagerbereic h 
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3.6.2 Messtechnik 

Während der gesamten Versuchsdurchführung wurde mit Hilfe zahlreicher induktiver Wegaufnehmer, 
DD1-Dehnungsaufnehmer und Messuhren die Dokumentation der sich einstellenden Formänderun-
gen des Außenwand-Decken-Systems ermöglicht. Zudem erfolgte eine Aufzeichnung der wandabsei-
tigen Deckenauflagerkraft mittels der im vorhergehenden Kapitel bereits genannten Kraftmessdosen. 
Eine Übersicht über die Lage und Bezeichnung der Messstellen wird in Abbildung 3.12 gegeben, hier-
bei kann unterschieden werden zwischen: 

 

Messtechnik zur Erfassung horizontaler Wandauslenkungen 

induktive Wegaufnehmer (0 − 4) 

 

Messtechnik zur Erfassung der Deckendurchbiegung 

induktive Wegaufnehmer (5 − 8) 

 

Messtechnik zur Erfassung der horizontalen Deckenauslenkung 

induktiver Wegaufnehmer (9) 

 

Messtechnik zur Erfassung vertikaler und horizontaler Formänderungen im Wandbereich 

schwarz: 

induktive Wegaufnehmer mit Messstrecken von 1440 mm (10 − 13), 410 mm (20) und 100 mm (21, 22) 
 

rot:  

DD1-Dehnungsaufnehmer mit einer Messstrecke von 100 mm (14, 17 − 19, 23) 
 

blau:  

Messuhren mit Messstrecken von 410 mm (24) und 100 mm (25 − 30) 

 

Messtechnik zur Erfassung der wandabseitigen Deckenauflagerkraft 

Kraftmessdosen (15, 16) 
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a) Seitenansicht b) Ansicht A-A 

  

 
c) Ansicht B-B d) Ansicht C-C 

 
 

Abbildung 3.12: Messtechnik im Großversuch 
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3.6.3 Materialkennwerte 

Mauerwerk 

Zur Erstellung der Mauerwerkswände wurden Planhochlochziegel des Typs K (s. Tabelle 3.1) im 
Dünnbettverfahren mit gedeckelter Lagerfuge gemäß der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung 
vermörtelt. Ausführliche Angaben zum Materialverhalten der Mauersteine sowie des Mauerwerks wur-
den bereits in den vorangegangenen Kapiteln 3.1 bis 3.5 und insbesondere in Tabelle 3.2 (Mauerstei-
ne), Tabelle 3.6 (Dreisteinkörper), Tabelle 3.14 und Tabelle 3.18 (Mauerwerkswände) gegeben. 
 

Vormauerstein 

In Hinblick auf die realitätsnahe numerische Simulation des Lastabtrages über den Vormauerstein 
kommt der Steifigkeit des Abmauerziegels besondere Bedeutung zu. Infolgedessen wurde ergänzend 
zur Bestimmung der Maße nach [DIN EN 772-16: 2011], der Brutto-Trockenrohdichte gemäß [DIN EN 
772-13: 2000] und der Druckfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge nach [DIN EN 772-1: 2011] an drei 
Probekörpern mittels der ebenfalls im Großversuch verwendeten DD1-Dehnungsaufnehmer (s. Mess-
stelle 17 und 18 in Abbildung 3.12) eine Bestimmung des Elastizitätsmoduls EE H⁄ ,:; vorgenommen. Die 

genannten Materialkennwerte sind in Tabelle 3.20 aufgeführt. 

 

Tabelle 3.20: Materialkennwerte des Vormauersteins 
 

Probekörper l 
in mm 

b 
in mm 

h 
in mm 

Masse 
in kg 

Rohdichte 
in kg/m³ 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

EE H⁄ ,:; 

in N/mm² 

Nr. 1 369 64 249 5,742 976 21,5  

Nr. 2 368 63 248 5,739 998 23,9  

Nr. 3 368 64 248 5,736 982 20,8  

Nr. 4 368 64 248 5,736 982 19,8  

Nr. 5 368 64 249 5,741 979 21,7  

Nr. 6 368 64 249 5,739 979 15,2  

Nr. 7 368 64     8140 

Nr. 8 368 64     7950 

Nr. 9 368 64     8120 

Mittelwert: 983 20,5 8070 
 

Beton 

Zur Bestimmung der Materialkennwerte des Aufbetons wurden am IZF versuchsbegleitende Material-
prüfungen an Betonwürfeln der Kantenlänge 150 mm durchgeführt, deren Herstellung und Lagerung 
identisch zur Deckenplatte erfolgte. Die Ergebnisse der zum Zeitpunkt des Großversuchs durchge-
führten Rohdichtebestimmung und Druckfestigkeitsprüfung können Tabelle 3.21 entnommen werden. 

 
Tabelle 3.21: Festbetonkennwerte des Aufbetons nach  29 Tagen (13.08.2013) 
 

Probewürfel l 
in mm 

b 
in mm 

h 
in mm 

Masse 
in kg 

Rohdichte 
in kg/dm³ 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

Nr. 1 149,8 149,7 149,9 7,510 2,23 24,69 

Nr. 2 149,8 149,7 149,6 7,508 2,24 27,11 

Nr. 3 149,8 149,9 149,7 7,568 2,25 27,66 

Mittelwert: 2,24 26,49 
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Hinsichtlich der Festbetoneigenschaften der Elementdecke liegt ein externes Prüfzeugnis vom 
02.12.2010 vor. Eine Zusammenstellung der entsprechenden Betoneigenschaften beinhaltet Tabelle 
3.22. 
 

Tabelle 3.22: Festbetonkennwerte der Elementdecke na ch 28 Tagen (02.12.2010) 
 

Probewürfel l 
in mm 

b 
in mm 

h 
in mm 

Masse 
in kg 

Rohdichte 
in kg/dm³ 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

Nr. 1 150 150 150 7,650 2,27 41,3 
 

3.6.4 Lastprogramm 

Ziel des gewählten Lastprogramms war neben einer reinen Traglastbestimmung auch Kenntnisse 
über die Aktivierbarkeit des Vormauersteins zum Lastabtrag und die Auflastabhängigkeit des Decken-
einspanngrades zu gewinnen. Hierfür wurden bis zum Eintritt des Bruchversagens der Mauerwerks-
wände verschiedene Wandlast-Deckenlast-Kombinationen untersucht.  

Die Aufbringung der Wandlast erfolgte mittels Hydraulikpressen am Fuß der unteren Wand. Die am 
Wandkopf der oberen Wand wirkende Normalkraft und die damit im eigentlichen Sinn zu verstehende 
Wandauflast errechnet sich infolgedessen aus der Pressenkraft abzüglich des Wandeigengewichtes 
und der in die untere Wand eingeleiteten Deckenauflagerkraft. In Tabelle 3.23 wird bei der Beschrei-
bung des Lastprogramms auf die durch die Hydraulikpresse eingeleitete Vertikalkraft Bezug genom-
men. 

Nach Erreichen der ersten Wandlaststufe (LF 0) wurden zunächst die temporären Deckenunterstüt-
zungen entfernt, wodurch die Wirksamkeit der Deckeneigenlast mit ca. 23,0 kN/m³ einsetzte (LF 1). 
Bei weiterhin konstant gehaltener Wandlast wurde im folgenden Schritt eine gleichmäßige Flächenbe-
lastung der Decke mittels fünf durch Ziegel beschwerte Europaletten (b x l = 0,80 x 1,20 m) vorge-
nommen. Wird die Gesamtlast der Paletten von 2 000 kg auf die Deckenfläche von l x b = 5,69 m x 
1,23 m = 7,0 m² bezogen, entspricht dies einer Deckenlast von 2,86 kN/m² (LF 2). Nach Steigerung 
der Wandlast (LF 3) wurde die Deckenbelastung mit Hilfe weiterer fünf Paletten um 0,77 kN/m² ge-
steigert (LF 4). Daran schloss die Erhöhung der vertikalen Beanspruchung der Wände in Lastschritten 
von ca. 50 kN bis zum Eintritt des Bruchversagens bei einer Pressenkraft von ≈ 660 kN an (LF 5 bis 
LF 14). 
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Tabelle 3.23: Lastprogramm im Großversuch 
 

Lastfall Wandlast 
(Pressenkraft) 

in kN 

Deckeneigenlast 
in kN/m² 

Deckenlast 
in kN/m² 

 

LF 0 80,9 0 0 

 

LF 1 80,9 4,72 0 

 

LF 2 80,9 4,72 2,86 

 
LF 3 142,7 4,72 2,86  

LF 4 142,7 4,72 3,63 

 
LF 5 194,5 4,72 3,63  

LF 6 246,5 4,72 3,63  

LF 7 298,1 4,72 3,63  

LF 8 350,1 4,72 3,63  

LF 9 401,6 4,72 3,63  

LF 10 453,4 4,72 3,63  

LF 11 505,2 4,72 3,63  

LF 12 556,8 4,72 3,63  

LF 13 609,0 4,72 3,63  

LF 14 660,4 4,72 3,63  
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3.6.5 Ergebnisse 

Nachfolgend werden die relevantesten, während der Versuchsdurchführung aufgezeichneten For-
mänderungen und die Plattenauflagerkraft des geprüften Außenwand-Decken-Systems in Diagramm-
form für alle in Tabelle 3.23 aufgeführten Wandlast-Deckenlast-Kombinationen lastfallweise darge-
stellt. Mit Ausnahme der Kraftmessdosen, für die bereits vor der Auflagerung der Elementdecke eine 
Nullstellung erfolgte, wurde die gesamte übrige Messtechnik vor Aufbringung der ersten Pressenkraft 
(LF 0) zu Null gesetzt. Im Zuge der weiteren Ergebnisdarstellung werden daher Durchbiegungsände-
rungen der Deckenplatte (Messstelle 5 bis 8) auf das Ende von LF 0 und somit auf den Zustand nach 
Erreichen des vertikalen Kraftschlusses im Widerlagerbereich der Druckprüfmaschine bezogen 
(Schlupfverformungen wurden durch den Einsatz von hochfestem Zementmörtel zwischen Wandkopf 
und Stahlplatte minimiert). Für die Nachverfolgung der Horizontalverformungsentwicklung wird hinge-
gen auf die am Ende von LF 1 gemessenen Auslenkungen Bezug genommen, da erst ab diesem 
Zeitpunkt durch das Lösen der anfänglichen Zusatzunterstützungen eine freie Verformbarkeit des 
Systems in horizontaler Richtung gewährleistet war. Die übrigen Messwerte werden ab Beginn der 
Nullstellung nachvollzogen. Horizontalauslenkungen werden ausgehend von der Wandaußenseite in 
Richtung des wandabseitigen Deckenauflagers mit positivem Vorzeichen dargestellt (s. a. Seite 169). 

 

  
a) Auflagerkraft b) Durchbiegungen und Horizontalverformung 
 

Abbildung 3.13: Messwerte im Bereich der Deckenplat te 

 

  
a) Dehnungen b) Verformungen im Knotenbereich 
 

Abbildung 3.14: Messwerte Wandinnenseiten und Knote nbereich 
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a) Dehnungen b) Horizontalverformungen 
 

Abbildung 3.15: Messwerte Wandaußenseiten 

 

Neben den aufgezeichneten Formänderungen des Außenwand-Decken-Systems konnten die im Fol-
genden erläuterten Rissbildungen beobachtet werden. 

 

Tabelle 3.24: Rissbildung im Großversuch 
 

LF 2 

 
Rissbildung unterhalb des Vormauersteins 

 
Rissbildung / Fugenklaffung zwischen  
Deckenoberkante und Wandfuß 

 
Rissbildung Deckenunterseite (Feldbereich) 

LF 4 

 
anhaltende Rissbildung / Fugenklaffung im WDK-Bereich 
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LF 7 

 
abnehmende Rissbildung / Fugenklaffung 
im WDK-Bereich 

 
Rissbildung am Wandfuß im Bereich der 
Querstege  

LF 9 , LF 10  

 

 
fortschreitende Rissbildung am Wandfuß 

 
Rissbildung am Wandkopf (nur im Wan-
deckbereich) 

LF 11 bis LF 13  

  
fortschreitende Rissbildung an beiden Stirnseiten der Wände 
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LF 14 

   
Bruchversagen des Mauerwerks im Wandaußenseitenbereich 

 

 

Fortschreitende Rissbildung am Wandkopf 
 

Die numerische Simulation des Großversuchs erfolgt in Kapitel 4.3. 
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4 Numerische Modellbildung 

Für die numerischen Berechnungen wird das Finite-Elemente-Programm MSC.Marc 2007 
[MSC.Software Corporation 2007a] in Verbindung mit dem interaktiven Pre- und Postprozessor 
MSC.Mentat 2007 [MSC.Software Corporation 2007b] verwendet. Dieses Programmsystem bietet die 
Möglichkeit zur Lösung sowohl linearer als auch geometrisch, strukturell und physikalisch nichtlinearer 
Problemstellungen auf Grundlage der Finite-Elemente-Methode und stellt damit eine geeignete Basis 
zur Abbildung des Trag- und Verformungsverhaltens des Wand-Decken-Systems dar. Zur realitätsna-
hen Beschreibung des Materialverhaltens von Stahlbeton und Mauerwerk werden Subroutinen (Un-
terprogramme) in Fortran 90 programmiert und den numerischen Analysen zugrunde gelegt.  

Nichtlineare Berechnungen erfordern in der Regel schrittweise Lösungsverfahren, wobei nicht selten 
je Last- bzw. Zeitschritt Iterationen zum Erreichen des Gleichgewichtszustandes erforderlich werden. 
Dafür stehen dem Anwender in MSC.Marc verschiedene, bereits implementierte Iterationsverfahren 
zur Verfügung, wobei im Rahmen dieser Arbeit das Full Newton-Raphson Verfahren (s. Abbildung 4.1) 
angewendet wird. Der numerische Algorithmus basiert damit im Wesentlichen auf Lösung von Glei-
chung (4.1) [MSC.Software Corporation 2007c].  
 KhuM«EJ�E i ∙ ∆u = F − RhuM«EJ�E i    (4.1) 
 

Dabei ist u   der Vektor der Knotendeformationen ∆u   der Vektor der zusätzlichen Knotendeformationen F   der Vektor der äußeren Knotenkräfte  
 (Integration der äußeren Flächen- und Volumenlasten bzw. Addition der 
 äußeren Knotenlasten) R   der Vektor der inneren Knotenkräfte  
 (Integration der inneren Spannungen) K   die Tangenten-Steifigkeitsmatrix i   die Iterationsnummer n   die Inkrementnummer 

 

Die Iteration innerhalb eines Inkrements endet, wenn das vom Anwender definierte Konvergenzkriteri-
um erfüllt ist. MSC.Mentat bietet zur Überprüfung der erreichten Iterationsgenauigkeit Kräfte-, Defor-
mations- sowie Energiekriterien an. Im Zuge der eigenen numerischen Berechnungen wird die Über-
prüfung bzw. Beurteilung des erreichten Gleichgewichtszustandes mit Hilfe einer zulässigen prozen-
tualen Kräftetoleranz vorgenommen. Dabei wird die maximale Restkraft (Differenz zwischen äußeren 
und inneren Kräften) ins Verhältnis zur maximalen Reaktionskraft gesetzt und entsprechend Glei-
chung (4.2) begrenzt. 
 ‖FP57J?@:A‖±‖FP5:49JKM‖± < 0,01 (4.2) 

 

Ziel des angewendeten Iterationsverfahrens ist inkrementweise die zur äußeren Kraft F gehörige De-
formation u zu bestimmen. Zu Beginn eines neuen Inkrements n + 1 wird im ersten Iterationsschritt die 
aus der äußeren Kraft FM«E resultierende Verformung uM«EE = uM + ∆uE unter Ansatz der Tangenten-
steifigkeit des vorangegangenen Inkrements K(uM) ermittelt. Im Anschluss daran wird unter Einbezie-
hung der definierten Materialgesetze auf die aus dieser Verformung tatsächlich resultierende innere 
Kraft R(uM«EE ) rückgerechnet. Übersteigen die Restkräfte die zugelassene Toleranzgrenze gemäß 
Gleichung (4.2), wird ein weiterer Iterationsschritt erforderlich. Ausgangspunkt für diese Iteration ist 



Numerische Modellbildung  79 
 

jetzt die innere Kraft R(uM«EE ) und die zugehörige Verformung uM«EE . Die zusätzlich erforderliche Defor-
mation ∆uB wird unter Ansatz der Tangentensteifigkeit des vorangegangenen Iterationsschrittes 
K(uM«EE ) bestimmt und folglich um das Maß der veränderten Nichtlinearität korrigiert. Dieses Lösungs-
schema wird solange wiederholt bis die Restkräfte in ausreichender Form minimiert wurden und damit 
Konvergenz festgestellt werden kann.  
 

 

Abbildung 4.1: Full Newton-Raphson Verfahren 

4.1 Stahlbetondecke 

Die Modellierung der Stahlbetondecke wird unter Annahme eines ebenen Spannungszustandes mit-
tels Quad 4-Elementen (Beton) gemäß Abbildung 4.2 und Truss-Elementen (Betonstahl) gemäß Ab-
bildung 4.3 vorgenommen.  

 

 

Abbildung 4.2: Vierknotiges 2D -Element  mit  
bilinearer Ansatzfunktion 

Abbildung 4.3: Zweiknotiges Stabelement mit 
linearer Ansatzfunktion 

 

Die explizite Eingabe des Betonstahls ermöglicht dabei zusammen mit einem entsprechend modifi-
zierten Materialgesetz die Erfassung des Steifigkeitsabfalls der Deckenplatte infolge Rissbildung so-
wie die Berücksichtigung der versteifenden Wirkung des Betons zwischen den Rissen (tension stiffe-
ning, Zugversteifung). Ziel der Modellierung ist die Biegesteifigkeit der Stahlbetondecke realitätsnah 
zu erfassen, um sowohl die am WDK übertragenen Knotenmomente als auch den zugehörigen De-
ckendrehwinkel aussagekräftig abbilden zu können. Im Folgenden werden die hierfür relevanten 
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Werkstoff- und Verbundeigenschaften von Stahlbeton-Biegebauteilen unter Berücksichtigung der 
Langzeiteffekte Betonkriechen und Betonschwinden und deren Umsetzung im numerischen Rechen-
modell erläutert. 

4.1.1 Beton 

Materialverhalten unter kurzzeitiger Druckbeanspruchung 

Das Materialverhalten von Beton unter kurzzeitiger Druckbeanspruchung kann vereinfacht in drei Be-
reiche unterteilt werden. Bei Druckspannungen von bis zu 0,4 f4> verhält sich Beton annähernd linear-
elastisch. Eine weitere Spannungserhöhung führt zur Bildung von Mikrorissen und damit zu einem 
überproportionalen Anstieg der Dehnungen. Nach Erreichen der Druckfestigkeit tritt eine fortschrei-
tende Zerstörung des Betongefüges ein, wodurch es zu einer Dehnungszunahme bei gleichzeitiger 
Abnahme der Spannung kommt. [DIN EN 1992-1-1: 2011] beschreibt den Zusammenhang zwischen 
einwirkender einaxialer Betondruckspannung σ4 und der daraus resultierenden Betonstauchung ε4 
durch Gleichung (4.3), deren graphische Darstellung in Abbildung 4.4 erfolgt. Dieser parabelförmige 
Ansatz der Spannungs-Dehnungs-Beziehung darf sowohl für Verformungsberechnungen als auch für 
nichtlineare Verfahren der Schnittgrößenermittlung mit daran gekoppelter Querschnittsbemessung 
herangezogen werden, wobei für Letztere anstelle der mittleren Druckfestigkeit f4> der rechnerische 
Mittelwert der Betonfestigkeit f4= zu verwenden ist (s. Kapitel 5.1). 

 

 

Abbildung 4.4: Spannungs-Dehnungs-Linie für nichtlin eare Schnittgrößenermittlungen und 
Verformungsberechnungen nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] 

 σ4f4> =  kη − ηB1 + (k − 2)η (4.3) 

 

Dabei ist η    =  ε4 ε4E⁄  ε4E    die Stauchung beim Höchstwert der Betondruckspannung k    =  1,05 ∙ E4> ∙ |ε4E| f4>⁄  f4>    die mittlere Druckfestigkeit nach 28 Tagen E4>    der mittlere Elastizitätsmodul (Sekantenwert zwischen σ4 = 0 und 0,4 f4>) 
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Die Verformungseigenschaften von Beton hängen in erster Linie von seiner Zusammensetzung ab, 
insbesondere von der verwendeten Gesteinskörnung [Schießl et al. 2003]. Richtwerte für die Festig-
keits- und Formänderungskennwerte für Beton können Tabelle 3.1 in [DIN EN 1992-1-1: 2011] ent-
nommen werden. Die in Abhängigkeit von der Betonfestigkeitsklasse tabellierten Elastizitätsmoduln E4> (Sekantenwert zwischen σ4 = 0 und 0,4 f4>) gelten hierbei für Betonsorten mit quarzithaltigen 
Gesteinskörnungen und einem Betonalter von 28 Tagen. Werden Betone mit Kalkstein- und Sand-
steingesteinskörnungen verwendet, wird empfohlen, die Werte um 10 % bzw. 30 % abzumindern. Bei 
Basaltgesteinskörnungen sollten die E-Moduln um 20 % erhöht werden. 

Die in Kapitel 5 beschriebene Parameterstudie wird unter Annahme von quarzithaltigen Betonzu-
schlägen durchgeführt, um die Anwendbarkeit der Biegeschlankheitsformeln nach [DIN EN 1992-1-1: 
2011], die unter Kapitel 5.5 näher erläutert werden, zu gewährleisten. Damit kann die Bestimmung der 
normativ erforderlichen Mindestdeckendicken, die in der Parameterstudie Berücksichtigung finden 
sollen, ohne direkte Berechnung der Deckendurchbiegung erfolgen. Der Ansatz eines geringeren 
E-Moduls hätte gleichzeitig auch eine Erhöhung der erforderlichen Mindestdeckendicke zur Folge, 
wodurch der Abfall der Deckenbiegesteifigkeit infolge des geringeren Elastizitätsmoduls wieder relati-
viert wird. 

 

 

Abbildung 4.5: Empfohlene Anpassung des Elastizitätsm oduls ´µ¶ in Abhängigkeit von der  
Gesteinskörnung nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] 

 

 

Materialverhalten unter kurzzeitiger Zugbeanspruchung 

Im Vergleich zur Druckfestigkeit fällt die Festigkeit von Normalbeton unter Zugbeanspruchung gering 
aus; sie liegt lediglich in etwa bei 5 % bis maximal 15 % der einaxialen Festigkeit des druckbean-
spruchten Betons. Wird auf eine experimentelle Bestimmung der vorhandenen Zugfestigkeit verzich-
tet, kann die Herleitung der mittleren zentrischen Zugfestigkeit f49> gemäß [DIN EN 1992-1-1: 2011] 
für Betonfestigkeitsklassen ≤ C50/60 nach Gleichung (4.4) in Abhängigkeit von der charakteris-tischen 
Betondruckfestigkeit f4I erfolgen.  
 f49> = 0,30 ∙ f4IB G·      (4.4) 
 

[CEB-FIP 1993] beschreibt den linearen Zusammenhang zwischen Spannung und Dehnung für Be-
tonzugspannungen von bis zu 0,9 f49> mit Hilfe des Tangentenmoduls E4 des druckbeanspruchten 
Betons (s. Abbildung 4.6); die maximale Zugspannung f49> wird bei einer Dehnung von 0,15 ‰ er-
reicht. Die mit der Höchstzugspannung einhergehende Dehnung ist folglich gering, weshalb für die 
eigenen Untersuchungen physikalische Nichtlinearitäten bis zum Erreichen der maximalen Zugspan-
nung vernachlässigt werden. Statt des Tangentenmoduls wird jedoch zur Beschreibung des Span-
nungs-Dehnungs-Verhaltens des ungerissenen Betons der „weichere“ Sekantenmodul E4> nach Glei-
chung (4.5) gemäß [DIN EN 1992-1-1: 2011] in Ansatz gebracht.  
 

Quarzitisch

Basalt

Sandstein

Kalkstein

+ 20 %

- 30 %

- 10 %

0 %



82  Numerische Modellbildung 

E4> = 2,2 ∙ 10H ∙ (f4> 10⁄ )�,G    (4.5) 

 

 

Abbildung 4.6:  Spannungs-Dehnungs-Linie bei einaxia ler Zugbeanspruchung nach [CEB-FIP 1993] 

 

Liegen überwiegend auf Biegung beanspruchte Bauteile mit geringen Querschnittshöhen vor, wie es 
auch bei den im Rahmen dieser Arbeit zu untersuchenden Stahlbetondecken der Fall ist, kann die 
mittlere Biegezugfestigkeit f49>,6A die zentrische Zugfestigkeit deutlich übersteigen. Nach [DIN EN 

1992-1-1: 2011] darf die ansetzbare Biegezugfestigkeit des Bauteils wie folgt berechnet werden: 
 f49>,6A = (1,6 − h ¸mm¹ 1000⁄ ) ∙ f49> ≥ f49>  (4.6) 
 

Es ist hervorzuheben, dass sowohl das beschriebene Zugtragverhalten des ungerissenen Betons als 
auch seine zugversteifende Wirkung zwischen den Rissen (tension stiffening) durch die in Kapitel 
4.1.3 erläuterte Modifikation der Betonstahlarbeitslinie Berücksichtigung findet. Dem Beton an sich 
wird hingegen im numerischen Rechenmodell keine Zugfestigkeit zugewiesen. Diese Vorgehensweise 
hat sich bei der Entwicklung des FE-Modells als vorteilhaft erwiesen, da Konvergenzschwierigkeiten 
als Folge des abfallenden Astes der Spannungs-Dehnungs-Beziehung im Nachbruchbereich vermie-
den werden.  

 

Betonkriechen / Materialverhalten unter langzeitiger Druckbeanspruchung 

Unter Kriechen wird die fortschreitende Zunahme der Betondehnung unter konstanter Spannung ver-
standen. Das Kriechverhalten des Betons wird überwiegend von folgenden Einflussgrößen bestimmt 
[DAfStb 2012]: 

 

• Betonalter bei Belastungsbeginn 

• Dauer und Größe der Beanspruchung 

• Umgebungsbedingungen (relative Luftfeuchte) 

• Bauteilabmessungen 

• Betontechnologische Kennwerte (Wasserzementwert, Zementart, Zementgehalt, Art der Ge-
steinskörnung) 

 

Der Kriechprozess setzt sich aus den beiden Komponenten Grundkriechen und Trocknungskriechen 
zusammen. Die graphische Darstellung der beiden Kriechverformungsanteile erfolgt in Abbildung 4.7. 
Dem Grundkriechen werden die Verformungsanteile zugerechnet, die ohne Feuchteaustausch des 
Bauteils mit seiner Umgebung entstehen. Dieser Zustand des Feuchtegleichgewichts kann u. a. bei 
sehr hohen Umgebungsfeuchten oder sehr massigen Bauteilen auftreten und ist experimentell durch 
einen versiegelten Prüfkörper simulierbar [Müller und Kvitsel 2002]. Generell sind die während des 
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Kriechens ablaufenden Prozesse komplex und noch nicht abschließend erforscht. Bekannt ist, dass 
der lastabhängige Langzeiteffekt u. a. durch Umlagerung von Wassermolekülen einhergehend mit 
Gleit- und Verdichtungsvorgängen in der Zementmatrix hervorgerufen wird [Müller et al. 2012]. Infolge 
von Austrocknungsprozessen während der Belastungsdauer treten zusätzliche Verformungen auf, die 
als Trocknungskriechen bezeichnet werden. Ungleichmäßig über den Querschnitt stattfindende Aus-
trocknungsvorgänge dürfen bei Abbildung des mittleren Querschnittverhaltens gemäß [DAfStb 2012] 
unberücksichtigt bleiben. 

 

 

Abbildung 4.7: Zeitlicher Verlauf der Kriechverformu ng von Beton aus [Zilch und Zehetmaier 2010] 

 

Hinsichtlich der analytischen Erfassung der Kriechprozesse können prinzipiell Summations- und Pro-
duktansätze voneinander unterschieden werden. Summationsansätze sind durch eine additive Ver-
knüpfung der reversiblen und irreversiblen Anteile des Kriechens geprägt, wohingegen sich die Pro-
duktansätze durch einen multiplikativen Zusammenhang zwischen den Funktionen zur Berücksichti-
gung des Einflusses des Betonalters und der zeitabhängigen Kriechverformungsentwicklung aus-
zeichnen. Weiterführende Erläuterungen können hierzu u. a. [Müller und Kvitsel 2002] und [Zilch und 
Zehetmaier 2010] entnommen werden. 

 

 

Abbildung 4.8: Kriechverhalten von Beton 

 

Liegt die Betondruckspannung bei Belastungsbeginn t� unterhalb von ≈ 0,4 f4> bzw. unterhalb von 
0,45 f4I(t�) nach [DIN EN 1992-1-1: 2011], hat es sich in der Praxis bewährt dem Beton vereinfacht 
lineares Kriechverhalten, d. h. Proportionalität zwischen Kriechdehnung und aufgebrachter Spannung 
zu unterstellen. Bei Stahlbetontragwerken darf folglich in der Regel im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit auf die Berücksichtigung einer Nichtlinearität des Kriechens verzichtet werden (s. 
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Abbildung 4.8). Die Bestimmung der Kriechverformung ε44(t, t�) kann unter dieser Voraussetzung 
vereinfacht durch Multiplikation der elastischen Kurzzeitverformung mit der linearen Kriechzahl φ(t, t�) 
gemäß Gleichung (4.7) erfolgen. Liegen höhere Betondruckspannungen vor (z.B. bei Vorspannung 
mit sofortigem Verbund), ist die Nichtlinearität des Kriechens zu berücksichtigen. Die Ermittlung der 
nichtlinearen Endkriechzahl φMA(∞, t�) darf in diesen Fällen mit Hilfe von Gleichung (4.8) nach [DIN 
EN 1992-1-1: 2011] vorgenommen werden. 

ε44(t, t�) = φ(t, t�) ∙ σ4 E4⁄  (4.7) 

φMA(∞, t�) = φ(∞, t�) ∙ eE,C∙(Iº��,HC) (4.8) 

 

Dabei ist φ(t, t�)   die lineare rechnerische Kriechzahl eines Betons im Alter t φMA(∞, t�)   die nichtlineare rechnerische Kriechzahl, die φ(∞, t�) ersetzt k»   = σ4 f4I(t�)⁄  
 

In der neuen Normengeneration [DIN EN 1992-1-1: 2011] wird dem Anwender die Ermittlung der line-
aren Kriechzahl φ(t, t�) mit Hilfe eines Produktansatzes bei Verwendung des normativen Anhangs B.1 
nach Gleichung (4.9) ermöglicht.  
 φ(t, t�) = φ�{YP@M?IPJ54LS:LA ∙ β4(t, t�)¼½¾½¿©5J96@MI9JKM ?5P �PJ54L5M9QJ4IA@M} (4.9) 

 

Bezüglich einer detaillierteren Beschreibung der einzelnen Formelbestandteile wird an dieser Stelle 
auf den genannten Normenanhang verwiesen, da für die zu bearbeitende Fragestellung die Abbildung 
der zeitlichen Entwicklung der Kriechverformung nicht erforderlich ist. Eine Betrachtung der Decken-
biegesteifigkeit zum Zeitpunkt t → 0 sowie t → ∞ liefert die zu erwartenden Grenzwerte hinsichtlich der 
infolge der Deckendurchbiegung und des Deckendrehwinkels am WDK übertragenen Biegemomente. 
Für die weiteren numerischen Untersuchungen wird dementsprechend die Festlegung einer linearen 
Endkriechzahl φ(∞, t�) erforderlich. Für solche Anwendungsfälle kann die Ermittlung von φ(∞, t�) mit 
Hilfe von Bild 3.1 in [DIN EN 1992-1-1: 2011] (für Innenräume: s. a. Abbildung 4.9) als ausreichend 
genau angesehen werden. 

Wie bereits im Vorhergehenden erläutert, sind der in Kapitel 5 durchgeführten Variantenstudie die 
normativen Mindestdeckendicken zugrunde gelegt, die mit Hilfe der Biegeschlankheitsformeln nach 
[DIN EN 1992-1-1: 2011] errechnet werden. Die Herleitung dieser Gleichungen wurde auf Basis einer 
an Einfeldträgern (Platten und Balken mit Rechteckquerschnitten) durchgeführten Parameterstudie 
vorgenommen [European Concrete Platform ASBL 2008]. Im Wesentlichen wurden dabei folgende 
hinsichtlich des Betonkriechens relevanten Annahmen getroffen:  

 

Lastgeschichte 

• Zeitpunkt t�,E = 10 d:  Aufbringen der Eigenlast GI,E 

• Zeitpunkt t�,B = 60 d:  Aufbringen der Ausbaulast GI,B 

• Zeitpunkt t�,G = 365 d:  quasi-ständige Einwirkungskombination GI,E + GI,B + ψB ∙ QI 
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Lastverhältnisse (einachsig gespannte Platten) 

• GI,E = 0,45 ∙ hGI,E + GI,B + QIi = 0,45 ∙ EI   Anteil Eigenlast 

• GI,B = 0,30 ∙ hGI,E + GI,B + QIi = 0,30 ∙ EI   Anteil Ausbaulast 

• ψB ∙ QI = 0,3 ∙ 0,25 ∙ hGI,E + GI,B + QIi = 0,075 ∙ EI   Anteil Nutzlast 

 

Relative Luftfeuchte 

• 50 %: unterer Grenzwert für Kriech- und Schwindbeiwerte 

• 80 %: oberer Grenzwert für Kriech- und Schwindbeiwerte 

 

Auf Grundlage dieser Randbedingungen wird nachfolgend die Ermittlung der im numerischen Re-
chenmodell zu implementierenden Endkriechzahl nach Abbildung 4.9 und Gleichung (4.10) durchge-
führt, wobei ergänzende Festlegungen getroffen werden: 

 

• Betonfestigkeitsklasse C20/25 

• wirksame Bauteildicke h� = 2  A4 u⁄ = 2 ∙ 1000 ∙ 200 2000 = 200 mm⁄  

• Zementklasse R 

• 50 % relative Luftfeuchte (trockene Innenräume) 

 

φ(∞, t�) ≈ GI,E ∙ φh∞, t�,Ei + GI,B ∙ φh∞, t�,Bi + ψB ∙ QI ∙ φh∞, t�,GiGI,E + GI,B + ψB ∙ QI  (4.10) 

 

 

Abbildung 4.9: Methode zur Bestimmung der Kriechzah l �(∞, ÀÁ) für Beton bei einer relativen  
Luftfeuchte von 50 % nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] 

 
 φ(∞, t�) ≈ 0,45 ∙ 3,2 + 0,3 ∙ 2,9 + 0,075 ∙ 2,9

0,45 + 0,3 + 0,075 ≈ 3,0 
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Zu beachten ist, dass die bei Ermittlung von Kriechzahlen unterstellte konstante Spannung über die 
Belastungszeit eine Idealisierung gegenüber den realen Spannungsverhältnissen im Bauteil darstellt. 
Dabei finden weder im Laufe der Zeit auftretende Spannungsumlagerungen innerhalb des Verbund-
querschnittes noch der Abbau von Eigenspannungen oder Schnittgrößenumlagerungen bei statisch 
unbestimmten Systemen Berücksichtigung. Ein Sonderfall des Kriechens unter veränderlicher Span-
nung stellt in diesem Zusammenhang die bei gleichzeitig abfallender Spannung konstant bleibende 
Dehnung dar. Dieser Effekt wird als Relaxation bezeichnet.  

Dem zeitlichen Verlauf der Spannungen bei gleichzeitiger Berücksichtigung der verminderten Kriech-
fähigkeit des alternden Betons kann in der Regel durch Multiplikation der Kriechzahl mit einem Re-
laxationskennwert Rechnung getragen werden. Für den im Rahmen dieser Arbeit zu untersuchenden 
Betrachtungszeitpunkt t → ∞ wird der Relaxationskennwert in Anlehnung an [Müller et al. 2012] auf 
 

ρ = 0,8 
 

festgelegt. Weiterführende Erläuterungen zur analytischen Erfassung von Kriech- und Relaxationspro-
zessen können z. B. [Trost 1967] entnommen werden. 

Zudem ist zu berücksichtigen, dass sich die nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] ermittelten Kriechzahlen φ(t, t�) auf den Tangentenmodul des druckbeanspruchten Betons E4 beziehen, der mit 1,05 E4> (Se-
kantenmodul) angenommen werden darf (siehe αJ in Gleichung (4.11)). 

 

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass das Druckverhalten des Betons im Gebrauchstaug-
lichkeitszustand mit Hilfe eines effektiven Elastizitätsmoduls nach Gleichung (4.11) angenähert wer-
den kann.  
 E4,566 = E4> ¸1 + αJ ∙ ρ ∙ φ(t, t�)¹⁄  (4.11) 
 

Dabei ist E4>   der mittlere Elastizitätsmodul (Sekantenwert zwischen σ4> = 0 und 0,4 f4>) αJ   das Verhältnis der E-Moduln mit αJ = E4> E4 = 0,95⁄  ρ   der Relaxationskennwert mit ρ ≈ 0,8 für t → ∞ 
 

Die nichtlinearen Berechnungen in Kapitel 5 erfordern neben der Abbildung der Gebrauchstauglich-
keitszustände jedoch auch die Betrachtung des Grenzzustandes der Tragfähigkeit. Liegen Beanspru-
chungen über die kriecherzeugende, quasi-ständige Einwirkungskombination hinaus vor, wird dies im 
numerischen Rechenmodell über eine Abminderung der Kriechzahl nach Gleichung (4.12) abgebildet.  
 

φ(t, t�)566 = φ(t, t�) ∙ kriecherzeugende Lasteinwirkende Last ≈ φ(t, t�) ∙ ∑ GI,Z +Z�E ∑ ψB,J ∙ QI,JJ�Eeinwirkende Last  (4.12) 

 

Numerische Analysen im Grenzzustand der Tragfähigkeit benötigen im Vergleich zu Gebrauchstaug-
lichkeitsnachweisen neben der Kenntnis über die Steifigkeit auch den Wert der aufnehmbaren Maxi-
malspannung des Werkstoffs. Werden Betonstrukturen über eine längere Dauer hohen Druckspan-
nungen ausgesetzt, tritt ein der Nacherhärtung des Betons entgegenwirkender Effekt ein, das soge-
nannte Dauerstandversagen als Folge des fortschreitenden Mikrorisswachstums. Nur unter der Vo-
raussetzung, dass der Festigkeitsgewinn des bei ausreichendem Feuchteangebots noch hydratisie-
renden Betons den Festigkeitsabfall durch erhöhte Strukturschädigung übersteigt, kann die maximale 
Kurzzeitdruckfestigkeit auch unter Dauerbeanspruchung erreicht werden. Der Dauerstandeffekt findet 
in [DIN EN 1992-1-1: 2011] über die Abminderung der Kurzzeitfestigkeit mit einem Dauerstandbeiwert 



Numerische Modellbildung  87 
 

α44 Berücksichtigung. Wird dabei auf die 28 Tage-Kurzzeitfestigkeit des Betons Bezug genommen, 
lässt [DIN EN 1992-1-1: 2011] den Ansatz von α44 = 1,0 zu. Da in Deutschland in der Regel schneller-
härtende Zemente verwendet werden, deren Festigkeitszunahme bei einem Betonalter von mehr als 
28 Tagen gering ausfällt [Zilch und Zehetmaier 2010], wird in [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] i. W. eine 
Abminderung der Kurzzeitdruckfestigkeit auf 85 % (α44 = 0,85) gefordert. Dieser Dauerstandbeiwert 
wird in den eigenen Untersuchungen berücksichtigt. 

Für die durchzuführenden nichtlinearen Berechnungen ist im Grenzzustand der Tragfähigkeit bzw. für 
Deckenbelastungen über die quasi-ständige Einwirkung hinaus die in Abbildung 4.4 dargestellte 
Spannungs-Dehnungs-Beziehung in ihrer Gesamtheit zu modifizieren. Mit alleiniger Anpassung des 
Sekantenmoduls nach Gleichung (4.11) ist eine Erfassung der physikalischen Nichtlinearitäten für 
höhere Spannungsniveaus nicht möglich. Im Zuge der eigenen Untersuchungen wird daher die in 
Abschnitt 5.8.6 (4) in [DIN EN 1992-1-1: 2011] erläuterte Methode zur Berücksichtigung des Kriechens 
angewendet, indem alle Dehnungswerte der Spannungs-Dehnungs-Linie des druckbeanspruchten 
Betons mit dem Faktor (1 + ρ ∙ φ(t, t�)566) multipliziert werden. In Abbildung 4.10 erfolgt die beispiel-
hafte Darstellung einer entsprechend verzerrten Betonarbeitslinie. Es wird deutlich, dass mit Hilfe 
dieser Vorgehensweise das Verhalten bei mäßigen Betonausnutzungsgraden und damit für Beton-
druckspannungen innerhalb des nahezu linear-elastischen Bereichs der Arbeitslinie sehr gut erfasst 
wird. Die Näherung in Form des überschätzten nichtlinearen Dehnungszuwachses für Bauteile bzw. 
Bauteilbereiche mit höherer Beanspruchung kann für die Ausnutzungsgrade üblicher Stahlbeton-
decken als hinreichend genau bewertet werden, zumal sich der Steifigkeitsabfall infolge des Beton-
kriechens verstärkt bei geringen Beanspruchungsniveaus auswirkt. Befindet sich der Verbundquer-
schnitt im ungerissenen Zustand, tritt Betonkriechen sowohl in der Druck- als auch in der Zugzone auf. 
Geht der Querschnitt hingegen in den gerissenen Zustand über, liegen Kriechverformungen lediglich 
in der Druckzone vor und spielen damit bezogen auf die Gesamtverkrümmung des Querschnitts eine 
geringere Rolle. 

 

 

Abbildung 4.10: Spannungs-Dehnungs-Beziehungen für e inen druckbeanspruchten Beton mit und ohne 
Berücksichtigung des Kriechens bei einem kriecherze ugenden Lastanteil von 60 % 
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Betonkriechen / Materialverhalten unter langzeitiger Zugbeanspruchung 

Im Vergleich zur experimentellen Erforschung des Kriechverhaltens von druckbeanspruchtem Beton 
liegen nur wenige Untersuchungen zum Kriechverhalten des Werkstoffs unter Zugbeanspruchung vor, 
u. a. sind dabei die Arbeiten von [Kordina et al. 2000] und [Reinhardt und Cornelissen 1985] zu nen-
nen. Die Ergebnisse von [Kordina et al. 2000] zeigen, dass bei Betrachtung von Biegebauteilen im 
Zustand I (ungerissen) das Zugkriechverhalten annähernd mit Ansatz der linearen Druckkriechzahl 
erfasst werden kann. Dabei konnte für Zugspannungen bis zu 70 % der zentrischen Zugfestigkeit ein 
linearer Zusammenhang zwischen elastischer Dehnung und Kriechverformung festgestellt werden. 
Vergleichbar zum Betonverhalten unter Druckbeanspruchung haben die durchgeführten Zugversuche 
eine gegenüber Kurzzeitbeanspruchungen reduzierte Dauerstandfestigkeit geliefert; diese erreichte 
ca. 75 % der zentrischen Kurzzeitzugfestigkeit. Demgegenüber lassen die Untersuchungen von 
[Reinhardt und Cornelissen 1985] auf eine Dauerstandfestigkeit von nur 0,6 bis 0,7 f49> schließen. Der 
Dauerstandbruch trat dabei nach sehr kurzer Belastungsdauer, teilweise nach nur einem Tag ein. 

Bezugnehmend auf diese Versuchsergebnisse wird auf eine Berücksichtigung des zeitlichen Abfalls 
der Zugfestigkeit im Rahmen der numerischen Untersuchungen verzichtet. Für Betrachtungszeitpunk-
te t > 0 wird die aufnehmbare Zugspannung des biegebeanspruchten Betons pauschal auf 

 f49>,6A(t > 0) = 0,7 ∙ f49>,6A 
 

begrenzt, wobei bis zum Eintritt des Zugversagens von linear-elastischen Werkstoffbeziehungen aus-
gegangen wird. Die Spannungs-Dehnungs-Beziehung wird unter Berücksichtigung des kriecherzeu-
genden Lastanteils mit Hilfe des effektiven Elastizitätsmoduls nach Gleichung (4.13) beschrieben. 
 E4,566 = E4> ¸1 + αJ ∙ ρ ∙ φ(t, t�)566¹⁄  (4.13) 
 

Betonschwinden 

Neben dem Kriechprozess ist im Zuge von Verformungsermittlungen und nichtlinearen Berechnungen 
ein weiterer Langzeiteffekt des Betons – das Schwinden – zu berücksichtigen. Unter Schwinden wird 
die zeitabhängige Längenänderung des unbelasteten Betons verstanden, die infolge eines veränder-
ten Porenwassergehalts des frischen, des erhärtenden und des bereits erhärteten Werkstoffs auftritt. 
Die Schwinddehnungen werden dabei in erster Linie durch Volumenänderungen innerhalb des Ze-
mentsteins hervorgerufen. Steife und wenig poröse Gesteinskörnungen wirken dieser Verformung 
entgegen. [Grube 2003] unterscheidet die vier Schwindarten Frühschwinden, autogenes Schwinden, 
Trocknungsschwinden und Karbonatisierungsschwinden voneinander, die nachfolgend näher be-
schrieben werden. 

 

Frühschwinden 

Unter Frühschwinden wird die schnelle Volumenänderung der oberflächennahen Bereiche des Frisch-
betons infolge der Verdunstung von Zugabewasser verstanden. Werden die damit einhergehenden 
Verformungen durch weiter im Bauteilinneren liegende, weniger schwindende Bereiche behindert, 
kommt es zum Aufbau von Zugspannungen und damit letztendlich zur Ausbildung von netzartig struk-
turierten Oberflächenrissen. Im Gegensatz zu den übrigen Schwindarten kann das Frühschwinden 
jedoch durch geeignete Nachbehandlungsmaßnahmen minimiert werden. So kann dem schnellen 
Feuchtigkeitsverlust, der durch geringe Luftfeuchten, Wind, Sonneneinstrahlung und / oder hohe 
Temperaturen begünstigt wird [Bundesverband der Deutschen Zementindustrie e.V. 2003] z. B. durch 
den Einsatz von nassen Gewebematten in Verbindung mit einer Kunststofffolie, die die Verdunstung 
behindert, entgegengewirkt werden. 
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Autogenes Schwinden 

Die Ursache des autogenen Schwindens liegt in der Hydratation des Zementes während der Betoner-
härtung. Dieser Vorgang ist unabhängig von den klimatischen Umgebungsbedingungen des betrach-
teten Bauteils und kann als „Selbstaustrocknung“ bezeichnet werden. Das autogene Schwinden ε4:, 
das sich im Wesentlichen bereits in den ersten Tagen nach der Betonage ausbildet (s. Abbildung 
4.13), wird in [DIN EN 1992-1-1: 2011] über eine Funktion der Betonfestigkeit und der Zeit wie folgt 
beschrieben:  

ε4:(t) = β:7(t) ∙ ε4:(∞) (4.14) 

 

Dabei ist ε4:(∞) = 2,5 ∙ (f4I − 10) ∙ 10�Å (4.15)   β:7(t) = 1 − e��,B∙√9 (4.16) 
 

mit t   als Alter des Betons in Tagen zum betrachteten Zeitpunkt 
 

Trocknungsschwinden 

Anders als beim autogenen Schwinden beschreibt das Trocknungsschwinden die sich langsam einem 
Endwert annähernde Verkürzung des erhärtenden bzw. des erhärteten Betons (s. Abbildung 4.13) 
infolge von Feuchtigkeitsabgabe an die Umgebung und geht damit mit einer Änderung des Gesamt-
wassergehaltes des Betons einher. Als weiterer Unterschied ist die entsprechend dem Austrock-
nungsgradienten auftretende ungleichmäßige Verteilung der Schwinddehnungen über den Querschnitt 
zu nennen. Im Vergleich zum autogenen Schwinden stellt sich folglich im unbewehrten Beton ein 
Eigenspannungszustand ein, der durch oberflächennahe Zugspannungen und Druckspannungen im 
Bauteilkern charakterisiert ist.  

Die zeitliche Entwicklung der Trocknungsschwinddehnung wird in [DIN EN 1992-1-1: 2011] durch die 
Multiplikation eines Grundwertes ε4?,� mit einer Zeitfunktion β?7(t, t7) ∙ kL gemäß Gleichung (4.17) er-

fasst. 

ε4?(t) = β?7(t, t7) ∙ kL ∙ ε4?,� (4.17) 

 

Dabei ist kL   ein von der wirksamen Querschnittsdicke h� abhängiger Koeffizient  
 nach Abbildung 4.11 

 

 

Abbildung 4.11: ÇÈ-Werte zur Ermittlung der Trocknungsschwinddehnung n ach [DIN EN 1992-1-1: 2011] 
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β?7(t, t7) = (t − t7)(t − t7) + 0,04Éh�G     (= 1,0 für t → ∞)   (4.18) 

  ε4?,� = 0,85 ∙ �(220 + 110 ∙ α?7E) ∙ exp r−α?7B ∙ f4>f4>Ks� ∙ 10�Å ∙ β=~ (4.19)   β=~ = 1,55 ∙ v1 − r RHRH�sGx  (4.20) 

 

mit t   als Alter des Betons in Tagen zum betrachteten Zeitpunkt t7   als Alter des Betons in Tagen zu Beginn des Trocknungsschwindens; in der 
 Regel das Alter am Ende der Nachbehandlung h�   als wirksame Bauteildicke in mm mit h� = 2  A4 u⁄ , wobei A4 die  

Gesamtfläche des Betonquerschnitts und u der der Trocknung ausgesetzte 
Querschnittsumfang ist f4>   als mittlere 28 Tage-Zylinderdruckfestigkeit des Betons in N/mm² f4>K   = 10 N/mm² α?7E, α?7B   als Beiwerte zur Berücksichtigung der Zementart RH   als relative Luftfeuchte in % RH�   = 100 % 

 

 

Abbildung 4.12: Auswertung von Gleichung (4.19) aus  [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011];  
Grundwerte der Trocknungsschwinddehnung ËµÌ,Á in ‰ 

 

Karbonatisierungsschwinden 

Der Begriff Karbonatisierung bezeichnet die chemische Reaktion von Kohlendioxid und Calciumhyd-
roxid zu Calciumkarbonat. Dieser Vorgang wird innerhalb der Zementsteinmatrix unter Freisetzung 
von Wasser ausgelöst, wenn Kohlendioxid aus der Bauteilumgebung in den Beton eindiffundiert. Die 
durch Umkristallisationsvorgänge und die Verdunstung des freigesetzten Wassers auftretende Volu-
menabnahme wird als Karbonatisierungsschwinden bezeichnet. 

In [DIN EN 1992-1-1: 2011] findet diese Art des Schwindens keine Berücksichtigung, da nur oberflä-
chennahe Betonbereiche von der Karbonatisierung betroffen sind und folglich von einem untergeord-
neten Einfluss auf die Rissbildung und Verformung von Betonbauteilen ausgegangen werden kann.  
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Die Gesamtschwinddehnung ε47 des Betons setzt sich somit im Wesentlichen aus zwei Anteilen zu-
sammen, der Trocknungsschwinddehnung und der autogenen Schwinddehnung. Für beide Kompo-
nenten wurde die Ermittlung der entsprechenden Schwindmaße nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] bereits 
aufgezeigt.  
 ε47 = ε4?{ÍPK4IM@M}774LQJM??5LM@M} + ε4:{:@9K}5M5 ®4LQJM??5LM@M}     (4.21) 

 

 

 

Abbildung 4.13: Zeitlicher Verlauf der Schwindverform ung von Beton aus [Zilch und Zehetmaier 2010] 

 

Für die weiteren numerischen Simulationen des Deckenbiegeverhaltens wird nachfolgend die Be-
stimmung eines einheitlichen Endschwindmaßes (t → ∞) durchgeführt, wobei die im Zuge der End-
kriechzahlermittlung fixierten Randbedingungen (Betonfestigkeitsklasse, Luftfeuchte, etc.) zugrunde 
gelegt werden (s. Seite 85). 

 ε47(∞) = −2,5 ∙ (20 − 10) ∙ 10�G − 1,0 ∙ 0,85 ∙ 0,75 ≈ −0,66 ‰ 

 

Das Schwinden des Betons hat zur Folge, dass der Werkstoff auch im unbelasteten Zustand nur dann 
spannungsfrei ist, wenn sich die Schwindverkürzung unbehindert über den Querschnitt bzw. über die 
Systemlänge einstellen kann. Auf Querschnittsebene ist dies allerdings bei Betrachtung von schlaff 
bewehrten, biegebeanspruchten Betonbauteilen auch unter Vernachlässigung des Austrocknungsgra-
dienten (s. Trocknungsschwinden) nicht möglich, da die nichtschwindende Bewehrung der Verkürzung 
des Betons entgegenwirkt. Im Fall von symmetrisch bewehrten, ungerissenen Querschnitten stellt sich 
infolgedessen eine das Schwindmaß unterschreitende konstante Verkürzung des Querschnitts ein. 
Dabei stehen die Druckspannungen des Betonstahls mit den Zugspannungen des in seiner Verkür-
zung eingeschränkten Betons im Gleichgewicht. Liegen voneinander abweichende Bewehrungsgrade 
in der Druck- und Zugzone vor, tritt infolge der ungleichmäßig über die Querschnittshöhe auftretenden 
Schwindverkürzungen eine Verkrümmung des Querschnitts auf. Gleiches gilt für gerissene Quer-
schnitte, die im Vergleich zum ungerissenen Zustand einer erhöhten Schwindkrümmung ausgesetzt 
sind. Auswirkungen des Schwindens treten hier nur in der Druckzone auf. Gleichzeitig können aber 
auch die sich in der Zugzone im Zustand I einstellenden Zwangszugspannungen im Beton zu einem 
frühzeitigen Aufreißen des Querschnitts unter äußerer Last führen. Darüber hinaus ist zu beachten, 
dass Eigenspannungen bzw. Zwangsschnittgrößen (statisch unbestimmte Systeme) im Laufe der Zeit 
durch Kriechprozesse abgebaut werden können (Relaxation). Die Biegesteifigkeit von Stahlbeton-
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decken kann folglich nur unter der Berücksichtigung der gegenseitigen Beeinflussung von äußerer 
Einwirkung und der Langzeiteffekte Kriechen und Schwinden wirklichkeitsnah abgebildet werden. Zur 
Beurteilung des Trag- und Verformungsverhaltens des Wand-Decken-Systems ist in diesem Zusam-
menhang ausschließlich die Erfassung von Eigenspannungen erforderlich, da aufgrund der konstrukti-
ven Ausbildung des Deckenauflagers (s. Abbildung 1.1) Zwangsschnittgrößen aus behinderten zeit-
abhängigen Verformungen bei statisch unbestimmter Lagerung keine relevante Rolle einnehmen. 

Die Umsetzung des Schwindprozesses in der numerischen Simulation wird im verwendeten Finite-
Elemente-Programm MSC.Marc 2007 [MSC.Software Corporation 2007a] mit Hilfe der Subroutine 
„CRPLAW“ [MSC.Software Corporation 2007d] durchgeführt. Dieses Unterprogramm ermöglicht dem 
Anwender die Festlegung eines selbstdefinierten „Kriech-Gesetzes“. Im Zuge der eigenen nichtlinea-
ren Berechnungen wird die anzusetzende Schwinddehnung ε47(t) additiv berücksichtigt. Diese Vorge-
hensweise kommt einem Verschieben der Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons um das Schwind-
maß gleich. Eine beispielhafte Darstellung dieser Methode wird in Abbildung 4.14 gegeben. Der 
Werkstoff Beton bleibt folglich bei Dehnungen in Höhe des Schwindmaßes spannungsfrei. Die Mitwir-
kung des Betons auf Druck, die zum Abtrag von äußeren Lasten erforderlich ist, setzt erst bei einer 
weiteren Zunahme der Betonstauchung ein. Dehnungen oberhalb des Schwindmaßes mit ε4 > ε47(t) 
führen hingegen zum Aufbau von Betonzugspannungen. Wie bereits im Vorhergehenden erläutert, 
wird dem Beton im numerischen Rechenmodell jedoch keine Zugfestigkeit zugewiesen. Die Einbezie-
hung des Zugtragverhaltens des Werkstoffs erfolgt durch die in Kapitel 4.1.3 modifizierte Betonstahl-
arbeitslinie. Dies hat zur Folge, dass unter alleiniger Anwendung der „CRPLAW“-Subroutine Eigen-
spannungen in der Zugzone nicht erfasst werden können. Aus diesem Grund wird das im Unterpro-
gramm definierte „Kriech-Gesetz“ durch eine erweiterte Modifikation der Stahlkennlinie in Kapitel 4.1.3 
ergänzt. 

 

 

Abbildung 4.14: Spannungs-Dehnungs-Beziehung für ein en druckbeanspruchten, kriechenden Beton  
mit und ohne Berücksichtigung des Schwindens 
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4.1.2 Betonstahl 

Die für die Anwendung von [DIN EN 1992-1-1: 2011] erforderlichen Eigenschaften von Bewehrungs-
stählen können aktuell in Deutschland bei Verwendung von Betonstahl nach DIN 488 [DIN 488: 
2009/2010] als erfüllt angesehen werden. Die Regelung der Stahlsorten und der entsprechenden Fes-
tigkeits- und Duktilitätseigenschaften erfolgt in Teil 1 dieser Normenreihe. Bei den genormten Stahls-
orten handelt sich um den Betonstahl B500A und B500B, die sich hinsichtlich ihrer Duktilitätseigen-
schaften unterscheiden. Der Variationsbereich des Werkstoffs wird damit in Deutschland auf Beton-
stähle mit einer charakteristischen Streckgrenze von fRI = 500 N/mm² und die Duktilitätsklassen A 

(normalduktil) und B (hochduktil) begrenzt. Ergänzende, das Werkstoffverhalten beschreibende Ei-
genschaften können Tabelle 2 in DIN 488-1 [DIN 488: 2009/2010] entnommen werden, u. a.: 

 

• normalduktil (A): ε@I ≥ 25 ‰ ; f9I fRI⁄ ≥ 1,05 

 

• hochduktil (B): ε@I ≥ 50 ‰ ; f9I fRI⁄ ≥ 1,08 ; fR,J79 fRI⁄ ≤ 1,30 

 

Dabei ist ε@I   die charakteristische Dehnung bei Höchstlast f9I   die charakteristische Zugfestigkeit fRI   die charakteristische Streckgrenze bzw. die 0,2 %-Dehngrenze, falls 
keine ausgeprägte Streckgrenze vorliegt (s. Abbildung 4.15) fR,J79   die im Zugversuch ermittelte Streckgrenze 

 

Die Verwendung von Bewehrungsstahl mit abweichenden Eigenschaften erfordert die Zustimmung 
der Bauaufsicht oder weiterführende Zulassungen [Fingerloos et al. 2012]. 

Bis zum Erreichen der Streckgrenze fRI bzw. der 0,2 %-Dehngrenze f�,BI kann das Materialverhalten 

des Betonstahls annähernd als linear-elastisch bezeichnet werden. Unabhängig von der Art des Her-
stellungsverfahrens (warmgewalzt oder kaltverformt) liegt der Elastizitätsmodul im Allgemeinen zwi-
schen 195 000 N/mm² und 210 000 N/mm², wobei sowohl für Nachweise im Grenzzustand der Tragfä-
higkeit als auch im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit der Ansatz des mittleren E-Moduls von 

 E7 = 200 000 N/mm² 
 

als ausreichend genau angesehen wird [Fingerloos et al. 2012].  
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Abbildung 4.15: Spannungs-Dehnungs-Beziehung für typ ischen warmgewalzten (links) und 
kaltverformten (rechts) Betonstahl nach [DIN EN 1992 -1-1: 2011] 

 

Erst bei Stahlspannungen über die Streckgrenze hinaus zeigt sich ein in deutlicher Abhängigkeit zur 
Herstellungsart stehendes Werkstoffverhalten (s. Abbildung 4.15). Im Vergleich zu kaltverformtem 
Bewehrungsstahl weist der Werkstoff bei Wärmebehandlung zunächst ein deutliches Fließplateau 
nach Erreichen der Streckgrenze fRI auf. Diesem annähernd plastischen Verhalten schließt sich die 

Verfestigungsphase an, deren Ende über die maximal aufnehmbare Zugspannung f9 und die dabei 
auftretende Bruchdehnung ε@I definiert ist. In verformungsgesteuerten Belastungsversuchen führen 
Dehnungen oberhalb von ε@I zu einem abfallenden Ast der auf den Ausgangsquerschnitt bezogenen 
Spannungs-Dehnungs-Beziehung. Dieser Effekt wird durch die Brucheinschnürung des Querschnitts 
hervorgerufen [Zilch und Zehetmaier 2010]. Liegt Betonstahl hingegen in kaltverformter Ausführung 
vor, tritt ein kontinuierlicher Übergang zwischen dem linear-elastischen Bereich der Spannungs-
Dehnungs-Beziehung und der Verfestigungsphase auf. Aufgrund des fehlenden Fließplateaus wird 
der Streckgrenze von kaltverformten Betonstählen diejenige Spannung zugewiesen, bei der sich eine 
plastische Dehnung von 0,2 % einstellt. 

 

 

Abbildung 4.16: Spannungs-Dehnungs-Beziehung für nic htlineare Schnittgrößenermittlungen  
nach [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] mit Linie „1“ als id ealisierter Verlauf 
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In [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] wird darauf hingewiesen, dass bei nichtlinearen Verfahren der 
Schnittgrößenermittlung ein der Wirklichkeit nahekommender Spannungs-Dehnungs-Zusammenhang 
nach Abbildung 4.16 anzusetzen ist. Gleichzeitig wird aber auch die Möglichkeit zur Anwendung des 
ebenfalls in Abbildung 4.16 dargestellten idealisierten bilinearen Verlaufs der Spannungs-Dehnungs-
Beziehung (Linie „1“) eingeräumt. 

Im Weiteren wird auf den bilinearen Ansatz zurückgegriffen, wobei die Parameteruntersuchungen in 
Kapitel 5 gemäß [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] auf Basis des rechnerischen Mittelwertes fR= und der 

kritischen Stahldehnung von 25 ‰ durchgeführt werden (s. Kapitel 5.1). Der Ansatz unterschiedlicher 
Zugfestigkeiten für die beiden Duktilitätsklassen A und B gestaltet sich allerdings im Rahmen dieser 
Arbeit schwierig, da die Bewehrung von Stahlbetondecken des üblichen Hochbaus in der Praxis so-
wohl mit Betonstabstahl (meist Duktilitätsklasse B) als auch mit Betonstahlmatten (meist Duktilitäts-
klasse A) erfolgt [Fingerloos et al. 2012]. Im Zuge der reinen Querschnittsbemessung wurde dieser 
aufwendige und aus baupraktischer Sicht wenig sinnvolle Rechenansatz in Deutschland umgangen, 
indem in [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] unabhängig von der Stahlsorte der einheitliche Wert von f9I = k ∙ fRI = 1,05 ∙ 500 = 525 N/mmB für die Zugfestigkeit festgelegt wurde. Da in Kapitel 5 die nicht-

lineare Schnittgrößenermittlung an die Querschnittsbemessung gekoppelt wird, erscheint es für diese 
Aufgabenstellung sinnvoll den Bezugswert 

 k = 1,05    (für B500A und B500B) 
 

zur Beschreibung des Tragfähigkeitsgewinns in der Verfestigungsphase zu übernehmen. 

Im Gegensatz zu Beton wird darüber hinaus keine Unterscheidung zwischen Kurzzeit- und Langzeit-
verhalten erforderlich. 

4.1.3 Verbund- und Bauteilverhalten 

Das Verformungsverhalten von Stahlbeton-Biegebauteilen wird erheblich durch die Eigenschaften der 
Zugzone bestimmt. Demzufolge spielen für die realitätsnahe Erfassung von Deckenbiegesteifigkeiten 
neben dem Elastizitätsmodul des Betons auch die Betonzugfestigkeit und die Zugversteifung (tension 
stiffening), d. h. die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen eine wichtige Rolle. 

 

 

Abbildung 4.17: Momenten-Krümmungs-Linien biegebean spruchter Bauteile 

 

In Abhängigkeit von der vorliegenden Beanspruchung des Bauteils stellen sich meist verschiedene 
Risszustände entlang der Bauteilachse ein. Zu unterscheiden sind in der Regel ungerissene Bereiche 
von Bauteilabschnitten in der Rissbildungsphase bzw. mit abgeschlossener Rissbildung. Die zugver-
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steifende Wirkung des Betons führt dabei gegenüber dem reinen Zustand II zu einer verringerten mitt-
leren Stahldehnung sowie mittleren Verkrümmung und damit zu einer erhöhten wirksamen Biegestei-
figkeit des Bauteilquerschnitts (s. Abbildung 4.17). Die tatsächliche Verformung des Bauteils liegt so-
mit zwischen dem unteren Grenzwert (Zustand I, ungerissener Beton) und dem oberen Grenzwert 
(Zustand II, Beton ohne rechnerische Zugfestigkeit). 

Im Allgemeinen kann die Biegelinie eines Stabes durch zweifache Integration der Krümmung κ über 
die Bauteillänge unter Vernachlässigung der Schubverformungen nach Gleichung (4.22) bestimmt 
werden. Die Beziehung zwischen Krümmung und Verformung gilt dabei sowohl für ungerissene als 
auch für gerissene Querschnitte. Zu beachten ist dennoch, dass die Biegesteifigkeit von ungerissenen 
Bauteilen über die Bauteillänge (bei gleichbleibenden Geometrie- und Bewehrungsverhältnissen) kon-
stant ist und damit ein durchgängig linearer Zusammenhang zwischen einwirkendem Moment und der 
Krümmung κ besteht. 
 

w(x) = − Ï ÐÏ M(x)EI(x) dxÑ dx + CEx + CB (4.22)   wÒÒ(x) = −κ(x) = − M(x)EI(x) (4.23) 

 

Wird im Fall des gerissenen Querschnitts die zugversteifende Wirkung des Betons berücksichtigt, ist 
die Biegesteifigkeit des Querschnitts aufgrund der unterschiedlichen Rissbildungsphasen über die 
Länge des Bauteils veränderlich. Im Unterschied zu Zustand I kann infolge der beanspruchungsab-
hängigen Biegesteifigkeit somit nicht mehr von Proportionalität zwischen Beanspruchung und Krüm-
mung entlang der gesamten Bauteilachse ausgegangen werden. Die Momenten-Krümmungs-Linie 
unterteilt sich in die vier Bereiche „Zustand I“, „Rissbildung“, „abgeschlossene Rissbildung“ und „Flie-
ßen der Bewehrung“, wobei die vierte Phase nur im Grenzzustand der Tragfähigkeit Relevanz hat (s. 
Abbildung 4.17). Damit gestaltet sich die zweifache Integration der Differentialgleichung (4.23) und die 
damit verbundene Bestimmung der Integrationskonstanten CE und CB mit Hilfe von Rand- und Über-
gangsbedingungen zwischen den Steifigkeitsbereichen im Vergleich zum ungerissenen Zustand I 
erheblich aufwendiger. Haben Verformungsberechnungen ausschließlich zum Ziel die Einhaltung von 
zulässigen Verformungsgrenzen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit nachzuweisen, kann auf 
die Ermittlung der vollständigen Biegelinie verzichtet werden, da nur die maximale Durchbiegung des 
Bauteils bekannt sein muss. Die gesuchte Einzelverformung kann in diesem Fall mit Hilfe des Prinzips 
der virtuellen Kräfte bestimmt werden, wobei in der Regel Vereinfachungen hinsichtlich des Steifig-
keitsverlaufs entlang der Bauteilachse getroffen werden. In diesem Zusammenhang kann das nähe-
rungsweise Rechenverfahren in [DIN EN 1992-1-1: 2011] mit durchgehend gleichbleibender Biege-
steifigkeit bzw. das vereinfachte Verfahren von [Zilch und Reitmayer 2012], das den Ansatz von ab-
schnittsweise konstanten Biegesteifigkeiten vorsieht, genannt werden. 

Im Vergleich zu reinen Verformungsnachweisen erfordern die eigenen numerischen Berechnungen 
sowohl im Gebrauchszustand als auch im Grenzzustand der Tragfähigkeit eine möglichst genaue 
Erfassung der Steifigkeitsverhältnisse über die gesamte Systemlänge. Nur unter dieser Vorausset-
zung kann gewährleistet werden, dass die im Bereich des Deckenauflagers auftretenden Knotenmo-
mente wirklichkeitsnah simuliert werden können. Von der Realität deutlich abweichende Deckenbie-
gesteifigkeiten bzw. unzutreffende Steifigkeitsverhältnisse zwischen Feld- und Auflagerbereich können 
hingegen zu einer fehlerbehafteten Berechnung des Deckeneinspannmomentes und des Decken-
drehwinkels führen. Innerhalb des numerischen Rechenmodells wird daher die zugversteifende Wir-
kung des Betons über eine Modifizierung der Spannungs-Dehnungs-Linie des Betonstahls berücksich-
tigt, wodurch die verschiedene Rissbildungsphasen und folglich das belastungsabhängige Verfor-
mungsverhalten der Deckenplatten Berücksichtigung finden.  
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Eine Möglichkeit zur Anpassung der Betonstahl-Arbeitslinie wird in [DAfStb 2012] beschrieben. Diese 
Vorgehensweise, die in Abbildung 4.18 graphisch dargestellt ist, beruht prinzipiell auf einer Abminde-
rung der im reinen Zustand II auftretenden Stahldehnung ε7__. Als Ergebnis liegt die reduzierte Stahlde-
hnung ε7>__  vor.  

 

 

Abbildung 4.18: Modifizierte Spannungs-Dehnungs-Lin ie für Betonstahl zur Berücksichtigung der  
zugversteifenden Wirkung des Betons nach [DAfStb 201 2] 

 

Gemäß Abbildung 4.18 sind vier Bereiche mit linearisierter Spannungs-Dehnungs-Beziehung 
voneinander zu unterscheiden: 

 

a) ungerissen:  0 < σ7 ≤ σsr 
 

b) Rissbildung: σ7P < σ7 ≤ 1,3 ∙ σ7P 
 

c) abgeschlossene Rissbildung:  1,3 ∙ σ7P < σ7 ≤ fR 

 
d) Fließen des Betonstahls:  fR < σ7 ≤ f9 

 

Folgende Eingangsgrößen sind zur Abgrenzung der verschiedenen Rissbildungsphasen untereinan-
der bzw. zur Beschreibung der abschnittsweise linearen Funktionen erforderlich: 

 σ7P   Spannung in der Zugbewehrung im Zustand II unter einer  
Einwirkungskombination, die zur Erstrissbildung führt ε7P_    Stahldehnung im Zustand I unter Rissschnittgrößen ε7P__    Stahldehnung im Riss unter Rissschnittgrößen ε7>R   mittlere Stahldehnung bei Erreichen der Streckgrenze fR ε7>@   mittlere Stahldehnung bei Erreichen der Zugfestigkeit f9 

 

Dabei ist ε7>@ = ε7>R + δ? ∙ h1 − σ7P fR⁄ i ∙ hε7@ − ε7Ri     (4.24) 
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mit β9   als Beiwert zur Berücksichtigung der Einwirkungsdauer oder  
einer wiederholten Belastung 
= 0,40 für eine einzelne kurzzeitige Belastung 
= 0,25 für eine andauernde Last oder für häufige Lastwechsel δ?   als Beiwert zur Berücksichtigung der Duktilitätsklasse der Bewehrung 
= 0,80 für hochduktilen Stahl B500B 
= 0,60 für normalduktilen Stahl B500A 

 

Im Rahmen dieser Arbeit wird im Wesentlichen der Modifikationsansatz aus [DAfStb 2012] übernom-
men, wobei jedoch stärker zwischen Erstriss- und abgeschlossener Rissbildung differenziert wird. Die 
gewählte Vorgehensweise wird im Nachfolgenden beschrieben. 

 

Abbildung des ungerissenen Zustandes (Bereich a) 

Zur Beschreibung der Querschnittssteifigkeit im Zustand I wird zunächst die Ermittlung der Spannung σ7P sowie der Dehnung ε7P_  vorgenommen. Vor Auftreten des Erstrisses weisen Beton und Bewehrung 

keine Dehnungsunterschiede auf. Unter Vernachlässigung der Schwindeigenspannungen stellt ε7P_  
folglich die Betonstahldehnung dar, die im ideellen Querschnitt bei Erreichen des Rissmomentes nach 
Gleichung (4.25) vorliegt. 

 M4P = f49>,6A ∙ WJ{J?55AA57 ÓJ?5P79:M?7>K>5M9  (4.25) 

 

Innerhalb des numerischen Rechenmodells wird dem Beton keine Zugfestigkeit zugewiesen. Ohne 
Anpassung der Betonstahl-Arbeitslinie würde folglich unabhängig von der Belastungshöhe lediglich 
die Steifigkeit des gerissenen Querschnitts EI__ abgebildet werden. Dieser Fehler wird in guter Nähe-
rung behoben, indem der Spannung σ7P, die bei Erreichen der Rissschnittgröße unter Annahme eines 

vollständig gerissenen Querschnitts (Zustand II) auftritt, die Dehnung ε7P_  des tatsächlich vorliegenden 
ideellen, ungerissenen Querschnitts zugeordnet wird. 

Treten aufgrund der behinderten Schwindverkürzung zusätzliche Betonzugspannungen auf, kommt es 
zum vorzeitigen Aufreißen des Querschnitts bei äußerer Belastung. Daraus resultiert im Zustand II 
eine gegenüber reiner äußerer Biegebeanspruchung abgeminderte Stahlzugspannung σ7P. Gleichzei-
tig ist zu beachten, dass der Querschnitt aufgrund des Betonschwindens eine Vorstauchung erfährt, 
die für linear-elastisches Materialverhalten und bei Ebenbleiben des Querschnitts wie folgt bestimm-
bar ist: 

 

 
 

Abbildung 4.19: Querschnittsdehnungen infolge Schwin dens im Zustand I 
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Geometrischer Bewehrungsgrad: 
 ρA = ρ7E + ρ7B = A7Eb ∙ h + A7Bb ∙ h = A7b ∙ h (4.26) 

 

Abstand zwischen Betonschwerpunkt S4 und Betonstahlschwerpunkt S7: 
 y_ = A7E ∙ d + A7B ∙ dBA7 − h2 (4.27) 

 

Trägheitsmoment des Betons im Zustand I: 
 

I4_ = b ∙ hG12     h ≈ IJ_i (4.28) 

 

Dehnung im Betonschwerpunkt S4: 
 

ε44,47_ = ε47 − ε47 ∙ (1 + αJ ∙ ρ ∙ φ(t, t�)566) ∙ E7 E4>⁄ÔÕÖÕ×Ø� ∙ ρA1 + α5 ∙ (1 + αJ ∙ ρ ∙ φ) ∙ (ρA + (y_)B ∙ A7 I4_⁄ ) (4.29) 

 

Dehnung im Betonstahlschwerpunkt S7: 
 ε77,47_ = ε471 + α5 ∙ (1 + αJ ∙ ρ ∙ φ) ∙ (ρA + (y_)B ∙ A7 I4_⁄ ) (4.30) 

 

Sind die Dehnungen in den Schwerpunkten der beiden Werkstoffe Beton und Betonstahl bekannt, 
kann mit Hilfe der hieraus ermittelbaren Krümmung auf die gesuchte Dehnung in Höhe der Zugbeweh-
rung ε7E,47_  mit Gleichung (4.31) rückgerechnet werden. Bei Auftreten dieser Dehnung ist die Zugzone 

in ihrer Gesamtheit betrachtet spannungsfrei, da die Druckspannungen des Betonstahls mit den Zug-
spannungen des in seiner Verkürzung eingeschränkten Betons im Gleichgewicht stehen. Dieser Zu-
stand findet innerhalb des numerischen Rechenmodells Berücksichtigung, indem der „Gleichge-
wichtsdehnung“ ε7E,47_  der Spannungsnullpunkt der modifizierten Spannungs-Dehnungs-Beziehung des 

Betonstahls zugewiesen wird (s. a. Abbildung 4.22). 

 

Dehnung im Schwerpunkt der Zugbewehrung ÙÚÛ: 
 

ε7E,47_ = ε44,47_ + κ47 ∙ (d − h 2⁄ ) = ε44,47_ + ε77,47_ − ε44,47_y_ ∙ (d − h 2⁄ ) (4.31) 

 

Weitere Dehnungszuwächse mit ε7 > ε7E,47_  infolge äußerer Belastung führen hingegen zum Aufbau 

von Zugspannungen innerhalb der Zugzone. Dabei bleibt die Steifigkeit des ungerissenen Quer-
schnitts solange erhalten, bis schließlich die Zugfestigkeit des Betons am Querschnittsrand erreicht 
wird. Die maximale Zugspannung setzt sich dabei aus den Schwindeigenspannungen und den zum 
Abtrag der äußeren Beanspruchung erforderlichen Betonzugspannungen zusammen. Zur Festlegung 
der Erstrissbildung (Beginn der Rissbildungsphase) werden für den jeweils zu untersuchenden 
Deckentyp (verschiedene Querschnittshöhen und Bewehrungsgrade) Finite-Elemente-Berechnungen 
angestellt. Untersucht wird im ersten Schritt das Verhalten des ungerissenen Querschnitts. Für diesen 
Betrachtungsfall wird dem Beton linear-elastisches Verhalten bis zum Erreichen der Zugfestigkeit ge-
mäß Gleichung (4.13) unterstellt, wodurch das Schwindverhalten über die Subroutine „CRPLAW“ 
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(s. Seite 92) erfasst werden kann. Die äußere Beanspruchung wird solange gesteigert, bis die Riss-
schnittgröße erreicht wird. Die hierbei vorliegende Dehnung in der Zugbewehrung liefert den Wert für ε7P_ . Im zweiten Schritt erfolgt die Bestimmung der unter dieser Rissschnittgröße auftretenden Stahl-
spannung σ7P unter Vernachlässigung der Zugfestigkeit des Betons (reiner Zustand II → Spannung im 

Riss). 

 

Abbildung der Rissbildungsphase (Bereich b) 

Hat sich ein Erstriss an der Stelle der kleinsten Zugfestigkeit eingestellt, nimmt die Anzahl der Risse 
mit steigender Belastung deutlich zu, da auch Bereiche mit höherer Zugtragfähigkeit durch Risse er-
fasst werden. Am Ort des Einzelrisses entspricht die Stahldehnung dem gerissenen Zustand II, da die 
gesamte Zugkraft von Seiten des Stahls ohne Mitwirkung des Betons auf Zug abgetragen werden 
muss. Dies hat eine örtlich erhöhte Stahldehnung und den Abfall der Betondehnung auf ≈ 0 an den 
Rissufern zur Folge (s. Abbildung 4.20). Die Differenzdehnung der beiden Werkstoffe bewirkt eine 
Aktivierung des Verbundes, wodurch auf beiden Seiten des Risses wieder Zugkräfte in den Beton 
eingeleitet werden bis schließlich am Ende der sogenannten Einleitungslänge l9 wieder ideeller Ver-
bund hergestellt ist. Die weitere Rissbildung wird entscheidend durch die Streuung der Zugfestigkeit 
beeinflusst. Zudem wirkt sich aber auch die Höhe des Bewehrungsgrades, die verwendeten Stab-
durchmesser und die Qualität des Verbundes auf die vorhandene Steifigkeit während der Einzelriss-
bildung aus [König und Tue 1996]. Mit fortschreitender Belastung bilden sich zwischen den vorhande-
nen Einzelrissen erneut Risse aus. Die Zunahme der Rissanzahl ist beendet, wenn trotz der Ver-
bundwirkung an keiner Stelle des Stabes mehr die Betonzugfestigkeit überschritten wird. Das Ende 
der Rissbildungsphase wird für weitere Untersuchungen in Anlehnung an [DAfStb 2012] unter Berück-
sichtigung der stochastischen Streuung der Zugfestigkeit über die 1,3-fache Spannung σ7P (Erstriss-
bildung) charakterisiert. 

 

  

Abbildung 4.20: Dehnungen bei Einzelrissbildung (li nks) und abgeschlossener Rissbildung (rechts)  
aus [Zilch und Zehetmaier 2010] 

 

Abbildung der abgeschlossenen Rissbildung (Bereich c) 

In der Phase der abgeschlossenen Rissbildung ist im Wesentlichen nicht mehr mit einer Zunahme der 
Rissanzahl zu rechnen. Laststeigerungen bewirken in diesem Zustand nur noch eine fortschreitende 
Öffnung der schon bestehenden Risse, da die zur Verfügung stehende Einleitungslänge l9 (halber 
Rissabstand) nicht mehr ausreichend ist, um über Verbund Zugspannungen in Höhe der Zugfestigkeit 
in den Beton einzuleiten (s. Abbildung 4.20). In diesem Zusammenhang spielt die Bewehrungsanord-
nung im Bauteil eine wesentliche Rolle, da jeder Bewehrungslage nur noch ein begrenzter Wirkungs-
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bereich A4,56 zur Einleitung von Zugkräften in den Beton zwischen den Rissen (tension stiffening) zur 

Verfügung steht. Im Modifikationsansatz nach [DAfStb 2012] wird vereinfacht davon ausgegangen, 
dass aus der Differenz der Stahldehnungen im ungerissenen und gerissenen Zustand unter Riss-
schnittgrößen (ε7P__ − ε7P_ ) auf die zugversteifende Betonkraft in der effektiven Betonfläche A4,56 ge-

schlossen werden kann (s. Abbildung 4.18). Folglich müsste die über Verbund eintragbare Kraft F4,56 
im Einflussbereich der Bewehrung der Risskraft im Zustand I entsprechen. Untersuchungen von 
[Djouahra 2008] zeigen, dass diese Annahme insbesondere mit zunehmender Querschnittshöhe und 
unter Normalkraftbeanspruchung nicht mehr gerechtfertigt erscheint. 

Im Rahmen der eigenen Untersuchungen ist die Zugzone der Stahlbetondecke nicht nur durch die 
äußere Biegebeanspruchung sondern auch durch die Schwindeigenspannungen geprägt. In die Deh-
nungsdifferenz (ε7P__ − ε7P_ ) geht infolgedessen neben dem veränderten Hebelarm zwischen Zustand I 
und Zustand II auch die im gerissenen Zustand freiwerdende Vorstauchung des Betonstahls ein. Die 
Modifikation der Spannungs-Dehnungs-Beziehung im Bereich der abgeschlossenen Rissbildung wird 
daher für die eigenen Untersuchungen auf Basis des Risskonzeptes nach [König und Tue 1996] vor-
genommen. Bei dieser Modellvorstellung wird die Zugzone der abgeschlossenen Rissbildungsphase 
durch einen zentrischen Zugstab mit der Fläche A4,56 und der Zugfestigkeit f49> idealisiert. In [DIN EN 

1992-1-1: 2011] wird die Höhe der effektiven Wirkungszone h4,56 im Zuge der Rissbreitenbegrenzung 

wie folgt definiert: 
 

h4,56 = min
jÜk
Ül2,5 ∙ (h − d)

(h − x__) 3⁄
h 2⁄

 (4.32) 

 

Ergänzend wird in [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] für den Fall, dass die Bewehrung nicht innerhalb des 
Grenzbereichs (h − x__) 3⁄    angeordnet ist, eine Vergrößerung der effektiven Randzone auf (h − x_) 2⁄   zugelassen. Beide Formeln berücksichtigen, dass die zur Öffnung eines Sekundärrisses 
(Risse verlaufen nur durch einen Teilbereich der Zugzone) erforderliche Zugkraft die bei Einzelrissbil-
dung (Primärrisse) freigesetzte Risskraft nicht übersteigen kann. Demgegenüber steht die Begren-
zung der wirksamen Höhe auf den 2,5-fachen Achsabstand der Bewehrung. Dieses Vorgehen wird 
u. a. durch Untersuchungen von [A. Fischer 1993] bestätigt, wohingegen [König und Tue 1996] emp-
fehlen h4,56 unter Einbeziehung der Querschnittshöhe festzulegen. Dieser Vorschlag hat in Deutsch-

land über [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] Berücksichtigung gefunden (s. Abbildung 4.21). 

 

 

Abbildung 4.21: Vergrößerung der effektiven Wirkungs zone Èµ,ÝÞ der Bewehrung bei zunehmender Quer-
schnittshöhe nach [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] 
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Ist die effektive Wirkungshöhe bestimmt, kann die maximale zugversteifende Kraft am Ende der Ein-
leitungslänge nach Gleichung (4.33) errechnet werden. 
 F4,56 = A4,56ß8∙Là,��

∙ f49> 
(4.33) 

 

Zu beachten ist, dass die Zugbruchdehnung ε49 nur am Ende der Einleitungslänge bei maximalem 
Rissabstand sP,>:; erreicht wird. In der Regel kann das mittlere Dehnungsverhalten des Zugstabes 

unter Kurzzeitbeanspruchung mit Annahme eines mittleren Rissabstandes sP,> ≈ 2 3⁄ ∙ sP,>:; und eines 

Völligkeitsbeiwertes β9 = 0,6 in guter Näherung erfasst werden (s. Gleichung (4.34)). 
 

ε7>__ = ε7__ − 23 ∙ 0,6 ∙ A4,56 ∙ f49>E7 ∙ A7 = ε7__ − 0,4{á� ∙ A4,56 ∙ f49>E7 ∙ A7  (4.34) 

 

Unter langandauernder Belastung oder häufigen Lastwechseln ist jedoch mit einem Abfall der Ver-
bundsteifigkeit zu rechnen. Dieser als Verbundkriechen bezeichnete Effekt hängt in erster Linie vom 
Belastungsniveau, der bezogenen Rippenfläche sowie der Betondeckung ab [König und Tue 1996] 
und wird im Weiteren gemäß [DAfStb 2012] mit Hilfe eines reduzierten Völligkeitsbeiwertes nach Glei-
chung (4.35) erfasst. 
 

β9,± = 23 ∙ β9 = 23 ∙ 0,4 ≈ 0,25 (4.35) 

 

Abbildung des Stahlfließens (Bereich d) 

Mit Überschreiten der Streckgrenze weist Betonstahl einen überproportionalen Dehnungszuwachs 
auf. Die hohen plastischen Verformungen ziehen im Bereich der Rissufer eine fortschreitende Zerstö-
rung des Verbundes nach sich. Für die weiteren nichtlinearen Berechnungen wird der Abfall der Ver-
bundspannung im Bereich des Stahlfließens bis zum Erreichen der Zugfestigkeit in Anlehnung an 
[DAfStb 2012] über Gleichung (4.36) beschrieben. Der in Gleichung (4.24) eingeführte Beiwert zur 
Berücksichtigung der vorliegenden Duktilitätsklasse des Betonstahls wird dabei einheitlich mit δ? = 0,6 
(normladuktiler Betonstahl) angenommen, um Konsistenz mit der im Vorhergehenden getroffenen 
Annahme eines 1,05-fachen Tragfähigkeitsgewinns in der Verfestigungsphase (vgl. Seite 95) zu ge-
währleisten. 
 ε7>__ = ε7R − β9 ∙ A4,56 ∙ f49>E7 ∙ A7 + 0,6 ∙ h1 − σ7P fR⁄ i ∙ hε7__ − ε7Ri (4.36) 

 

 

Nachfolgend wird eine Zusammenfassung der erarbeiteten Festlegungen bezüglich des 
Betonzugtragverhaltens gegeben. Eine beispielhaft für die Betrachtungszeitpunkte t → 0 und t → ∞ 
vorgenommene Modifizierung der Spannungs-Dehnungs-Beziehung des Betonstahls kann zur 
Veranschaulichung Abbildung 4.22 entnommen werden. 
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Ungerissener Zustand: t → 0: f49>,6A; E4> t → ∞: 0,7 ∙ f49>,6A; E4,566; ε47(∞) 

 

abgeschlossene Rissbildung:  ε7__ − ε7>__ = β9 ∙ A4,56 ∙ f49> E7 ∙ A7⁄  

 h4,56 nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] mit [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] t → 0: f49>; β9 = 0,4 t → ∞: f49>; β9 = 0,25 

 

Stahlfließen: δ? = 0,6 (Duktilitätsklasse A) 

 

 

Abbildung 4.22: Modifizierte Spannungs-Dehnungs-Lin ien für einen zugbeanspruchten Betonstahl  
mit und ohne Berücksichtigung der Langzeiteffekte K riechen und Schwinden 

 

4.1.4 Verifizierung des numerischen Rechenmodells 

Die Verifizierung des numerischen Rechenmodells erfolgt durch die Nachrechnung der Plattenversu-
che von [Eligehausen et al. 1995] und [Jaccoud und Favre 1982]. Mit Hilfe dieser Versuche werden 
die Grenzfälle der denkbaren statischen Plattensysteme im Außenwand-Decken-System erfasst. Lie-
gen betragsmäßig kleine Wandauflasten vor, spannt sich die Stahlbetondecke voraussichtlich nur 
geringfügig in die Ziegelaußenwände ein. Hieraus ergibt sich der Grenzfall des Einfeldträgers bzw. für 
Durchlaufsysteme der Grenzfall der einseitig gelenkig gelagerten Platte. Demgegenüber steht der 
dritte zu betrachtende Fall – die beidseitig eingespannte Decke. Die Überprüfung der numerischen 
Simulationsgenauigkeit für statisch bestimmte Systeme unter Kurzzeit- und Langzeitbeanspruchung 
wird im Nachfolgenden auf Basis der Versuche von [Jaccoud und Favre 1982] vorgenommen, wohin-
gegen die Wirklichkeitsnähe des numerisch abgebildeten Verformungsverhaltens statisch unbestimmt 
gelagerter Platten anhand der Versuche von [Eligehausen et al. 1995] beurteilt wird. 
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Versuche von [Jaccoud und Favre 1982] 

Die von [Jaccoud und Favre 1982] an einachsig gespannten Einfeldplatten durchgeführten Versuche 
der Serie C umfassen drei Kurzzeituntersuchungen (Platte C1 bis C3) sowie sieben Dauerstandversu-
che unter fünf verschiedenen Belastungsniveaus (Platte C11 bis C15, C22 und C24). Alle Versuchs-
körper wurden mit einem Querschnitt von b x h = 750 x 160 mm ausgebildet und identisch bewehrt 
(s. Abbildung 4.23). Ebenfalls einheitlich festgelegt wurden für die gesamte Serie C die Betonzusam-
mensetzung, die Nachbehandlungszeit von sieben Tagen und die Plattenspannweite von 3,1 m. Er-
gänzend zur Eigenlast von g = 2,943 kN/m der Platten erfolgte eine Beanspruchung der Prüfkörper 
nach 28 Tagen durch zwei Einzellasten gemäß Tabelle 4.1 im Abstand von 1,0 m zu den Auflagern. 

 

Abbildung 4.23: Statisches System und Querschnitt de r Plattenversuchsserie C  
von [Jaccoud und Favre 1982] 

 

Ziel der experimentellen Kurzzeituntersuchungen war es, Aussagen über den Einfluss der Belas-
tungsgeschwindigkeit zu gewinnen. Hierfür wurde die Beanspruchung der Versuchskörper innerhalb 
von 12 sec (C1) bzw. 10 min (C2) und 12 h (C3) bis ca. 60 % der Traglast gesteigert und anschlie-
ßend eine zehnmalige Ent- und Belastung vorgenommen. Die Langzeitversuche sollten hingegen das 
Verformungsverhalten von statisch bestimmt gelagerten Platten unter Berücksichtigung der Dauer-
standeffekte Kriechen und Schwinden für verschiedene Beanspruchungsniveaus (20 % bis 60 % der 
Bruchlast) klären. Zu diesem Zweck wurden die Plattendurchbiegungen über einen Zeitraum von 
500 d gemessen. 

Begleitend zu den Großversuchen wurden sowohl die wesentlichen Materialkennwerte des Betons 
(Druckfestigkeit, Zugfestigkeit und Elastizitätsmodul) nach 28 d als auch der zeitliche Verlauf der 
Kriech- und Schwindbeiwerte mit Hilfe von prismatischen (120 mm x 120 mm x 360 mm) Kleinprüfkör-
pern bestimmt. Ergänzend erfolgten darüber hinaus Druckfestigkeitsprüfungen an Würfeln mit einer 
Kantenlänge von 120 mm bzw. 200 mm und Zylindern mit Abmessungen von 150 mm x 300 mm.  

Zur Verifikation des Rechenmodells wird im Weiteren die Finite-Elemente-Simulation der Versuche C2 
und C11 bis C15 durchgeführt. Hierbei wird die jeweilige Biegezugfestigkeit f49>,6A der Platten gemäß 

Gleichung (4.6) in Ansatz gebracht, wobei für Belastungsdauern von t > 0 d zur Berücksichtigung der 
reduzierten Dauerstandfestigkeit eine pauschale Abminderung der Zugfestigkeit auf 70 % erfolgt. Für 
t ≥ 365 d wird ein Relaxationsbeiwert von ρ = 0,8 berücksichtigt (s. a. Kapitel 4.1.1). Der Elastizitäts-
modul des Betonstahls – verwendet wurde Betonstahl der Gruppe IIIa gemäß der Schweizer Norm 
[SIA 162: 1968] mit einer 0,2 % - Dehngrenze von f�,B ≈  580 N/mm² – wird im Weiteren einheitlich zu E7 = 200 000 N/mm² angenommen.  
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Tabelle 4.1: Belastung und Betonkennwerte der Platte nversuchsserie C von [Jaccoud und Favre 1982] 
 

Versuch 

Belastung Beton 

F bzw. P 

in kN 

M/Mu 

 

fcm ≈ 0,875 fcm,cube 

in N/mm² 

fctm 

in N/mm² 

Ecm x 10³ 

in N/mm² 

Kurzzeitbelastungsversuche 

C1 

29,74 0,6 

31,97 2,56 30,9 

C2 29,29 2,90 28,7 

C3 32,89 2,89 30,8 

Langzeitbelastungsversuche 

C11 5,77 0,2 28,82 2,56 29,0 

C12 
12,19 0,3 

29,40 3,06 28,3 

C22 32,89 2,89 30,8 

C13 18,61 0,4 30,93 2,82 29,2 

C14 
25,04 0,5 

29,40 3,06 28,3 

C24 31,97 2,56 30,9 

C15 31,45 0,6 29,29 2,90 28,7 

 

Um dem Maßstabeffekt zwischen den prismatischen Kleinprüfkörpern und den Plattenstreifen Rech-
nung zu tragen, werden hinsichtlich der Kriech- und Schwindmaße für die Versuchsnachrechnungen 
85 % der experimentell ermittelten Werte angesetzt. Liegen keine Versuchswerte vor (Versuche C11 
und C13), wird auf die Mittelwerte der von [Jaccoud und Favre 1982] dokumentierten Kriech- und 
Schwindbeiwerte zurückgegriffen. Eine weitere Anpassung wird im Fall der Schwindbeiwerte erforder-
lich, da die Aufzeichnung dieses Materialkennwertes erst ab Belastungsbeginn (t� = 28 d) vorgenom-
men wurde. Um die bereits zum Zeitpunkt des Prüfbeginns vorliegenden Eigenspannungen und die 
damit abgeminderte Betonzugfestigkeit in die Versuchssimulation einbeziehen zu können, wurde mit 
Hilfe von [DIN EN 1992-1-1: 2011] das Schwindmaß für t = 28 d zu ε47(28d) = - 0,136 ‰ abgeschätzt 
und die experimentellen Schwindbeiwerte um dieses Maß beaufschlagt. Die damit im ungerissenen 
Zustand I vorliegende Überschätzung der Durchbiegung nimmt keinen relevanten Stellenwert ein 
(≈ 0,1 mm). Eine Zusammenstellung der angesetzten Kriech- und Schwindbeiwerte kann Tabelle 4.2 
entnommen werden. 

 
Tabelle 4.2:  Angesetzte Kriech- und Schwindbeiwert e für die Nachrechnung der Plattenversuchsserie  C 

von [Jaccoud und Favre 1982]  
 

Belastungsdauer 

/ Betonalter t 
in d 

Versuch 

C11 + C13 C12 + C14 C15 

-ɛcs(t) x 10-6 ϕ(t,28d) -ɛcs(t) x 10-6 ϕ(t,28d) -ɛcs(t) x 10-6 ϕ(t,28d) 

0 / 28 136 0 136 0 136 0 

1 / 29 141 0,32 141 0,37 141 0,27 

5 / 33 163 0,55 173 0,57 155 0,52 

28 / 56 227 1,01 244 1,05 215 0,94 

183 / 211 398 1,75 449 1,84 346 1,62 

365 / 393 454 1,99 499 2,06 410 1,83 

500 / 528 485 2,05 559 2,13 426 1,88 
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Kurzzeitbelastungsversuche 

Abbildung 4.24 zeigt die berechneten und gemessenen Last-Durchbiegungs-Kurven der Kurzzeit-
Plattenversuche im Vergleich. Die Gegenüberstellung umfasst sowohl den Versuch C2 als auch die 
zum Zeitpunkt t − t� = 0 gemessenen Durchbiegungen der Langzeitbelastungsversuche C11 bis C15. 
Während sich die Unterschiede in den Betonkennwerten der geprüften Platten innerhalb der numeri-
schen Simulation nur geringfügig auf die Plattendurchbiegungen auswirken, zeigen die experimentel-
len Versuchsergebnisse insbesondere bei mäßigen Belastungen (35 % bis 50 % der Bruchlast) größe-
re Abweichungen zueinander. Diese Tatsache verdeutlicht den Einfluss der tatsächlich vorliegenden 
Biegezugfestigkeit, der sich überwiegend im Bereich der Rissbildungsphase auf das Verformungsver-
halten der Platten deutlich auswirkt. Unter Berücksichtigung der Festigkeitsstreuungen liefert die 
FE-Berechnung eine wirklichkeitsnahe Abbildung der experimentellen Last-Durchbiegungs-
Beziehungen. 

 

 

Abbildung 4.24: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven  
für die Kurzzeit-Plattenversuche von [Jaccoud und Fa vre 1982] 

 

Langzeitbelastungsversuche 

Der in Abbildung 4.25 vorgenommene Vergleich der gemessenen und berechneten Plattendurchbie-
gungen der Langzeitbelastungsversuche zeigt eine ausreichende bis sehr gute Übereinstimmung 
zwischen numerischer Simulation und den realen Versuchsergebnissen. Die geringsten Abweichun-
gen liefert die Nachrechnung des Versuchs C11, die größte prozentuale Überschätzung der Durch-
biegung liegt hingegen am Ende des Versuchs C12 bzw. zu Beginn des Versuchs C13 vor. Im Fall 
von C12 geht ab einer Belastungsdauer von ca. einem Jahr ein Großteil der Platte innerhalb der nu-
merischen Simulation in die Rissbildungsphase über. In diesem Stadium wirken sich Zugfestigkeits-
streuungen aufgrund des durch die Rissentstehung hervorgerufenen schnellen Steifigkeitsabfalls am 
stärksten aus. Hierdurch lässt sich die rechnerisch überschätzte Durchbiegungszunahme für C12 
gegen Versuchsende erklären. Wie in Kapitel 4.1.1 beschrieben wurde, wird für die Berechnungen auf 
eine Abbildung des zeitlichen Abfalls der Betonzugfestigkeit verzichtet. Der Ansatz des Dauerstand-
wertes für Belastungsdauern ≥ 1 d stellt eine auf der sicheren Seite liegende Annahme dar und hat für 
die Nachrechnung des Versuchs C13 zur Folge, dass Teilbereiche der Platte bereits nach einem Tag 
rechnerisch in die abgeschlossene Rissbildungsphase übergehen. Im Vergleich zu den experimentel-
len Ergebnissen liegt damit zu Belastungsbeginn eine Überschätzung des Steifigkeitsabfalls vor. Mit 
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zunehmender Belastungsdauer gleichen sich die gemessenen und berechneten Durchbiegungen 
jedoch sehr gut aneinander an. Auch im Fall der Versuchsnachrechnung C14 und C15 kann mit stei-
gender Belastungsdauer eine sehr gute Übereinstimmung erzielt werden, da zum einen auch unter 
realen Bedingungen im Laufe der Zeit die Dauerstandfestigkeit erreicht wird und sich zum anderen 
Streuungen der Betonkennwerte in der abgeschlossenen Rissbildungsphase infolge der reduzierten 
zugversteifenden Wirkung des Betons geringfügiger auf die Plattensteifigkeit auswirken.  

 

Abbildung 4.25: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven  
für die Langzeit-Plattenversuche von [Jaccoud und Fa vre 1982] 

 

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass mit Ausnahme von C12 für alle Versuchskörper die 
rechnerisch ermittelten Durchbiegungen am Versuchsende im Vergleich zur experimentellen Ver-
suchsdurchführung lediglich Abweichungen zwischen 1,1 % und 8,6 % aufweisen. Die Eignung des 
Finite-Elemente-Modells zur Abbildung des Verformungsverhaltens von Deckenplatten unter Berück-
sichtigung der Langzeiteffekte Kriechen und Schwinden kann damit insbesondere für den Betrach-
tungszeitpunkt t → ∞ als sehr gut bewertet werden. 

 

Versuche von [Eligehausen et al. 1995] 

Die in Stuttgart am Institut für Werkstoffe im Bauwesen (IWB) durchgeführten Versuche hatten zum 
Ziel, das Momentenumlagerungsvermögen und die Rotationsfähigkeit von einachsig gespannten 
Deckenplatten zu erforschen. Hierbei wurden neben dem Einfluss unterschiedlicher Duktilitätsklassen 
und Überfestigkeiten der verwendeten Betonstahlmatten auch Auswirkungen von Stützensenkungen 
untersucht. Da das Momentenumlagerungsvermögen entscheidend durch das statische System des 
betrachteten Bauteils beeinflusst wird, haben [Eligehausen et al. 1995] ihren Untersuchungen zwei 
unterschiedliche Versuchsaufbauten zugrunde gelegt: 
 

• Versuche DMR1 und DMR2: zweifeldrige Durchlaufplatte 
 

• Versuch DMR3: beidseitig eingespannte Einfeldplatte 
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Die Plattengeometrie wurde mit Ausnahme der mit einer Querschnittshöhe von 400 mm ausgebildeten 
Plattenenden bei DMR3 für alle Versuche auf einen Rechteckquerschnitt b x h = 550 x 180 mm mit 
einer statischen Nutzhöhe von 161 mm festgelegt. Während jedoch für die Versuche DMR1 und 
DMR2 ein identischer geometrischer Bewehrungsgrad von ρ = 0,30 % im Feld- und Stützbereich ge-
wählt wurde, weist der Feldbereich in Versuch DMR3 einen erhöhten Bewehrungsgrad von ρ = 0,55 % auf. Die statischen Systeme und Plattenquerschnitte inklusive der Bewehrungsanordnung 
können Abbildung 4.26 entnommen werden. 

  

 

a) Plattenversuche DMR1 und DMR2 

 

b) Plattenversuch DMR3 
 

 

Abbildung 4.26: Statisches System und Querschnitte d er Plattenversuche von [Eligehausen et al. 1995] 
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Zur Bestimmung der in Tabelle 4.3 zusammengestellten Werkstoffeigenschaften wurden von 
[Eligehausen et al. 1995] versuchsbegleitende Materialprüfungen durchgeführt. Die Betondruckfestig-
keit wurde dabei an Betonwürfeln mit einer Kantenlänge von 200 mm bestimmt, deren Herstellung und 
Lagerung identisch zu den Deckenplatten erfolgte. Dafür wurden die Betonkörper nach einer dreiwö-
chigen Nachbehandlungszeit, in der einer frühzeitigen Austrocknung mit Kunststofffolien entgegenge-
wirkt wurde, in die Prüfhalle transportiert und dort bis zur Prüfung gelagert.  

 

Tabelle 4.3:  Materialkennwerte der Plattenversuche DMR1, DMR2 und DMR3  
nach [Eligehausen et al. 1995] 

 

Versuch Bereich 

Betonstahl Beton 

fy 

in 
N/mm² 

ft 

in 
N/mm² 

ft/fy 

 

Es x 10³ 

in N/mm² 
ɛsu 

in % 

fcm = 0,85 fcm,cube 

in N/mm² 

Alter 

in d 

DMR1 

Feld 

(Mittelwert) 
610 628 

1,03 

194 23,0 
59,5 105 

Stütze 601 620 193 25,2 

DMR2 

Feld 

(Mittelwert) 
607 627 191 24,1 

62,2 111 

Stütze 599 620 191 28,4 

DMR3 

Feld 607 626 195 28,7 

62,6 119 Stütze 

(Mittelwert) 
603 624 190 33,5 

 

Versuch DMR1 

Wie in Tabelle 4.3 zu erkennen ist, unterscheiden sich die Materialkennwerte der Plattenversuche 
DMR1 und DMR2 nur unwesentlich, weshalb im Folgenden repräsentativ für beide Versuche die 
Nachrechnung von DMR1 vorgenommen wird.  

Die Zwei-Punkt-Beanspruchung wurde während des Plattenversuches DMR1 zunächst in beiden Fel-
dern bis zum Erreichen der Gebrauchslast FY©Y = 22,6 kN kraftgesteuert gesteigert. Nach einem 
dreimaligen Wechsel zwischen der Gebrauchslast und dem Eigengewicht erfolgte eine verformungs-
gesteuerte Laststeigerung bis zum Maximalwert des aufnehmbaren Stützmomentes. Nach anschlie-
ßender Entlastung sollte die Platte letztendlich unter Kraftsteuerung bis zum Bruch geführt werden. 
Dieses Vorhaben konnte allerdings aufgrund des durch Schwierigkeiten in der Regeltechnik ausgelös-
ten vorzeitigen Versagens des Versuchskörpers nicht erreicht werden. Die endgültige Traglast des 
Plattenstreifens DMR1 konnte somit von [Eligehausen et al. 1995] lediglich angenähert werden. 

Unter Berücksichtigung der Nacherhärtung des Betons kann die verwendete Betonmischung in etwa 
der Betonfestigkeitsklasse C45/55 zugeordnet werden. Da von [Eligehausen et al. 1995] keine Kenn-
werte bezüglich der vorhandenen Betonzugfestigkeit und des Elastizitätsmoduls vorliegen, werden im 
Zuge der Versuchsnachrechnung die gemäß Tabelle 3.1 in [DIN EN 1992-1-1: 2011] für die Festig-
keitsklasse C45/55 geltenden Richtwerte in Ansatz gebracht. Eine gegebenenfalls zum Prüfzeitpunkt 
vorliegende Festigkeits- bzw. Steifigkeitszunahme wird für beide Bezugswerte vernachlässigt. Zudem 
ist davon auszugehen, dass der Versuchskörper sowohl infolge der beschriebenen Wechselbean-
spruchung auf Gebrauchstauglichkeitsniveau als auch durch den Transport der Platten vom Herstel-
lungs- zum Prüfort und durch die vorhandenen Schwindeigenspannungen zum Prüfzeitpunkt eine 
Vorschädigung bzw. Vorbelastung aufweist. Dies wird im numerischen Rechenmodell durch den An-
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satz der Dauerstandbiegezugfestigkeit 0,7 ∙ f49>,6A und den Langzeitbeiwert β9 = 0,25 zur Abbildung der 

zugversteifenden Wirkung des Betons zwischen den Rissen berücksichtigt. 

Abbildung 4.27 zeigt eine Gegenüberstellung der gemessenen und der berechneten Biegemomente 
im Stütz- und Feldbereich des Plattenstreifens DMR1. Der experimentelle Verlauf des Stützmomentes 
weist hierbei nach Erreichen des Maximalwertes von 26,8 kNm mit einer zugehörigen Last von 
51,4 kN ein nahezu plastisches Verhalten auf bis letztendlich die oben beschriebene Entlastung der 
Platte, kurz vor Eintreten des Bruchversagens, bei einer Last von 57,8 kN eingeleitet wurde. Im Ver-
gleich dazu liefert die nichtlineare Finite-Elemente-Berechnung eine kontinuierliche Zunahme des 
Stützmomentes. Darüber hinaus ist zu erkennen, dass bis zu einer Belastung in Höhe von etwa 28 kN 
die experimentellen und rechnerischen Stützmomente nahezu übereinstimmen. Bei diesem Belas-
tungsniveau geht der Stützbereich des Finite-Elemente-Modells von der Rissbildungsphase in die 
abgeschlossene Rissbildung über. Die mit zunehmender Belastung auftretende rechnerische Über-
schätzung der Stützmomente lässt daher auf eine herabgesetzte Mitwirkung des Betons zwischen den 
Rissen während des Versuchs schließen. Diese Tatsache kann u. a. mäßigen Verbundbedingungen 
im oberen Plattenbereich geschuldet sein. Bis zum Erreichen der Fließgrenze bei F ≈ 48 kN stimmen 
Rechen- und Versuchsergebnis hinsichtlich des Stützmomentes bis auf 6,6 % überein. Am Ende der 
Verfestigungsphase beträgt die Abweichung des Maximalmomentes 14 %, wohingegen die experi-
mentell angenäherte Höchstlast fehlerfrei abgebildet wird. 

 

 

Abbildung 4.27: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Momenten-Kurven  
für den Plattenversuch DMR1 von [Eligehausen et al. 1 995] 

 

Gering fällt auch die Differenz der gemessenen und numerisch ermittelten Durchbiegungen aus, deren 
Darstellung in Abbildung 4.28 erfolgt. Die Aufzeichnung der Felddurchbiegung wurde von 
[Eligehausen et al. 1995] mit Hilfe des Wegaufnehmers WA 4 in 1,5 m Entfernung vom Randauflager 
vorgenommen. Die vertikalen Verformungen des stütznahen Bereiches wurden mit Wegaufnehmer 
WA 7 registriert, der in einem Abstand von 0,6 m vom Mittelauflager angeordnet war.  

Unter Berücksichtigung von Abbildung 4.27 spiegelt die Stauchung der Plattenunterseite am Mittelauf-
lager (DM 2) in Abbildung 4.29 die überschätzte Steifigkeit des Stützbereichs wider. So zeigt ein Ver-
gleich mit den experimentellen Ergebnissen, dass trotz der erhöhten rechnerischen Stützmomente 
geringere Betonstauchungen im Zuge der nichtlinearen Berechnung auftreten. 
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Abbildung 4.28: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven  
für den Plattenversuch DMR1 von [Eligehausen et al. 1 995] 

 

 

Abbildung 4.29: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Dehnungs-Kurve am  
Mittelauflager (Plattenunterseite) für den Versuch DM R1 von [Eligehausen et al. 1995] 

 

 

Die abschließende Gegenüberstellung in Abbildung 4.30 zwischen dem von [Eligehausen et al. 1995] 
dokumentierten Rissbild und der Längen sowie Lage der rechnerischen Rissbildungsphasen im Finite-
Elemente-Modell liefert eine gute Übereinstimmung. Der Bereich der abgeschlossenen Rissbildung 
(Stahlfließen eingeschlossen) deckt nahezu die gesamte Risszone des Plattenstreifens ab, wohinge-
gen innerhalb der Länge der theoretischen Rissbildungsphase nur vereinzelt Risse dokumentiert wur-
den. Tendenziell scheint damit die reale Betonzugfestigkeit die angenommene Festigkeit nur gering-
fügig zu übersteigen. 
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Seitenansicht 1 [Eligehausen et al. 1995] 
 

 

Längen und Art der Rissbildungsphasen im FE-Modell 
 

 

 

 
 

Seitenansicht 2 [Eligehausen et al. 1995] 
 

 
Abbildung 4.30: Vergleich zwischen dem realen Rissbi ld und den berechneten Rissbildungsstadien  

für den Plattenversuch DMR1 von [Eligehausen et al. 1 995] 

 

Versuch DMR3 

Zu Beginn des Versuches DMR3 wurden beide Plattenenden durch Verschraubungen fixiert, so dass 
unter Eigenlast eine beidseitige Volleinspannung vorhanden war. Anschließend wurde die Belastung 
des Plattenstreifens DMR3 durch Aufbringung einer Einzellast in Feldmitte vorgenommen. Nach Errei-
chen der Gebrauchslast von FY©Y = 16,3 kN folgten drei Lastwechsel zwischen dieser Last und dem 
Platteneigengewicht bevor der Versuchskörper letztendlich verformungsgesteuert bis zum Bruch ge-
führt wurde. Das Versagen trat dabei ausgehend vom rechten Stützbereich ein. 

Im Zuge der Versuchsauswertung zeigte sich, dass die Plattenenden nur unter alleiniger Wirkung des 
Eigengewichtes vollständig fixiert waren. Mit zunehmender Belastung registrierten die Wegaufnehmer 
eine nach oben gerichtete vertikale Verformung der Plattenenden. Das statische System des Ver-
suchsaufbaus entspricht damit einer dreifeldrigen Durchlaufplatte mit vertikalen Federn als Randauf-
lager bzw. einem beidseitig teileingespannten Einfeldträger. In Anlehnung an [Eligehausen et al. 1995] 
wird für die eigene Versuchsnachrechnung das Modell der Federlagerung unter Ansatz einer vertika-
len Steifigkeit von k7 = 18 846 kN/m gewählt (s. Abbildung 4.26). In Hinblick auf die Betonzugfestig-
keit, den Elastizitätsmodul und die Berücksichtigung der zugversteifenden Wirkung des Betons wer-
den die für die Versuchsnachrechnung von DMR1 getroffenen Annahmen übernommen. 

Ähnlich den Ergebnissen des Versuches DMR1 weist der gemessene Stützmomentenverlauf des 
Plattenstreifens DMR3 ebenfalls einen nahezu horizontalen Ast nach Erreichen der Streckgrenze der 
Stützbewehrung auf (s. Abbildung 4.31). Das berechnete und gemessene Maximalmoment stimmt 
hierbei im Feld mit einer Abweichung von 14,3 % und im Stützbereich von 14,7 % überein. Der pro-
zentuale Traglastunterschied liegt hingegen lediglich bei 4,4 %. Die dem Höchstwert des experimen-
tellen Stützmomentes von 24,9 kNm zuzuordnende Last beträgt 44 kN und liegt damit nur geringfügig 
unterhalb der Traglast F>:; = 45 kN des Systems.  

Zudem ist in Abbildung 4.31 zu erkennen, dass die festgestellte rechnerische Überschätzung des 
Stützmomentes bei gleichzeitiger Unterschätzung des Feldmomentes für Belastungen über 8 kN hin-
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aus auftritt. Der Vergleich zwischen den realen und numerischen Durchbiegungen in Abbildung 4.32 
zeigt, dass bei diesem Belastungsniveau der Feldbereich im Zuge der Finite-Elemente-Berechnung in 
den gerissenen Zustand übergeht und einen deutlichen Steifigkeitsabfall erfährt, wodurch eine Mo-
mentenumlagerung auf die Stützbereiche erfolgt. Die Tatsache, dass trotz der geringeren numeri-
schen Feldmomente ab diesem Zeitpunkt die experimentellen Durchbiegungen im Feld WA 4 über-
schätzt werden, lässt auf eine erhöhte reale Betonzugfestigkeit des Plattenstreifens schließen.  

 

 

Abbildung 4.31: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Momenten-Kurven  
für den Plattenversuch DMR3 von [Eligehausen et al. 1 995] 

 

 

Abbildung 4.32: Gegenüberstellung der gemessenen un d berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven  
für den Plattenversuch DMR3 von [Eligehausen et al. 1 995] 
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Diese Annahme kann durch einen Abgleich des von [Eligehausen et al. 1995] registrierten Rissbildes 
mit den analytischen Rissbildungsstadien bestätigt werden, da bereits die Länge der abgeschlossenen 
Rissbildungsphase die reale Risszone des Feldbereiches überschätzt (s. Abbildung 4.33). 

 

Seitenansicht 1 [Eligehausen et al. 1995] 
 

 

Längen und Art der Rissbildungsphasen im FE-Modell 
 

 
 

 

 

 
 

Seitenansicht 2 [Eligehausen et al. 1995] 
 

 
 
Abbildung 4.33: Vergleich zwischen dem realen Rissbi ld und den berechneten Rissbildungsstadien  

für den Plattenversuch DMR3 von [Eligehausen et al. 1 995] 

 

 

Zusammenfassend können die numerischen Ergebnisse der Plattensimulation DMR1 und DMR3 als 
wirklichkeitsnah bewertet werden. Die aufgezeigte Überschätzung der Traglast und Steifigkeit des 
Stützbereichs kann unter Berücksichtigung der teils von Bauteil zu Bauteil stark streuenden Betonzug-
festigkeit und Verbundqualität toleriert werden, zumal durch eine erhöhte Tragfähigkeit der Einspann-
stelle in Hinblick auf die weiterführenden Untersuchungen eine rechnerische Unterschätzung der im 
Bereich des Deckenauflagers auftretenden Knotenmomente vermieden wird.  
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4.2 Mauerwerkswände 

Hinsichtlich der numerischen Simulation von Mauerwerksstrukturen können verschiedene Modellie-
rungsstrategien verfolgt werden. Ausführliche Erläuterungen finden sich u. a. in [Schlegel 2004]. Diffe-
renziert werden hierbei im Wesentlichen Makro- und Mikromodelle. Während bei Anwendung von 
Makromodellen der Mauerwerksverband als verschmiertes, homogenes Ersatzkontinuum idealisiert 
wird, erlaubt die Mikromodellierung die diskrete Abbildung von Mauerstein und Fuge. Eine weitere 
Unterteilung kann in detaillierte und vereinfachte Mikromodelle vorgenommen werden. Im Zuge der 
detaillierten Mikromodellierung werden sowohl die Materialeigenschaften als auch die Geometrie der 
Mauersteine und des Mörtels getrennt voneinander erfasst. Werden die Verbundeigenschaften im 
Rahmen dieser Modellierungsstrategie durch Festigkeits- und Entfestigungsformulierungen innerhalb 
der vermörtelten Fuge abgebildet, ist das Rechenmodell der Kontinuumsmechanik zuzuordnen und 
folglich durch den Zusammenhalt der Gesamtstruktur geprägt. Im Vergleich dazu wird bei vereinfach-
ten Mikromodellen die Fugendicke vernachlässigt. Die Mauersteine sind dabei um das Maß der Mör-
telfuge zu vergrößern und mit verschmierten Materialeigenschaften zu hinterlegen, die Abbildung der 
Verbundeigenschaften wird in der Regel über Kontakt- oder Interfaceelemente vorgenommen. Diese 
Modellierungsform ist der Diskontinuumsmechanik zuzuordnen, da Unstetigkeiten im Mauerwerksver-
band (z. B. klaffende Fugen) explizit erfasst werden. Wie [Graubner und Richter 2007] anhand der 
numerischen Modellierung eines Vierstein-Ziegelkörpers mit Normalmörtelfugen zeigen, ist die be-
schriebene Form der Diskontinuumsmechanik auch auf detaillierte Mikromodelle anwendbar. Die Kon-
takt- bzw. Interfaceelemente sind hierfür zwischen den beiden diskret modellierten Komponenten 
Stein und Mörtel anzuordnen. Eine Weiterentwicklung des reinen Makromodells stellt die sogenannte 
Einheitszelle von [Jordan und Bletzinger 2011] dar, die das Trag- und Verformungsverhalten eines 
Mauerwerkausschnittes unter Einbeziehung von Fugeneinflüssen repräsentiert. Innerhalb dieser Ein-
heitszelle werden Dreieckselemente in einer definierten Form zueinander angeordnet und mittels zwi-
schenliegender horizontal, vertikal und diagonal verlaufender Kontaktelemente eine diskrete Rissmo-
dellierung ermöglicht. Das Berechnungsmodell wurde für Mauerwerk unter Scheibenbelastung erstellt. 
Mit Hilfe eines von [Zilch und Scheufler 2012] neuentwickelten mehraxialen Prüfaufbaus können die 
Eingangsgrößen für das makroskopische Strukturmodell experimentell bestimmt werden.  

 

 

Abbildung 4.34: Modellierungsstrategien für Mauerwe rk 

 

 

Im Rahmen der eigenen Finite-Elemente-Berechnungen wird zur numerischen Abbildung des Trag- 
und Verformungsverhaltens der überwiegend vertikal beanspruchten Mauerwerkswände die Mikromo-
dellierung angewendet. Eine Differenzierung zwischen detailliertem und vereinfachtem Mikromodell 
wird aufgrund der in dieser Arbeit zu untersuchenden Dünnbettvermörtelung nicht erforderlich, da bei 
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dünn ausgebildeten Fugen eine gegenseitige Beeinflussung zwischen Mauerstein und Mörtel entfällt 
(s. a. 4.2.1) und demzufolge kein relevanter Unterschied zwischen diesen beiden Modellierungsstra-
tegien vorliegt [Schlegel 2004].  

Das verwendete Finite-Elemente-Programm MSC.Marc 2007 [MSC.Software Corporation 2007a] bie-
tet in Verbindung mit dem interaktiven Pre- und Postprozessor MSC.Mentat 2007 [MSC.Software 
Corporation 2007b] die Möglichkeit zur Definition einzelner Kontaktkörper, deren Verbundeigenschaf-
ten (Spannungsübertragung senkrecht und parallel zur Fuge) untereinander ohne die Erfordernis zu-
sätzlicher Kontaktelemente durch den Anwender festgelegt werden können. Eine diskrete Modellie-
rung des Dünnbettmörtels ist, wie bereits erläutert, aufgrund der geringen Fugendicke nicht erforder-
lich. Die Modellierung der Mauersteine wird unter Annahme eines ebenen Spannungszustandes mit-
tels Quad 4-Elementen gemäß Abbildung 4.35 vorgenommen. Im Rahmen des gewählten 2D-Modells 
wird das Lochbild durch Definition unterschiedlicher Elementdicken senkrecht zur Berechnungsebene 
entsprechend der Steganteile in Wandlängenrichtung erfasst. Hierüber findet die ungleichmäßige 
Stegflächenverteilung entlang der Steinbreite bzw. Wanddicke Berücksichtigung. Eine Darstellung der 
differenzierten Geometriebereiche und der zugehörigen Stegflächenanteile beinhaltet Tabelle 4.4. 

 

Tabelle 4.4: Differenzierte Geometriebereiche der Pl anhochlochziegel 
 

Differenzierte Geometriebereiche 

HLz Typ K HLz Typ I 

Ziegeldraufsicht (Lochbild) 

 

 

Berechnungsebene im numerischen 2D-Modell 

 
  

Querstege
Steganteil: 10,9 %

Längsstege
Steganteil: 100 %

1, 6, 7

0, 4, 5

1, 6, 7

0, 4, 5

HV-Lochung
Steganteil: 51 %

Grif f löcher
Steganteil: 25,4 %

Außensteg
Steganteil: 100 %

HV-Lochung
Steganteil: 51 %
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Durchgeführte Vergleichsrechnungen haben gezeigt, dass die Anwendung der reduzierten Integration 
gegenüber Quad 4-Elementen mit einer erhöhten Anzahl an Integrationspunkten (n = 4) aufgrund der 
für die numerischen Berechnungen klein gewählten Elementgrößen (s. Tabelle 4.4) keinen wesentli-
chen Einfluss auf das Trag- und Verformungsverhalten der Mauerwerkskörper hat. Gleichzeitig konnte 
jedoch die Rechenzeit deutlich reduziert und die Integration der Gaußpunkt-Spannungen über die 
Wanddicke für weiterführende Auswertungen erleichtert werden. 

 

 

Abbildung 4.35: Vierknotiges 2D-Element mit linearer Ansatzfunktion 

 

Nachfolgend werden die Grundlagen des Zweikomponentenbaustoffs Mauerwerk sowie wesentliche 
Material-, Verbund- und Bauteileigenschaften von Außenwänden aus wärmedämmenden Planhoch-
lochziegeln einschließlich ihrer Einbeziehung in das Finite-Elemente-Modell beschrieben. Ziel ist die 
Identifikation und Erfassung der grundlegenden Trag- und Verformungsmechanismen der genannten 
Ziegelaußenwände. 

4.2.1 Allgemeines zum Zweikomponentenbaustoff Mauer werk 

Für die Errichtung, Änderung und Instandhaltung von baulichen Anlagen dürfen alle Bauprodukte ein-
gesetzt werden, deren Eignung für den jeweiligen Verwendungszweck gemäß § 17 der [ARGEBAU 
2002] bzw. der entsprechenden Regelung in den Landesbauordnungen nachgewiesen werden kann. 
Zur Festlegung des erforderlichen Verwendbarkeitsnachweises werden i. W. geregelte und nicht ge-
regelte Bauprodukte differenziert. Stimmen Bauprodukte gänzlich oder im Wesentlichen mit den in 
Teil 1 der Bauregelliste A durch das Deutsche Institut für Bautechnik (DIBt) in Einvernehmen mit der 
obersten Bauaufsichtsbehörde veröffentlichten technischen Regeln [DIBt 2013] überein, handelt es 
sich um geregelte Bauprodukte. Der Verwendbarkeitsnachweis ergibt sich in diesen Fällen aus der 
Übereinstimmung mit den bekannt gemachten technischen Regeln. Nicht geregelte Bauprodukte sind 
hingegen Bauprodukte, die erheblich von den Anforderungen der Bauregelliste A Teil 1 abweichen 
oder für die keine Technischen Baubestimmungen oder allgemein anerkannte Regeln der Technik 
vorliegen. Derartige Bauprodukte erfordern zur Erbringung des Verwendbarkeitsnachweises die Über-
einstimmung mit der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung bzw. dem allgemeinen bauaufsichtli-
chen Prüfzeugnis (Bauregelliste A Teil 2) oder der Zustimmung im Einzelfall. Nach Erbringung des 
jeweilig erforderlichen Übereinstimmungsnachweises werden sowohl geregelte als auch nicht geregel-
te Bauprodukte mit dem Übereinstimmungszeichen (Ü-Zeichen) gekennzeichnet und sind damit für 
die Verwendung zugelassen. Bauregelliste B gibt die Bauprodukte bekannt, die nach Vorschriften der 
Mitgliedstaaten der Europäischen Union (einschließlich deutscher Vorschriften) und der Vertragsstaa-
ten des Abkommens über den Europäischen Wirtschaftsraum zur Umsetzung von Richtlinien der Eu-
ropäischen Gemeinschaften in den Verkehr gebracht und gehandelt werden dürfen und die die CE-
Kennzeichnung (Zeichen der Europäischen Gemeinschaften) tragen. 

Infolge der unterschiedlichen Möglichkeiten zur Erbringung des Verwendbarkeitsnachweises ist auf 
dem deutschen Markt eine große Bandbreite verschiedener Mauerstein- und Mörtelarten vertreten, 

4 3
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1 2
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wodurch eine flexible Anpassung des Zweikomponentenbaustoffs Mauerwerk an die gegebenen An-
forderungen hinsichtlich statischer sowie bauphysikalischer (u. a. Wärmedämmvermögen und Schall-
schutz) Belange gewährleistet wird. Je nach Betrachtungskriterium können Mauersteine und -mörtel 
prinzipiell in verschiedene Gruppen eingestuft werden (s. Abbildung 4.36). Unter Einbeziehung der 
verwendeten Ausgangsstoffe zählen Mauerziegel wie auch Kalksandsteine, Poren-, Normal- und 
Leichtbetonsteine sowie Hüttensteine zu der Gruppe der künstlich hergestellten Steine. Alle in der 
Natur vertretenen Gesteinsarten werden hingegen unter dem Begriff „Natursteine“ zusammengefasst 
und spielen überwiegend im Instandsetzungsbereich, Fassadenbau sowie in der Landschaftsarchitek-
tur eine Rolle. Für Neubauten wird im Vergleich dazu die Verwendung von künstlichen Steinen bevor-
zugt, um die relevanten Baustoffeigenschaften gezielt durch das Ausgangsmaterial, die Größe, den 
Lochanteil und das Lochbild der Mauersteine steuern zu können. Schwierigkeiten bei der Steinwahl 
können dennoch aus der Kompromissfindung zwischen statischen und bauphysikalischen Kriterien 
entstehen. Während sich beispielweise eine hohe Stein-Trockenrohdichte in der Regel positiv auf die 
Festigkeit und die Schallschutzeigenschaften auswirkt, wird ein gutes Wärmedämmvermögen mit 
Steinen geringer Trockenrohdichte infolge der niedrigen Wärmeleitfähigkeit des Luftporenbereichs 
erreicht. Eine Verbesserung des Wärmeschutzes kann folglich auch durch die Erhöhung des Luftan-
teils mit Hilfe von kreis-, rechteck-, kammer- und schlitzförmigen Lochungen senkrecht zu den Lager-
flächen bewirkt werden. Liegt der Lochanteil senkrecht zur Lagerfläche über 15 % wird nicht mehr von 
Vollsteinen sondern von sogenannten Lochsteinen gesprochen. Je nachdem in welcher Richtung die 
vorhandenen Löcher den Mauerstein bezogen auf die Lagerflächen ganz durchdringen, kann eine 
weitere Untergliederung in Hochlochsteine (vertikale Lochausrichtung) und Langlochsteine (parallele 
Lochausrichtung) vorgenommen werden. Unter Einbeziehung der im Bereich der Lagerfugen einge-
setzten Vermörtelungsart werden künstliche Steine des Weiteren in Dünn-, Mittel- und Dickbettmau-
erwerk untergliedert. In Kombination mit Dünnbettmörteln sind ausschließlich Steine mit erhöhter 
Maßhaltigkeit und Ebenheit – sogenannte Plansteine bzw. Planziegel – zugelassen. Normativ werden 
Planziegel in [DIN 105-6: 2013] geregelt. Da diese Norm jedoch noch nicht bauaufsichtlich eingeführt 
wurde, ist für die Verwendung der Ziegel eine allgemeine bauaufsichtliche Zulassung erforderlich. Die 
zulässige Dicke der Lagerfuge beträgt bei Dünnbettmörtel 1 bis 3 mm und liegt damit deutlich unter-
halb der üblichen Lagerfugendicke (Mörtelbettdicke: 12 mm) von Dickbettmauerwerk mit Normal- oder 
Leichtmörteln. Über die strenge Begrenzung der maximalen Maßungenauigkeit bei Plansteinen bzw. 
Planziegeln wird trotz der geringen Dünnbettmörtelschicht ein vollflächiger Verbund in den Kontaktflä-
chen der Steine sichergestellt. Besonderes Augenmerk ist bei Verwendung von Dünnbettmörteln auf 
die maßgenaue Verlegung der ersten Lage der Mauersteine im Mörtelbett zu legen, da Unebenheiten 
(z. B. auf Decken- oder Fundamentebene) in den nachfolgenden Steinlagen aufgrund der geringen 
Lagerfugendicke nicht mehr ausgeglichen werden können. Der Auftrag des Dünnbettmörtels erfolgt je 
nach Steinart durch Tauchen der Steine in Dünnbettmörtel oder mit Hilfe eines speziellen Mörtelauf-
traggerätes (z. B. Mörtelschlitten oder Zahnkelle), womit die Mörtelsollschichtdicke mit hoher Genau-
igkeit erstellt werden kann. Bei Planhochlochziegelmauerwerk, das im Vergleich zu Kalksandstein- 
oder Porenbetonmauerwerk keine geschlossene Steinoberfläche aufweist, wird in der Regel ein voll-
flächiges Mörtelband durch Einsatz eines deckelbildenden Dünnbettmörtels oder regional auch durch 
eine Gewebeeinlage erzeugt. Mittelbettmörtel ist, wie die Bezeichnung bereits vermuten lässt, hin-
sichtlich der Lagerfugenausbildung zwischen den beiden bereits genannten Vermörtelungsarten ein-
zuordnen. Die Fugensolldicke ist für das Vermörteln im Mittelbettverfahren auf 6 mm festgelegt. Da 
Mittelbettmörtel in Deutschland aktuell noch nicht genormt sind, ist der Verwendbarkeitsnachweis 
durch allgemeine bauaufsichtliche Zulassungen zu erbringen. Stoßfugen in tragendem Mauerwerk 
werden heutzutage in Hinblick auf die Vereinfachung des Bauablaufs und der bauphysikalischen Op-
timierung überwiegend unvermörtelt durch „knirsches“ Aneinandersetzen der Steine ausgeführt. Hier-
für eignen sich insbesondere Steine mit Nut- und Federsystem. Optional kann der Kontaktschluss der 
vertikalen Steinflächen untereinander durch vollflächige oder teilweise (Verfüllung von Mörteltaschen) 
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Vermörtelung im Dickbett- oder Dünnbettverfahren hergestellt werden. Bezüglich ihrer Herstellung und 
Lieferform werden Mauermörtel in Baustellen- und Werkmörtel unterschieden. Erfolgt die Mörtelher-
stellung unter werksmäßigen Bedingungen, kann eine gleichbleibende und zielorientierte Baustoffqua-
lität sichergestellt werden. Dementsprechend kommen heute Baustellenmörtel in Deutschland nur 
noch selten zum Einsatz. Mauermörtel werden fast ausschließlich als Werk-Trockenmörtel (Zugabe 
von Wasser auf der Baustelle) oder Werk-Frischmörtel (gebrauchsfertig) geliefert. 

 

 

Abbildung 4.36: Unterteilung von Mauersteinen und M auermörteln nach verschiedenen Kriterien 

 

Die primäre Aufgabe von Mauermörteln liegt bei unbewehrten Mauerwerkswänden unter vorwiegend 
vertikaler Belastung im Ausgleich von Steinunebenheiten und damit in der Vermeidung von 
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Druckspannungsspitzen durch ungleichmäßigen Kontaktschluss in den Lagerfugenflächen. Damit wird 
deutlich, dass die Solldicke der Lagerfuge in starker Abhängigkeit zur Maßtoleranz der Mauersteine 
steht. Während die Vermörtelung im Dickbettverfahren Steinhöhentoleranzen von bis zu ± 5 mm er-

möglicht, sind für Mittelbettmörtel ± 2 mm bzw. im Dünnbettverfahren nur noch ± 1 mm zugelassen. 
Letztgenannte Maßgenauigkeiten können für Mauerziegel nur durch Planschleifen der Steinlagerflä-
chen erzielt werden. Dem damit verbundenen wirtschaftlichen Aufwand stehen jedoch die reduzierten 
Herstellkosten infolge des geringeren Materialbedarfs sowie der Arbeitszeitersparnis (wirtschaftliche 
und schnelle Verarbeitung) bei Verwendung von Dünnbettmörteln gegenüber. Darüber hinaus bewirkt 
die geringe Mörtelschichtdicke und die damit nahezu fugenlose Bauweise auch verbesserte bauphysi-
kalische Eigenschaften, da weniger Feuchteeintrag durch den Mörtel in das Mauerwerk stattfindet, 
das Wärmedämmvermögen nur geringfügig durch die Mörteleigenschaften beeinflusst wird und die 
Schalldämmung durch das deckelnde Mörtelband (bei Hochlochsteinen) optimiert wird. Als weiterer 
entscheidender Vorteil ist die erhöhte statische Belastbarkeit von in Dünnbettverfahren gemauerten 
Wandstrukturen zu nennen. Mit zunehmender Dicke der Mörtelfugen rufen voneinander abweichende 
Querdehnzahlen von Mauerstein und Mörtel auch bei vertikaler, einaxialer Druckbeanspruchung einen 
dreiaxialen Spannungszustand in beiden Komponenten hervor. Da sich Mauermörtel in der Regel 
„weicher“ verhält als die Mauersteine selbst, wird die Querverformung des Mörtels durch Reibung im 
Mauerwerksverband behindert (Festigkeitssteigerung durch dreiaxialen Druckspannungszustand), 
wohingegen die Steine zur Erreichung des inneren Kräftegleichgewichts auf Querzug beansprucht 
werden. Die zentrische Mauerwerksdruckfestigkeit hängt folglich nicht nur von den Festigkeiten der 
beiden Einzelbaustoffe ab, sondern wird mit zunehmendem Mörteleinfluss bzw. mit zunehmender 
Mörteldicke durch die Steinquerzugfestigkeit geprägt. Dieses Versagenskriterium nimmt bei Dünn-
bettmörteln durch die geringe Querverformung der Fuge jedoch keinen relevanten Stellenwert ein. In 
diesem Fall wird die zentrische Mauerwerksdruckfestigkeit überwiegend durch die einaxiale zentrische 
Druckfestigkeit der Mauersteine bestimmt. Dies führt letztendlich dazu, dass im Dünnbettverfahren 
vermörteltes Mauerwerk meist eine deutlich größere Druckfestigkeit als Mauerwerk mit Normalmörtel 
der Gruppe III erreicht, obwohl Dünnbettmörtel festigkeitsbezogen dieser Mörtelgruppe zuzuordnen ist 
(s. Tabelle 4.5). Auch hinsichtlich der Verbundeigenschaften ist der Einsatz von Dünnbettmörteln auf-
grund der vorhandenen hohen Adhäsion gegenüber Normal- und Leichtmörteln positiv zu bewerten. 

 

Tabelle 4.5:  Zuordnung europäischer Mörtel für Mau erwerk nach [DIN 1053-1: 1996] unter Beachtung 
der deutschen Restnorm 

 

Mörtelart 

Mörtelgruppe  

nach 

[DIN 1053-1: 1996] 

Mörtelklasse  

nach 

[DIN EN 998-2: 2010] + Restnorm [DIN V 18580: 2007] 

Normalmauermörtel 

I M 1 

II M 2,5 

IIa M 5 

III M 10 

IIIa M 20 

Leichtmauermörtel 
LM 21 M 5 

LM 36 M 5 

Dünnbettmörtel DM M 10 
 

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass mit Abnahme der Fugendicke ungünstige bauphy-
sikalische und statische Einflüsse des Mörtels auf das Mauerwerk minimiert und damit verbesserte 
Mauerwerkseigenschaften erzielt werden können. 
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Die in diesem Kapitel gegebenen Erläuterungen und ergänzende, grundlegende Ausführungen zum 
Verbundbaustoff Mauerwerk können u. a. [Budelmann und Gunkler 2008], [Jäger und Marzahn 2010], 
[Kummer 2007], [Oswald und Schubert 2003], [Peters 2004], [Pfeifer et al. 2001], [Schlötzer und 
Schubert 2000], [Schneider et al. 1999], [Schubert und Irmschler 2006] und [Schubert und Meyer 
2006] entnommen werden. 

4.2.2 Werkstoff-, Verbund- und Bauteilverhalten 

Einaxiale Druckbeanspruchung 

Unbewehrtes, tragendes Mauerwerk wird in erster Linie für den Abtrag von vertikalen Lasten verwen-
det, da die Zug- und Biegezugfestigkeit nur einen Bruchteil der Drucktragfähigkeit erreicht. Dement-
sprechend stellt die einaxiale Druckspannungs-Dehnungs-Beziehung eine entscheidende Einfluss-
größe auf das Trag- und Verformungsverhalten von überwiegend vertikal belasteten Ziegelaußen-
wänden dar. Die in Kapitel 4.2.1 beschriebene Bandbreite an Mauerwerksarten erschwert jedoch er-
heblich die Formulierung eines allgemeingültigen Materialgesetzes für diese Beanspruchungsart. Als 
Konsequenz wird in [DIN EN 1996-1-1: 2013] mit [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] kein konkreter Verlauf 
des Zusammenhangs zwischen einwirkender einaxialer Druckspannung und der daraus resultieren-
den Stauchung für Mauerwerk beschrieben. Stattdessen wird lediglich in graphischer Form auf einen 
näherungsweisen, jedoch nicht für alle Steinarten zutreffenden tatsächlichen σ-ε-Verlauf (Linie 1 in 
Abbildung 4.37) hingewiesen. Für die Bemessung des druckbeanspruchten Mauerwerks darf der reale 
Verlauf normativ als linear, parabelförmig, parabel-rechteckförmig aber auch als Rechteck (Span-
nungsblock) angenommen werden.  

 

 

Abbildung 4.37: Spannungs-Dehnungs-Linie für Mauerwe rk nach [DIN EN 1996-1-1: 2013] 

 

Für die Ermittlung der charakteristischen Mauerwerksdruckfestigkeit fI sind generell Mauerwerksver-
suche heranzuziehen. Werden normierte Mauersteine und Mauermörtel herkömmlich kombiniert, kann 
von einer eigenständigen Versuchsdurchführung bzw. Datenbasis-Auswertung abgesehen werden. In 
diesen Fällen kann Gleichung (4.37) gemäß [DIN EN 1996-1-1: 2013] herangezogen werden. Werte 
für die freien Konstanten und Exponenten werden dabei tabellarisch für verschiedenste Mauerstein-
Mörtel-Kombinationen in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] zur Verfügung gestellt. Sie sind das Resultat 
einer weitgefächerten Auswertung von Mauerwerksversuchen. Dieser Berechnungsansatz spiegelt 
den bereits unter 4.2.1 erwähnten untergeordneten Einfluss der Dünnbettmörteleigenschaften auf die 
Mauerwerksfestigkeit wider, da bei einer Vermörtelung im Dünnbettverfahren der letzte Multiplikator f>á entfällt. 
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fI = K ∙ f79Ø ∙ f>á (4.37) 

 

Dabei ist fI   die charakteristische Mauerwerksdruckfestigkeit in N/mm² f79   die umgerechnete mittlere Steindruckfestigkeit inkl. Formfaktor in Lastrichtung in N/mm² f>   die Druckfestigkeit des Mauermörtels in N/mm² K, α, β   Parameter nach [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] abhängig von der Mauerwerksart 
 

Zu beachten ist, dass in Verbindung mit dem Bemessungskonzept für überwiegend druckbeanspruch-
te Wände des Eurocodes 6 die versuchstechnische Mauerwerksdruckfestigkeit f auf den charakteristi-
schen Wert fI umzurechnen ist. Dieser gibt das 5 %-Quantil der Festigkeit des Prüfkörpers für eine 
theoretische Schlankheit h56 t = 0⁄  unter Kurzzeitbelastung wieder. Schlankheits- und Dauerstandef-
fekte werden im Vergleich zur früheren Normengeneration separat in den Bemessungsgleichungen 
des Eurocodes 6 erfasst. Zur Festlegung der freien Gleichungskonstanten wurden die zur Auswertung 
herangezogenen, experimentellen Mauerwerksdruckfestigkeiten zunächst auf die einheitliche Prüfkör-
perschlankheit h56 t = 5⁄  umgerechnet. Auf eine weitere, rechnerische Erhöhung der Tragfähigkeits-
werte zur Berücksichtigung der theoretischen Schlankheit Null wurde dagegen auf der sicheren Seite 
liegend verzichtet [Alfes et al. 2013]. Alternativ zu Gleichung (4.37) in Kombination mit [DIN EN 1996-
1-1/NA: 2012] können auch für das genauere Rechenverfahren die in tabellarischer Form vorliegen-
den fI –Werte aus [DIN EN 1996-3: 2010] verwendet werden. Diese Werte stimmen abgesehen von 
minimalen Rundungsdifferenzen mit Gleichung (4.37) des genaueren Verfahrens überein. Gegen-
übergestellt mit dem Vorgängerdokument [DIN 1053-100: 2007] stehen damit bei Anwendung des 
Eurocodes 6 durch die detailliertere Differenzierung verschiedener Mauersteinarten verbesserte An-
gaben zur charakteristischen Mauerwerksdruckfestigkeit zur Verfügung. Als weiterer Unterschied der 
beiden Normen ist zu nennen, dass für die Erarbeitung der normativen  fI-Werte von [DIN 1053-100: 
2007] keine erneute Versuchsauswertung vorgenommen wurde. Die Herleitung der Festigkeitswerte 
erfolgte durch Umstellung der in [DIN 1053-1: 1996] zur Verfügung gestellten Grundwerte σ� der zu-
lässigen Druckspannungen auf das semiprobabilistische Sicherheitskonzept unter Anwendung von 
Gleichung (4.38) [Jäger und Marzahn 2010]. 

fI = cE ∙ cB ∙ cG ∙ γQ ∙ σ� ≈ 3,14 ∙ σ� (4.38) 

 

Dabei ist cE   der Einfluss der Langzeiteinwirkung mit cE = 1 0,85⁄ = Û, Ûâ cB   der querdehnungsbehindernder Einfluss der Druckplatten im Versuch mit cB = Û, Á cG   der Einfluss von Wandprüfkörperschlankheiten h56 t = 10⁄  mit cG = Û, ãã γQ   der globale Sicherheitsfaktor mit γQ = ä, Á für Wände 
 

Um die σ�-Spannungen um den prüfbedingten Schlankheitseinfluss bereinigen zu können, wurde die 
Festigkeitsabnahme von Wänden mit h56 t ≤ 10⁄  gegenüber der theoretischen Prüfkörperschlankheit 
Null mit Hilfe von Gleichung 11 in [DIN 1053-1: 1996] errechnet. Im Rahmen dieses näherungsweisen 
Berechnungsverfahrens wird unter Berücksichtigung des Kriecheinflusses von einer Zusatzexzentrizi-

tät f − bestehend aus ungewollter Ausmitte und des Verformungszuwachses nach Theorie II. Ordnung 

– nach Gleichung (4.39) ausgegangen. Hierin beschreibt λå die Schlankheit der Wand, e die planmäßige Exzentrizität in halber Geschoßhöhe und d die Wanddicke. 
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fd = λåB ∙ 1 + 6 ∙ e d·1800  (4.39) 

 

Werden dieser Gleichung die versuchstechnischen Randbedingungen, d. h. die ungünstigste Wand-

schlankheit λå = 10 sowie die planmäßige Ausmitte e = 0 zugrunde gelegt, ergibt sich unter Annahme 
einer linearen Spannungs-Dehnungs-Beziehung bei überdrücktem Querschnitt der gesuchte Festig-
keitszusammenhang nach Gleichung (4.40). 

σλ�� = cG ∙ σλ�E� = cG ∙ σ� = �1 + 6 ∙ f d· � ∙ σ� = h1 + 6 ∙ 10B ∙ 1 1800· i ∙ σ� = 1,33 ∙ σ� (4.40) 

 

Im Zuge des genauen Verfahrens nach Eurocode 6 erfolgt die Beschreibung des Kurzzeitelastizitäts-
moduls E des Mauerwerks als ein Vielfaches der charakteristischen Mauerwerksdruckfestigkeit fI in 
Abhängigkeit von der Mauersteinart nach Gleichung (4.41). In Deutschland wird in [DIN EN 1996-1-
1/NA: 2012] für Mauerziegel die Kennzahl KN = 1 100 vorgeschlagen, wobei ein Wertebereich von 950 
bis 1 250 genannt wird. Zu beachten ist, dass dieser Wert ausschließlich für Verformungs- und 
Schnittgrößenermittlungen heranzuziehen ist. Der Nachweis der Knicksicherheit ist hingegen mit der 
geringeren Steifigkeit von E = 700 ∙ fI zu führen. Eine steinbezogene Differenzierung erfolgt hierbei 
nicht mehr. 

E = KN ∙ fI (4.41) 

 

Hinsichtlich des Langzeitverhaltens wird derzeit auch im Mauerwerksbau nach [DIN EN 1996-1-1: 

2013] − ähnlich wie bei herkömmlichen Stahlbetonbauteilen (s. a.  Kapitel 4.1.1) − vereinfacht von 
einem linearen Zusammenhang zwischen Kurzzeit- und lastabhängiger Langzeitverformung ausge-
gangen. Kriecheinflüsse sind dementsprechend über eine Abminderung des Kurzzeitelastizitätsmo-
duls gemäß Gleichung (4.42) beschreibbar. 
 

E± = E1 + Φ± (4.42) 

 

Dabei ist 

Φ±   die Endkriechzahl 
 

Die in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] vorgeschlagenen Endkriechzahlen nehmen je nach Mauerwerks-
art Werte zwischen 0,5 und 2,0 an. Über den Steifemodul hinaus kann das Verformungsverhalten von 
Mauerwerk auch durch lastunabhängige Verformungseigenschaften (Schwinden bzw. Quellen und 
Wärmedehnung) sowie durch den Schubmodul beeinflusst werden. Während in Deutschland für her-
kömmliches Mauerwerk hinsichtlich der Feuchtedehnung und des Wärmeausdehnungskoeffizienten 
mauerwerksartbezogene Kennwerte normativ in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] zur Verfügung gestellt 
werden, wird der Schubmodul pauschal auf 40 % des Elastizitätsmoduls E festgelegt. 
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Wird Mauerwerk aus ungeregelten Bauprodukten (wie z. B. Planziegel) und / oder in ungeregelter 
Bauart errichtet, wird im Allgemeinen ein bauaufsichtlicher Verwendbarkeitsnachweis erforderlich 
(s. a. Kapitel 4.2.1). Allgemeine bauaufsichtliche Zulassungen haben gegenüber Zustimmungen im 
Einzelfall den Vorteil, dass sie eine bundesweite Geltung besitzen und somit nicht auf ein spezielles 
Bauvorhaben begrenzt sind. Innovative Bauprodukte oder Bauarten können folglich nur dann länger-
fristig auf dem deutschen Markt etabliert werden, wenn sie Gegenstand einer allgemeinen bauauf-
sichtlichen Zulassung sind. Diese wird vom Deutschen Institut für Bautechnik (DIBt) auf Antrag des 
Herstellers meist für eine Geltungsdauer von fünf Jahren erteilt, sofern die Eignung des Zulassungs-
gegenstandes für den definierten Verwendungszweck nachgewiesen werden kann. Hierfür sind in der 
Regel Versuchsdurchführungen neutraler Prüfinstitute, die gegebenenfalls durch rechnerische Unter-
suchungen und gutachterliche Stellungnahmen zu ergänzen sind, erforderlich. Auch Mauerwerk aus 
wärmedämmenden Planhochlochziegeln, das im Dünnbettverfahren mit deckelnder Lagerfuge erstellt 
wird, ist zu den “Neuentwicklungen“ des Marktes zu zählen und somit in den entsprechenden allge-
meinen bauaufsichtlichen Zulassungen geregelt. Der Inhalt dieser Zulassungen definiert im Wesentli-
chen neben dem Zulassungsgegenstand an sich und seinem Anwendungsbereich auch die Bestim-
mungen für die Bauprodukte (Planhochlochziegel, deckelnder Dünnbettmörtel) sowie für Entwurf, 
Bemessung und Ausführung des aus diesen Bauprodukten errichteten Mauerwerks. Die Regelungen 
umfassen dabei nicht nur statische sondern auch bauphysikalische Aspekte (Brand-, Schall-, Wärme- 
und Witterungsschutz). Werden in allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen nicht nur Einzelproduk-
te sondern auch wie im genannten Fall definierte Baustoffkombinationen aus Mauersteinen und ei-
gens hierfür einzusetzenden Mörteln festgelegt, können Reserven für die gewählte Stein-Mörtel-
Variante ausgeschöpft und damit die Errichtung leistungsstarker Wände gewährleistet werden. Im 
Vergleich dazu müssen allgemeingültigere Mauerwerkskennwerte stets die ungünstigste Baustoff-
kombination abdecken. Ziegelwerke liefern daher Planhochlochziegel direkt mit dem zugehörigen 
Dünnbettmörtel auf die Baustelle. 

Das allgemeine Prüfverfahren zur experimentellen Bestimmung der Mauerwerksdruckfestigkeit wird 
derzeit in [DIN EN 1052-1: 1998] beschrieben. Dabei werden kleine Mauerwerksprüfkörper (ca. zwei 
Steine in Längsrichtung und drei bis fünf Steinlagen in Höhenrichtung) unter gleichmäßiger, senkrecht 
zu den Lagerfugen aufgebrachter Druckbeanspruchung in 15 min bis 30 min zum Bruch geführt. Die 
erreichte Höchstlast wird für jeden Prüfkörper aufgezeichnet und auf seine belastete Querschnittsflä-
che bezogen. Der gesuchte charakteristische Wert der Mauerwerksdruckfestigkeit ergibt sich für Prüf-
körperanzahlen 3 ≤ n < 5 aus der um den Faktor 1 / 1,2 reduzierten mittleren Druck-festigkeit des 
Mauerwerks f bzw. aus der minimal erreichten Druckfestigkeit eines Einzelprüfkörpers fJ,>JM (maßge-

bend ist der kleinere Wert). Liegen mindestens fünf Einzelprüfergebnisse vor, kann auch der 5 %-
Quantilwert basierend auf einem Vertrauensniveau von 95 % in die Festigkeitsbestimmung miteinbe-
zogen werden. Mit geeigneten Messstrecken bzw. Messvorrichtungen kann parallel zur Druckfestig-
keitsprüfung die Ermittlung des Elastizitätsmoduls vorgenommen werden. In der Regel wird hierbei 
der Sekantenmodul und damit die Steifigkeit des Mauerwerks bei einem Drittel der Höchstbeanspru-
chung unter einmaliger Belastung bestimmt. Dieser Verformungseigenschaftswert unterliegt im Allge-
meinen geringeren Streuungen als der Maximalwert der Festigkeit. Die Umrechnung des mittleren 
Elastizitätsmoduls auf den charakteristischen Wert kann damit in guter Näherung entfallen. Abschlie-
ßend können die nach [DIN EN 1052-1: 1998] gewonnenen Prüfergebnisse ohne ergänzende Re-
chenschritte auf die real zu bemessende Wand angewendet werden, da infolge der Prüfkörpergeo-
metrie sowohl Lager- als auch Stoßfugeneinflüsse erfasst werden sowie Effekte aus 
Theorie II. Ordnung für die üblichen experimentellen Schlankheiten von h56 t < 5⁄  vernachlässigbare 
Größenordnungen annehmen (s. a. Seite 122). 
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Im Vergleich zur vereinfachten Beschreibung des Materialverhaltens bietet insbesondere die rechner-
gestützte Lösung numerischer Fragestellungen im Mauerwerksbau die Möglichkeit wirklichkeitsnahe 
Werkstoffgesetze anzuwenden. Zur Beschreibung des realen, in der Regel nichtlinear verlaufenden 
Druckspannungs-Dehnungs-Zusammenhangs ist jedoch neben der Maximalfestigkeit und der An-
fangssteifigkeit (Tangentenmodul) auch die Kenntnis über die Bruchdehnung und den Grad der Nicht-
linearität der Arbeitslinie erforderlich. Im Rahmen dieser Forschungsarbeit können die gesuchten Ein-
gangsgrößen durch Auswertung der in Kapitel 3 dargestellten experimentellen Versuchsdurchführun-
gen bestimmt und die realen Materialkennlinien wirklichkeitsnah im numerischen Rechenmodell hin-
terlegt werden. Für die Definition der Arbeitslinien innerhalb der Subroutinen wird das von [Jäger et al. 
2004] beschriebene Materialgesetz gemäß Gleichung (4.43) angewendet. Diese Ansatzfunktion 
zeichnet sich durch eine hohe Anpassungsfähigkeit an die realen, im Versuchsverlauf aufgezeichne-
ten Materialkennlinien aus. Während die Mauerwerksdruckfestigkeit f und die zugehörige Dehnung ε6 
aus den experimentellen Druckprüfungen bekannt sind, kann das Steifigkeitsspektrum (Verhältnis 
Anfangsmodul zu f ε6⁄ ) über den Parameter c sowie der Grad der Nichtlinearität über den Parameter n 
berücksichtigt werden. Durch eine geeignete Wahl dieser beiden Ansatzparameter kann die theoreti-
sche Arbeitslinie flexibel an die realen Spannungs-Dehnungs-Verläufe angepasst werden und ist da-
bei geschlossen lösbar. Damit gewährleistet das Materialgesetz neben der numerischen Simulation 
des Verformungsverhaltens auch die Möglichkeit zur Traglastbestimmung. Hinsichtlich der ausführli-
chen Beschreibung und Bewertung weiterer möglicher mathematischer Formulierungen des einaxia-
len Spannungs-Dehnungs-Zusammenhangs wird auf [Glock 2004] verwiesen. 
 σ = f ∙ rc ∙ εε6 − (c − 1) ∙ r εε6sMs (4.43) 

 

Dabei ist f   die Mauerwerksdruckfestigkeit ε6   die Dehnung bei Höchstlast c   ein Ansatzparameter zur Definition der Steifigkeitsvariation mit c ≥ 1 n   ein Ansatzparameter zur Definition der Nichtlinearität mit n ≤ c (c − 1)⁄  
 

Zur Erfassung der gegenüber dem Mauerwerksverband im Lasteinleitungsbereich der Deckenplatte 
vorliegenden erhöhten lokalen Querschnittstragfähigkeit wird in aufbauenden Untersuchungen am 
WDK der jeweils ersten Ziegellage ober- und unterhalb der Decke das Werkstoffverhalten der 
Dreisteinkörper zugewiesen (für ergänzende Erläuterungen s. Abschnitt Mehraxiale Beanspruchungen 
ab Seite 140), während die numerische Beschreibung des Materialverhaltens der übrigen Ziegellagen 
mit Hilfe der Mauerwerkseigenschaften erfolgt. Da infolge der hohen Schlankheit der Einzelstege bei 
gelochten Steinen und der geringen Mörtelfugendicke keine relevanten Einflüsse aus Querdehnungs-
behinderungen bzw. auftretenden Querzugbeanspruchungen – hervorgerufen durch Steifigkeitsunter-
schiede zwischen Mörtel und Stein – bei den zentrischen Druckversuchen an Dreisteinkörpern und 
geschosshohen Wänden zu erkennen waren, bilden die aufgezeichneten Spannungs-Dehnungs-
Zusammenhänge im Wesentlichen das Baustoffverhalten unter einaxialer Druckbeanspruchung senk-
recht zu den Lagerfugen ab. Eine jeweils optimale Anpassung zwischen theoretischer Arbeitslinie und 
experimentellem Verlauf wird dabei unter Anwendung der Methode der kleinsten Fehlerquadrate er-
reicht. Die Darstellung der angenäherten, implementierten Kennlinien erfolgt in Tabelle 4.6 und Tabel-
le 4.7. Zu beachten ist, dass sich alle Spannungs-Dehnungs-Verläufe auf die beanspruchte Netto-
querschnittsfläche beziehen und damit das Verhalten der modellierten Ziegelstege widerspiegeln (s.a. 
Tabelle 3.1 und Tabelle 4.4). 
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Tabelle 4.6: Experimentelle und angenäherte Material kennlinien; zentrische Dreisteindruckversuche 
 

Mauerstein Materialkennlinie für einaxiale vertikale Druckbeanspruchungen 

Typ K 

 
Typ I 

 
 

Tabelle 4.7: Experimentelle und angenäherte Material kennlinien; zentrische Wanddruckversuche 
 

Mauerstein Materialkennlinie für einaxiale vertikale Druckbeanspruchungen 

Typ K 

 
Typ I 
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Einaxiale Zugbeanspruchung 

Die experimentelle Bestimmung der einaxialen Steinzugfestigkeit ist derzeit nicht genormt, wodurch 
die Übertragbarkeit und Reproduzierbarkeit von Versuchsergebnissen erschwert ist. Grundsätzlich ist 
je nach Belastungsart zwischen Biegezugfestigkeit, zentrischer Zugfestigkeit und Spaltzugfestigkeit zu 
unterscheiden [Marzahn 2000]. 

Werden überwiegend druckbeanspruchte Mauerwerksaußenwände betrachtet, sind Zugspannungen 
senkrecht zur Lagerfuge im Wesentlichen die Folge von horizontalen Beanspruchungen (Wind, 
Erddruck) sowie ausmittig angreifenden Vertikallasten. Hierbei kann theoretisch im Falle eines guten 
Haftverbundes in den Lagerfugenflächen die Biegezugfestigkeit der Steine in Höhenrichtung von Be-
deutung sein. Maßgebend für das Auftreten der parallel zu den Lagerfugen verlaufenden Bruchebene 
ist der kleinere der beiden Werte und damit in der Regel die Haftzugfestigkeit. In der Bemessungspra-
xis ist derzeit die rechnerische Berücksichtigung einer Mauerwerkszugfestigkeit senkrecht zu den 
Lagerfugen für tragende Wände normativ nicht zugelassen. Als zu unsicher wird das tatsächlich auf 
der Baustelle erzielte Haftvermögen zwischen Stein und Mörtel bewertet. Gerade die Kombination aus 
Planziegeln und deckelndem Dünnbettmörtelband lässt auch in der Baupraxis infolge der hohen Aus-
führungsgenauigkeit der Mörtelfuge (s. a. Kapitel 4.2.1) und des im Allgemeinen gegenüber bindemit-
telgebundenen Steinen erhöhten Haftverbundes bei Ziegeln [Peters 2004] eine gute Verbundqualität 
erwarten. Da eine deutsche Prüfnorm nicht zur Verfügung steht, wird die experimentelle Ermittlung 
dieses Wertes in der Regel auf Basis der europäischen Norm [DIN EN 1052-2: 1999] mittels Prüfung 
wandartiger Mauerwerkskörper durchgeführt. Für die Umrechnung des Mittelwertes auf den charakte-
ristischen Wert gilt Gleichung (4.44), wenn fünf Prüfkörper erfolgreich zum Bruch geführt werden 
konnten. Wird dieser mathematische Zusammenhang vereinfachend trotz der geringeren Prüfkör-
peranzahl (n = 3 und zwei gültige Versuche je Steinart) auf die eigenen durchgeführten Biegezugprü-
fungen (s. Kapitel 3.5) angewendet, ergibt sich für beide Ziegeltypen f;I = 0,34 1,5 = 0,23⁄  N/mm². In 
[Arge Mauerziegel e.V. 9/1998] wird über durchgeführte Untersuchungen zur Biegezugfestigkeit von 
Planziegelmauerwerk HLz – 8 – 0,8 – 12 DF senkrecht zur Lagerfuge berichtet. Das Versuchspro-
gramm umfasste drei unterschiedliche Lochbilder und verschiedene Feuchtezustände der Steine (luft-
trocken und vorgenäßt). Die Variation dieser Einflussgrößen hat sich allerdings nur unwesentlich auf 
die er-mittelten Biegezugfestigkeiten senkrecht zur Lagerfuge ausgewirkt. Die charakteristischen Wer-
te betrugen minimal 0,15 N/mm² und maximal 0,20 N/mm². Von [Ruppik und Graubohm 2012] werden 
in aktuellen Biegezugprüfungen für Planhochlochziegel desselben Steinformates bezugnehmend auf 
Gleichung (4.44) charakteristische Verbundfestigkeiten in Wandhöhenrichtung zwischen 0,10 N/mm² 
und 0,37 N/mm² erreicht. Nach [Schubert 2013] wird derzeit für Mauerwerk mit im Dünnbettverfahren 
vermörtelten Lagerfugen ein charakteristischer Biegezugfestigkeitswert von 0,2 N/mm² diskutiert. Die 
eigenen Untersuchungen bestätigen diesen Wert.  
 f;I = f;1,5 (4.44) 

 

Dabei ist f;I   die charakteristische Biegezugfestigkeit des Mauerwerks f;   die mittlere Biegezugfestigkeit der Mauerwerksprüfkörper 
 

Im Fall von gelochten Steinen stellt der unter Annahme eines homogenen Querschnitts errechnete 
Wert allerdings eine starke Vereinfachung dar. Insbesondere bei Hochlochziegeln mit Großkammerlo-
chung wird der Hauptanteil der Zugkraft senkrecht zur Lagerfuge im Bereich der Längsstegflächen 
übertragen. Der reale Maximalwert der aufnehmbaren Biegezugfestigkeit muss aus dieser Überlegung 
heraus den nach [DIN EN 1052-2: 1999] ermittelten Wert übersteigen. Gegenüber der Annahme eines 
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Vollsteins ergeben sich damit abweichende Spannungswerte entlang der Querschnittsbreite. Der Ein-
fluss der Loch- bzw. Steganordnung soll im Zuge der eigenen Untersuchungen berücksichtigt werden. 
Unter Anwendung der Finite-Elemente-Methode wird hierfür in Kapitel 4.2.3 unter Einbeziehung der 
Steingeometrie und der Schubverformungen auf die Haftzugfestigkeit der Wandprüfkörper rückge-
rechnet. Diese numerische Versuchssimulation liefert für beide untersuchten Hochlochziegelarten eine 
vergleichbare und im Mittel bei 0,525 N/mm² liegende Verbundfestigkeit senkrecht zu den Lagerfugen. 
Da während der Versuchsdurchführung keine Rissentstehung in den Steinen verzeichnet wurde, kann 
die Biegezugfestigkeit beider Ziegeltypen oberhalb des numerisch ermittelten Biegehaftzugwertes 
eingestuft werden. 

Das Zugtragverhalten der Mauersteine kann dennoch in Hinblick auf mehraxiale Spannungszustände, 
die Inhalt des nächsten Abschnittes sind, von Interesse sein. Druck-Zug-Spannungszustände lassen 
sich experimentell nur schwer simulieren, da die starren Endplatten herkömmlicher Prüfvorrichtungen 
keinen zwängungsfreien Lasteintrag ermöglichen. Um den mehraxialen Beanspruchungszustand nu-
merisch erfassen zu können, sind Kenntnisse über die einaxiale Druck- und Zugfestigkeit erforderlich 
[Marzahn 2000]. Vor allem die versuchstechnische Bestimmung der einaxialen zentrischen Steinzug-
festigkeit wirft allerdings nicht nur infolge einer fehlenden Prüfnorm oder –richtlinie Schwierigkeiten 
auf. Erste Zuguntersuchungen an Hochlochziegeln wurden von [Schubert und Glitza 1979] durchge-
führt, indem die Mauersteine über aufgeklebte Lasteinleitungsplatten einer zentrischen Zugspannung 
in Steinlängsrichtung ausgesetzt wurden. Mit dem Ziel einen Einfluss von Spannungsspitzen im 
Lasteinleitungsbereich auf das Prüfergebnis ausschließen zu können, wurden die Steine in halber 
Prüfkörperhöhe durch Ausbohren mit einer Bohrkrone des Durchmessers 100 mm geschwächt. Der 
Bruch sollte mit Hilfe dieser Querschnittsverjüngung im ungestörten Spannungsbereich der Steine 
erzeugt werden, weshalb die Dehnungen dieser Zone während der Prüfung bis zum Eintritt des 
Bruchversagens nach ca. 1 min dokumentiert wurden. Trotz der getroffenen Maßnahmen trat das 
Zugversagen oft außerhalb des geschwächten Querschnitts auf. Der Grund hierfür kann in der von 
[Schubert und Glitza 1979] erwähnten hohen Rissigkeit der Ziegelrandbereiche liegen. Sofern der 
Bruch durch Spannungsspitzen infolge von Zwängungen oder ungewollten Lastausmitten im Kraftein-
leitungsbereich ausgelöst wurde, liegen die unter Annahme einer gleichmäßigen Spannungsverteilung 
errechneten Zugtragfähigkeiten auf der sicheren Seite. Die Auswertung der Ergebnisse erfolgte unter 
Vernachlässigung möglicher Spannungsspitzen in der Art, dass die Zugfestigkeit aus der maximal 
eingeleiteten Last bezogen auf den Bruchquerschnitt ermittelt wurde. Das Verformungsverhalten wur-
de dagegen auf Grundlage der Spannungen im künstlich verkleinerten Querschnittsbereich und den 
dort gemessenen Längenänderungen analysiert. Parallel zu den Zugprüfungen wurde auch die stan-
dardisierte Druckfestigkeitsbestimmung der Steine durchgeführt. Die Mittelwert-Gegenüberstellung der 
Kenngrößen f89,:;,A und f79,OPü6 führt bezogen auf die belasteten Nettoquerschnittsflächen zu einem 

Festigkeitsverhältnis in den Grenzen von 0,008 bis 0,03. Im Mittel erreicht die zentrische Netto-
Zugfestigkeit in Steinlängsrichtung der geprüften LHLz 1,9 % und der HLz 1,6 % der zentrischen 
Steindruckfestigkeit (s. Tabelle 4.8). Ein relevanter Einfluss der Steinrohdichte bzw. Steinfestigkeit ist 
damit nicht erkennbar. 
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Tabelle 4.8: Steinversuche von [Schubert und Glitza 1 979]; Mittlere Festigkeitskenngrößen 
 

Prüfgröße 

Querschnitt Mauerstein 
Anzahl 

Versuchswerte B = Brutto 

N = Netto 
LHLz A – 12 – 0,8 – 2 DF 

HLz A – 28 – 1,4 – 2 DF 

HLz A – 66 – 1,6 – 2 DF f79,OPü6 
in N/mm² 

B 23,5 59,9 

5 

je Kennwert 
 

N 41,2 93,0 f89,:;,Af79,OPü6 
B 0,015 0,012 

N 0,019 0,016 f89,7O,Af79,OPü6 
B 0,040 0,044 

N 0,049 0,055 f89,7O,<f79,OPü6 
B 0,035 0,041 

N 0,050 0,057 f89,7O,Af89,7O,< 
B 1,146 1,029 

N 0,978 0,995 f89,7O,Af89,:;,A B / N 2,677 3,540 

 

Inwieweit dieser Wert als reine Materialkenngröße bewertet werden kann, ist kritisch zu hinterfragen. 
Aus prüftechnischer Sicht kann der querdehnungsbehindernde Einfluss der Lasteinleitungsplatten 
eine Erhöhung der experimentellen Druckfestigkeit bewirken. Geprüft wird also ein mehraxialer 
Druckspannungszustand, der in Abhängigkeit zur Prüfkörperschlankheit steht. [Schubert und Glitza 
1979] nennen in grober Näherung den Abminderungsfaktor 0,6 für die Umrechnung des Prüfwertes 
auf die gesuchte einaxiale Druckfestigkeit. Heute werden die Zugfestigkeiten aus Gründen der Ver-
gleichbarkeit in der Regel auf die normierte Steindruckfestigkeit bezogen. Nach [DIN EN 772-1: 2011] 
ist dafür die geprüfte mittlere Steindruckfestigkeit zunächst auf den lufttrockenen Zustand umzurech-
nen und anschließend mit einem Formfaktor zu multiplizieren, der die querverformungsbehindernden 
Einflüsse der stählernen Druckplatten in Abhängigkeit von der Prüfkörpergeometrie erfasst. Die in 
[DIN EN 772-1: 2011] Anhang A genannten Formfaktoren nehmen auf einen Mauerstein mit einer 
Breite und einer Höhe von 100 mm Bezug. Liegen vom Referenzstein abweichende Schlankheiten 
vor, sind Formfaktoren mit einem Wertebereich von 0,65 bis 1,55 in die Berechnung der Normdruck-
festigkeit miteinzubeziehen. Insbesondere im Fall sehr schlanker Mauersteine wurden die europäi-
schen Formfaktoren auf nationaler Ebene in Deutschland als zu günstig bewertet [Alfes et al. 2013]. 
Um einer Überschätzung der Steindruckfestigkeit entgegenzuwirken, wurden daher für Mauerziegel 
sowohl in der Restnorm [DIN 105-100: 2012] als auch in der Anwendungsnorm [DIN 20000-401: 2012] 
abweichende und lediglich vom Sollmaß der Ziegelhöhe abhängige Formfaktoren aufgenommen. Die-
se bewegen sich für das zugrunde gelegte Bezugsformat 2 DF in den Grenzen von 0,6 bis 1,2 und 
gehen über die deutsche Normdruckfestigkeit f79 in die Mauerwerksbemessung nach [DIN EN 1996-1-
1/NA: 2012] bzw. [DIN EN 1996-3/NA: 2012] ein. Eine Bestimmung der einaxialen Druckfestigkeit mit 
Hilfe der eingeführten Formfaktoren ist jedoch nicht möglich, da diese Hilfswerte nur die Vergleichbar-
keit verschiedener Steinformate gewährleisten, die Prüfergebnisse allerdings nicht um die gesamte 
Endflächenreibung bereinigen. Auch lassen sich Kenntnisse aus Betonuntersuchungen an Zylindern, 
Würfeln oder prismatischen Prüfkörpern, die u. a. [Schickert 1981] näher ausführt, nicht bedenkenlos 
auf Hochlochziegel übertragen. Hier spielt in erster Linie das Lochbild und die damit verbundene 
Schlankheit der Längs- und Querstege sowie deren Anordnung bzw. Aussteifung untereinander eine 
entscheidende Rolle. Die eigenen experimentellen Untersuchungen an druckbelasteten Einzelsteinen 
und unvermörtelten Dreisteinprüfkörpern (s. Kapitel 3.3) ließen keinen nennenswerten festigkeitsstei-



130  Numerische Modellbildung 

gernden Einfluss der Stahlplatten erkennen. Inwiefern die von [Schubert und Glitza 1979] genannten 
Druckfestigkeiten von der einaxialen Tragfähigkeit abweichen, ist aufgrund des unterschiedlichen 
Steinformates und Lochbildes aber nicht in abgesicherter Form möglich. Werden die genannten Ge-
staltsabweichungen vernachlässigt und in grober Näherung ausschließlich die Steinhöhe als maßge-
bender Einflussparameter betrachtet, könnten die von [Schubert und Glitza 1979] genannten Zugfes-
tigkeit-Druckfestigkeit-Verhältnisse für eine direkte Übertragbarkeit auf das im Zuge dieser Arbeit be-
trachtete Hochlochziegelformat mit einer Sollhöhe von 249 mm um 20 % erhöht werden.  

Alternativ zur einaxialen Zugprüfung werden desöfteren Kenntnisse aus der Betonprüfung übertragen 
und eine Bestimmung der Spaltzugfestigkeit vorgenommen. Als grundlegende Vorteile dieses Prüfver-
fahrens gegenüber einer zentrischen Zugfestigkeitsbestimmung am Mauerstein werden die geringeren 
versuchstechnischen Schwierigkeiten bei gleichzeitig reduziertem Arbeitsaufwand genannt. Von der 
ersatzweisen Bestimmung der Stein-Biegezugfestigkeit wird hingegen durch [Schubert und Friede 
1980] abgeraten, da sowohl Schwindspannungen und Fehlstellen im Randbereich als auch zu geringe 
Biegeschlankheiten der Steine zu einer Verfälschung der gesuchten Kenngröße führen können. 

 

 

Abbildung 4.38: Spaltzugfestigkeitsprüfung an Zylind ern aus [DIN 1048-5: 1991] 

 

Das Grundprinzip der Spaltzugprüfung beruht auf einer Druckbeanspruchung von Betonzylindern mit 
150 mm Durchmesser und 300 mm Länge, die entlang zweier gegenüberliegender gerader Mantelli-
nien eingetragen wird (s. Abbildung 4.38). Die Anordnung von Lastverteilungsstreifen zwischen den 
Druckplatten und dem Prüfkörper gewährleistet während der Versuchsdurchführung eine gleichmäßi-
ge Lastverteilung und verhindert damit ein unbeabsichtigtes Druckversagen im Krafteinleitungsbe-
reich. Bewährt haben sich für diesen Zweck Hartfaserplatten und Hartfilz, wobei die Streifenbreite 1/10 
des Zylinderdurchmessers nicht überschreiten sollte [Bonzel 1964]. Anders als eine vollflächig zentri-
sche Zugkrafteinleitung erzeugt die linienförmige Kraftaufbringung einen zweiaxialen Spannungszu-
stand im Prüfkörper. Dieser setzt sich in Lastwirkungsebene aus Druckspannungen in Richtung der 
Linienbelastung und rechtwinklig dazu wirkenden Zugspannungen zusammen. Wird von einem 
ebenen Spannungszustand und einer sehr dünnen Kreisscheibe ausgegangen, können die Kreis-
scheibenspannungen mit Gleichung (4.45) bis (4.47) beschrieben werden. 
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σ; = − 2 ∙ Pπ ∙ l ∙ v(R − y) ∙ xBrEH + (R + y) ∙ xBrBH − 1dx (4.45) 

 

σR = − 2 ∙ Pπ ∙ l ∙ v(R − y)GrEH + (R + y)GrBH − 1dx (4.46) 

 

τ;R = 2 ∙ Pπ ∙ l ∙ v(R − y)B ∙ xrEH − (R + y)B ∙ xrBH x (4.47) 

 

Abbildung 4.39: Theoretische Kreisscheibenspannunge n bei diametral angreifenden und sich gegen-
überliegenden Einzellasten aus [Bonzel 1964] 

 

Hieraus geht hervor, dass die quergerichteten Zugspannungen entlang der gesamten Lastebene 
(y-Achse) ihren Maximalwert erreichen. Dieser Wert entspricht der nach Gleichung (4.48) aus der 
experimentell erreichten Höchstlast F>:; (nach [Bonzel 1964] bezeichnet P die Prüflast) definierten 
Spaltzugfestigkeit, mit deren Überschreitung der Prüfkörper in der Regel in Lastwirkungsrichtung auf-
gespalten wird. In dieser Bruchebene erreichen die vertikalen Druckspannungen ihr Minimum im 
Scheibenmittelpunkt und wachsen theoretisch auf σR → ∞ mit Annäherung an die Lasteinleitungspunk-

te an. Diesem enormen Spannungszuwachs wird mittels der bereits erwähnten Lastverteilungsstreifen 
entgegengewirkt. Durch die Begrenzung der Streifenbreite auf ca. 0,1 d stimmt die in Abbildung 4.40 
gezeigte Spannungsverteilung im Spaltzugversuch annähernd mit den theoretischen Werten der 
durch Einzellasten beanspruchten Kreisscheibe überein. 

 

 

Abbildung 4.40: Theoretische Spannungsverteilung im Spaltzugversuch nach [Bonzel 1964] 

 

Beträgt die Zugfestigkeit des geprüften Baustoffs − wie im Fall von Beton und Mauerziegeln – nur 
einen geringen Prozentsatz der Druckfestigkeit, nähert sich der Bruch im Spaltzugversuch dem reinen 
Zugversagen und damit auch der einaxialen Zugtragfähigkeit an. [Müller et al. 2012] geben für übliche 
Betone Spaltzugfestigkeiten zwischen 2 und 6 N/mm² an, die damit nur geringfügig die zentrischen 
Zugfestigkeiten überschreiten. Hieraus kann geschlossen werden, dass im Fall von Beton die Festig-
keitsabnahme bei zweiaxialen Spannungszuständen durch festigkeitssteigernde Einflüsse infolge der 
Prüfung des störungsfreien Querschnittsinneren im Spaltzugversuch nahezu ausgeglichen werden. 
Für Mauersteine existieren allerdings aktuell keine einheitlichen Umrechnungsfaktoren bezüglich der 
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beiden Zugfestigkeiten. [Schubert 2013] nennt näherungsweise ein zwischen 1,1 und 1,3 liegendes 
Verhältnis zwischen Spaltzugfestigkeit und zentrischer Zugfestigkeit. 
 f89,7O = 2 ∙ F>:;π ∙ d ∙ l  (4.48) 

 

Abweichend vom „Standard“-Prüfzylinder können Spaltzugversuche auch an Probekörpern mit recht-
eckigem Querschnitt durchgeführt werden, falls die Querschnittshöhe h gleich oder geringer als die 
Querschnittsbreite b ausfällt. [Bonzel 1964] gibt an, dass durch spannungsoptische Untersuchungen 
eine annähernd gleiche Spannungsverteilung für diametral belastete Kreisscheiben und umschriebene 
Quadratscheiben nachgewiesen werden konnte, wodurch die Änderung der ursprünglichen Prüfkör-
pergeometrie gerechtfertigt wird. Eine weitere Geometrieanforderung wird in der deutschen Beton-
Prüfnorm [DIN 1048-5: 1991] definiert. Hierin wird festgelegt, dass die Lastverteilungsstreifen mindes-
tens in einem Abstand entsprechend der halben Prüfkörperhöhe vom Probekörperende entfernt anzu-
ordnen sind. Für ungelochte Steine stellen diese Bedingungen meist keine Einschränkung dar. Auch 
[Schubert und Friede 1980] bewerten die Spaltzugfestigkeit als geeignet für die ersatzweise Beschrei-
bung der Vollsteinzugfestigkeit. Im Gegensatz dazu kann die Spaltzugfestigkeitsbestimmung gelochter 
Steine Schwierigkeiten aufwerfen, da derartige Steine in der Regel an der Stelle des größten Loch-
querschnittes geprüft werden. Diese Bereiche liegen nicht immer im geforderten Abstand 0,5 h vom 
Steinrand entfernt und haben teilweise nur eine geringe Scherbenfläche senkrecht zur Lastebene zur 
Verfügung [Schubert und Friede 1980].  

Die Versuchsauswertung der von [Schubert und Glitza 1979] ergänzend zur zentrischen Zugprüfung 
durchgeführten Spaltzugfestigkeitsuntersuchungen zeigt Tabelle 4.8. Verwendet wurden 11 mm breite 
und 5 mm dicke Filzstreifen, um die Last etwa in halber Steinlänge bzw. in halber Steinbreite im Be-
reich des größten Lochquerschnittes einzuleiten. Die Höchstspannung wurde durch Anpassung der 
Belastungsgeschwindigkeit auch in diesen Versuchen nach ca. 1 min erreicht. Eine nettoflächenbezo-
gene Auswertung der Versuche ergab ein Verhältnis von mittlerer Spaltzugfestigkeit zur Normdruck-
festigkeit für LHLz in Längsrichtung von 0,049 und in Querrichtung von 0,050. Die Mittelwerte der Fes-
tigkeitsverhältnisse für HLz lagen mit 0,055 in Längsrichtung und 0,057 in Querrichtung nur geringfü-
gig höher. Im Vergleich zum zentrischen Zugversuch bewirkte lediglich die Änderung der Prüfart eine 
erhebliche Steigerung der experimentellen Zugfestigkeiten in etwa um den Faktor 2,7 (LHLz) bzw. 3,5 
(HLz). Ein relevanter Festigkeitsunterschied zwischen den beiden Prüfrichtungen des Spaltzugver-
suchs war nicht erkennbar.  

Aktuell gilt nach [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] ein Verhältniswert zwischen rechnerischer Steinzugfes-
tigkeit und normierter Steindruckfestigkeit (mit Formfaktor) von 0,026 für Hochlochsteine sowie 0,032 
für Vollsteine ohne Grifflöcher oder Grifftaschen. Detailliertere Werte liefert die von [Schubert 2013] 
und [Schubert 2008] vorgenommene Zusammenstellung des heutigen Wissenstandes, die auszugs-
weise in Tabelle 4.9 übernommen wurde. Auf Grundlage dieser umfassenden Versuchsauswertung 
kann im Vergleich zu den von [Schubert und Glitza 1979] durchgeführten Steinprüfungen mit einem 
deutlich niedrigeren Einfluss der Prüfart gerechnet werden. Für HLz gilt nunmehr im Mittel, dass die 
Spaltzugfestigkeit die axiale Zugtragfähigkeit um 33 % übersteigt, falls Formfaktoren außer Acht ge-
lassen werden. 
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Tabelle 4.9: Mauersteine; Festigkeitskenngrößen aus  [Schubert 2013] und [Schubert 2008] 
 

Steinart 

f89,4:A f79⁄  

Mauerstein 

f89,:;,A f79,OPü6⁄  (ohne Formfaktor) 

EC 6-1-1/NA Mittelwert Wertebereich 
Anzahl 

Versuchswerte 

Hochlochsteine 0,026 

HLz 0,03 0,013… 0,041 20 

LHLz 0,01 0,002…0,019 54 

KS L 0,035 0,026…0,055 19 

Vollsteine ohne 
Grifflöcher oder 

Grifftaschen 
0,032 

KS 0,063 0,039…0,081 18 

Mz 0,04 0,01…0,08 9 

V,Vbl 0,08 0,04…0,21 23 

V2, Vbl2 0,11 0,06…0,18 16 

V, Vbl ≥ 4 0,07 0,05…0,09 7 

   f89,7O,A f79,OPü6⁄  (ohne Formfaktor) 

   Mittelwert Wertebereich 
Anzahl 

Versuchswerte 

  HLz 0,04 0,02…0,09 29 

  Mz 0,07 0,05…0,08 9 

   f89,:;,< f79⁄  (mit Formfaktor) 

   Mittelwert Wertebereich 
Anzahl 

Versuchswerte 

  HLz 0,009 0,003…0,026 8 
 

 

[Schubert 2013] weist darauf hin, dass eine direkte Vergleichbarkeit der normativen und experimentel-
len Zugfestigkeiten nur approximativ gegeben ist, da die Prüfdruckfestigkeit noch mit einem Formfak-
tor multipliziert werden müsste, um die Einflussgröße „Steinformat“ aus den Versuchsergebnissen 
herauszurechnen. Auf Basis der von [Alfes et al. 2013] gegebenen Hintergrundinformationen zur Fest-
legung der rechnerischen Zugfestigkeit von Porenbetonplansteinen, kann zudem davon ausgegangen 
werden, dass es sich bei den normativen Kenngrößen f89,4:A um 5 %-Quantilwerte handelt. Wird der 

Faktor 1,5 aus Gleichung (4.44) vereinfachend zur Umrechnung der charakteristischen Größe auf den 
Mittelwert herangezogen, kann die Vergleichbarkeit mit den experimentellen Mittelwerten erhöht wer-
den. 

Im Weiteren soll überprüft werden, inwieweit der versuchstechnisch bestimmte Mittelwert des Festig-
keitsverhältnisses von 0,01 für LHLz bzw. 0,03 für HLz auf die zentrische Zugtragfähigkeit von bau-
aufsichtlich zugelassenen Planhochlochziegeln des Steinformates 12 DF übertragen werden kann. 
Ergänzend wird in dieser Auswertung auch auf die belastete Nettoquerschnittsfläche der Hochloch-
ziegel Bezug genommen, um Aussagen über die Scherbenzugfestigkeit zu gewinnen und eine mögli-
che Anwendbarkeit des für Vollsteine geltenden Verhältniswertes von 0,04 zu klären. Da in den eige-
nen weiterführenden Untersuchungen die gelochten Steine nicht als homogenes Ersatzkontinuum 
betrachtet werden (s. a. Tabelle 4.4), kann die Mz-Kenngröße von Bedeutung sein. 
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Tabelle 4.10:  Steinversuche von [Ruppik und Grauboh m 2012]; Festigkeitskenngrößen 
 

HLz 

Typ 

Maße 
Quer-
schnitt 

Prüfgröße 

l 
B = Brutto 

N = Netto 

ρ? 
in 

kg/dm³ 

f79,OPü6 
in N/mm² 

f89,:;f79,OPü6 
f89,:;,Af79,OPü6 

f89,:;,Af89,:;  
b h 

in mm 

E 

241 

364 

249 

B 0,62 
11,6 

(11,1…12,4) 0,071 
(0,063…0,075) 

0,018 
(0,016…0,022) 

0,256 

N 1,13 
21,1 

(20,2…22,6) 

0,027 
(0,025…0,033) 

0,388 

F 

245 

360 

249 

B 0,71 
13,1 

(12,6…13,6) 0,053 
(0,047…0,060) 

0,020 
(0,014…0,023) 

0,371 

N 1,37 
25,2 

(24,2…26,2) 

0,028 
(0,019…0,032) 

0,514 

G 

247 

362 

249 

B 0,55 
9,0 

(8,4…9,3) 
n. b. 

0,026 
(0,023…0,027) 

- 

N 1,31 
21,4 

(20,0…22,1) 

0,035 
(0,032…0,036) 

- 

H 

244 

368 

249 

B 0,8 
16,8 

(15,0…19,3) 0,039 
(0,034…0,047) 

0,020 
(0,012…0,027) 

0,500 

N 1,48 
31,1 

(27,8…35,7) 

0,037 
(0,022…0,050) 

0,930 

Mittelwerte: 

B 0,67 12,6 
0,054 

(0,034…0,075) 

0,021 
(0,012…0,027) 

0,376 

N 
1,32 

(1,13…1,48) 
24,7 

(20,0…35,7) 
0,032 

(0,019…0,050) 
0,611 

 

In aktueller Form liegen Prüfergebnisse von axialen Steinzugbelastungsversuchen von [Ruppik und 
Graubohm 2012] vor. In das Versuchsprogramm wurden sieben unterschiedliche Ziegeltypen aufge-
nommen, die infolge ihrer abweichenden Abmessungen, Lochanteile und Lochbilder repräsentativ für 
die baurelevanten Hintermauerziegelarten stehen. Vier der Ziegeltypen (Typ E, F, G und H) weisen 
das Steinformat 12 DF mit einer Wanddicke von ca. 365 mm auf und sind daher für die eigenen Aus-
wertungen von Interesse. An den Planhochlochziegeln wurden neben den Maßen (Lochanteil und 
Stegabmessungen eingeschlossen), der Trockenrohdichte ρ? und der Druckfestigkeit in Steinhöhen-
richtung f79,OPü6 (ohne Formfaktor) u. a. auch die zentrische Zugfestigkeit in Richtung Steinhöhe f89,:; 

und Steinlänge f89,:;,A an ganzen Mauerziegeln bestimmt. Die Belastungsgeschwindigkeit wurde in der 

Art gewählt, dass die Höchstlast in etwa nach 60 bis 90 Sekunden erreicht wurde. Die Darstellung der 
experimentell gewonnenen Festigkeitskenngrößen enthält Tabelle 4.10, wobei die Klammerwerte den 
jeweiligen Wertebereich von fünf (Zugfestigkeit in Höhenrichtung) bzw. sechs (übrige Kennwerte) 
Prüfkörpern angeben. Für die eigene nettoflächenbezogene Analyse der Zuguntersuchungen wurden 
die im Forschungsbericht genannten Lochanteile und Stegmaße herangezogen. Dieses Vorgehen 
erscheint in Hinblick auf die erzielbare prüftechnische Genauigkeit zentrischer Zugversuche gerecht-
fertigt. Mit einem Bruttoverhältnis zwischen zentrischer Zugtragfähigkeit in Längsrichtung und der 
Druckfestigkeit von 0,021 ordnen sich die von [Ruppik und Graubohm 2012] geprüften HLz mit einem 
Steinformat von 12 DF zwischen dem von [Schubert 2013] genannten LHLz- und HLz-Mittelwert ein 



Numerische Modellbildung  135 
 

(s. Tabelle 4.9). Werden die erreichten Prüflasten jeweils auf die um den Lochanteil reduzierte Quer-
schnittsfläche bezogen, liegt näherungsweise die Scherbenzugfestigkeit als Ergebnis vor. Diese er-
reicht 3,2 % der Netto-Druckfestigkeit und liegt damit 20 % unterhalb des Vollstein-
Festigkeitsverhältnisses (Mz: 0,04 in Tabelle 4.9). Gegenüber ungelochten Steinen sind Tragverluste 
dieser Größenordnung durchaus als Folge von Lastumlenkungen durch verspringende oder schrägge-
richtete Stege, der geringeren Umlagerungsmöglichkeiten oder auch aufgrund der künstlich mit Hilfe 
von Ausbrennstoffen bewirkten Porosierung der Scherben denkbar. Es ist davon auszugehen, dass 
der reale Festigkeitsunterschied zwischen den Mauersteinarten HLz und Mz die errechneten 20 % 
übertrifft, da der erhöhte querdehnungsbehindernde Einfluss der Druckplatten bei Vollsteinen eine 
Zunahme der Prüfdruckfestigkeit f79,OPü6 (ohne Formfaktor) gegenüber gelochten Steinen und damit 

eine Abnahme des rechnerischen Zugfestigkeitsanteils erwarten lässt. Eine exakte Aussage über das 
Festigkeitsverhältnis wäre damit nur nach vollständiger Bereinigung der experimentellen Druckfestig-
keiten um den Reibungseinfluss der Endplatten möglich. Diese Tatsache ist jedoch für die eigenen 
Untersuchungen nicht von entscheidender Bedeutung, da die Gegenüberstellung der HLz-
Festigkeitskenngrößen nach [Ruppik und Graubohm 2012] mit den Kennwerten genormter Steine aus 
Tabelle 4.9 in erster Linie zur Plausibilitätskontrolle dient, die zum derzeitigen Stand der Auswertung 
als bestanden bewertet werden kann.  

Von Relevanz ist jedoch auch die Richtungsabhängigkeit der axialen Ziegelzugfestigkeit, die durch 
den nettoflächenbezogenen Vergleich der experimentellen Tragfähigkeit in Richtung Steinlänge 
(f89,:;,A) und Steinhöhe (f89,:;) in Tabelle 4.10 deutlich wird. Der Verhältniswert zeigt, dass in Stein-

längsrichtung im Mittel lediglich 61,1 % der Zugfestigkeit in Steinhöhenrichtung erreicht wird. Dieses 
Ergebnis lässt sich zwar zum einen durch die voneinander abweichenden Stegverläufe und 
-flächenanteile aber insbesondere auch durch den Herstellprozess der Ziegel begründen. Entschei-
dend ist dabei, dass das aufbereitete Tongemisch mit hohem Druck eine sogenannte Strangpresse 
durchläuft, an deren Ende sich ein auswechselbares Stahl-Mundstück zur Erstellung des gewünsch-
ten Lochbildes befindet [Pfeifer et al. 2001]. Als Ergebnis dieses Fertigungsschrittes liegt ein geformter 
endloser Ziegelstrang vor, der mit Hilfe von Stahldrähten in einzelne Steinrohlinge zerteilt wird. Nach 
einem anschließenden Trocknungsprozess werden die Ziegel gebrannt und erhalten damit ihre end-
gültigen Eigenschaften. Beim Strangpressen wird die Tonmasse einer Druckbeanspruchung orthogo-
nal zur Fließrichtung ausgesetzt. Bei diesem Verdichtungsvorgang richten sich die plättchenförmigen 
Bestandteile der Tonstruktur mit ihrer längsten Achse quer zur Richtung des maximalen Drucks aus. 
Die damit verbundene Richtungsabhängigkeit der Materialeigenschaften wird zudem entscheidend 
durch die gleichzeitige Entstehung einer gerichteten Porentextur und ggf. durch die richtungsorientier-
te Lage von Gefügestörungen verstärkt [P. Fischer et al. 1986]. Diese Richtungseffekte haben selbst-
verständlich nicht nur Auswirkungen auf die Materialfestigkeit sondern auch auf das Verformungsver-
mögen der Ziegelscherben. In welchem Maße sich die Elastizitätsmoduln in Richtung Steinhöhe und 
Steinlänge unterscheiden, soll erneut anhand der bereits erläuterten axialen Zugprüfungen von 
[Ruppik und Graubohm 2012] geklärt werden. Hierfür werden die Formänderungen in Zugrichtung, die 
im Verlauf der Steinversuche Typ E, F und H an den vier Außenflächen der Prüfköper mittels indukti-
ver Wegaufnehmer aufgezeichnet wurden, nettoflächenbezogen ausgewertet. Eine Zusammenstel-
lung der wichtigsten Steifigkeitskennwerte beinhaltet Tabelle 4.11. Hieraus wird ersichtlich, dass die 
Gegenüberstellung der Sekantenmoduln bei einem Drittel der Maximallast in Längsrichtung (EE G⁄ ,89,:;,A) 
und in Höhenrichtung (EE G⁄ ,89,:;) mit 65,9 % als Resultat nahezu denselben Verhältniswert wie der 

entsprechende Zugfestigkeitsvergleich aus Tabelle 4.10 (61,1 %) liefert. Des Weiteren gilt für alle 
geprüften Ziegeltypen, dass bis zu zwei Drittel der aufnehmbaren Höchstlast ein nahezu linearer Zug-
spannungs-Dehnungs-Zusammenhang besteht und erst im bruchnahen Spannungsbereich mit einer 
überproportionalen Zunahme der Verformungen zu rechnen ist. 
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Tabelle 4.11:  Steinversuche von [Ruppik und Grauboh m 2012]; Nettoflächenbezogene Mittelwerte der 
Steifigkeitskenngrößen 

 

HLz 

Typ 

Maße Prüfgröße l f79,OPü6 
in N/mm² 

EE G⁄ ,89,:;f79,OPü6  

EB G⁄ ,89,:;EE G⁄ ,89,:; EE G⁄ ,89,:;,Af79,OPü6  

EB G⁄ ,89,:;,AEE G⁄ ,89,:;,A EE G⁄ ,89,:;,AEE G⁄ ,89,:;  
b h E@,89,:;EE G⁄ ,89,:; 

E@,89,:;,AEE G⁄ ,89,:;,A in mm 

E 

241 

364 

249 

21,1 313 
0,97 

150 
0,89 

0,478 
0,91 0,38 

F 

245 

360 

249 

25,2 403 
0,85 

276 
0,98 

0,685 
0,67 0,77 

H 

244 

368 

249 

31,1 189 
0,73 

154 
0,84 

0,815 
0,54 0,59 

Mittelwerte: 25,8 302 
0,85 

193 
0,90 

0,659 
0,71 0,58 

 

Auch [Hannawald und Brameshuber 2007] weisen im Zuge ihrer Arbeit zur Ermittlung effektiver Elasti-
zitätseigenschaften von Hochlochziegeln auf unterschiedliche Scherben-Elastizitätsmoduln in Längs-
und Höhenrichtung hin, wobei Steifigkeitsmoduln für drei praxisübliche Hochlochziegel mit deutlich 
voneinander abweichendem Lochbild aufgeführt werden. Das von [Hannawald und Brameshuber 
2007] je Steintyp angegebene Steifigkeitsverhältnis bewegt sich in den Grenzen von 64 % bis 84 % 
und erreicht im Mittel für alle drei Ziegelarten 73 % mit der Vorzugsrichtung in Steinhöhe, wodurch die 
Prüfergebnisse von [Ruppik und Graubohm 2012] mit sehr guter Übereinstimmung bestätigt werden. 

Eine abschließende Verifizierung des Verformungsverhaltens unter Zuglängsbeanspruchung soll auf 
Grundlage der zentrischen Zugversuche von [Schubert und Glitza 1979] vorgenommen werden. Die 
entsprechenden Festigkeitskenngrößen wurden bereits in Tabelle 4.8 dargestellt und werden jetzt 
durch Tabelle 4.12 um die bei 25 %, 50 % und 75 % der Höchstspannung gemessenen Verfor-
mungsmoduln und die während der Prüfung dokumentierten Querdehnzahlen bei Zugbeanspruchung 
in Steinlängsrichtung ergänzt. Da in den bisherigen Auswertungen der Versuche von [Schubert und 
Glitza 1979] kein relevanter Unterschied zwischen den geprüften LHLz und HLz festgestellt werden 
konnte, wird bei der Mittelung der Steifigkeitskenngrößen von einer Differenzierung dieser beiden 
Ziegeltypen abgesehen. Auch diese experimentellen Untersuchungen unterstreichen, dass der Steifig-
keitsverlust bis ca. 75 % der Höchstspannung gegenüber dem Elastizitätsmodul bei 25-prozentiger 
Auslastung gering ausfällt. Dieser liegt lediglich bei 14 %. Infolge dieser Versuchsergebnisse bestäti-
gen auch [Schubert und Glitza 1979], dass bei Zugbeanspruchung bis zum Eintritt des Bruchversa-
gens ohne relevante Genauigkeitsverluste von einem linearen Spannungs-Dehnungs-Verlauf ausge-
gangen werden kann. Die beiden von [Schubert und Glitza 1979] und [Ruppik und Graubohm 2012] 
bestimmten Sekantenmoduln (EE G⁄ ,89,:;,A und E�,BC,89,:;,A) liefern ausgedrückt als ein Vielfaches der je-

weiligen Prüfdruckfestigkeit f79,OPü6 einen nahezu identischen Wert (193 ⟷ 187). Die in Tabelle 4.12 

aufgeführte mittlere Querdehnzahl kann als Anhaltswert dienen. [Schubert und Glitza 1979] weisen 
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jedoch auf die schwere Realisierbarkeit der messtechnischen Dokumentation und die dabei auftreten-
den Streuungen der betragsmäßig sehr klein ausfallenden Kenngröße hin. 

 

Tabelle 4.12:  Steinversuche von [Schubert und Glitza  1979]; Nettoflächenbezogene Mittelwerte der 
Steifigkeitskenngrößen 

 

 

Prüfgröße 

Mauerstein 
Anzahl 

Versuchswerte LHLz A – 12 – 0,8 – 2 DF 
HLz A – 28 – 1,4 – 2 DF 

HLz A – 66 – 1,6 – 2 DF f79,OPü6 
in N/mm² 

41,2 93,0 

5 

je Kennwert 
 

E�,BC,89,:;,Af79,OPü6  187 

E�,C�,89,:;,AE�,BC,89,:;,A 0,97 

E�,DC,89,:;,AE�,BC,89,:;,A 0,86 

ν�,DC,89,:;,A 0,07 3 

 

Wie auch die durchgeführte Literaturauswertung zeigt, werden Zugprüfungen von Mauersteinen meist 
in Richtung Steinlänge durchgeführt. Die Spaltzugprüfungen von [Schubert und Glitza 1979] deuten 
jedoch darauf hin, dass keine erheblichen Eigenschaftsunterschiede zwischen Breitenrichtung und 
Längenrichtung zu erwarten sind (s. Tabelle 4.8). Die von [Ruppik und Graubohm 2012] geprüften 
HLz-Typen E, F, G und H weisen gemäß dem vorliegenden Forschungsbericht Querstegdickensum-
men von minimal 9,7 % bis maximal 23 % der Steinlängsabmessung auf. Unter Anwendung der zen-
trischen Netto-Längszugfestigkeit aus Tabelle 4.10 kann das Bruttoverhältnis von zentrischer Zugfes-
tigkeit in Steinbreite f89,:;,< zur Normdruckfestigkeit f79 mit Formfaktor je Steinart nach Gleichung (4.49) 

errechnet werden. Wie in Tabelle 4.13 dargestellt wird, nimmt das Festigkeitsverhältnis in dieser Be-
rechnung Werte zwischen 0,0062 und 0,0114 an. Der Mittelwert der vier Planhochlochziegelarten 
ergibt sich zu 0,0084. Mit der Größenordnung von durchschnittlich 0,009 und einem Grenzbereich von 
0,003 bis 0,026 unterstreicht das in Tabelle 4.9 von [Schubert 2013] genannte Festigkeitsverhältnis f89,:;,< f79⁄  die Plausibilität der theoretisch bestimmten Werte. 
 f89,:;,<f79(mit Formfaktor) = 0,032 ∙ f79,OPü6,M599K ∙ ∑ Querstegdicken¸−¹ f79,OPü6,8P@99K ∙ 1,2        (4.49) 
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Tabelle 4.13: Steinversuche von [Ruppik und Graubohm  2012]; Theoretische Bestimmung der einaxialen 
Zugfestigkeit in Steinbreitenrichtung 

 

HLz 

Typ 

Maße Querschnitt l 
B = Brutto 

N = Netto 

� Querstegdicken 

 

in % 

f79,OPü6 
 

in N/mm² 

f89,:;,<f79 (>J9 êKP>6:I9KP) 
 

nach Gleichung       
(4.49) 

b h 
in mm 

E 

241 

364 

249 

B 13,7 11,6 0,0066 

N - 21,1 - 

F 

245 

360 

249 

B 18,0 13,1 0,0092 

N - 25,2 - 

G 

247 

362 

249 

B 9,7 9,0 0,0062 

N - 21,4 - 

H 

244 

368 

249 

B 23,0 16,8 0,0114 

N - 31,1 - 

Mittelwerte: 
B 16,1 12,6 0,0084 

N - 24,7 - 
 

Die wesentlichen Erkenntnisse, die aus der durchgeführten Literaturanalyse über das mittlere Zugver-
halten wärmedämmender Planhochlochziegel des Steinformates 12 DF gewonnen wurden, werden 
nachfolgend zusammengefasst. Alle Kenngrößen bzw. Verhältniswerte werden bezogen auf die jewei-
lig belastete Nettoquerschnittsfläche angegeben und spiegeln damit annähernd die Scherbeneigen-
schaften wider. 
 

• Maßgebend für die Mauerwerkszugfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge ist der Haftverbund zwi-
schen Mauerstein und Mörtel. Das Zugtragverhalten der Mauersteine ist damit in erster Linie 
in Hinblick auf die schräggerichteten Hauptspannungen von Bedeutung. 
 

• Das Strangpressen bei der Ziegelfertigung bewirkt eine Richtungsabhängigkeit der Materialei-
genschaften. In Steinhöhenrichtung kann der Sekantenmodul unter Zugbeanspruchung in et-
wa durch die 300-fache und die Zugfestigkeit durch 0,054-fache Normprüfdruckfestigkeit f79,OPü6 (ohne Formfaktor) ausgedrückt werden. Beide Verhältniswerte erreichen hingegen in 

Steinlängenrichtung nur in etwa 60 % bis 65 % ihrer Größe. 
 

• Der Abfall des Elastizitätsmoduls ist sowohl in Richtung Steinhöhe als auch in Richtung Stein-
länge bis 75 % der aufnehmbaren Höchstspannung sehr gering. Der Verlust liegt bei etwa 
10 % bis 15 % der Sekantensteifigkeit. In Anbetracht dieser Tatsache kann bis zum Eintritt 
des Bruchversagens in guter Näherung mit einer linearen Spannungs-Dehnungs-Beziehung 
gerechnet werden. 
 

• Eine Gleichheit der Scherbeneigenschaften in Längs- und Querrichtung kann vorausgesetzt 
werden. 
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Die Beschreibung des Materialverhaltens erfolgt im numerischen Rechenmodell bezogen auf die or-
thotropen Symmetrieachsen. Im vorangegangenen Abschnitt wurde bereits die Implementierung der 
experimentellen Spannungs-Dehnungs-Verläufe für vertikale Druckbeanspruchungen dargelegt. Auf 
Basis der in diesem Abschnitt erarbeiteten Grundlagen kann das Materialmodell um das Trag- und 
Verformungsverhalten unter einaxialer Zugbeanspruchung senkrecht und parallel zu den Lagerfugen 
ergänzt werden. Infolge der betragsmäßig gering ausfallenden Zugfestigkeiten und des im Wesentli-
chen erst im bruchnahen Bereich auftretenden Steifigkeitsverlustes wird hierbei sowohl in Richtung 
Steinhöhe als auch in Richtung Steinbreite von einem linear-elastischen Zugspannungs-Dehnungs-
Zusammenhang ausgegangen. Die zu untersuchenden PHLz Typ K und Typ I weisen unter einaxialer 
Normdruckbeanspruchung im Mittel einen Sekantenmodul EE G,⁄ :; auf, der die Steinfestigkeit f79,OPü6 
(ohne Formfaktor) um das 454-fache übersteigt (s. Tabelle 3.2 und Tabelle 3.3). Hieraus können die 
benötigten richtungsabhängigen Steifigkeiten wie folgt berechnet werden: 

 

Steinhöhenrichtung:  

E89,:; = EE G,⁄ 89,:; = 300454 ∙ EE G,⁄ :; = 0,66 ∙ EE G,⁄ :; ≈ Á, ë ∙ ´Û ã,⁄ ìí 
 

Steinbreitenrichtung:  

E89,:;,< = EE G,⁄ 89,:;,< = 300 ∙ 0,65454 ∙ EE G,⁄ :; = 0,43 ∙ EE G,⁄ :; ≈ Á, î ∙ ´Û ã,⁄ ìí 
 

Der Zug-Elastizitätsmodul wird im Weiteren in Steinhöhenrichtung mit 70 % und in Steinbreitenrich-
tung mit 40 % der Drucksteifigkeit EE G⁄ ,:; angesetzt. 

Zur weiteren Vervollständigung der orthotropen Materialbeschreibung wird die mit 33 % der Höchst-
spannung korrespondierenden Querdehnzahl νE G,⁄ R; auf Grundlage der an vermörtelten Dreisteinkör-

pern durchgeführten Druckfestigkeitsuntersuchungen (s. Kapitel 3.3) bestimmt. Aus der Gegenüber-
stellung der lokal am Mittelstein registrierten relativen Längenänderungen in Querrichtung (WA 5 und 
WA 7) und in Höhenrichtung (WA 4 und WA 6) ergibt sich die mittlere Querdehnzahl νE G,⁄ R; für Mauer-

stein Typ K zu 0,17 (s. Tabelle 3.6) und für Mauerstein Typ I zu 0,20 (s. Tabelle 3.10). Mit Hilfe des 
bereits definierten Steifigkeitsverhältnisses der beiden Orthotropierichtungen kann die Querdehnzahl νE G,⁄ ;R des in Breitenrichtung zugbeanspruchten transversal isotropen Scherbenmaterials wie folgt 

bestimmt werden: 
 νE G,⁄ ;R = νE G,⁄ R;ER ∙ E; = νE G,⁄ R;EE G,⁄ :; ∙ E89,:;,< = 0,5 ∙ (0,17 + 0,20)EE G,⁄ :; ∙ 0,4 ∙ EE G,⁄ :; = Á, Áëî 
 

Dieses Ergebnis wird durch die experimentelle Querdehnzahl von [Schubert und Glitza 1979] aus 
Tabelle 4.12 mit sehr guter Übereinstimmung bestätigt. 

Das Verbundversagen senkrecht zur Lagerfuge wird innerhalb des FE-Modells durch das Erreichen 
der Haftzugfestigkeit in den Kontaktflächen der einzelnen Mauersteine beschrieben. Wird die Ver-
bundfestigkeit erreicht, öffnet sich die Fuge. Im Bereich der Fugenklaffung wird damit ein Kraftübertrag 
zwischen den angrenzenden Kontaktkörpern ausgeschlossen. Die Festlegung der ansetzbaren Haft-
zugfestigkeit wird bezogen auf den Stegflächenanteil auf Basis der Biegezugfestigkeitsprüfungen (s. 
Kapitel 3.5) unter 4.2.3 vorgenommen. Das Steinzugversagen in Höhenrichtung nimmt infolge der 
begrenzten Verbundfestigkeit keinen relevanten Stellenwert ein. Die numerische Erfassung des Stein-
zugversagens unter mehraxialen Spannungszuständen wird im folgenden Abschnitt erarbeitet. 
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Mehraxiale Beanspruchungen 

Wie im Vorhergehenden bereits beschrieben, kann für Planhochlochziegel infolge der geringen Fu-
gendicke und der hohen Ausführungsqualität bzw. Gleichmäßigkeit der deckelnden Dünnbettmörtelfu-
ge davon ausgegangen werden, dass bei einaxialer Druckbeanspruchung senkrecht zur Lagerfuge 
keine relevanten Querzugspannungen im Stein entstehen. Dennoch können andere Einwirkungsarten 
Zugbeanspruchungen bzw. mehraxiale Spannungszustände im Ziegel hervorrufen. In diesen Fällen 
kann die Tragfähigkeit des Mauerwerks insbesondere bei hohen Verbundfestigkeiten im Bereich der 
Lagerfugen durch die Steinzugfestigkeit dominiert werden. Für die zu untersuchende Problematik des 
Wand-Decken-Knotens sind in diesem Zusammenhang die beiden folgenden Beanspruchungsarten 
von entscheidender Bedeutung. 

 

Teilflächige Druckbeanspruchung senkrecht zur Lager fuge (Diskontinuitätsbereich) 

Werden Wandquerschnitte nur partiell auf Druck beansprucht, ist im Allgemeinen von einer Teilflä-
chenbeanspruchung die Rede. Im unmittelbaren Belastungsbereich werden Querverformungen oft-
mals durch die Reibung zwischen einleitendem Bauteil und dem Mauerwerk sowie durch die umlie-
genden unbelasteten Bereiche behindert, wodurch gegenüber einaxialen Druckspannungszuständen 
erhöhte Tragfähigkeiten erzielt werden. Demgegenüber steht jedoch die Festigkeitsminderung in ent-
fernteren Mauerwerksbereichen, die durch die Ausbreitung der Last hervorgerufen wird. Ursache hier-
für sind Kraftumlenkungen und die dabei senkrecht zu den Druckspannungstrajektorien verlaufenden 
Querzugspannungen. Normativ wird der Nachweis von Wänden unter Teilflächenbelastung in [DIN EN 
1996-1-1: 2013] mit [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] Absatz 6.1.3 geregelt. Hierbei wird für Lochsteine 
eine Erhöhung der Bemessungsdruckspannung um bis zu 50 % zugelassen, wenn folgende Bedin-
gungen erfüllt sind: 

 

• Die Größe der belasteten Teilfläche A8 übersteigt das Zweifache des Quadrates der Wand-
dicke (2 ∙ tB) nicht. 

 

• Die Ausmitte e des Schwerpunktes der Teilfläche A8 ist kleiner als 1/6 der Wanddicke t. 
 

Da für die linienhafte Auflagerung von Decken auf Außenwänden die Teilfläche nie die Größenord-
nung von 2 ∙ tB erreichen kann, ist ein Erhöhungsfaktor β normativ nicht herleitbar. Ebenfalls ist der 
Querschnitt nicht zwangsläufig überdrückt und damit die Ausmitte der angreifenden Beanspruchung 
größer als t 6⁄ . Eingehend untersucht wurde die Thematik des teilflächenbelasteten Mauerwerks von 
[Kirtschig und Kasten 1980]. Das Versuchsprogramm umfasste dabei u. a. Untersuchungen an Mau-
erwerkskörpern von 1,0 m Länge, 1,0 m Höhe und 24 cm Dicke. Erprobt wurden vier unterschiedliche 
Mauersteinarten (KSV, KSL, HLz und Hbl) bei Verwendung von Mörteln der Gruppen II und III. Ziel 
der Versuchsdurchführungen war durch Variation von Größe und Lage der belasteten Teilfläche 
Kenntnisse über das Tragverhalten von partiell beanspruchten Mauerwerksstrukturen zu gewinnen. 
Beansprucht wurde hierbei in allen Versuchsvarianten ein Teilbereich der Prüfkörperlänge, während in 
Dickenrichtung teilweise vollflächig und in anderen Fällen nur eine Randfläche (halbe Wanddicke) 
belastet wurde. Unabhängig von Steinart und Mörtelgruppe zeigte die Auswertung der experimentel-
len Untersuchungen, dass mit abnehmender Belastungslänge eine deutliche Tragfähigkeitssteigerung 
gegenüber vollflächig druckbeanspruchtem Mauerwerk erzielt werden konnte. Ausnahme hiervon 
bildeten ausschließlich Belastungsfälle, in denen die Teilfläche am Wandende bei gleichzeitiger Voll-
beanspruchung der Wanddicke angeordnet wurde. Bei dieser Beanspruchungsart trat nach vertikaler 
Rissbildung unterhalb der Lasteinleitungsfläche teilweise ein keilförmiges Abscheren der direkt belas-
teten Mauerwerksbereiche auf. [Kirtschig und Kasten 1980] geben an, dass infolge der fehlenden 
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Lastausbreitung bei Randbeanspruchungen mit einem bis zu ca. 10-prozentigen Tragverlust gegen-
über Vollbelastung zu rechnen ist.  

Der Effekt eines Festigkeitsabfalls unter partieller Druckbeanspruchung konnte überwiegend auch in 
den eigenen an Einzelsteinen durchgeführten Teilflächenbelastungsversuchen (s. Kapitel 3.2) festge-
stellt werden, in denen die geringeren Umlagerungsmöglichkeiten verkleinerter Belastungsflächen 
nicht durch positive Einflüsse aus Querdehnungsbehinderungen oder durch die Einbeziehung angren-
zender Bereiche zum Lastabtrag kompensiert werden konnten. Entscheidend ist hierbei, dass die 
einzelnen Scherben innerhalb der belasteten Querschnittsfläche untereinander sowohl Festigkeits- als 
auch Steifigkeitsstreuungen aufweisen. Im Fall kleiner Belastungsflächen mit einem Querschnittsbrei-
tenanteil von 7 % spielen die genannten Streubreiten keine entscheidende Rolle. Die Hochlochziegel 
zeigen unter diesen Beanspruchungsbedingungen ein verformungsarmes und tragfähiges Material-
verhalten (s. TF 1 und 2 in Abbildung 4.41). Im Fall vergrößerter Teilflächen mit Belas-tungsbreiten 
zwischen ca. 20 % bis 65 % der Querschnittsdicke (TF 3 bis 6) führen die streuenden Materialeigen-
schaften zu einer ungleichmäßigen Auslastung der Stege, woraus zusammen mit der eingeschränkten 
Umlagerungsmöglichkeit innerhalb der Teilfläche relevante Tragfähigkeitseinbußen resultieren. Ge-
genübergestellt mit TF 1 und 2 liegt der Festigkeitsverlust im Fall des Großkammersteins Typ K bei 
rund 30 % und für Typ I bei ca. 12 %. Der geringere Abfall bei Typ I lässt auf eine erhöhte Lastumla-
gerungsmöglichkeit bei filigranen Lochbildern schließen. Vergleichbar zu Einzelziegeln unter Teilflä-
chenlast entsprechend TF 3 bis 6 stellt sich das Verhalten zentrisch druckbelasteter Dreisteinkörper 
dar (s. Kapitel 3.3 und Abbildung 4.41). In diesem Fall wird die Tragfähigkeit durch die Summation von 
Ziegelschwachstellen über die drei Steinschichten hinweg eingeschränkt. Zudem können Verbands-
einflüsse, wie z. B. Abweichungen innerhalb des Lochbildes der einzelnen Steine und der daraus re-
sultierende Versatz der Stege im Lagerfugenbereich, zu einem weiteren Abfall der Vertikaltragfähig-
keit führen. Gleichzeitig lässt aber die Übereinanderreihung mehrerer Steinlagen auch eine Ver-
gleichmäßigung der Materialeigenschaften innerhalb des Querschnitts und folglich eine gleichmäßige-
re Auslastung der Stegfläche erwarten. Werden die experimentellen Stegfestigkeiten des zentrischen 
Dreisteinkörperversuchs mit der Tragfähigkeit der Belastungsflächen TF 1 und 2 verglichen, ergibt 
sich für beide Ziegeltypen ein annähernd identischer Verhältniswert. Der Kleinprüfkörper erreicht mit 
HLz des Typs K 68 % und mit HLz des Typs I 73 % der Kleinflächenfestigkeit des Einzelsteins. 

 

  
a) HLz Typ K b) HLz Typ I 

 
 

Abbildung 4.41: Materialverhalten von zentrisch dru ckbeanspruchten Dreisteinkörpern sowie von  
Einzelsteinen unter voll- und teilflächiger Druckbea nspruchung 
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Im Gegensatz zu den experimentell auch über größere Teilflächen konstant aufgebrachten Druckbe-
anspruchungen nähern sich die realen Spannungsverteilungen des spröden Ziegelmaterials als Folge 
des Deckendrehwinkels und des eingeleiteten Platteneinspannmomentes an den Wandenden (Dis-
kontinuitätsbereich) erwartungsgemäß der Dreiecksform an. Im Fall geringer Wandauflasten stehen 
zudem aufgrund klaffender Wand-Decken-Fugen (Differenzdrehwinkel im Knotenbereich) nur kleine 
Bereiche des Querschnitts zum Lastabtrag zur Verfügung. Die Maximalwerte der auftretenden Verti-
kaldruckspannungen sind damit im Lasteinleitungsbereich sowohl für geringe als auch für erhöhte 
Deckeneinspanngrade auf eine kleine Querschnittszone ähnlich den Teilflächen 1 und 2 beschränkt. 
Deutlich vor Eintritt des Druckversagens waren jedoch während den Versuchsdurchführungen rele-
vante Rissbildungen in der Übergangszone zwischen dem belasteten und unbelasteten Querschnitts-
bereich zu verzeichnen (s. Abbildung 3.2). Diese Art der Rissbildung konnte auch von [Jäger et al. 
2013], wie in Kapitel 2.3.2 dargelegt wurde, beobachtet werden. Am Gesamtsystem des Wand-
Decken-Knotens hätte eine derartige Rissentstehung den Verlust des Zusammenwirkens des Quer-
schnitts zur Folge. Verformungsunterschiede und Kerbwirkungen im Bereich lokal erhöhter Beanspru-
chungen können folglich zu Abrissen und aufgrund des sich anschließenden „Reißverschlusseffekts“ 
zu einem Versagen der Mauerwerkswand führen.  

Die getroffenen Aussagen werden durch Abbildung 4.42 bestätigt. Gezeigt werden Rissbildungen im 
Querstegbereich, die im Verlauf des Großversuchs als Folge lokaler Differenzverformungen am 
Wandfuß aufgetreten sind (s. a. Kapitel 3.6). Die vom Abscherversagen betroffenen Querstegzonen 
grenzen beidseitig an den Längssteg an, der durch das Plattenende belastet wird. Die maßgebende 
vertikale Höchstspannung war demnach trotz der unterhalb der Bemessungslast liegenden Plattenbe-
anspruchung und des damit reduzierten Deckendrehwinkels im Großversuch auf eine kleine Teilfläche 
vergleichbar zu TF 1 und 2 begrenzt. 

 

 

Abbildung 4.42: Rissbildung im Querstegbereich am W andfuß als Folge lokaler Differenzverformungen 
im Großversuch (s. a. Kapitel 3.6) 

 

Die beschriebene lokale Versagensart im numerischen Rechenmodell zu erfassen, würde die Einbe-
ziehung der Materialentfestigung zur Abbildung des fortschreitenden Abscherversagens erfordern. 
Gerade im Diskontinuitäts- bzw. Lasteinleitungsbereich können detaillierte Bruchkriterien sensibel auf 
numerische Spannungsspitzen reagieren und damit fehlerbehaftete Ergebnisse liefern. Darüber hin-
aus ist eine wesentliche Zunahme der Rechenintensität nicht zu vermeiden und damit die Durchfüh-
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rung einer umfassenden Parameterstudie nur erschwert möglich. Im Rahmen der vorliegenden Arbeit 
wir daher für den Diskontinuitätsbereich der Ziegelwände ein auf Vertikalspannungen basierendes 
Versagenskriterium eingeführt. Ziel ist es durch die Begrenzung der realen Vertikaltragfähigkeit kleiner 
Belastungsflächen (s. TF 1 und 2 in Abbildung 4.41) übermäßige Differenzverformungen zu verhin-
dern und hierüber den Zusammenhalt des Querschnitts im Bereich der Wandenden sicherzustellen. 
Zu diesem Zweck wird für die jeweils erste Ziegellage ober- und unterhalb der Decke im FE-Modell die 
Materialkennlinie der zentrisch druckbeanspruchten Dreisteinkörper hinterlegt (s. Tabelle 4.6). Für 
beide geprüften Hochlochziegelarten kann mit Hilfe der zentrischen Dreisteinkörperfestigkeit die verti-
kale Bruchdehnung kleiner Belastungsflächen auf in etwa zwei Drittel ihres Wertes begrenzt werden 
(s. Abbildung 4.43). Wie die eigenen Teilflächenbelastungsversuche zeigen, liegen bei Vertikalstau-
chungen in dieser Größenordnung bereits erste Querstegschädigungen als Folge von Differenzver-
formungen vor. Die Dreisteinkörperarbeitslinie kann demzufolge im numerischen Rechenmodell zur 
Beschreibung der lasteinleitungsnahen Mauerwerkseigenschaften hinterlegt werden, wobei das Über-
schreiten der vertikalen Druckfestigkeit in diesem Fall das Abscherversagen kennzeichnet. Hierdurch 
wird sowohl ein numerisch stabiles Versagenskriterium für den Diskontinuitätsbereich der Wandenden 
als auch für künftige Untersuchungen eine mit geringem Prüfaufwand bestimmbare Mauerwerkskenn-
größe eingeführt. Die dabei unterschätzte Steifigkeit des Lasteinleitungsbereichs spielt für den lokalen 
Tragfähigkeitsnachweis eine untergeordnete Rolle und kann aufgrund der im Vorfeld zum Bruchver-
sagen stattfindenden Rissbildung und der rechnerisch nicht berücksichtigten plastischen Verformun-
gen der Trenn- und Ausgleichschichten toleriert werden. Die numerische Simulation des Großver-
suchs in Kapitel 4.3 bestätigt diese Aussage. Im Gegensatz dazu würde der Ansatz der Einzelstein-
festigkeit insbesondere im Fall des Ziegels Typ I eine deutliche Überschätzung der lokalen Mauer-
werkstragfähigkeit bewirken (s. Abbildung 4.41). Die Wandfestigkeit, die für Typ K bei rund 64 % und 
für Typ I bei ca. 75 % der Dreisteinkörpertragfähigkeit liegt (s. Tabelle 4.6 und Tabelle 4.7), stellt hin-
gegen eine zu ungünstige Annahme dar. 

 

  
a) HLz Typ K b) HLz Typ I 

 
 

Abbildung 4.43: Materialverhalten von Einzelsteinen unter kleinflächiger Druckbeanspruchung 
einschließlich der theoretischen Umsetzung im FE-Mo dell (Dreisteinkörperarbeitslinie) 

 

 

Im nachfolgenden Abschnitt erfolgt die Entwicklung des numerischen Bruchkriteriums für den 
Kontinuitätsbereich der Ziegelaußenwände. 
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Kombinierte Beanspruchung aus Druck und Querkraft ( Kontinuitätsbereich) 

Abweichend von der bereits erläuterten Regelprüfung nach [DIN EN 1052-1: 1998] werden nach aktu-
ellem Stand der Technik für Mauerwerk aus wärmedämmenden Planhochlochziegeln (mit Großkam-
merlochung) im Dünnbettverfahren allgemeine bauaufsichtliche Zulassungen auf Basis doppelt ex-
zentrischer Mauerwerksversuche erteilt wie sie in ähnlicher Form bereits [Manns und Schneider 1982] 
beschreiben. Geprüft werden hierfür im Läuferverband gemauerte, geschosshohe Wände ca. 2,50 m 
Höhe und 1,25 m Länge. Unter konstanter Belastungsgeschwindigkeit werden die Prüfwände entspre-
chend [DIN EN 1052-1: 1998] unter doppelt exzentrischer Druckbeanspruchung senkrecht zu den 
Lagerfugen zum Bruch geführt. Die Ein- bzw. Ausleitung der Druckkraft erfolgt bezogen auf die Prüf-
körper-Schwerachse bei 1/6 der Wanddicke, wobei die beiden Resultierenden in unterschiedlichen 
Wandhälften zum Liegen kommen (s. Abbildung 4.44a). Aufgrund der diagonal verlaufenden Wir-
kungslinie der ausmittig angreifenden Linienlasten fällt die Lastexzentrizität von den Wandenden zur 
Wandmitte hin auf Null ab. Diese Versuche haben zum Ziel das Tragverhalten von Außenwänden 
zwischen biegeweichen Decken bzw. die daraus resultierende kombinierte Beanspruchung aus Druck 
und Querkraft zu simulieren. Als maßgebende Versagensstelle wird in dieser Versuchsart die Wand-
mittelachse postuliert. Hintergrund dieser Annahme ist die Tatsache, dass sich an dieser Stelle der 
Wand hohe vertikale Druckspannungen mit dem Maximalwert der Schubspannung überlagern. Am 
Wandkopf bzw. -fuß treten im Vergleich zur Wandmitte infolge der exzentrischen Belastung höhere 
maximale Druckspannungen im Bereich des Außensteges auf. Mit Annäherung an die Schwerachse 
der Wand nehmen diese jedoch ab und sind folglich nicht mit dem Höchstwert der Schubspannung zu 
kombinieren. Darüber hinaus werden gewisse Tragfähigkeitssteigerungen durch die querdehnungs-
behindernde Wirkung der Lasteinleitungsplatten an der Ober- und Unterseite der Wand vorausgesetzt. 
Die doppelt exzentrische Druckfestigkeit wird im Rahmen der Zulassungsversuche auf Basis dieser 
Überlegungen der zentrischen Mauerwerkstragfähigkeit gleichgestellt.  

Sind Biegemomente wie im Fall der doppelt exzentrischen Prüfung entlang einer Bauteilachse nicht 
konstant, treten zur Herstellung des Gleichgewichtes Querkräfte im System auf. Diese Kräfte sind 
erforderlich, um Größenänderungen der Zug- und Druckgurtkräfte in Abschnitten mit veränderlicher 
Biegebeanspruchung auszugleichen und können rechnerisch über Schubspannungen τ erfasst wer-
den. Diese Spannungen dürfen nicht als real vorhanden angesehen werden, sondern stellen ein Maß 
für die Abweichung der Hauptspannungsrichtungen vom festgelegten Koordinatensystem dar [Zilch 
und Zehetmaier 2010]. Bezogen auf diese Hauptspannungsachsen wirken letztendlich auf das Bauteil 
ausschließlich Druck- und Zugspannungen (σE und σB mit σE ≥ σB) ein. Für den ebenen Spannungs-
zustand können diese Hauptspannungen nach Gleichung (4.50) und der zugehörige Verschwen-
kungswinkel bezüglich des gewählten Koordinatensystems nach Gleichung (4.51) ermittelt werden. 
 

σE,B = σR + σ;2 ± ð�σR − σ;2 �B + τR;B (4.50) 

 

φ = 12 ∙ arctan Ð 2 ∙ τR;σR − σ;Ñ (4.51) 
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Nachfolgend soll im ersten Schritt mittels einer vereinfachten Handrechnung beurteilt werden, welche 
Tragfähigkeitseinbußen die Zulassungsdruckversuche gegenüber der zentrischen Regelprüfung ge-
mäß [DIN EN 1052-1: 1998] nach sich ziehen. Betrachtet wird der Großkammerziegel Typ K. Die Be-
rechnung erfolgt für einen Wandabschnitt der Länge 1,0 m unter Berücksichtigung der in Tabelle 4.4 
definierten Geometriebereiche. Die Untersuchungen umfassen neben der Wandmitte als Nachweis-
stelle auch Druck-Schub-Spannungszustände im Bereich der ersten Lagerfuge am Wandfuß. Rele-
vante Festigkeitssteigerungen als Folge der Endplattenreibung oder reduzierter Fugeneinflüsse sind 
nach der ersten Steinlage nicht mehr zu erwarten. 

 

 

 

a) Belastungsanordnung und 
  Schnittgrößenverläufe 

b) vereinfachte Stegflächenverteilung innerhalb des 
  Wandquerschnitts 

 

 

Abbildung 4.44: Doppelt exzentrischer Wanddruckvers uch; HLz Typ K 

 

 

Fläche des vereinfachten Querschnitts: 
 

  A = 1,0 ∙ 0,365 ∙ 0,385¼¾¿®95}:M95JA = Á, ÛîÁñ ¶ä   

 

Flächenträgheitsmoment: 
 

  IS = 1,0 ∙ (2 ∙ 0,0175G + 2 ∙ 0,0165G + 3 ∙ 0,015G)12 + 0,109 ∙ 6 ∙ 0,042G12 +  
 

 + 2 ∙ 1,0 ∙ (0,0175 ∙ 0,1738B + 0,0165 ∙ 0,1148B + 0,015 ∙ 0,057B) + 
 

 + 2 ∙ 0,109 ∙ 0,042 ∙ (0,144B + 0,0855B + 0,0285B) = Á, ÁÁÛâòî ¶î 
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Flächenmomente 1. Grades im Bereich der Querstege: 
 

Schnitt 1-1:   S(x = −0,165m) = 1,0 ∙ 0,0175 ∙ 0,1738 = Á, ÁÁãÁî ¶ã    
Schnitt 2-2:   S(x = −0,0855m) = 1,0 ∙ (0,0175 ∙ 0,1738 + 0,0165 ∙ 0,1148) + 
  + 0,109 ∙ (0,042 ∙ 0,144 + 0,021 ∙ 0,096) = Á, ÁÁñâä ¶ã  

 

Schnitt 3-3:   S(x = −0,0075m) = 1,0 ∙ (0,0175 ∙ 0,1738 + 0,0165 ∙ 0,1148 + 0,015 ∙ 0,057) + 
  + 0,109 ∙ 0,042 ∙ (0,144 + 0,0855 + 0,0285) = Á, ÁÁòóë ¶ã  

 

Schubspannungen im Bereich der Querstege: 
 

Schnitt 1-1: 

�τR;(x = −0,165m)� = ôQ ∙ S(x = −0,165m)IS ∙ b ô = 0,048 ∙ F ∙ 0,003040,001864 ∙ 0,109 ≈ Á, ëä ∙ õmB    
 

Schnitt 2-2: 

�τR;(x = −0,0855m)� = ôQ ∙ S(x = −0,0855m)IS ∙ b ô = 0,048 ∙ F ∙ 0,005820,001864 ∙ 0,109 ≈ Û, ãë ∙ õmB    
 

Schnitt 3-3: 

�τR;(x = −0,0075m)� = ôQ ∙ S(x = −0,0075m)IS ∙ b ô = 0,048 ∙ F ∙ 0,006970,001864 ∙ 0,109 ≈ Û, òî ∙ õmB   
 

 

Spannungen im Bereich der Querstege: 
 

Schnitt 1-1 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 σR = NA + MSIS ∙ x = −F0,1405 + 0,048 ∙ F0,001864 ∙ (−0,165) = −ÛÛ, ãò ∙ õmB  

 
 

 

Schnitt 2-2 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 σR = NA + MSIS ∙ x = −F0,1405 + 0,048 ∙ F0,001864 ∙ (−0,0855) = −ó, ãÛ ∙ õmB    
 

 

Schnitt 3-3 in Wandmitte: 
 σR = NA + MSIS ∙ x = −F0,1405 + 00,001864 ∙ (−0,0075) = −ë, Ûä ∙ õmB  
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Hauptspannungen im Bereich der Querstege mit σ; = 0: 
 

Schnitt 1-1 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 

σE,B = σR2 ± ð�σR2 �B + τR;B = −11,36 ∙ F2 ± ðr−11,36 ∙ F2 sB + (0,72 ∙ F)B 

 

σE = Á, Áîñ ∙ õmB ;  σB = −ÛÛ, îÛ ∙ õmB  
 

 

 

Schnitt 2-2 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 

σE,B = σR2 ± ð�σR2 �B + τR;B = −9,31 ∙ F2 ± ðr−9,31 ∙ F2 sB + (1,37 ∙ F)B 

 

σE = Á, Ûóë ∙ õmB ;  σB = −ó, ñÛ ∙ õmB  
 

 

 

Schnitt 3-3 in Wandmitte: 
 

σE,B = σR2 ± ð�σR2 �B + τR;B = −7,12 ∙ F2 ± ðr−7,12 ∙ F2 sB + (1,64 ∙ F)B 

 

σE = Á, ãòÁ ∙ õmB ;  σB = −ë, îâ ∙ õmB  
 

 

 

Wie die vorangegangene Hauptspannungsberechnung zeigt, resultiert aus dem veränderlichen Ver-
lauf des Biegemomentes entlang der Wandachse ein zweiaxialer Druck-Zug-Spannungszustand im 
Mauerziegel. Für die mathematische Beschreibung des Zusammenhangs zwischen den beiden Span-
nungsgrößen schlägt bereits [Hilsdorf 1965] eine linear verlaufende Bruchkurve zwischen einaxialer 
Druck- und Zugfestigkeit vor. Als Mittel zur Formulierung dieser Annahme dient die Hauptdehnungs-
hypothese (4.52). Diese drückt aus, dass der Bruch und somit das Versagen mit Überschreiten der 
maximalen Hauptdehnung max εE eintritt.  
 1E ∙ (σE − ν ∙ σB) = f89E = max εE (4.52) 

 

In Gleichung (4.52) beschreibt f89 die einaxiale Zugfestigkeit des Ziegels. Wird vereinfacht ein isotro-
pes und linear-elastisches Materialverhalten zugrunde gelegt, können die Höchstwerte der Hauptdeh-
nungen demnach für die verschiedenen Nachweisschnitte mit Hilfe der bereits berechneten 
Hauptspannungen bestimmt werden. 
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Maximale Hauptdehnungen: 
 

Schnitt 1-1 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 max εE = 1E ∙ r0,045 ∙ FmB − 0,17 ∙ −11,41 ∙ FmB s = 1E ∙ Û, óâ ∙ FmB  

 
 

 

Schnitt 2-2 in Höhe der ersten Lagerfuge am Wandfuß: 
 max εE = 1E ∙ r0,197 ∙ FmB − 0,17 ∙ −9,51 ∙ FmB s = 1E ∙ Û, âÛ ∙ FmB  

 
 

 

Schnitt 3-3 in Wandmitte: 
   max εE = 1E ∙ r0,360 ∙ FmB − 0,17 ∙ −7,48 ∙ FmB s = 1E ∙ Û, òã ∙ FmB   
 

Zentrischer Wanddruckversuch: 
   max εE = 1E ∙ r0 − 0,17 ∙ −7,12 ∙ FmB s = 1E ∙ Û, äÛ ∙ FmB   
 

Aus der vereinfachten Handrechnung geht hervor, dass obwohl in Wandmitte bei Prüfung mit doppel-
ter Exzentrizität eine gleichmäßige Druckspannungsverteilung entsprechend der regulären zentri-
schen Druckprüfung vorliegt, dennoch infolge der gleichzeitig auftretenden Schubspannungen eine 
erhöhte maximale Hauptdehnung auftritt. Wird das Überschreiten der maximalen Hauptdehnung als 
Bruchkriterium eingeführt, können gemäß der vereinfachten Berechnung in Wandmitte in etwa 75 % 
und in Höhe der ersten Lagerfuge 61 % der zentrischen Mauerwerkstraglast aufgenommen werden. 
Maßgebend wird damit rechnerisch der Ort der maximalen vertikalen Druckspannung.  

Bei orthotropen Materialeigenschaften können die vorliegenden Hauptdehnungen jedoch nicht aus-
schließlich auf Basis der Hauptspannungen bestimmt werden. Zu beachten ist für diese Baustoffe 
neben den unterschiedlichen Elastizitätsmoduln der Orthotropiehauptrichtungen auch die Tatsache, 
dass der Schubmodul eine unabhängige Größe darstellt und im Vergleich zu isotropen Materialien 
nicht aus Querdehnzahl und Steifigkeitsmodul hergeleitet werden kann. 

Die Festlegung des Schubmoduls wird daher in dieser Arbeit im ersten Schritt unter Anwendung von 
Gleichung (4.53) vorgenommen. Eine weitere Anpassung wird, falls erforderlich, im Zuge der numeri-
schen Nachstellung der Biegezugversuche unter 4.2.3 durchgeführt. 
 

G;R ≈ EE G,⁄ RÔÖ×N÷ ø,⁄ ùú + E89,;ûNü�,ùú,ý
4 ∙ h1 + νE G,⁄ R;i = 1,4 ∙ EE G,⁄ R4 ∙ h1 + νE G,⁄ R;i (4.53) 

 

Mit G;R liegt die letzte der vier unabhängigen Eingangsgrößen (E;, ER, ν;R und G;R) für die Definition 

des zweidimensionalen Spannungs-Dehnungs-Verhältnisses eines linear-elastischen, orthotropen 
Materials nach (4.54) vor. 
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Ü� =
��
��
��
� E;1 − ν;R ∙ νR;

νR; ∙ E;1 − ν;R ∙ νR; 0
ν;R ∙ ER1 − ν;R ∙ νR;

ER1 − ν;R ∙ νR; 0
0 0 G;R��

��
��
�

∙
jÜk
Ül ε;

εR
γ;RþÜ�

Ü� (4.54) 

 

Im numerischen Rechenmodell bezeichnet die y-Achse die Wandhöhenrichtung, deren Materialverhal-
ten unter einaxialer vertikaler Druckbeanspruchung abweichend zu (4.54) nichtlinear beschrieben wird 
(s. Tabelle 4.7). Theoretisch gelten die genannten Arbeitslinien nur für den Fall der spannungsfreien 
Querrichtung. Wird die hierfür notwendige Querverformung behindert oder durch Querzugkräfte ver-
stärkt, treten zudem Spannungen in x-Richtung auf, die wiederum über die Querdehnzahl ν;R Einfluss 

auf das Trag- und Verformungsverhalten der Vertikalrichtung haben. Aufgrund der geringen Quertrag-
fähigkeit und der betragsmäßig sehr kleinen Querdehnzahl ν;R wird jedoch auf die genannte Kopplung 

zwischen x- und y-Richtung rechnerisch verzichtet. Hieraus ergeben sich die Spannungen in Wanddi-
ckenrichtung nach Gleichung (4.55). 
 σ; = E; ∙ ε; + νR; ∙ E; ∙ εR (4.55) 
 

Da die Abbildung des Zugtragverhaltens linear-elastisch unter Ansatz des Zug-Sekantenmoduls er-
folgt, hätte die Festlegung des Maximalwertes der zulässigen Hauptdehnung auf Basis der Quer-
bruchdehnung des Mauerwerks ohne die Berücksichtigung des Steifigkeitsabfalls im versagensnahen 
Bereich eine Überschätzung der Quertragfähigkeit zur Folge. Die Hauptdehnungsgrenze wird daher 
gemäß Gleichung (4.56) auf Basis des Druck-Sekantenmoduls EE G⁄ ,R, der vertikalen einaxialen Druck-

festigkeit f und der Querdehnzahl bei 33 % der Höchstdruckspannung νE G,⁄ R; festgelegt. 
 max εE = −νE G,⁄ R; ∙ fEE G⁄ ,R (4.56) 

 

Um die Kompatibilität dieser Dehngrenze mit der entsprechenden nichtlinearen σR-εR-Beziehung und 

der darüber definierten Vertikalbruchdehnung ε6 zu gewährleisten, geht im Weiteren für versagensna-
he Druckspannungszustände mit εR ≤ 0,75 ∙ ε6 die modifizierte Querdehnzahl gemäß Gleichung (4.57) 

in das numerische Rechenmodell ein. Querdehnungen unterhalb dieser Dehnungsgrenze werden 
hingegen auf der sicheren Seite liegend über die Querdehnzahl νE G,⁄ R; numerisch erfasst. 
 νR;,>K? = νE G,⁄ R; ∙ fEE G⁄ ,R ∙ 1ε6 = − max εEε6  (4.57) 

 

Eine Zusammenstellung der relevanten orthotropen und für den Wandkontinuitätsbereich geltenden 
Materialkennwerte beider Hochlochziegeltypen erfolgt in Tabelle 4.14 einschließlich der Angabe der 
über die Hauptdehnungsformel (4.58) bestimmten einaxialen Zug- und Schubtragfähigkeiten. 

 

εE,B = 12 ∙ Ðε; + εR ± 	hε; − εRiB + γ;RBÑ (4.58)  
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Tabelle 4.14:  Numerische Simulation; orthotrope ste gflächenbezogene Materialkennwerte für den 
Wandkontinuitätsbereich (erste Ziegellage am Wandko pf und -fuß ausgenommen)  

 

 Mauerstein 

 Typ K Typ I 

Druck senkrecht zur Lagerfuge (Wandhöhenrichtung) 

Materialkennlinie Nichtlinear (Tabelle 4.7) EE G,R⁄  in N/mm² 9615 10025 f in N/mm² − 7,0 − 10,2 ε6 in − − 0,000874 − 0,0011 νE G⁄ ,R; in − 0,17 0,20 νR;,>K? in − 0,17 x 7/9615 x 1/0,000874 = 0,14 0,20 x 10,2/10025 x 1/0,0011 = 0,18 max εE in − 0,14 x 0,000874 = 0,000122 0,18 x 0,0011 = 0,0002 

Zug senkrecht zur Lagerfuge (Wandhöhenrichtung) 

Materialkennlinie linear E89,R in N/mm² 0,7 x 9615 = 6730 0,7 x 10025 = 7018 f89,R  in N/mm² 6730 x 0,000122 = 0,82 7018 x 0,0002 = 1,40 fQ in N/mm² 0,52 (Kapitel 4.2.3) 0,53 (Kapitel 4.2.3) 

Zug parallel zur Lagerfuge (Wanddickenrichtung) 

Materialkennlinie linear E89,; in N/mm² 0,4 x 9615 = 3846 0,4 x 10025 = 4010 f89,;  in N/mm² 3846 x 0,000122 = 0,47 4010 x 0,0002 = 0,80 

Plattenschub 

Materialkennlinie linear G;R in N/mm² 2876 (Kapitel 4.2.3) 550 / 1100 (Kapitel 4.2.3) 

�τ;R,S@A�  in N/mm² 2 x 0,000122 x 2876 = 0,70 

HV-Bereich: 
2 x 0,0002 x 550 = 0,22 
 

Griffloch-Bereich: 
2 x 0,0002 x 1100 = 0,44 

 

Durch Einführung der Hauptdehnungshypothese als Bruchkriterium für den Regelbereich der Mauer-
werkswände erreicht die Scherbenzugfestigkeit in Querrichtung rechnerisch für Typ K 3,6 %  
(f79,OPü6,M599K = 13,0 N/mm²) und im Fall Typ I 3,8 % (f79,OPü6,M599K = 20,9 N/mm²) der mittleren Netto-

Steindruckfestigkeit. Beide Festigkeitsverhältnisse liegen ca. 30 % unterhalb der von [Schubert und 
Glitza 1979] experimentell bestimmten nettoflächenbezogenen Spaltzugfestigkeit (s. Tabelle 4.8) von 
Hochlochziegeln (ohne Formfaktor ) und übersteigen die zentrische Steinzugfestigkeit in Längsrich-
tung nach [Ruppik und Graubohm 2012] im Mittel um rund 15 % (s. Tabelle 4.10). Gleichzeitig über-
schreitet für beide Steintypen die Scherbenzugfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge deutlich die Ver-
bundfestigkeit fQ. Dieses Ergebnis wird durch die eigenen Mauerwerks-Biegezuguntersuchungen aus 
Kapitel 3.5, die zu keinerlei sichtbarer Rissbildung innerhalb des Steinmaterials geführt haben, bestä-
tigt. 

Neben der numerischen Erfassung der einaxialen Zugfestigkeiten ist jedoch im Kontinuitätsbereich 
der Ziegelaußenwände das Schubtragverhalten von entscheidender Bedeutung. Entsprechend dem 
Spannungs-Dehnungs-Zusammenhang (4.54) eines linear-elastischen, orthotropen Materials werden 
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Schubspannungen im Rahmen der Finite-Elemente-Berechnung auf Grundlage von Gleichung (4.59) 
ermittelt. 
 τ;R = G;R ∙ γ;R (4.59) 

 

Eine reine Scherbeanspruchung hat die maximale Hauptdehnung εE = EB ∙ γ;R zur Folge, wodurch die 

Scherfestigkeit des Materials wiederum auf Basis der Hauptdehnungshypothese mit 
 τ;R,S@A = 2 ∙ max εE ∙ G;R = τR;,S@A (4.60) 
 

errechnet werden kann. Hieraus ergibt sich für den Mauerstein Typ K im Wandregelbereich eine zu-
lässige Schubspannung von 0,70 N/mm². Für Hochlochziegel mit Großkammerlochung werden im 
Rahmen der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung Anforderungen an die Scherbruchkraft der 
Mauersteine definiert, die im einschnittigen Scherversuch (s. Abbildung 4.45) an zehn Ziegeln inner-
halb der schwächsten Querschnittsstelle zu bestimmen ist.  
 

 

Abbildung 4.45: Belastungsanordnung im einschnittig en Ziegelscherversuch aus 
[Arge Mauerziegel e.V. 2002] 

 

Die Mindestanforderungen an den Planhochlochziegel Typ K in Kombination mit der vorliegenden 
Festigkeitsklasse 4 setzen sich gemäß der entsprechenden Zulassung aus dem Mittelwert von 
30 kN/m und der Begrenzung des kleinsten Einzelwertes auf 25 kN/m zusammen. Wird der geforderte 
Mittelwert der nachfolgend berechneten mittleren numerischen Maximal-Schubkraft gegenübergestellt, 
zeigt sich, dass außerhalb der Lasteinleitungsbereiche rechnerisch im Fall des Großkammersteins 
Typ K in etwa 63 % der Ziegelscherbruchkraft erreicht wird. Dieser Verhältniswert erscheint zutref-
fend, da hierdurch vergleichbar zum Abfall der vertikalen Steindruckfestigkeit auf die vertikale Mauer-
werksfestigkeit Verbandeinflüsse erfasst werden. Gleiches gilt sinngemäß auch für die bereits erläu-
terte numerische Querzugtragfähigkeit des Wandregelbereichs, die unterhalb der Steinspaltzugfestig-
keit eingeordnet werden muss. Darüber hinaus ist davon auszugehen, dass die einaxiale Steinzugfes-
tigkeit einen zu geringen Wert liefert, da im Gegensatz zur zentrischen Zugprüfung bei mehraxial be-
anspruchten Mauerwerkswänden der Ort der Maximalbelastung nicht zwangsläufig mit der 
schwächsten Stelle des Querschnitts zusammenfällt. Die Anwendung der Hauptdehnungshypothese 
ist somit möglich. 
 τ;R,S@A ∙ h®95JM ∙ � Querstegdicken¼½½½½½¾½½½½½¿Í:85AA5 H.H

= 0,70 NmmB ∙ 250 mm ∙ 109 mmm ∙ 10�G = 19,1 kNm  
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Im Fall des filigraner gelochten Hochlochziegels Typ I beinhaltet die allgemeine bauaufsichtliche Zu-
lassung keine Anforderung an die zu erreichende Steinscherbruchkraft. Im Bereich der HV-Lochung 
gilt numerisch 
 τ;R,S@A ∙ h®95JM ∙ � Querstegdicken¼½½½½½¾½½½½½¿Í:85AA5 H.H

= 0,22 NmmB ∙ 250 mm ∙ 510 mmm ∙ 10�G = 28,1 kNm  
 

und im Bereich der Grifflöcher entsprechend 
 

τ;R,S@A ∙ h®95JM ∙ � Querstegdicken¼½½½½½¾½½½½½¿Í:85AA5 H.H
= 0,44 NmmB ∙ 250 mm ∙ 254 mmm ∙ 10�G = 28,0 kNm  . 

 

In den Lagerfugenflächen ermöglicht die Haftung und / oder Reibung zwischen Stein und Mörtel die 
Aufnahme bzw. Weiterleitung von Horizontalkräften. Das Fugen-Schubversagen in Wanddickenrich-
tung spielt aufgrund der zu betrachtenden überwiegend vertikal beanspruchten Mauerwerkswände mit 
verhältnismäßig geringer Querkraftbeanspruchung und der begrenzten Steinschubtragfähigkeit eine 
untergeordnete Rolle. Als Versagensmodell wird das lineare Reibungsgesetz nach Coulomb unter 
Ansatz eines Reibungskoeffizienten zwischen Mörtel und Stein von μ = 0,6 entsprechend [DIN EN 
1996-1-1/NA: 2012] Abschnitt 3.6.4 gewählt. Damit besteht an jeder Stelle des Mauerwerkkörpers ein 
proportionaler Zusammenhang zwischen der aufnehmbaren Schubspannung und der senkrecht zur 
Lagerfuge einwirkenden Druckbeanspruchung. Auf den Ansatz der günstig wirkenden Haftscherfestig-
keit wird auf der sicheren Seite liegend verzichtet. 

 

 

Abbildung 4.46: Maximale Hauptdehnungen im Wandrege lbereich beim doppelt exzentrischen 
Wanddruckversuch; HLz Typ K 
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Gegenüber isotropen Werkstoffen ist hinsichtlich des Tragvermögens des orthotropen Ziegelmaterials 
mit Vorzugsrichtung in Steinhöhe ein erhöhter Einfluss zweiaxialer Druck-Zug-Spannungszustände zu 
erwarten, da die reduzierte Festigkeit in Querrichtung zum Tragen kommt. So zeigt auch die nichtline-
are numerische Nachstellung des doppelt exzentrischen Zulassungs-Druckversuchs für HLz Typ K 
unter Zugrundelegung der orthotropen Werkstoffeigenschaften aus Tabelle 4.14 im Vergleich zur ver-
einfachten Handrechnung eine Zunahme der maximalen Hauptdehnung im Bereich der Wandschwer-
achse. Infolge der richtungsabhängigen Steineigenschaften und des damit verbundenen reduzierten 
Schubmoduls erreichen jetzt die Hauptdehnungen am Ort der maximalen Schubbeanspruchungen 
(Wandmittelachse) und im Bereich der größten vertikalen Druckspannungen (Querschnittsrandberei-
che an den Wandenden) annähernd die gleiche Größenordnung (s. Abbildung 4.46), wobei die maxi-
mal zulässige Hauptdehnung (max εE = 0,000122) über größere Teilflächen und folglich ohne weitere 
Umlagerungsmöglichkeiten bei einer Vertikallast von 543 kN überschritten wird. Die Traglast erreicht 
damit im Regelbereich der Wand numerisch rund 55 % der zentrischen Mauerwerksfestigkeit. Die 
jeweils erste Ziegellage an den Wandenden besitzt infolge der erhöhten Festigkeiten in dieser Ver-
suchsanordnung theoretisch keine Relevanz und wird daher in Abbildung 4.46 nicht dargestellt. Im 
vorangegangenen Abschnitt Einaxiale Zugbeanspruchung wurde dargelegt, dass bei ca. zwei Drittel 
der Bruchhauptdehnung bzw. der Zugfestigkeit mit ersten Rissbildungen zu rechnen ist. Die hiervon 
theoretisch betroffenen Wandbereiche (diagonaler Rissbildungsverlauf) zeigt Abbildung 4.46. 

In der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung des Planhochlochziegels Typ K wird für die vorlie-
gende Druckfestigkeitsklasse SFK 4 der Grundwert σ� der zulässigen Druckspannung mit 0,5 N/mm² 
angeben. Wird dieser Wert mittels Gleichung (4.38) und (4.40) unter Berücksichtigung der Prüfkörper-
schlankheit auf die charakteristische Mauerwerksdruckfestigkeit fI,©@A umgerechnet und dem experi-

mentellen Ergebnis der zentrischen Wandprüfung aus Tabelle 3.14 gegenübergestellt, kann die Grö-
ßenordnung des errechneten Tragfähigkeitsunterschieds der beiden Prüfverfahren bestätigt werden. 
 

fI,©@AfI,OPü6 =
10,85 ∙ 1 + 6 ∙ 10B ∙ 118001 + 6 ∙ � 2,50,365�B ∙ 11800 ∙ 2,0 ∙ σ�,©@A

fI,OPü6 = 10,85 ∙ 1,153 ∙ 2,0 ∙ 0,52,2 = 0,62 
 

4.2.3 Verifizierung des numerischen Rechenmodells 

Die Eignung des numerischen Rechenmodells zur realitätsnahen Nachstellung des Trag- und Verfor-
mungsverhaltens der im Rahmen dieses Forschungsvorhabens zu untersuchenden Ziegelwände wird 
nachfolgend durch Simulation der in Kapitel 3 dargestellten Biegezugfestigkeitsuntersuchungen und 
der an Dreisteinprüfkörpern und Wänden durchgeführten exzentrischen Druckversuche überprüft. Mit 
Ausnahme der Dreisteinköperdruckversuche werden alle im Weiteren dargestellten Finite-Elemente-
Berechnungen nach Theorie II. Ordnung durchgeführt. Die Versuchsnachrechnung erfolgt auf Basis 
von Mittelwerten. 

 

Bauteilverhalten unter Horizontalbeanspruchung 

Zur Verifikation des numerisch simulierten Bauteilverhaltens unter Horizontalbeanspruchung erfolgt 
die Nachrechnung der Biegezugfestigkeitsprüfungen für eine parallel zu den Lagerfugen verlaufende 
Bruchebene. Angaben zur Versuchsdurchführung können Kapitel 3.5 entnommen werden. Die Ergeb-
nisse der FE-Berechnung werden anhand einer Gegenüberstellung der gemessenen und berechneten 
Last-Durchbiegungs-Verläufe bewertet. Die Nachrechnung wird unter Einbeziehung der experimentel-
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len einaxialen Materialkennlinie des druckbeanspruchten Mauerwerks (s. Tabelle 4.7) und der in Ta-
belle 4.15 aufgeführten Materialkennwerte durchgeführt. 

 

Tabelle 4.15: Numerische Simulation der Biegezugfest igkeitsversuche; angesetzte Materialkennwerte 
 

Mauerstein Ebt,y 
in N/mm² 

Ex 
in N/mm² 

νE G,⁄ R; 

in - 

νR;,>K? 

in - 

G;R 
in N/mm² 

Typ K 6730 3846 0,17 0,14 2876 

Typ I 7018 4010 0,20 0,18 

2924 

550 (HV-Bereich) 
1100 (Griffloch-Bereich) 

 
 
Mauerstein Typ K 

Abbildung 4.47a zeigt das für die numerische Simulation der Wandprüfkörper verwendete FE-Modell. 
Die farblichen Abstufungen repräsentieren dabei die verschiedenen Geometriebereiche entsprechend 
Tabelle 4.4. Die Lagerung des Wandfußes wurde in Anlehnung an die experimentellen Bedingungen 
reibungsfrei und damit ausschließlich zum Abtrag der Vertikalkräfte (Wandeigenlast) modelliert. 

 

 

a) FE-Modell 

 

b) Vergleich der gemessenen und berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven 
 

Abbildung 4.47: Numerische Simulation des Biegezugfe stigkeitsversuchs (Kapitel 3.5); HLz  Typ K 

 

Der Vergleich der gemessenen und numerisch simulierten Last-Durchbiegungs-Beziehungen in Abbil-
dung 4.47b zeigt bis zu einer Horizontallast von F ≈ 18 kN eine sehr gute Übereinstimmung. Mit 
weiterer Laststeigerung wird die horizontale Wandverformung insbesondere in Wandmitte unter-
schätzt. Dies legt nahe, dass ab ca. 80 % der Maximallast erste Rissbildungen im Bereich der Lager-
fugen zu einer überproportionalen Abnahme der Wandsteifigkeit führen bis letztendlich durch das 
vollständige Aufreißen einer Lagerfuge das Bruchversagen des Prüfkörpers eingeleitet wird. 
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Für die weiteren Berechnungen wird infolgedessen das Klaffen der Fugen und somit die ansetzbare 
Haftzugfestigkeit auf Basis der vorliegenden FE-Kontaktspannung orthogonal zur Fuge für F ≈ 18 kN 
festgelegt. Der berechnete Maximalwert am Zugrand liegt bezogen auf den Stegflächenanteil bei 
0,52 N/mm² . Die übrigen Materialkennwerte können aufgrund der geringen Abweichungen zwischen 
Experiment und Berechnung übernommen werden. 

 
Mauerstein Typ I 

Im Fall des Planhochlochziegels Typ I führt der Ansatz des Schubmoduls G;R nach Gleichung (4.53) 

zu einer Überschätzung der Wandsteifigkeit. Die theoretische Durchbiegung des Prüfkörpers liegt für 
alle Laststufen unterhalb der experimentellen Ergebnisse (s. Abbildung 4.49). Im Zuge der numeri-
schen Modellierung des Mauersteins wurden gemäß Tabelle 4.4 drei Geometriebereiche voneinander 
unterschieden. Eine explizite detaillierte Abbildung der Lochung wurde folglich nicht vorgenommen. Im 
Vergleich zur verschmierten Modellierung der Steggeometrie sind die Innenstege des Mauersteins nur 
punktuell miteinander verbunden, wobei die Summe der Querstegdicken gemäß der allgemeinen bau-
aufsichtlichen Zulassung bei minimal 100 mm/m liegt. Der Mindestwert des realen Querstegquer-
schnitts erreicht somit lediglich 19,6 % (HV-Bereich) bzw. 39,4 % (Griffloch-Bereich) der numerisch 
verschmierten Stegfläche. Darüber hinaus können Entfestigungen dieser Verbindungsstellen durch 
Schwindrisse, Fehlstellen, etc. (s. Abbildung 4.48) zu einer weiteren Herabsetzung der Schubsteifig-
keit führen. 

 
 

 
 

Abbildung 4.48: Beispiele für vorgeschädigte Querst egverbindungen; HLz Typ I 

 

Im Rahmen der weiteren Anwendung des FE-Modells wird daher auf den Mindestquersteganteil von 
10 % Bezug genommen und der reduzierte Schubmodul G;R = 550 N/mm² im Bereich der HV-Lochung 

mit einem numerischen Steganteil von 51 % zugrunde gelegt. Innerhalb der Grifflochfläche mit einem 
im Vergleich zur HV-Geometrie numerisch bereits um die Hälfte reduzierten Steganteil von 25,4 % gilt G;R = 1100 N/mm². Die rechnerischen und experimentellen Last-Verformungs-Kurven zeigen unter 

Ansatz der verminderten Schubsteifigkeit eine gute Übereinstimmung. 

Hinsichtlich der ansetzbaren Haftzugfestigkeit (bezogen auf den Stegflächenanteil) liefert die FE-
Berechnung einen Wert von 0,53 N/mm² . Beide Ziegeltypen weisen damit eine annähernd identische 
Verbundfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge auf. Risse im Steinmaterial konnten weder während den 
Versuchsdurchführungen beobachtet werden noch übersteigen die Hauptdehnungen im numerischen 
Rechenmodell zwei Drittel der jeweils zulässigen Bruchdehnung der Hochlochziegel nach Tabelle 
4.14. 
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a) FE-Modell 

 

b) Vergleich der gemessenen und berechneten Last-Durchbiegungs-Kurven 
 

Abbildung 4.49: Numerische Simulation des Biegezugfe stigkeitsversuchs (Kapitel 3.5); HLz Typ I 
 
 

Querschnittsverhalten unter Vertikalbeanspruchung ohne Schlankheitseinfluss 

Im Folgenden wird die Eignung des FE-Modells zur Abbildung des reinen Querschnittsverhaltens oh-
ne Einflüsse aus Theorie II. Ordnung unter exzentrischer Vertikalbelastung durchgeführt. Die Bewer-
tung der theoretischen Material- und Verbundgesetze erfolgt durch Nachrechnung der exzentrischen 
Dreisteinkörperdruckversuche. Über die Versuchsdurchführung wurde bereits in Kapitel 3.3 berichtet. 
Überprüft wird die Fähigkeit zur Traglastbestimmung sowie zur Verformungsabbildung. Zur Beschrei-
bung des einaxialen Mauerwerkverhaltens unter Druckbeanspruchung in Steinhöhenrichtung wird für 
beide Steintypen die angenäherte experimentelle Materialkennlinie der zentrisch belasteten Dreistein-
körper gemäß Tabelle 4.6 implementiert. Ergänzende Materialkennwerte enthält Tabelle 4.16. Der 
Eintritt des rechnerischen Bruchversagens ist innerhalb dieser Versuchssimulationen durch das Errei-
chen der vertikalen Bruchdehnung ε6 gekennzeichnet. 

 

Tabelle 4.16:  Numerische Simulation der exzentrisch en Dreisteinkörperdruckversuche; angesetzte 
Materialkennwerte 

 

Mauerstein Ebt,y 
in N/mm² 

Ex 
in N/mm² 

νR; 

in - 

G;R 
in N/mm² 

fw 
in N/mm² 

Typ K 9951 5686 0,17 2876 0,52 

Typ I 7164 4094 0,20 
550 (HV-Bereich) 

1100 (Griffloch-Bereich) 
0,53 
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Mauerstein Typ K 

 

 
 

 

 
 
 
 
  

a) verformtes FE-Modell 
  und farbiger εR-Verlauf 

b) Vergleich der gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 

  

 

c) Vergleich der am Einzelstein gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 
 

Abbildung 4.50: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C1 (Kapitel 3.3); HLz Typ K 
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a) verformtes FE-Modell 
  und farbiger εR-Verlauf 

b) Vergleich der gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 

  

c) Vergleich der am Einzelstein gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 
 

Abbildung 4.51: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C2 (Kapitel 3.3); HLz Typ K 

 

Hinsichtlich der numerisch bestimmten Traglasten weist sowohl die Nachrechnung des Dreisteinkör-
perdruckversuchs C1 (s. Abbildung 4.50) mit einer Lastexzentrizität von e = 0,3 x t als auch die Simu-
lation des Versuchs C2 (s. Abbildung 4.51) mit e = 0,45 x t eine sehr gute Abbildung der realen Trag-
fähigkeit auf. Die Abweichung zwischen experimenteller und numerischer Bruchlast liegt in beiden 
Fällen unterhalb von 3,0 %. Bei Gegenüberstellung der gemessenen und berechneten Last-
Dehnungs-Kurven kann bei Betrachtung der geringeren Lastausmitte ebenfalls eine sehr gute Über-
einstimmung festgestellt werden, für e = 0,45 x t zeigt sich eine Unterschätzung der druckseitigen 
Längenänderungen. Die numerischen Werte für WA 4,6 in Steinmitte verdeutlichen, dass für extreme 
Lastexzentrizitäten die Aktivierbarkeit der Zugseite in der Nähe des Druckbereichs überschätzt wird, 
woraus die reduzierten Außenstegstauchungen resultieren. Wie Abbildung 4.53 zeigt, können diese 
Auswirkungen auf die Druckzone im Zuge der Parameterstudie (s. Kapitel 5) durch Vernachlässigung 
der Verbundfestigkeit senkrecht zur Lagerfuge mit fQ = 0 in guter Näherung behoben werden. 
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Abbildung 4.52: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C2 (Kapitel 3.3) 
mit Þ� = 0; HLz Typ K 

 

Mauerstein Typ I 

Abbildung 4.53 und Abbildung 4.54 zeigt die berechneten und gemessenen Last-Dehnungs-Kurven 
der unter exzentrischer Vertikalbelastung geprüften Dreisteinkörper im Vergleich. Die Abweichung der 
Traglasten beträgt für Versuchstyp C1 mit geringerer Lastausmitte 13,8 % und reduziert sich bei er-
höhter Exzentrizität (C2) auf 3,0 %. Die unter 3.2 durchgeführte Auswertung der Teilflächenbelas-
tungsversuche verdeutlicht, dass sich der Außenlängssteg der Mauersteine durch geringe Streubrei-
ten hinsichtlich des Trag- und Verformungsverhaltens auszeichnet und mit abnehmender Belastungs-
fläche höhere Abweichungen zwischen den Einzelprüfergebnissen auftreten. Diese Streuungen spie-
geln sich auch im Verlauf der gemessenen σ-ε-Beziehungen der Einzelprüfköper des Versuchs C1 
und C2 wider (vgl. Teilfläche 3 in Tabelle 3.5 und WA 0,1 in Tabelle 3.12 bzw. Tabelle 3.13). Die Ge-
genüberstellung der gemessenen und berechneten Längenänderungen in Abbildung 4.54 zeigt, dass 
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bei extremen Lastausmitten von e = 0,45 x t durch den Ansatz der zentrischen Materialkennlinie das 
Trag- und Verformungsverhalten der Druckzone realitätsnah abgebildet werden kann. Die reduzierten 
Umlagerungsmöglichkeiten der kleinen Belastungsfläche des Innenstegbereichs werden dabei durch 
die erhöhte Tragfähigkeit des Außensteges kompensiert. Die rechnerisch überschätzte Mitwirkung der 
Zugseite bei hohen Exzentrizitäten (WA 2,3), die in ähnlicher Form bereits für HLz Typ K festgestellt 
werden konnte, führt im Versuch C2 nur zu einer geringen Unterschätzung der druckseitigen Län-
genänderung (WA 0,1), die wiederum durch Vernachlässigung der vertikalen Verbundfestigkeit beho-

ben werden kann (s. Abbildung 4.55). Mit zunehmender Belastungsfläche, wie im Fall C2 mit e = 0,3 x t, erhöht sich die Möglichkeit zur Lastumlagerung. In Verbindung mit der erhöhten Festigkeit 
des Außensteges kommt es damit, wie in Abbildung 4.53 dargestellt, zu einer rechnerischen Unter-
schätzung der Traglast und Steifigkeit bei exzentrischer Belastung. Da sich die Abweichungen aber im 
tolerierbaren Rahmen bewegen und bei hohen Exzentrizitäten eine Traglastüberschätzung vermieden 
wird, kann der Ansatz der zentrischen Materialkennlinie als geeignet bewertet werden, um das Trag-
verhalten unter ausmittiger Beanspruchung numerisch abzubilden. 
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b) Vergleich der gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 

  

c) Vergleich der am Einzelstein gemessenen und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 
 

Abbildung 4.53: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C1 (Kapitel 3.3); HLz Typ I 
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Abbildung 4.54: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C2 (Kapitel 3.3); HLz Typ I 
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Abbildung 4.55: Numerische Simulation des Dreisteink örperdruckversuchs C2 (Kapitel 3.3)  
mit Þ� = 0; HLz Typ I 

 

Zusammenfassend ist die Eignung des numerischen Rechenmodells zur Bestimmung von Quer-
schnittstragfähigkeiten ohne Schlankheitseinfluss als sehr gut zu bewerten. Darüber hinaus konnte 
auch das Verformungsverhalten sehr gut bis zufriedenstellend abgebildet werden. Weiter ist festzu-
stellen, dass bereits ab drei Ziegellagen eine Vergleichmäßigung der Materialeigenschaften eintritt, so 
dass mit Hilfe der zentrischen Materialkennlinien auf das Baustoffverhalten unter aus-mittiger Verti-
kalbeanspruchung geschlossen werden kann. Das FE-Modell wird nachfolgend ergänzend durch Si-
mulation der im Originalmaßstab durchgeführten Wanddruckversuche (s. Kapitel 3.4) überprüft. 

 

 

 

0

10

20

30

40

50

60

70

80

-3,0-2,6-2,2-1,8-1,4-1,0-0,6-0,20,2

La
st

  F
 i

n
 k

N

Dehnung ɛ in ‰ 

gemessen_WA 0,1
gemessen_WA 2,3
berechnet_WA 0,1
berechnet_WA 2,3

0,1

4,6
5,7

164 mm (e = 0,45 x t)

2,3

9,11 8,10

0

10

20

30

40

50

60

70

80

-0,15-0,050,050,15

L
as

t  
F

 i
n 

kN

Dehnung ɛ in ‰ 

0

10

20

30

40

50

60

70

80

-3,0-2,6-2,2-1,8-1,4-1,0-0,6-0,20,2

La
st

  F
 i

n
 k

N

Dehnung ɛ in ‰ 

gemessen _WA 4,6
gemessen _WA 5,7
gemessen _WA 8,10
gemessen_WA 9,11
berechnet_WA 4,6
berechnet_WA 5,7
berechnet_WA 8,10
berechnet_WA 9,11



Numerische Modellbildung  163 
 

Bauteilverhalten unter Vertikalbeanspruchung mit Schlankheitseinfluss 

Die abschließende Überprüfung des numerischen Rechenmodells wird anhand der unter 3.4 erläuter-
ten exzentrischen Wanddruckversuche vorgenommen. Ziel ist das FE-Modell in Hinblick auf die Eig-
nung zur Erfassung von Schlankheitseffekten bewerten zu können. Hierbei ist insbesondere die wirk-
lichkeitsnahe Abbildung des Verformungsverhaltens entscheidend, um Spannungszuwächse aus 
Theorie II. Ordnung in die numerische Traglastbestimmung einbeziehen zu können. Zur Beschreibung 
des einaxialen Mauerwerkverhaltens unter Druckbeanspruchung in Wandhöhenrichtung wird die an-
genäherte experimentelle Materialkennlinie der unter zentrischer Belastung geprüften Mauerwerks-
wände gemäß Tabelle 4.7 implementiert. Die ergänzenden Materialkennwerte sind in Tabelle 4.15 
zusammengestellt. Mehraxiale Spannungszustände sind aufgrund des konstant über die Wandhöhe 
verlaufenden Biegemomentes in diesem Fall nicht von relevanter Bedeutung. Dies wird auch durch 
die versuchstechnischen Ergebnisse bestätigt, da der Bruch der Mauerwerkswände durch das Druck-
versagen des Außensteges eingeleitet wurde. Ein vorzeitiges Abscherversagen konnte hingegen nicht 
beobachtet werden. Die Überprüfung des Rechenmodells erfolgt hinsichtlich zweiaxialer Spannungs-
zustände im nächsten Kapitel anhand der Simulation des Großversuchs. 

Der in Abbildung 4.56 und Abbildung 4.57 vorgenommene Abgleich zwischen den realen Wandprüfer-
gebnissen und der FE-Berechnung zeigt, dass mit Hilfe des numerischen Rechenmodells sowohl das 
Trag- als auch das Verformungsverhalten der Mauerwerkswände zutreffend abgebildet werden kann. 
Wird auf den Mittelwert der experimentellen Tragfähigkeit Bezug genommen, liegt die rechnerische 
Unterschätzung der Traglast für Mauerstein Typ K bei 5,3 % bzw. für Typ I bei 10,5 %. Die Überein-
stimmung kann unter Einbeziehung der größeren Streubreiten der Materialeigenschaften von Typ I 
(s. a. Teilflächenbelastungsversuche unter 3.2 und Dreisteinkörperdruckversuche unter 3.3) als sehr 
gut bewertet werden. Gleichzeitig treten nur geringe prozentuale Abweichungen im Vergleich zur 
kleinsten experimentellen Bruchlast mit - 1,3 % für Typ K und + 6,5 % für Typ I auf. 

Die Vorgehensweise allen Lagerfugen der Wand dieselbe Haftzugfestigkeit zuzuweisen, führt im Zuge 
der numerischen Simulation dazu, dass sich zunächst die Lagerfuge am Ort der größten Biegebean-

spruchung − folglich in Wandmitte − öffnet. Während sich in den Versuchen in Abhängigkeit von der 
Lage und Stärke der Fugenöffnungen das Druckversagen des Außensteges in unterschiedlichen 
Wandbereichen einstellt (s. Tabelle 3.15 und Tabelle 3.17), tritt das rechnerische Bruchversagen im-
mer in der Mitte der Wand auf. Durch diese Annahme können, wie im Tragfähigkeitsabgleich gezeigt, 
Unsicherheiten in der Bruchlastbestimmung vermieden werden. Darüber hinaus belegt die Gegen-
überstellung der gemessenen und berechneten Vertikal- und Horizontalverformungen der Wände die 
Wirklichkeitsnähe der numerischen Simulation, die zudem durch den Vergleich der am Einzelstein 
dokumentierten und berechneten Formänderungen (exemplarisch anhand von PK 2 in Abbildung 
4.56d und Abbildung 4.57d dargestellt) bestätigt wird. 
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d) Vergleich der am Einzelstein gemessenen (PK 2) und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 

 

Abbildung 4.56: Numerische Simulation des Wanddruckv ersuchs B (Kapitel 3.4); HLz Typ K 
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d) Vergleich der am Einzelstein gemessenen (PK 2) und berechneten Last-Dehnungs-Kurven 

 

Abbildung 4.57: Numerische Simulation des Wanddruckv ersuchs B (Kapitel 3.4); HLz Typ I 
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4.3 Außenwand-Decken-System 

4.3.1 Allgemeines 

Für die numerische Abbildung des Trag- und Verformungsverhaltens des in dieser Arbeit zu untersu-
chenden Außenwand-Decken-Systems ist die in den beiden vorhergehenden Kapiteln beschriebene 
und verifizierte Vorgehensweise zur Erfassung des Wand- und Deckentragverhaltens um die Modellie-
rung des Knotenbereichs zu ergänzen. Stand der Technik ist derzeit zwischen Decke und den an-
grenzenden Mauersteinen neben Mörtelausgleichschichten jeweils eine Trennlage (z. B. Bitumen-
dachbahn R 500) zur Entkopplung des unterschiedlichen Verformungsverhaltens der beiden Baustoffe 
vorzusehen [Arge Mauerziegel e.V. 2000]. Eine beispielhafte Darstellung von praxisüblichen Ausfüh-
rungsvarianten des Außenwand-Decken-Knotens kann Abbildung 1.1 entnommen werden. Die Kom-
bination aus Mörtelabgleich und Trennlage hat dabei verschiedene positive Effekte auf die Risse- und 
Tragsicherheit des WDKs: 
 

• Vermeidung einer Verzahnung zwischen Decke und Mauerwerk (Einfließen des Frischbetons 
in die Lochungen der Ziegel wird verhindert) 
 

• Möglichkeit zur Längenänderung der Decken (Schwinden, Temperatur) bei gleichzeitiger Mi-
nimierung des Eintrags von rissauslösenden Schubkräften in das Mauerwerk und ausreichen-
de Reibungsaktivierung zum Abtrag kurzzeitig wirkender Horizontallasten (Wind, Erdbeben). 
Nähere Ausführungen hierzu finden sich u. a. in [Arge Mauerziegel e.V. 2000] und [Jäger und 
Sabha 2007]. 
 

• Abbau von lokalen Spannungsspitzen durch örtliche Plastizierung der Trenn- und Ausgleich-
schichten  

 

Da aktuell keine Forschungsergebnisse hinsichtlich des Plastizierungs- und Umlagerungsvermögens 
von Bitumendachbahnen in Kombination mit Mörtelausgleichschichten vorliegen, wird den beiden 
Materialien im Zuge der eigenen Untersuchungen auf der sicheren Seite liegend linear-elastisches 
Werkstoffverhalten unterstellt. Dabei wird ausgehend von Normalmauermörtel der Gruppe III mit einer 
rechnerischen Druckfestigkeit von fm = 10 N/mm² nach [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] der Elastizitäts-
modul auf Basis von Gleichung (4.61) mit einem Wert von Em = 10 000 N/mm² angesetzt, wohingegen 
die Steifigkeit der Trennlage unter Annahme von ETrennlage = 500 N/mm² Eingang in die Berechnungen 
findet. 
 

Elastizitätsmodul von Normalmauermörtel nach [Schubert 2013]: 
 E> = 2100 ∙ f>�,D (4.61) 
 

Hinsichtlich der Kontakteigenschaften im Knotenbereich wird die ohne Trennlage ausgeführte Kontakt-
fläche zwischen Vormauersteinfuß und Mauerwerk (vgl. Abbildung 1.1) unter Ansatz eines Reibungs-
koeffizienten μ = 0,6 sowie der in Abhängigkeit des verwendeten Mauersteintyps unter 4.2.3 ermittel-
ten Haftzugfestigkeit modelliert. Die numerische Beschreibung der restlichen Kontaktflächen (Vor-
mauersteinkopf und Decke) erfolgt hingegen aufgrund der bituminösen Trennlage unter Nullsetzung 
der Haftzugfestigkeit bei gleichzeitiger Reduktion des Reibungskoeffizienten auf μ = 0,4 [Arge 
Mauerziegel e.V. 2000]. 
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4.3.2 Verifizierung des numerischen Rechenmodells 

Die Überprüfung des numerischen Rechenmodells hinsichtlich der Eignung zur Abbildung des Trag-
und Verformungsverhaltens von Außenwand-Decken-Systemen wird im Nachfolgenden durch Simula-
tion des im Rahmen des Forschungsvorhabens durchgeführten und unter 3.6 beschriebenen Groß-
versuchs vorgenommen. 
 

Materialkennwerte 

Die Berechnung erfolgt auf Basis von Mittelwerten. Fehlende Eingangsgrößen hinsichtlich der Beton-
eigenschaften (Zugfestigkeit und Elastizitätsmodul) werden mit Hilfe der vorliegenden Würfel-
druckfestigkeiten (siehe Tabelle 3.21 und Tabelle 3.22) gemäß [DIN EN 1992-1-1: 2011] hergeleitet.  

 

Tabelle 4.17:  Numerische Simulation des Großversuch s; angesetzte Materialkennwerte für die 
Deckenplatte 

 

Elementdecke 

fcm ≈ 0,85 fcm,cube in N/mm² 35,1 

fctm in N/mm² 0,7 x 2,7 = 1,9 (Langzeitwert ⟶ Vorbelastung durch Ortbeton) 

Ecm in N/mm² 32 000 

Ortbeton 

fcm ≈ 0,85 fcm,cube in N/mm² 22,5 

fctm in N/mm² 1,8 

Ecm in N/mm² 28 000 

Betonstahl 

Es in N/mm² 200 000 fy in N/mm² 550 

ft in N/mm² 577,5 
 

 

Tabelle 4.18:  Numerische Simulation des Großversuch s; angesetzte Materialkennwerte für das 
Mauerwerk 

 

erste Ziegellage ober- und unterhalb der Deckenplat te 

Kennwerte gemäß Tabelle 4.6 und Tabelle 4.16 für HLz Typ K 

Mauerwerk 

Kennwerte gemäß Tabelle 4.7 und Tabelle 4.14 für HLz Typ K 

Vormauerstein EU in N/mm² 8 000 
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Statisches System und Belastungsmodellierung 

Die Modellierung des Außenwand-Decken-Systems wird analog zur realen Geometrie des Versuchs-
aufbaus vorgenommen. Entsprechende Angaben können Kapitel 3.6 entnommen werden.  

Während der Versuchsdurchführung wurden sowohl am Wandkopf des oberen Wandabschnittes 
(WA 0 in Abbildung 3.15b) als auch im Bereich des wandabseitigen Deckenauflagers (WA 8 in Abbil-
dung 3.13b) geringfügige Verformungen (≤ 1,1 mm) registriert. Die damit, wenn auch nur in geringer 
Form, abgeminderte Steifigkeit der Auflagerbereiche wird über den Ansatz einer Horizontalfeder am 
Wandkopf mit ks = 25 000 N/mm sowie einer Vertikalfeder am Deckenauflager mit ks = 27 000 N/mm im 
Zuge der rechnerischen Nachstellung des Versuchs berücksichtigt. Am Wandfuß der unteren Wand 
wurde bis zum Ausfall des Wegaufnehmers WA 4 bei LF 3 keine relevante Horizontalauslenkung der 
Wand aufgezeichnet, das FE-Modell wird an dieser Stelle horizontal unverschieblich gehalten.  

Der Belastungsmodellierung wird die experimentelle Lastgeschichte aus Tabelle 3.23 zugrunde ge-
legt. Entsprechend den realen Randbedingungen wird die Wandbelastung dabei am Wandfuß der 
unteren Wand eingeleitet. 

 

 

 

Abbildung 4.58: Numerische Simulation des Großversuc hs (Kapitel 3.6); FE-Modell 
(ohne Darstellung von Eigenlasten) 
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Ergebnisse 

Die Beurteilung der numerischen Ergebnisse erfolgt auf Grundlage der in Abbildung 4.59 durchgeführ-
ten Gegenüberstellung der berechneten und gemessenen Kräfte sowie Formänderungen des Außen-
wand-Decken-Systems. Horizontalverformungen in x-Richtung werden dabei positiv dargestellt (Koor-
dinatensystem nach Abbildung 4.58). Die Lage der einzelnen Messstellen zeigt Abbildung 3.12 auf 
Seite 70 dieser Arbeit. Das Lastprogramm kann Tabelle 3.23 auf Seite 73 entnommen werden. 

 
 

a) verformtes FE-Modell bei LF 2 b) Vergleich der gemessenen und berechneten 
Deckenauflagerkraft 

  

 
c) Vergleich der gemessenen und berechneten Deckendurchbiegungen 

 

  
d) Vergleich der gemessenen und berechneten 
Horizontalverformungen (Wand oben) 

e) Vergleich der gemessenen und berechneten 
Horizontalverformungen (Wand unten + Decke) 
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f) Vergleich der gemessenen und berechneten Wanddehnungen 

 

  
g) Vergleich der gemessenen und berechneten 
lokalen Dehnungen (Wand unten + Vormauerstein) 

h) Vergleich der gemessenen und berechneten 
lokalen Dehnungen (Wand oben) 

  

  
i) Vergleich der gemessenen und berechneten  
Knotenverformungen (Wand-Decken-Fugen) 

j) Vergleich der gemessenen und berechneten  
Knotenverformungen (Wärmedämmbereich) 

 

Abbildung 4.59: Ergebnisse der numerischen Simulation  des Großversuchs (Kapitel 3.6); 
Lastfallnummer nach Tabelle 3.23 (Seite 73); Messste llen nach Abbildung 3.12 (Seite 70) 
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Der Vergleich der gemessenen und berechneten Deckenauflagerkraft in Abbildung 4.59 b zeigt infolge 
der numerisch geringer ausfallenden Werte eine rechnerische Überschätzung der Deckeneinspan-
nung in die angrenzenden Mauerwerkswände. Die prozentuale Abweichung bewegt sich dabei zwi-
schen 6,1 % und 12,8 %. In beiden Auflagerkraft-Verläufen ist jedoch eine deutliche Wandlastabhän-
gigkeit des Deckeneinspanngrades zu erkennen. Dabei kann insbesondere im Übergang von LF 2 zu 
LF 3 und LF 4 zu LF 5 eine Erhöhung der Einspannwirkung durch die Steigerung der Wandnormal-
kraft festgestellt werden. Während in Anschluss an LF 5 experimentell eine langsame Zunahme der 
Deckeinspannung auftritt bzw. sich infolge von Rissbildungen ab LF 10 (s. Tabelle 3.24) die Einspan-
nung der Deckenplatte reduziert, zeigt sich numerisch ein annähernd konstanter Verlauf bis LF 14. 
Das variierende Deckeneinspannmoment spiegelt sich ebenfalls in der lastfallweisen Darstellung der 
Deckendurchbiegungen in Abbildung 4.59c wider, da mit Zunahme der Vertikalbeanspruchung der 
Wand ein Abfall der Vertikalverformung der Deckenplatte zu verzeichnen ist.  

Die damit qualitativ gut erfasste aber quantitativ überschätzte Deckeneinspannung lässt sich mit Hilfe 
von Abbildung 4.59i begründen. Hierin ist erkennbar, dass es während des Versuchs zu deutlichen 
Stauchungen in der unteren Wand-Decken-Fuge kommt (WA 21), die die infolge Deckendurchbie-
gung, Mauersteindehnung und elastischer Verformung des Ausgleichmörtels und der Trennlage auf-
tretende Vertikalverformung und damit die rechnerischen Ergebnisse von WA 21 deutlich übersteigt. 
Dieses Versuchsergebnis spricht für die Komprimierbarkeit der Bitumendachbahn und der Mörtelaus-
gleichschichten, die vermutlich zum Abbau von Spannungsspitzen und gleichzeitig als Folge der „wei-
cheren“ Lagerung zu einer verminderten Einspannung der Deckenplatte führt (s. Abbildung 4.60). 
 

 

 

 

a) Wegaufnehmer WA 21 b)  Wand-Decken-Fugen bei LF 10 
 

Abbildung 4.60: Wand-Decken-Fugen 

 

Ziel der in Kapitel 5 durchgeführten Parameterstudie ist die Berechnung realitätsnaher Traglasten von 
Außenwand-Decken-Systemen. Als Versagenskriterium wird zum einen das Überschreiten der verti-
kalen einaxialen Dreisteinkörperfestigkeit für die jeweils erste Ziegellage ober- und unterhalb der 
Decke (lokale Querschnittstragfähigkeit) und zum anderen die Hauptdehnungshypothese nach Tabel-
le 4.14 im Bereich der übrigen Ziegellagen unter Einbeziehung des Spannungszuwachses infolge 
Theorie II. Ordnung eingeführt. Diese Bruchkriterien werden ebenfalls zur Bestimmung der rechneri-
schen Tragfähigkeit des experimentell untersuchten Außenwand-Decken-Knotens angewendet. Dabei 
tritt das numerische Versagen am Wandfuß der oberen Wand bei einer eingeleiteten Wandlast von F = 652 kN auf. Wie unter 4.2.2 erläutert wurde, spiegelt das lokale Bruchkriterium das Abscherversa-
gen in der Übergangsebene zwischen belasteten und unbelasteten bzw. geringer belas-teten Quer-
schnittsflächen und dementsprechend den Verlust der Querschnittszusammenwirkung wider. Ver-
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suchstechnisch konnte ebenfalls eine zunehmende, vom Knotenbereich ausgehende Rissbildung 
beobachtet werden (s. Tabelle 3.24), die letztendlich zu Querstegabrissen und infolge des sich an-
schließenden „Reißverschlusseffekts“ zum Ausfall der Wandaußenseitenbereiche innerhalb der ersten 
beiden Ziegellagen geführt hat. Dieses Bruchversagen stellte sich bei einer Pressenkraft von F = 661 
kN ein. Aus Sicherheitsgründen wurde ab diesem Zeitpunkt auf eine weitere Erhöhung der Wandlast 
verzichtet. Eine mögliche Traglaststeigerung durch Umlagerungseffekte ist folglich nicht auszuschlie-
ßen. Die erreichte Pressenkraft wird dennoch im Weiteren aufgrund des deutlichen Schadensbildes 
der Wände als Bruchlast angesehen. Die prozentuale Abweichung zwischen numerischer und expe-
rimenteller Traglast liegt damit bei gleichzeitig korrekter Erfassung der Versagensart und -stelle ledig-
lich bei 1,4 %. Eine Überschreitung der zulässigen Hauptdehnung zeigt sich im Finite-Elemente-
Modell ausschließlich innerhalb der zweiten Ziegellage am Wandfuß (s. Abbildung 4.61). Wie die ex-
perimentelle Rissentwicklung belegt, werden Schädigungen und Bruch infolge mehraxialer Span-
nungszustände in Höhe dieser Ziegellage real noch durch das lokale Abscherversagen im Knotenbe-
reich dominiert. Hierbei entstehen zwar, wie auch die numerischen Hauptdehnungswerte belegen, 
erste Risse im lokalen Wandregelbereich, der Zusammenhalt des Querschnitts ist jedoch bis zum 
Versagen der ersten Ziegellage weiterhin gewährleistet. Außerhalb des versuchstechnischen Bruch-
bereichs wurde das Hauptdehnungskriterium hingegen erfüllt und kann dementsprechend für weitere 
Untersuchungen zur Führung des Tragfähigkeitsnachweises im Kontinuitätsbereich der Wand unter 
Einbeziehung der gewonnenen Erkenntnisse zur Rissentwicklung angewendet werden. Hierbei wer-
den Hauptdehnungsüberschreitungen im Wandend-Regelbereich über zwei Ziegellagen zugelassen. 
Eine Folge des nicht modellierten Nachbruchverhaltens der Ziegelwände zeigt sich in Abbildung 4.59d 
und Abbildung 4.59e. Real führt die einsetzende Rissbildung ab LF 7 zu einer kontinuierlichen Aufwei-
tung des Mauerwerkquerschnitts. Dementsprechend wurde ab dieser Laststufe insbesondere im Kno-
tenbereich eine deutliche Zunahme der horizontalen Wandverformung (WA 1 und WA 2) regis-triert. 
Darüber hinaus belegen auch die ober- und unterhalb des Wärmedämmbereichs angeordneten waag-
rechten Messstellen WA 29 und WA 30 in Abbildung 4.59j das Aufspalten des Querschnitts. Diese 
dem Bruch vorausgehenden Effekte sind mit dem gewählten numerischen Modell nicht abbildbar. 
Entscheidend ist aber, dass mit Hilfe des Rechenmodells der Gesamtverlust des Querschnittzusam-
menhalts korrekt erfasst wird und somit realitätsnahe Traglasten bestimmt werden können. 

 

Abbildung 4.61: Numerische Simulation des Großversuc hs (Kapitel 3.6); Wandregelbereiche mit 
rechnerischer Überschreitung der zulässigen Hauptde hnung ¶ìí ËÛ = 0,000122 

Anzumerken ist auch, dass im Bereich der zweiten Ziegellage unterhalb der Decke die Wandinnensei-
te mit εE = 0,118 ‰ die Bruchhauptdehnung fast erreicht. Dieses Ergebnis legt nahe, dass die im Vor-
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hergehenden erläuterte rechnerische Überschätzung der Deckeneinspannung überwiegend im Be-
reich der unteren Wand-Decken-Fuge (Kantenpressung) hervorgerufen wird. Die im Zuge der eigenen 
numerischen Modellbildung gewählte Vorgehensweise sowohl die Trennlage als auch den Ausgleich-
mörtel unter Annahme eines linear-elastischen Materialgesetzes abzubilden, liegt folglich in Hinblick 
auf die zu untersuchende lokale Querschnittstragfähigkeit des Wandkopfes auf der sicheren Seite 
(WA 23 in Abbildung 4.59g). Die lokalen Spannungen am Wandfuß werden hingegen bezugnehmend 
auf die sehr gute Übereinstimmung zwischen Versuch und Numerik zutreffend abgebildet. Es ist zu 
vermuten, dass die unterschätzte lastverteilende Wirkung der Bitumeneinlage und Ausgleichschichten 
am Wandfuß durch die numerisch schneller eintretende Schließung der oberen Wand-Decken-Fuge 
als Folge des erhöhten Platteneinspanngrades (WA 22 in Abbildung 4.59i) ausgeglichen wird. Die 
Eignung des numerischen Rechenmodells zur Bestimmung realer Traglasten kann auf Grundlage der 
genannten Ergebnisse als bestätigt angesehen werden.  
 

 

Tabelle 4.19:  Numerische Simulation des Großversuch s; experimentelles und numerisches 
Bruchversagen 

 

 Traglast (Pressenkraft)  
in kN 

Bruchversagen 

experimentell 661 

 

numerisch 652 

 
 

 
 
Ergänzend zum Nachweis der lokalen Tragfähigkeit ist für anschließende Untersuchungen in Kapitel 5 
auch das Systemtragverhalten realitätsnah zu erfassen, um das Knickverhalten von monolithischen 
Ziegelaußenwänden wirklichkeitsnah bewerten zu können. Im ersten Schritt wurde dafür das FE-
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Modell bereits durch die Nachrechnung der durchgeführten exzentrischen Wanddruckversuche in 
4.2.3 verifiziert. Darüber hinaus zeigt auch der in Abbildung 4.59f vorgenommene Vergleich zwischen 
den berechneten Wanddehnungen und den experimentellen Messwerten eine gute Übereinstimmung. 
Die Abweichungen im Verlauf von WA 10,11 können bei Betrachtung der einzelnen Messergebnisse 
der beiden Wegaufnehmer toleriert werden. 

 

Neben den im Vorhergehenden erläuterten Formänderungen bietet das numerische Rechenmodell die 
Möglichkeit zur Erfassung klaffender Kontaktfugen sowie zur Simulation unterschiedlicher Rissbil-
dungsstadien der Stahlbetondecke. Während der experimentellen Versuchsdurchführung konnte ne-
ben Rissbildungen im Bereich der Wand-Decken-Fugen im Zuge der Deckenlastaufbringung von LF 2 
eine Rissentstehung unterhalb des Vormauersteins beobachtet werden (s. Tabelle 3.24). Eine analo-
ge Rissbildung zeigt sich am Ende von LF 2, wie in Abbildung 4.62 dargestellt, ebenfalls im Zuge der 
numerischen Berechnung. Die Gegenüberstellung der gemessenen und berechneten Vormauer-
steinstauchung (WA 17,18 in Abbildung 4.59g) verdeutlicht darüber hinaus die zutreffende Abbildung 
der lastabtragenden Wirkung des Vormauersteins mit Annäherung an den Traglastbereich der Mau-
erwerkswände. Die im Vergleich zum Versuch bei geringeren Wandlasten einsetzende Mitwirkung des 
Vormauersteins lässt sich durch die erhöhte rechnerische Deckeneinspannung und das damit vorzei-
tig einsetzende Schließen der oberen Wand-Decken-Fuge (WA 22 in Abbildung 4.59i) erklären. 

Eine Öffnung von Lagerfugen im Bereich der Mauerwerkswände konnte weder im Rahmen der Ver-
suchsdurchführung noch rechnerisch festgestellt werden. Abschließend kann eine Übereinstimmung 
zwischen Numerik und Experiment im Übergang der Deckenplatte vom ungerissenen Zustand in die 
Rissbildungsphase bei LF 2 verzeichnet werden. 

 

  

  

a) numerisch b) experimentell 
 

Abbildung 4.62: Rissbildung im Knotenbereich bei LF  2 
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5 Parameterstudie 

5.1 Sicherheitskonzept 

In [DIN EN 1996-1-1: 2013] werden nachfolgende Vorgehensweisen zur Berechnung des Tragwerk-
verhaltens zugelassen: 
 

• Anwendung eines nichtlinearen Berechnungsverfahrens unter Berücksichtigung des jeweili-
gen Spannungs-Dehnungs-Verhaltens des Materials 

 

• Anwendung eines Berechnungsverfahrens nach der Elastizitätstheorie unter Ansatz eines 
linear-elastischen Materialverhaltens mit einer Steigung entsprechend dem Sekantenmodul 
bei Kurzzeitbelastung 

 

Hinsichtlich der nichtlinearen Berechnung sind im Wesentlichen zwei unterschiedliche Methoden 
voneinander zu unterscheiden [Fingerloos et al. 2012]. Zum einen kann im ersten Schritt eine Schnitt-
größenbestimmung unter Berücksichtigung des nichtlinearen Baustoffverhaltens durchgeführt werden 
und im Nachgang auf Querschnittsebene Einwirkung und Widerstand gegenübergestellt werden. 
Nichtlineare Verfahren auf Systemebene ermöglichen hingegen eine konsistente Berechnung des 
Tragwerks (Schnittgrößenermittlung und Bemessung) durch Festlegung eines einheitlichen Sicher-
heitsabstandes zwischen Einwirkung Ed und Tragwiderstand Rd. Eine separat durchzuführende Be-
messung kann demgemäß entfallen. Im Rahmen der eigenen Untersuchungen wird die nichtlineare 
Berechnung auf Systemebene angewendet. In Anlehnung an [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] und 

[CEB-FIP 2010] wird hierbei ein einheitlicher Systemwiderstand von γR = 1,3 realisiert. Damit ist das 

Systemversagen über eine γR – fache Steigerung der Bemessungswerte aller Einwirkungen Ed (Wand-
auflast, Deckenlast, etc.) nachweisbar. Die Kenntnisse aus dem Stahlbetonbau werden im Zuge der 
Parameterstudie auf das gesamte Außenwand-Decken-System und folglich auch auf die mehraxial 
beanspruchten Mauerwerkswände übertragen. Hierfür werden die in Abbildung 5.1 dargestellten 
Spannungs-Dehnungs-Beziehungen der Baustoffe (durchgezogene Linien) und ergänzende Material-

kennwerte gemäß Tabelle 5.1 berücksichtigt, wodurch ein konsistenter Systemwiderstand von γR = 1,3 
für alle Baustoffe und Beanspruchungsarten des WDKs realisiert wird. Bei Anwendung der normati-
ven, für die Querschnittsbemessung geltenden Spannungs-Dehnungs-Beziehungen, wäre hingegen 
der in [DIN EN 1992-1-1: 2011] für nichtlineare Verfahren geforderte Ansatz von Baustoffeigenschaf-
ten, die zu einer realistischen Steifigkeit führen, nicht mehr erfüllt. Die zu weiche Abbildung des Mate-
rialverhaltens kann eine wirklichkeitsferne Schnittgrößenverteilung für statisch unbestimmte Systeme 
nach sich ziehen. Zu beachten ist, dass die in Abbildung 5.1a und Abbildung 5.1b gezeigten Arbeits-
linien das Materialverhalten für den Betrachtungszeitpunkt t = 0 wiedergeben. Die Parameterstudie 

wird hingegen für den Zeitpunkt t ⟶ ∞ durchgeführt. Weitere Erläuterungen finden sich hierzu in Kapi-
tel 5.5. Das Langzeitverhalten des Betons wird in der Variantenstudie gemäß Kapitel 4.1 durch eine 
Modifikation der abgebildeten Materialkennlinien des Betons und des Betonstahls erfasst, wobei die 
jeweiligen Last- und Geometrierandbedingungen für jede Parameterkombination beachtet werden. Die 
Anpassung der Betonstahlarbeitslinie beinhaltet, wie ebenfalls in Kapitel 4.1 erläutert wurde, die Ab-
bildung der zugversteifenden Wirkung des Betons. In [DAfStb 2012] wird empfohlen, die Mitwirkung 
des Betons auf Zug in nichtlineare Berechnungen miteinzubeziehen, da sich die entsprechend verän-
derte Steifigkeit der Zugzone sowohl negativ als auch positiv auf das Umlagerungs- und Tragvermö-
gen von statisch unbestimmten Systemen auswirken kann. Für diesen Anwendungszweck wird in 
[DAfStb 2012] eine Abminderung der Betonstahldehnung unter Einbeziehung verschiedener Rissbil-
dungsstadien des Betons vorgeschlagen (s. a. Kapitel 4.1). Diese Modifikation der Betonstahlkennlinie 
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soll auf Basis der mittleren Betonzugfestigkeit vorgenommen werden. Die Simulation der zugverstei-
fenden Betonwirkung kann folglich auch innerhalb der Parameterstudie auf Basis von Mittelwerten 
erfolgen. Hierfür wurden die Zugfestigkeiten des Betons (Biegezug: 0,7 ∙ f49>,6A; tension stiffening: f49>) 

aufgrund der γR – fachen Steigerung der Deckenlasten ebenfalls um den Faktor 1,3 erhöht. 

Bei Ermittlung des Bemessungswertes der vertikalen Mauerwerksdruckfestigkeit fd ist in der Regel 
nach [DIN EN 1996-1-1: 2013] mit [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] u. a. der Abminderungsbeiwert 

ζ = 0,85 zu beachten, wobei ζ als Faktor zur Berücksichtigung von Langzeiteinwirkungen und weiteren 
Einflüssen, wie z. B. Unsicherheiten infolge des vom Spannungsblock abweichenden realen Material-
verhaltens, beschrieben wird. Auf diese Tragfähigkeitsabminderung wird innerhalb der eigenen Be-
rechnungen verzichtet. Dies lässt sich in erster Linie durch die Hinterlegung der realen Druckspan-
nungs-Dehnungs-Beziehung des Mauerwerks nach Abbildung 5.1 im numerischen Rechenmodell 
begründen. Darüber hinaus wurde die Druckfestigkeitsbestimmung der Ziegelwände nach [DIN EN 
1052-1: 1998] unter Einhaltung einer Mindestprüfdauer von 30 min durchgeführt. Aufgrund der gegen-
über dem Betonbau erhöhten Prüfzeit kann daher die Meinung vertreten werden, dass Dauerstandein-
flüsse bereits in der Versuchsdurchführung nach [DIN EN 1052-1: 1998] erfasst werden [Jäger 2007]. 

Sind für Bauteile neben physikalischen auch geometrische Nichtlinearitäten (Theorie II. Ordnung) in 
die Berechnung miteinzubeziehen, dürfen Formänderungen auf Grundlage von Bemessungswerten, 
die auf den Mittelwerten der Baustoffkenngrößen beruhen, bestimmt werden [DIN EN 1992-1-1/NA: 
2011]. Im Fall der Mauerwerkswände wäre dementsprechend die Zugrundelegung der Werte f γ[⁄  und E γ[⁄  mit γ[ = 1,5 in der angewendeten Arbeitslinie und eine anschließende Querschnittsbemessung 
auf Basis des Bemessungswertes f? der Baustofffestigkeit erforderlich. Durch den im Vorhergehenden 

beschriebenen Ansatz des Dauerstandwertes mit ζ = 1,0 weichen f γ[⁄  und f= lediglich um ca. 6 % 
voneinander ab. Gleichzeitig wird auch der in [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] definierten Forderung nach 
einem reduzierten Elastizitätsmodul (E = 700 fk) für den Knicksicherheitsnachweis über das Einsetzen 
des rechnerischen Mittelwertes f= ohne Erhöhung des Steifigkeitsparameters c in Gleichung (4.43) 
sowie durch den Ansatz der 1,3-fachen Bemessungslasten Rechnung getragen (s. Abbildung 5.1c 
und Abbildung 5.1d). Der ungünstige Einfluss von möglichen Steifigkeitsstreuungen und Querschnitts-
abweichungen auf das Knickverhalten der Wände ist damit erfasst; der Stabilitätsnachweis kann auf 
Systemebene geführt werden. 

Neben der Abbildung des Knickverhaltens gilt es gleichzeitig jedoch auch das mehraxiale Spannungs-
versagen im Kontinuitätsbereich bzw. den lokalen Bruch des Querschnitts im Lasteinleitungsbereich 
(Diskontinuitätsbereich) der Ziegelaußenwände numerisch zu erfassen. Erstgenannter Nachweis wird 
gemäß Kapitel 4.2 durch die Begrenzung der maximalen Hauptdehnung geführt. Die Umsetzung des 

einheitlichen Systemwiderstandes von γR = 1,3 erfolgt durch Umrechnung der gemittelten Material-
kenngrößen aus Tabelle 4.14 auf die entsprechenden charakteristischen Werte, wobei für einaxiale 
Zugbeanspruchungen ein Werteverhältnis von 1,5 : 1 und für Plattenschub von 1,2 : 1 zugrunde ge-
legt wird. Die ergänzende Multiplikation der charakteristischen Werte mit dem Faktor 0,85 stellt die 

Verbindung zwischen dem normativen Materialsicherheitsbeiwert γM = 1,5 und dem numerischen Sys-

temwiderstand γR = 1,3 her. Eine Zusammenstellung der rechnerischen Mittelwerte der orthotropen 
Materialkenngrößen beinhaltet Tabelle 5.1. Darüber hinaus wird die im Vergleich zur gesamten Mau-
erwerkswand örtlich erhöhte Tragfähigkeit im Lasteinleitungsbereich (Diskontinuitätsbereich) unter 
Einbeziehung von Querstegabrissen im Übergangsbereich zwischen belasteten und unbelasteten 
bzw. geringer beanspruchten Querschnittszonen numerisch erfasst, indem der jeweils ersten Ziegel-
lage ober- und unterhalb der Deckenplatte das Materialverhalten der zentrisch druckbelasteten 
Dreisteinkörper zugewiesen wird. Wie unter 4.2 ausgeführt wurde, kann mit Hilfe der einaxialen 
Druckspannungs-Dehnungs-Beziehung der Nachweis des lokalen Zusammenhalts des Mauer-

werkquerschnitts geführt werden. Für den Systemnachweis mit γR = 1,3 wurden die mittleren Klein-
prüfkörperfes-tigkeiten mit dem Faktor 1 / 1,2 auf die charakteristische Größe umgerechnet. Durch den 
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ergänzenden Faktor von 0,85 wird der normative Sicherheitsabstand für Schubversagenszustände 
vergleichbar zu Plattenschubbeanspruchungen im Wandregelbereich (s. Tabelle 5.1) berücksichtigt. 
Die entsprechenden Arbeitslinien zeigt Abbildung 5.1e und Abbildung 5.1f.  

Mit dem Ziel eine durchgängige Berechnung über alle Laststufen im Zuge der Parameterstudie ge-
währleisten zu können, werden Plastizierungen nach Überschreitung der lokalen Vertikalbruchdeh-
nung im Diskontinuitätsbereich numerisch zugelassen. Für Einwirkungskombinationen, bei denen eine 
rechnerische Plastizierung innerhalb der betrachteten Wand (s. a. Abbildung 5.4a) vorliegt, wird der 
Tragfähigkeitsnachweis in den Auswertungen jedoch als nicht erfüllt eingestuft. Ein vergleichbares 
Vorgehen wird auch bei Anwendung der Hauptdehnungshypothese gewählt. Im Querschnittsinneren 
des Mauerwerks werden allerdings für die ersten beiden Ziegellagen an den Enden des Wandregelbe-
reichs Hauptdehnungsüberschreitungen zugelassen, um der Rissentwicklung beim lokalen Abscher-
versagen Rechnung tragen zu können. Diese Thematik wurde im Zuge der numerischen Großver-
suchssimulation in Kapitel 4.3.2 bereits erläutert. Hauptdehnungsüberschreitungen im Außensteg 
charakterisieren hingegen über alle Ziegellagen des Wandregelbereichs den Brucheintritt (Druckver-
sagen). 

 

Tabelle 5.1:  Nichtlineare Schnittgrößenermittlung e inschließlich Bemessung; 
orthotrope Materialkennwerte für den Kontinuitätsbe reich der Mauerwerkswände 

 

 Mauerstein 

 Typ K Typ I 

Druck senkrecht zur Lagerfuge (Wandhöhenrichtung) 

Materialkennlinie Nichtlinear (Abbildung 5.1c) Nichtlinear (Abbildung 5.1d) νE G⁄ ,R; in − 0,17 0,20 νR;,>K? in − 0,14 0,18 max εE in − 0,000122 0,0002 

Zug senkrecht zur Lagerfuge (Wandhöhenrichtung) 

Materialkennlinie linear E89=,R in N/mm² 0,85 x 6730 / 1,5 = 3814 0,85 x 7018 / 1,5 = 3977 f89=,R in N/mm² 3814 x 0,000122 = 0,47 3977 x 0,0002 = 0,80 fQ= in N/mm² 0 0 

Zug parallel zur Lagerfuge (Wanddickenrichtung) 

Materialkennlinie linear E89=,; in N/mm² 0,85 x 3846 / 1,5 = 2179 0,85 x 4010 / 1,5 = 2272 f89=,; in N/mm² 2179 x 0,000122 = 0,27 2272 x 0,0002 = 0,45 

Plattenschub 

Materialkennlinie linear 

G=,;R in N/mm² 0,85 x 2876 / 1,2 = 2037 
0,85 x 550 / 1,2 = 390 
 

0,85 x 1100 / 1,2 = 780 

�τ=,;R,S@A� in N/mm² 2 x 0,000122 x 2037 = 0,50 

HV-Bereich: 
2 x 0,0002 x 390 = 0,16 
 

Griffloch-Bereich: 
2 x 0,0002 x 780 = 0,31 
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Stahlbetondecken  
(Belastungsdauer t = 0) 

 

  

a) Beton C20/25 (αcc = 0,85) b) Betonstahl B500A 

  

Ziegelaußenwände 
(Druck senkrecht zur Lagerfuge) 

 

  
c) Kontinuitätsbereich; HLz Typ K 
    (ζ = 1,0; fk,Steg = 5,7 N/mm²) 

d) Kontinuitätsbereich; HLz Typ I 
    (ζ = 1,0; fk,Steg = 8,5 N/mm²) 

  

  
e) Diskontinuitätsbereich; HLz Typ K 
    (ζ = 1,0; fk,Steg = 9,2 N/mm²) 

f) Diskontinuitätsbereich; HLz Typ I 
    (ζ = 1,0; fk,Steg = 11,3 N/mm²) 

 

Abbildung 5.1: Angewendete Spannungs-Dehnungs-Bezieh ungen (durchgezogene Linien) für die 
nichtlineare Schnittgrößenermittlung einschließlich Bemessung 
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5.2 Einwirkungen 

Nachfolgend aufgeführte Einwirkungen und Zusatzausmitten finden direkten Eingang in die Finite-
Elemente-Berechnung. 

 

Deckenlasten 

Neben dem Deckeneigengewicht mit 25 kN/m³ wird als weitere ständig wirkende Beanspruchung eine 
Ausbaulast von 1,50 kN/m² für alle Deckenplatten angesetzt. Hinsichtlich der Nutzlasten werden die 
folgenden Betrachtungsfälle voneinander unterschieden: 
 

• Wohnraum mit Trennwandzuschlag: qk = 1,5 + 1,2 = 2,7 kN/m² 
 

• Verkaufsräume: qk = 5,0 kN/m² 

 

Wandauflast 

Ausgehend von einer minimalen Beanspruchung aus Dachstuhllasten von 10 kN/m erfolgt für jede 
Parameterkombination die Bestimmung des gesuchten Tragwiderstandes unter Erhöhung der Wand-
auflast in Schrittweiten von maximal 5,0 kN/m. Da der sich einstellende Gleichgewichtszustand des 
Wand-Decken-Systems, insbesondere in Hinblick auf die Mitwirkung des Vormauersteins, von der 

Reihenfolge der Lastaufbringung (Wandlast ↔ Deckenlast) beeinflusst werden kann, wird im Zuge der 
numerischen Analyse folgende iterative Vorgehensweise zur Traglastbestimmung gewählt: 

 

Schritt 1: 

Aufbringung des Minimalwertes der Wandauflast von 10 kN/m ⟶ Aufbringung der Deckenlasten ⟶ 
Steigerung der Wandauflast bis zum Eintritt des Bruchversagens (Endwert) ⟶ Durchführung von 
Schritt 2, falls die prozentuale Abweichung zwischen Start- und Endwert der Wandauflast ≈ 40 % 
überschreitet. 

 

Schritt 2: 

Vorbelastung der Wand mit ≈ 70 % des Endwertes der Wandauflast des vorhergehenden Iterations-
schrittes ⟶ Aufbringung der Deckenlasten ⟶ Steigerung der Wandauflast bis zum Eintritt des Bruch-
versagens ⟶ Wiederholung der Vorgehensweise von Schritt 2 bis die prozentuale Abweichung zwi-
schen Start- und Endwert der Wandauflast 40 % unterschreitet. 

 

Durch das beschriebene iterative Vorgehen wird der in der Regel begrenzten Lastspreizung in den 
Bauwerken des üblichen Hochbaus Rechnung getragen, die durch die gemäß [DIN EN 1996-1-1/NA: 
2012] zulässige Berechnung des Wand-Decken-Knotens unter Ansatz des gleichen Teilsicherheitsbe-
iwertes für ständige Lasten in allen Deckenfeldern und Geschossen bei gleichzeitiger Betrachtung der 
halben Nutzlast als ständige Beanspruchung bestätigt wird. 

 

Windlast 

Gemäß [DIN EN 1991-1-4/NA: 2010] ist es zulässig für Bauwerkshöhen bis zu 25 m über Grund den 
Geschwindigkeitsdruck konstant über die gesamte Höhe des Gebäudes anzunehmen. Aufgrund der 
Begrenzung der über dem Gelände liegenden Bauwerkshöhe auf 20 m im vereinfachten Berech-
nungsverfahren nach [DIN EN 1996-3: 2010] wird im Weiteren der Geschwindigkeitsdruck mit einer 
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konstanten Größe von qp = 1,15 kN/m² berücksichtigt. Dieser Wert gilt im Binnenland der Windzone 4 
bis zu einer Gebäudehöhe von 18 m und deckt damit im Wesentlichen die praxisrelevanten Bemes-
sungsfälle ab. Die Festlegung des Außendruckbeiwertes wird unter Anwendung von Tabelle NA.1 in 
[DIN EN 1991-1-4/NA: 2010] auf cpe = - 0,8 für Windsog und cpe = + 0,8 bei Winddruckbeanspruchung 
vorgenommen. Von einem Ansatz erhöhter Soglasten an Gebäudeecken wird aufgrund der dort in der 
Regel vorhandenen dreiseitigen Halterung der Wände abgesehen. Die senkrecht zur Wandebene 
wirkende Windlast geht damit mit folgendem Wert in die numerischen Berechnungen ein: 
 |wI| = qO ∙ �cO5� = 1,15 ∙ 0,8 = 0,92 kN mB⁄  (5.1) 
 

Imperfektion 

Bei Anwendung des genaueren Berechnungsverfahrens wird in [DIN EN 1996-1-1: 2013] die Berück-
sichtigung von Imperfektionen bei der Bemessung gefordert. Wird der Nachweis unbewehrter Mauer-
werkswände unter überwiegend vertikaler Beanspruchung geführt, darf auf den Ansatz einer unge-
wollten Lastausmitte am Wandkopf und -fuß verzichtet werden, während in Wandmitte eine Imperfek-
tion von hef/450 zu berücksichtigen ist [DIN EN 1996-1-1/NA: 2012]. Im Zuge der weiteren Untersu-
chungen wird von einem parabelförmigen Verlauf der ungewollten Lastausmitte über die Wandhöhe 
ausgegangen. Die hieraus resultierende zusätzliche Momentenbeanspruchung wird mit Hilfe einer 
gleichmäßig verteilten Ersatzhorizontallast erfasst, deren charakteristischer Wert in Abhängigkeit von 
der einwirkenden Vertikalbeanspruchung (Wandauflast + Deckenauflagerkraft + Wand-EG) mit hef = h 
(lichte Geschosshöhe) nach Gleichung (5.2) berechnet wird. 
 hI,NP7:9S = NNI ∙ h450 ∙ 8hB = 8 ∙ NNI450 ∙ h (5.2) 

 

Theorie II. Ordnung 

Die numerischen Berechnungen werden unter Berücksichtigung der Zusatzausmitte infolge von For-
mänderungen nach Theorie II. Ordnung durchgeführt. Durch die gleichzeitige Erfassung des Einflus-
ses der physikalischen Nichtlinearität über ein realitätsnahes Materialgesetz sowie der strukturellen 
Nichtlinearität durch die numerische Berücksichtigung des Fugenklaffens ist damit die Abbildung eines 

möglichen Stabilitätsversagens − hervorgerufen durch eine überproportionale Zunahme der horizonta-

len Wandverformung − gewährleistet.  

 

Kriechen 

Die in [Arge Mauerziegel e.V. 7/1998] gegebenen Erläuterungen zur Fragestellung des Kriechverhal-
tens von Ziegelmauerwerk mit Dünnbettmörtel belegen, dass die vertikale Langzeitgesamtverformung 
für diese Baustoffkombination vernachlässigbar kleine Werte annimmt. Die bereits gering ausfallenden 
Kriechverformungen werden zudem durch die in vertikaler Richtung entgegengesetzt wirkende Feuch-
tedehnung minimiert. Ziegelmauerwerk mit Dünnbettmörtel zeichnet sich folglich durch eine sehr hohe 
Formbeständigkeit gegenüber Langzeitverformungen aus. Auf Basis dieser Ergebnisse wird im Weite-
ren auf den Ansatz von Kriechausmitten verzichtet. Diese Annahme wird darüber hinaus durch den in 
[DIN EN 1996-1-1/NA: 2012] zu findenden Hinweis auf die zulässige Nullsetzung von Kriechexzentrizi-

täten bei Einhaltung der Grenzschlankheiten (max λvorh = 4,0 / 0,365 = 11) nach Tabelle NA.17 bestä-
tigt. Langzeitverformungen finden damit ausschließlich im Zuge der Modellierung der Stahlbetonde-
cken Berücksichtigung (s. Kapitel 4.1). 
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5.3 Statisches System 

Zur Festlegung eines für die effektive Umsetzung der Parameterstudie geeigneten Finite-Elemente-
Modells werden nachfolgend zunächst Voruntersuchungen am mehrgeschossigen, recheninten-
siveren Rahmenmodell (s. Abbildung 5.2a) durchgeführt. Folgende Randbedingungen werden zu-
grunde gelegt: 
 

• Wandauflast NN? (Angabe ohne γ= = 1,3): 38,5 kN/m (min) bis 155,9 kN/m (max) 
 

• Mauerwerk aus HLz Typ K 
 

• lichte Wandhöhe: h = 2,5 m 
 

• Breite Vormauerstein: tv = 6,5 cm 
 

• E-Modul Vormauerstein: Ev = 8 000 N/mm² 
 

• Deckenauflagertiefe: a = 2/3 x t 
 

• Deckenlast je Geschoss q? (Angabe ohne γ= = 1,3): 
1,35 x (25 x 0,2 + 1,5) + 1,5 x 2,7 = 12,83 kN/m² 
 

• lichte Deckenspannweite: 5,9 m 
 

• Einspannung des wandabseitigen Deckenauflagers 

 

 

 

a) mehrgeschossiges Rahmenmodell b) vereinfachtes Rahmenmodell 
 

Abbildung 5.2: FE-Modelle zur Abbildung des Trag- un d Verformungsverhaltens von  
Außenwand-Decken-Systemen bei monolithischem Ziegel mauerwerk 

 

Die in Abbildung 5.3 (links) dargestellte Verlagerung des Momentennullpunktes Richtung Wandfuß mit 
abnehmender Geschosszahl verdeutlicht die lastabhängige Mitwirkung des Vormauersteins. Liegen 
ausreichend hohe Wandauflasten vor, tritt eine Aktivierung des Vormauersteins und damit sowohl am 
Wandkopf als auch am Wandfuß eine Verschiebung der Lastexzentrizität Richtung Wandaußenseite 
ein. Dies hat im Vergleich zu Fällen, in denen die Lastweiterleitung ausschließlich über den 
Deckenauflagerbereich erfolgt (geringe Auflasten bzw. Ausführungsvariante der teilaufgelagerten De-
cke ohne Vormauerstein) einen geringeren Abstand zwischen Momentennulldurchgang und Wandmit-
te zur Folge.  
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a) Wandauflast für das betrachtete Geschoss: 38,5 kN/m (oben) und 75,3 kN/m (unten) 

  
b) Wandauflast für das betrachtete Geschoss: 115,9 kN/m 

  
c) Wandauflast für das betrachtete Geschoss: 155,9 kN/m 

 

Abbildung 5.3: Momentennullpunktlage bzgl. des Wand kopfes bei teilaufgelagerten Decken mit (links) / 
ohne (rechts) VM und Farbdarstellung der Horizontal verformung (Skala in mm) 

Momentennullpunkt: 0,80 x h 

Momentennullpunkt: 0,82 x h 

Momentennullpunkt: 0,77 x h 

Momentennullpunkt: 0,67 x h 

Momentennullpunkt: 0,60 x h 

Momentennullpunkt: 0,80 x h 

Momentennullpunkt: 0,80 x h 

Momentennullpunkt: 0,83 x h 
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Für das in Abbildung 5.2b gezeigte FE-System wird die Festlegung des Momentennullpunktes  der 
an das betrachtete Geschoss angrenzenden Mauerwerkswände erforderlich. Auf Basis der in Abbil-
dung 5.3 dargestellten Ergebnisse wird die Lage des unter zentrischer Vertikalbeanspruchung ste-
henden Wandquerschnitts in einer Entfernung von 70 % der lichten Wandhöhe bezogen auf den 
Wandkopf  angenommen. Eine weitere Abweichung zum genaueren Rechenmodell stellt die horizon-
tale Festhaltung der beiden Wände dar, die jedoch aufgrund der geringen horizontalen Wandauslen-
kung (< 1,5 mm) am Ort des Momentennulldurchgangs (s. Abbildung 5.3) gerechtfertigt erscheint. Um 
eine durchgängige Berechnung zu ermöglichen, wurden für beide Modelle Plastizierungen nach Errei-
chen der vertikalen Bruchdehnung zugelassen. Die Vergleichbarkeit der Systeme bleibt davon unbe-
einträchtigt. Die in Tabelle 5.2 vorgenommene Gegenüberstellung der am vereinfachten und mehrge-
schossigen FE-Modell berechneten Lastausmitten zeigt nur geringfügige Differenzen mit einem Maxi-
malwert von 1,2 cm (bezogen auf die Wanddicke t: 0,033) auf.  

Das vorgestellte vereinfachte Rahmenmodell wird infolgedessen im Weiteren für die Untersuchung 
beider Ausführungsvarianten der teilaufgelagerten Decke (mit und ohne Vormauerstein) angewendet. 

 

Tabelle 5.2:  Gegenüberstellung der am mehrgeschoss igen und vereinfachten FE-Modell  
mit und ohne Vormauerstein berechneten Lastausmitte n 

 

 Auflast 
in kN/m 

Lastausmitte e in cm  

 Wandkopf Wandfuß Wandmitte  

mehrgeschossiges System 

38,5 

17,1 - 5,3 7,4 

m
it V

orm
auerstein 

vereinfachtes System 17,1 - 5,3 7,4 

Abweichung │∆e│ in cm 0,0 0,0 0,0 

mehrgeschossiges System 

75,3 

16,1 - 5,6 6,4 

vereinfachtes System 16,1 - 6,2 6,2 

Abweichung │∆e│ in cm 0,0 0,6 0,2 

mehrgeschossiges System 

115,9 

12,8 - 7,4 3,7 

vereinfachtes System 12,4 - 7,9 3,3 

Abweichung │∆e│ in cm 0,4 0,5 0,4 

mehrgeschossiges System 

155,9 

9,1 - 7,2 1,9 

vereinfachtes System 8,2 - 8,4 0,9 

Abweichung │∆e│ in cm 0,9 1,2 1,0 

mehrgeschossiges System 

38,5 

17,1 - 5,3 7,4 

ohne
 V

orm
auerstein 

vereinfachtes System 17,1 - 5,3 7,4 

Abweichung │∆e│ in cm 0,0 0,0 0,0 

mehrgeschossiges System 

75,3 

16,1 - 4,6 7,0 

vereinfachtes System 16,1 - 4,6 7,0 

Abweichung │∆e│ in cm 0,0 0,0 0,0 

mehrgeschossiges System 

115,9 

14,4 - 3,7 6,5 

vereinfachtes System 14,5 - 3,8 6,4 

Abweichung │∆e│ in cm 0,1 0,1 0,1 

mehrgeschossiges System 

155,9 

12,6 - 3,0 5,8 

vereinfachtes System 12,7 - 3,1 5,8 

Abweichung │∆e│ in cm 0,1 0,1 0,0 
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5.4 Einwirkungskombination 

Ziel der durchgeführten Parameterstudie ist die Bestimmung von Tragwiderständen für verschiedene 
Material-Geometrie-Lastkombinationen. Die Untersuchung wird folglich im Grenzzustand der Trag-
fähigkeit geführt. Kombiniert werden hierbei maximale Deckenlasten mit unterschiedlichen Wandauf-
lastniveaus. Der gleichzeitige Ansatz von Windsog und einer richtungsgleichen Ersatzhorizontallast 
zur Erfassung von Imperfektionen führt zur Erhöhung des Biegemomentes in Wandmitte und stellt 
somit hinsichtlich des Knickversagens der Mauerwerkswand die maßgebende Einwirkungskombi-
nation dar. Auf den Ansatz von Kombinationsbeiwerten wird auf der sicheren Seite liegend verzichtet.  

 

 

  

a) Eigenlasten und betrachteter 
  Wandabschnitt 

b) ergänzende Einwirkungen 

 
Abbildung 5.4: Der Parameterstudie zugrunde gelegte Einwirkungskombination (Angabe ohne �� = 1,3) 

 

  

1,35 x 1,5 kN/m² + 1,5 x qk 

1,35 x 1,5 kN/m² + 1,5 x qk 

NEd ≥ 10 kN/m (Schrittweite ≤ 5,0 kN/m) 

hd,Ersatz (variabel in Abhängigkeit von NEd) 
1,35 x EG 

1,
5 

x 
0,

92
 k

N
/m

² 
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5.5 Parameter 

Die Parameterstudie umfasst die Kombination der in Tabelle 5.3 aufgeführten Material-, Geometrie- 
und Lasteinflussgrößen. 

 

Tabelle 5.3: Parameterkombinationen 
 

Materialparameter 

Planhochlochziegel Typ K; Typ I nach Tabelle 3.1 

Betonfestigkeitsklasse C20/25 

Beton-Endkriechzahl (s. a. 4.1.1) 0,8 x 3,0 = 2,4 

Beton-Endschwindmaß (s. a. 4.1.1) in ‰ - 0,66 

Betonstahl B500A 

konstruktive Einspannbewehrung R257A 

Zugfestigkeit senkrecht zu den Lagerfugen in N/mm² 
(Ausnahme: Vormauersteinfuß mit fQ,®95} = 0,52 N/mm²) 

0 

Geometrieparameter 

Deckenstützweite in m 
(abhängig von der Lagerungsart des wandabseitigen Auflagers) 

gelenkig: 4; 5; 6 

eingespannt: 4; 5; 6; 7 

lichte Wandhöhe h in m 2,5; Zusatzuntersuchungen: 3,5 

Deckenauflagertiefe a in m 2/3 x t 

Vormauerstein mit (tv = 6,5 cm); ohne 

Ausgleichschichten und Trennlagen nach Abbildung 3.10a (S. 68) 

Lastparameter (charakteristische Werte) 

Deckenausbaulast in kN/m² 1,5 

Deckennutzlast in kN/m² 2,7; 5,0 

Wandauflast in kN/m ≥ 10 (Schrittweite ≤ 5,0) 

Windsog in kN/m² 0,92 

Wandimperfektion h / 450 
 

 

Mit dem Ziel den numerischen Untersuchungen die maximal mögliche und damit hinsichtlich der 
Wandbeanspruchung ungünstigst wirkende Deckenverdrehung am WDK zugrunde zu legen, erfolgt 
die Festlegung der Deckendicken unter Ansatz des normativ zulässigen Minimalwertes gemäß [DIN 
EN 1992-1-1: 2011] mit [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011]. Hierbei findet die Biegeschlankheitsformel (5.3) 
mit einer Gültigkeit für gering bis mäßig bewehrte Bauteile Anwendung. Theoretisch zulässige 
Deckendicken < 16 cm bleiben aufgrund der geringen Praxisrelevanz (Schallschutz) unberücksichtigt. 
Eine weitere Steigerung der rechnerischen Deckendurchbiegung wird innerhalb der numerischen Un-

tersuchungen durch die Betrachtung des Zeitpunktes t ⟶ ∞ und folglich durch die Berücksichtigung 
der Langzeitverformungen des Betons (Kriechen und Schwinden) erzielt.  

 ld = K ∙ v11 + 1,5 ∙ Éf4I ∙ ρ�ρ + 3,2 ∙ Éf4I ∙ rρ�ρ − 1sE,Cx  wenn ρ ≤ ρ� (5.3) 
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Dabei ist l d⁄    der Grenzwert der Biegeschlankheit (Verhältnis Stützweite zu Nutzhöhe) K   der Beiwert zur Berücksichtigung der verschiedenen statischen Systeme ρ�   der Referenzbewehrungsgrad mit 10�G ∙ É
��  ρ   der erforderliche Zugbewehrungsgrad in Feldmitte zur Aufnahme des  
Bemessungsmomentes 

(l d⁄ )>:; ≤ � K ∙ 35KB ∙ 150 l⁄   
 

In die Bestimmung der maximal zulässigen Biegeschlankheit geht neben der Betondruckfestigkeit f4I 
auch der erforderliche Zugbewehrungsgrad ρ ein, der zu einem Referenzbewehrungsgrad ρ� = 10�G ∙ Éf4I in Beziehung gesetzt wird. Die Bewehrung der Deckenplatten wird auf Basis der Be-

messungs- und Konstruktionsregeln nach [DIN EN 1992-1-1: 2011] mit [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] 
festgelegt. Da die zulässige Biegeschlankheit und der erforderliche Zugbewehrungsgrad im Feldbe-
reich gemäß Gleichung (5.3) in Abhängigkeit zueinander stehen, wird die Bestimmung der beiden 
Eingangsgrößen für alle betrachteten Deckensystem-Deckenlastkombinationen iterativ durchgeführt. 
Eine teilweise Einspannung der Deckenplatte in die angrenzenden Mauerwerkswände bleibt bei der 
Plattenbemessung entsprechend der praxisüblichen Vorgehensweise unberücksichtigt. Nach Absatz 
9.3.1.2 in [DIN EN 1992-1-1: 2011] ist in solchen Fällen eine obere Stützbewehrung anzuordnen, die 
mindestens 25 % des benachbarten maximalen Feldmomentes aufnehmen kann. Als konstruktive 
Einspannbewehrung wird in den eigenen Untersuchungen für alle Variationen die Betonstahlmatte 
R257A vorgesehen, die über die 0,25-fache Länge des Deckenfeldes (gemessen vom Auflagerrand) 
entsprechend Absatz 9.2.1.2 in [DIN EN 1992-1-1/NA: 2011] verlegt wird. Damit ist der ungünstigste 
Fall hinsichtlich der Einspannstellensteifigkeit der Deckenplatte am WDK erfasst. Im Bereich des 
wandabseitigen Deckenauflagers wird die Stützbewehrung, falls erforderlich, auf Basis der normativen 
Bemessungsvorschriften ermittelt. Weiterführende Angaben enthält Anlage 9.3. 
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5.6 Auswertung 

Ziel der durchgeführten Parameterstudie war für praxisrelevante Material-Geometrie-
Lastkombinationen Tragwiderstände sowie zugehörige Versagensstellen (Wandkopf, Wandfuß, 
Wandmitte) von monolithischen Ziegelaußenwänden für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten 
Deckenplatte mit und ohne Vormauerstein zu ermitteln. Zu beachten ist, dass aufgrund des angewen-
deten Sicherheitskonzeptes (s. Kapitel 5.1) die numerisch bestimmten Bruchlasten durch den Sys-

temwiderstand von γR = 1,3 zu dividieren sind, um die tatsächlichen Bemessungswerte der Wandtrag-
widerstände zu erhalten. Dies wurde in der Ergebniszusammenstellung in Anlage 9.3 bereits umge-
setzt. Hierin wird deutlich, dass jeder Parameterkombination ein eindeutiger Tragwiderstand zugewie-
sen werden kann, worauf in Kapitel 6 noch näher eingegangen wird. In Anlehnung an die aktuelle 
Mauerwerksnormung werden die vorliegenden vertikalen Bemessungswiderstände NRd,FE im Weiteren 
dem Bemessungswert der zentrischen Mauerwerksfestigkeit je Längeneinheit (t x fd) gegenüberge-
stellt und somit der gesuchte Traglastabminderungsfaktor φêN nach Gleichung (5.4) errechnet. Die 

graphische Darstellung der Ergebnisse erfolgt in Tabelle 5.4 und Tabelle 5.5. 
 

φêN = N=?,êNt ∙ f? = N=?,êNt ∙ 0,85 ∙ fI,5;O 1,5⁄  (5.4) 

 

Normativ gilt für Geschossdecken gemäß [DIN EN 1996-3: 2010] mit [DIN EN 1996-3/NA: 2012] für fk ≥ 1,8 N/mm²: 
 

φ7 = min jk
l 1,6 − l66 ≤ 0,9 ∙ at0,85 ∙ at − 0,0011 ∙ rh56t sB (5.5) 

 

Dabei ist l6   die Stützweite der angrenzenden Geschossdecke h56   die Knicklänge = ρB ∙ h mit ρB = 1,0 für t > 250 mm bei 2-seitig gehaltenen Wänden 
 

Die Finite-Elemente-Berechnungen zeigen, dass mit wenigen Ausnahmen das Bruchversagen der 
Ziegelwände durch die lokale Tragfähigkeit des Wandfußes dominiert wird. Diese Tatsache konnte 
bereits durch die experimentellen Untersuchungen am großformatigen Außenwand-Decken-System in 
Kapitel 3.6 und 4.3 belegt werden. Angaben zur Lage der Versagensstelle können für alle untersuch-
ten Parameterkombinationen Anlage 9.3 entnommen werden. Liegen lediglich geringe Wandauflasten 
vor, hat dies insbesondere im Fall großer Plattenstützweiten ein deutliches Klaffen der Wand-Decken-
Fugen zur Folge. Mit zunehmender Erhöhung der vertikalen Auflast kommt es hingegen zur Zunahme 
des Deckeneinspannmomentes und damit zu einer fortschreitenden Schließung der Fugenöffnungen 
bzw. zu einer Verkleinerung des Differenzdrehwinkels im Deckenauflagerbereich. Für die Ausfüh-
rungsvariante der teilaufgelagerten Decke ohne Vormauerstein stehen damit größere Kontaktflächen 
für die Lastweiterleitung im Bereich der Deckenplatte zur Verfügung, wodurch ein erhöhter Tragwider-
stand N=? erzielt werden kann. Im Fall der Ausführungsvariante mit Vormauerstein setzt zudem unter 
begrenzten Fugenklaffungen im Deckenauflagerbereich die Aktivierung des Abmauerziegels zum 
Lastabtrag ein. Hierdurch können erhebliche Traglaststeigerungen erzielt werden. Entscheidend für 
die Tragfähigkeit der untersuchten Ziegelwände ist damit der Deckeneinspanngrad, der bei Ausnut-
zung der lokalen Querschnittsfestigkeit erzielt werden kann bzw. die ggf. vorhandene Resttragfähig-
keit der Wandenden nach Erreichen des maximal möglichen Deckeneinspannmomentes am WDK. 
Traglastmindernd wirken sich hierbei prozentual gesehen geringe Mauerwerksfestigkeiten sowie zu-
nehmende Deckenstützweiten und Nutzlasten aus (s. Abbildung 5.5 bis 5.7).  
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Tabelle 5.4: Traglastabminderungsbeiwerte φõ´ nach Gleichung (5.4); HLz Typ K 
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Tabelle 5.5: Traglastabminderungsbeiwerte φõ´ nach Gleichung (5.4); HLz Typ I 
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a) ohne Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 20) 

  
b) mit Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 16) 

 

Abbildung 5.5: Kontaktschluss bei Erreichen des Trag widerstandes ��Ì; HLz Typ K; �Þ = 7,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç = 2,7 kN/m² 
 

  
a) ohne Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 52) 

  
b) mit Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 48) 

 

Abbildung 5.6: Kontaktschluss bei Erreichen des Trag widerstandes ��Ì; HLz Typ I; �Þ = 7,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç = 2,7 kN/m² 
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a) ohne Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 51) 

  
b) mit Vormauerstein (Parameterkombination Nr. 47) 

 

Abbildung 5.7: Kontaktschluss bei Erreichen des Trag widerstandes ��Ì; HLz Typ I; �Þ = 6,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç = 2,7 kN/m² 
 

 

 
 

Abbildung 5.8: Rechnerische Überschreitung der zulä ssigen Hauptdehnung ¶ìí ËÛ im Außensteg; 
HLz Typ I; �Þ = 4,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç  = 2,7 kN/m²; 
Parameterkombination Nr. 49 
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Ein abweichendes Versagensbild mit Überschreitung der Hauptbruchdehnung im Außenstegbereich 
der Wandmitte konnte trotz der Berücksichtigung von Spannungszuwächsen infolge Theo-
rie II. Ordnung, Imperfektionen und Windlasten lediglich für Parameterkombination Nr. 49 festgestellt 
werden (s. Abbildung 5.8). Der dabei erreichte Tragwiderstand von N=? = 579 kN/m entspricht bei 
dieser Last-Geometriekombination in etwa einer vertikalen Beanspruchung aus achtzehn Geschossen 
bzw. aus vierzehn Geschossen bei 1,3-fachen Lastkonzentrationen in Wandabschnitten neben Öff-
nungen und nimmt damit keinen praxisrelevanten Stellenwert ein. Damit kann ein Knickversagen in 
Wandmitte als bemessungsrelevantes Versagenskriterium für monolithische Ziegelaußenwände unter 
Ansatz von Deckenbemessungslasten ausgeschlossen werden. 

Großflächigere Hauptdehnungsüberschreitungen infolge mehraxialer Beanspruchungen traten im 
Kontinuitätsbereich der Wände ebenfalls lediglich bei einer Parameterkombination (Nr. 56) auf. In 
dieser Last-Geometrie-Materialvariante führte die einsetzende Mitwirkung des Vormauersteins am 
Wandfuß zwar gegenüber der Ausführungsform ohne Abmauerziegel (Parameterkombination Nr. 60) 
zu einer Zunahme der lokalen Tragfähigkeit, zugleich zeigte die numerische Berechnung aufgrund des 
ungünstigeren Druck-Schub-Spannungszustandes über die gesamte Wandhöhe des Regelbereichs 
Hauptdehnungsüberschreitungen auf (s. Abbildung 5.9a). Es ist davon auszugehen, dass in diesem 
Fall vor Eintritt des lokalen Verlustes des Querschnittszusammenhaltes die großflächigen Hauptdeh-
nungsüberschreitungen und die damit stark eingeschränkte Möglichkeit zur Lastumlagerung zu einem 
Abscheren bzw. Aufspalten der gesamten Ziegelaußenwand führen. Zur Vermeidung dieses Bruch-
versagens wurde im Zuge der Traglastauswertung die beginnende Mitwirkung des Vormauersteins bei 
der betroffenen Parameterkombination Nr. 56 vernachlässigt und der Tragwiderstand der Ausfüh-
rungsvariante ohne Abmauerziegel (Parameterkombination Nr. 60) angesetzt (N=? = 297 kN/m ⟶ N=?,P5? = 207 kN/m). Hierdurch werden die numerischen Hauptdehnungsüberschreitungen begrenzt 

und die Fähigkeit der Mauerwerkswand zur Lastumlagerung gewährleistet (s. Abbildung 5.9b). 

 

  

a) N=? = 297 kN/m b) N=?,P5? = 207 kN/m 
 

Abbildung 5.9: Rechnerische Überschreitung der zulä ssigen Hauptdehnung ¶ìí ËÛ; HLz Typ I; �Þ = 7,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç = 5,0 kN/m²; 
Parameterkombination Nr. 56 



Parameterstudie  193 
 

Ergänzend wird anhand von Parameterkombination Nr. Z1 und Nr. Z2 mit einer Wandhöhe von h = 3,5 m überprüft, inwieweit die getroffenen Aussagen zur Knicksicherheit der untersuchten mono-
lithischen Ziegelaußenwände auch für die Kombination aus Windbeanspruchung und geringen 
Deckenlasten zutreffen. Weiterführende Angaben zur Material- und Geometriewahl können Anlage 
9.3.1 entnommen werden. Die kleinen effektiven Deckenstützweiten und die Betrachtung der Ausfüh-
rungsvariante ohne Vormauerstein stellen dabei einen geringen Biegemomentenabbau zwischen 
Wandkopf und -fuß sicher und führen damit zu einer erhöhten Biegebeanspruchung in Wandmitte. 
Folgende Deckenlasten werden untersucht: 
 

• Nr. Z1 (1,0 x GI):  1,0 x (25 x 0,16 + 1,5 ) = 5,5 kN/m² 
 

• Nr. Z2 (quasi-ständige EWK): 1,0 x (25 x 0,16 + 1,5 ) + 0,6 x 5,0 = 8,5 kN/m² 

 

 

 

 
 

Abbildung 5.10: Kontaktschluss und Knotenspannungen  bei Erreichen des Tragwiderstandes ��Ì; 
HLz Typ K; �Þ = 4,0 m; È = 3,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); quasi-ständige EWK; 
Parameterkombination Z2 

 

Auch im Fall der beiden geführten Zusatzuntersuchungen wird der Tragwiderstand der Mauerwerks-
wände durch die lokale Querschnittsfestigkeit des Mauerwerks am Wandfuß bestimmt. Spannungs-
zuwächse infolge von Schlankheitseffekten, ungewollten Ausmitten und Windbeanspruchung können 
sowohl bei Ansatz der Bemessungsdeckenlasten als auch unter 1,0-fachen ständigen bzw. quasi-
ständigen Einwirkungen durch den Abbau des Biegemomentes Richtung Wandfuß ohne Überschrei-
tung der zulässigen Hauptdehnung im Wandregelbereich kompensiert werden (s. Abbildung 5.10). Die 

 

 

Vertikalspannungsverteilung; 
Horizontalschnitt  2,0 cm oberhalb des Wandfußes 

Vertikalspannungsverteilung; 
Horizontalschnitt in halber Wandhöhe 
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Ergebnisse bestätigen den Ausschluss der Wandmitte als maßgebende Nachweisstelle von einschali-
gen Ziegelaußenwänden mit einer Wanddicke von t = 36,5 cm für Bauwerke des üblichen Hochbaus. 

Abschließend wird der Einfluss der Wandhöhe auf das Tragvermögen von Ziegelaußenwänden an-
hand von zehn ergänzenden Parameterkombinationen (s. Anlage 9.3) mit h = 3,5 m unter Ansatz von 
Bemessungsdeckenlasten untersucht. Der größte Tragfähigkeitsabfall gegenüber den zugehörigen 
Parameterkombinationen mit h = 2,5 m ist dabei für Material-Geometriekombinationen zu verzeichnen, 
die für h = 2,5 m zu einer geringen Schließung der Wand-Decken-Fugen bei Erreichen der lokalen 
Querschnittstragfähigkeit und folglich auch zu einer deutlichen Lastexzentrizität im oberen Wandend-
bereich führen. Wird die Lastausmitte im Bereich des Wandkopfes für h = 3,5 m infolge der erhöhten 
Biegebeanspruchung der Wand zudem verstärkt, tritt ein Wechsel der bemessungsrelevanten Nach-
weisstelle auf; maßgebend wird jetzt die Außenstegdruckfestigkeit im Fugenbereich zwischen der 
ersten und zweiten Ziegellage am Wandkopf. Der Tragfähigkeitsabfall gegenüber Wandhöhen von h = 
2,5 m bewegt sich hierbei zwischen 10 % und 21 %. Geringer fällt dagegen die Traglastminderung für 
die übrigen Parameterkombinationen aus. Durch die begrenzte Öffnung der Fugen im Wandkopfbe-
reich bleibt der Wandfuß auch für h56 = 3,5 m als maßgebende Nachweisstelle erhalten. Die erhöhte 
Verkrümmung der Wand bewirkt lediglich eine mäßige Zunahme der lokalen Spannungen. Die Trag-
verluste liegen zwischen 1 % und 6 %. 

 

  
a) h = 2,5 m (Parameterkombination Nr. 12) 

  
b) h = 3,5 m (Parameterkombination Nr. 32) 

 

Abbildung 5.11: Kontaktschluss und Knotenspannungen  für eine Wandauflast von 15 kN/m (ohne ��); 
HLz Typ K; �Þ = 6,0 m; ��ÝµÇÝ = 3 (gelenkig); �Ç = 5,0 kN/m² 

Vertikalspannungsverteilung; 
Horizontalschnitt in der ersten Lagerfuge 

Vertikalspannungsverteilung; 
Horizontalschnitt in der ersten Lagerfuge 
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6 Bemessungsansatz 

Die in Kapitel 5.6 vorgenommene Auswertung der Parameterstudie belegt den Ausschluss der 
Wandmitte als bemessungsrelevante Nachweisstelle für monolithische Ziegelaußenwände 
(t = 36,5 cm) in Gebäuden des üblichen Hochbaus. Des Weiteren zeigen die numerischen Untersu-
chungen, dass jeder Material-Geometrie-Lastkombination ein eindeutiger Tragwiderstand N=? zuge-
ordnet werden kann. Unterhalb der ermittelten Traglast liegende Beanspruchungen konnten trotz der 
mit einer geringeren Wandauflast verbundenen Verkleinerung der Kontaktflächen im Knotenbereich 
abgetragen werden. Erhöhte Wandauflasten haben dagegen zu einer Überschreitung der lokalen 
Mauerwerksfestigkeit geführt, da die Zunahme der Vertikalbeanspruchung nicht mehr durch die Ver-
kleinerung des Differenzdrehwinkels bzw. die Vergrößerung der lastabtragenden Querschnittsteilflä-
chen im Knotenbereich ausgeglichen werden konnte. Die aktuelle Vorgehensweise nach [DIN EN 
1996-1-1/NA: 2012] mit Hilfe eines vereinfachten Rahmenmodells den Maximalwert des Deckenein-
spannmomentes auflastunabhängig zu bestimmen, steifigkeitsbezogen auf die angrenzenden Wände 
zu verteilen und anschließend von einem linearen Zusammenhang zwischen Lastausmitte und Nor-
malkraft (e = M/N) auszugehen, kann auf Grundlage der durchgeführten Untersuchungen nicht emp-
fohlen werden. Die Vernachlässigung der exzentrischen bzw. teilflächigen Weiterleitung der Last aus 
den oberen Geschossen, die sich insbesondere am Wandfuß durch die geringe Verdrehung der Wand 
auch nach Erreichen des maximalen Deckeneinspannmomentes einstellt (s. Abbildung 6.1), kann zu 
einer nicht vernachlässigbaren Überschätzung der Tragfähigkeit führen. Demgegenüber steht der 
erhebliche, bisher aber rechnerisch nicht ansetzbare Traglastzuwachs, der durch die Mitwirkung des 
Vormauersteins am Lastabtrag erzielt werden kann. Des Weiteren findet auch die Abnahme des 
Deckeneinspannmomentes, die sich im Fall geringerer Wandauflasten einstellt, keine Berücksichti-
gung.  

 

 

Abbildung 6.1: Kontaktschluss bei Erreichen des Trag widerstandes ��Ì; HLz Typ K; �Þ = 4,0 m; È = 2,5 m; ��ÝµÇÝ = 4 (eingespannt); �Ç = 2,7 kN/m²; 
Parameterkombination Nr. 17 

 

Diese Problematik spiegelt sich auch im vereinfachten Nachweisverfahren [DIN EN 1996-3: 2010] 
wider. In Abbildung 6.2 wird durch den Vergleich der numerischen und normativen Abminderungsbei-
werte φ deutlich, dass bei Anwendung des aktuellen Bemessungsansatzes die Vertikaltragfähigkeit 
der Ziegelwände sowohl unter- als auch überschätzt werden kann. Zugleich legt die Gegenüberstel-
lung der nach [DIN EN 1052-1: 1998] experimentell bestimmten zentrischen Mauerwerksfestigkeit 
(s. a. Kapitel 3.4) und des entsprechenden Zulassungswertes in Tabelle 6.1 für beide Hochlochziegel-
arten erhebliche rechnerisch nutzbare Tragreserven offen. Anzumerken ist, dass infolge der geringen 

Schlankheit der Wandprüfkörper mit λ = 6,9 auf der sicheren Seite liegend von einer rechnerischen 
Erhöhung der Mauerwerksfestigkeit für Wände mit Schlankheiten ≤ 5 abgesehen wird. Für den Ziegel-
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typ K ist in der aktuellen Zulassung derzeit noch kein fI-Wert definiert; die Herleitung erfolgt daher auf 
Basis von Gleichung (4.38). Des Weiteren wurden in die φ-Gegenüberstellung ausschließlich Parame-
terkombinationen mit Deckenstützweiten von maximal 6 m entsprechend dem oberen Grenzwert des 
vereinfachten Verfahrens einbezogen (s. a. Abbildung 1.2). Die bereits im Zulassungswert enthaltenen 
Sicherheiten wurden ergänzend in die Bewertung des vereinfachten Nachweisverfahrens nach [DIN 
EN 1996-3: 2010] einbezogen und die Ergebnisse in Abbildung 6.2 dargestellt. Hierbei wurde im Fall 
des Hochlochziegels Typ K zudem der Wechsel der für die Traglastminderung φE am Wandkopf bzw. -

fuß anzuwendenden Bestimmungsgleichung berücksichtigt (s. Gleichung (1.5) für fI <  1,8 N/mm²). 
Die normativen Traglastüberschätzungen konnten durch Anwendung der Zulassungsfestigkeitswerte 
zwar beträchtlich reduziert jedoch nicht für alle Last-Geometrie-Materialkombinationen vollständig 
behoben werden. 

 

Tabelle 6.1:  Gegenüberstellung der experimentell b estimmten zentrischen Mauerwerksfestigkeit nach 
[DIN EN 1052-1: 1998] und dem Zulassungswert mit Ber ücksichtigung der geprüften Stein-
druckfestigkeit 

 

 Mauerstein 

 Typ K Typ I 

Steindruckfestigkeit ÞÚÀ in N/mm² (Mittelwert) 

experimentell [DIN EN 772-1: 2011] 5,0 10,7 

Zulassung 5,0 7,5 

Mauerwerksfestigkeit ÞÇ in N/mm² (charakteristischer Wert) 

experimentell [DIN EN 1052-1: 1998] fI,OPü6 = min (f 1,2⁄ ; fJ,>JM) 
= min (2,7/1,2; 2,2) = 2,2 = min (5,23/1,2; 5,0) = 4,36 

angepasste Druckfestigkeit 
Anhang A [DIN EN 1052-1: 1998] fI = fI,OPü6 x hf79,©@A/f79,OPü6i�,ÅC

 

= 2,2 x (5,0/5,0)0,65 = 2,20 = 4,36 x (7,5/10,7)0,65 = 3,46 

Zulassung = σ�  x 3,14 = 0,5 x 3,14 = 1,57 2,3 fI,©@A fI⁄  0,71 0,67 
 

 

 

Abbildung 6.2: Abminderungsbeiwert φ; Gegenüberstellung von FE-Berechnung und EC 6-3 mit NA 
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Da von Seiten der ziegelherstellenden Industrie derzeit der künftig praxisrelevante Einsatzbereich der 
teilaufgelagerten Decke auf Ziegelwände mit einer Dicke von t ≥ 36,5 cm und eine Deckenauflagertie-

fe von a = 2/3 x t eingegrenzt wird, deckt die durchgeführte Parameterstudie im Wesentlichen alle 
maßgebenden Material-Geometrie-Lastkombinationen für Wände mit t = 36,5 cm in Gebäuden des 
üblichen Hochbaus ab. Die auf Bemessungsniveau ermittelten Tragwiderstände N=? ermöglichen die 
Formulierung eines Bemessungsansatzes, der zum einen die in der aktuellen Normengeneration vor-
handenen Bemessungsunsicherheiten vermeidet und gleichzeitig bisher nicht berücksichtigte Tragre-
serven für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten Decke mit Vormauerstein freisetzt.  
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Die nachfolgende Formulierung wird für den Nachweis von überwiegend vertikal beanspruchten mo-
nolithischen Ziegelaußenwänden bei Teilauflagerung der Deckenplatte mit und ohne Vormauerstein 
im Grenzzustand der Tragfähigkeit vorgeschlagen. Zugrunde liegen die in Tabelle 5.3 aufgeführten 
Randbedingungen.  Der Gültigkeitsbereich des Bemessungsansatzes umfasst bei gelenkiger Ausfüh-
rung des wandabseitigen Plattenauflagers Deckenstützweiten von bis zu 6,0 m bzw. bei Einspannung 
des wandabseitigen Auflagers Deckenstützweiten von bis zu 7,0 m und stellt folglich eine Erweiterung 
gegenüber [DIN EN 1996-3: 2010] mit pauschaler Begrenzung der maximalen Deckenstützweite auf 
6,0 m dar. 
 

Im Grenzzustand der Tragfähigkeit ist nachzuweisen, dass: 

NN? ≤ N=? (6.1) 

 

Dabei ist NN?   der Bemessungswert der vertikalen Belastung der Wand N=?   der Bemessungswert des vertikalen Tragwiderstandes der Wand nach (6.2) 

 

Der Bemessungswert des vertikalen Tragwiderstandes N=? einer einschaligen Wand darf je Längen-
einheit ermittelt werden aus: 

N=? = φ ∙ f? ∙ t (6.2) 

 

Dabei ist 

φ   der Abminderungsbeiwert nach Gleichung (6.3) t   die Wanddicke f?   der Bemessungswert der zentrischen Druckfestigkeit des Mauerwerks 
 

 

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s�,D + r0,25 + 15 ∙ tUa s ∙ Ð8 ∙ aB ∙ f? ∙ (n − 1)9 ∙ q? ∙ l6B − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h ��,D

≤ 0,9 ∙ a + tUt  (6.3) 

 

Dabei ist t   die Wanddicke in m  f?   der Bemessungswert der zentrischen Druckfestigkeit des Mauerwerks in N/mm²  a   die Deckenauflagertiefe in m   h   die lichte Wandhöhe in m  tU   die Dicke des Vormauersteins in m q?   die gleichmäßig verteilte Bemessungslast der angrenzenden Decke in kN/m² x 10 -3 bei 
Anwendung der Teilsicherheitsbeiwerte nach EN 1990 für ungünstige Einwirkung l6   die Stützweite der angrenzenden Decke in m  n   der Steifigkeitsfaktor der angrenzenden Decke mit n = 4 bei Einspannung des 
wandabseitigen Deckenauflagers und n = 3 in den anderen Fällen 
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Die einzelnen Formelbestandteile von Gleichung (6.3) werden nachfolgend näher erläutert. 

 

 

 
Die gekennzeichneten Formelabschnitte beschreiben den betragsmäßig kleinsten Abminderungs-
beiwert φ>JM unter Berücksichtigung aller untersuchten Parameterkombinationen. Hierin findet die 

Wandhöhe Eingang, da die numerischen Untersuchungen belegen, dass eine Erhöhung der Mauer-
werksschlankheit mit Annäherung an φ>JM die größten prozentualen Tragverluste nach sich zieht. 

 

 
Dieser Verhältniswert (s. a. Gleichung (6.4)) wird eingeführt, um indirekt den Vergrößerungsgrad der 
lastabtragenden Stegfläche im Knotenbereich, der mit Steigerung der Wandauflast durch die Verklei-
nerung des Differenzdrehwinkels zwischen Wand und Decke erzielt werden kann, zu erfassen. Ins 
Verhältnis gesetzt wird dabei das unter Ansatz des Spannungsblocks angenäherte minimale Decken-
einspannmoment (s. Abbildung 6.3), das von allen Parameterkombinationen mit Wandhöhen von h = 2,5 m aufgenommen werden konnte und das theoretische Volleinspannmoment der angrenzenden 
Deckenplatte. Abbildung 6.4 zeigt, dass mit Zunahme dieses Momentenverhältnisses höhere Tragwi-
derstände erzielt werden. Eine Zunahme des Abminderungsbeiwertes setzt folglich mit Steigerung der 
Mauerwerksfestigkeit und abnehmenden effektiven Deckenspannweiten sowie Deckenlasten ein. 

 

 

 

13 ∙ at ∙ f? ∙ t ∙ 23 ∙ aq? ∙ l6B4 ∙ (n − 1) = 8 ∙ aB ∙ f? ∙ (n − 1)9 ∙ q? ∙ l6B  (6.4) 

 

Abbildung 6.3: Minimal aufnehmbares Deckeneinspannm oment je Längeneinheit für Wandhöhen von h = 2,5 m mit dem Spannungsblock-Modell 

 

 
 

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s0,7 + r0,25 + 15 ∙ tva s ∙ Ð8 ∙ a2 ∙ fd ∙ (n − 1)9 ∙ qd ∙ lf2 − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h �0,7

≤ 0,9 ∙ a + tvt  

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s0,7 + r0,25 + 15 ∙ tva s ∙ Ð8 ∙ a2 ∙ fd ∙ (n − 1)9 ∙ qd ∙ lf2 − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h �0,7

≤ 0,9 ∙ a + tvt  
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Der markierte Wert stellt das erforderliche Momentenverhältnis nach Gleichung (6.4) dar, das für den 

Ansatz eines erhöhten Abminderungsbeiwertes von φ > φ>JM erforderlich ist. Diese Eingangsgröße 

wurde auf Basis der numerischen Ergebnisse in Abbildung 6.4 bestimmt. 

 

 
 

Abbildung 6.4: Prozentualer Traglastgewinn gegenüber  φ¶�� bei Zunahme des Momentenverhältnisses 

nach Gleichung (6.4) für Wandhöhen von h = 2,5 m 

 

 

Die Herleitung nachfolgender Formelbestandteile wurde auf Grundlage der numerischen Untersu-
chungsergebnisse zu Mauerstein Typ K vorgenommen. Gegenübergestellt mit Hochlochziegeln hö-
herer Festigkeit und mit einer gleichmäßigeren Verteilung der Stegfläche innerhalb des Querschnitts 
(HLz Typ I) geht damit für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten Decke ohne Vormauerstein 
der ungünstigere Betrachtungsfall in die Bemessungsgleichung ein. 

 

 
Die markierten Gleichungsbestandteile geben den Traglastgewinn gegenüber φmin unter Einbeziehung 

des Momentenverhältnisses nach Gleichung (6.4) für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten 
Decke ohne Vormauerstein wieder.  

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s0,7 + r0,25 + 15 ∙ tva s ∙ Ð8 ∙ a2 ∙ fd ∙ (n − 1)9 ∙ qd ∙ lf2 − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h �0,7

≤ 0,9 ∙ a + tvt  
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Mit diesem Formelteil wird der zusätzliche Traglastgewinn bei Vorhandensein eines Abmauersteins 
unter Einbeziehung des Momentenverhältnisses nach Gleichung (6.4) erfasst. 

 

 
 

Dieser Teil der Bemessungsgleichung definiert den oberen Grenzwert für den Traglast-

abminderungsbeiwert φ. 

 

  
 

Abbildung 6.5: Traglastabminderungsbeiwert φ; Gegenüberstellung von FE-Berechnung und 
Gleichung (6.3) für t = 36,5 cm und a = 2/3 x t 

 

Die vorgestellte Näherungslösung wurde somit im Wesentlichen auf Grundlage des Großkammer-
steins HLz Typ K erarbeitet. Durch die Anwendung von Gleichung (6.3) auf Mauerwerkswände aus 
Hochlochziegeln des Typs I mit höherer Festigkeit und einem filigraneren Lochbild kann die Eignung 
des vorgestellten Bemessungsansatzes zur Führung des Tragfähigkeitsnachweises von monolithi-
schen Ziegelaußenwänden bei Teilauflagerung der Decke mit und ohne Vormauerstein bestätigt wer-
den (s. Abbildung 6.5). Wie Vergleichsrechnungen gezeigt haben, sind die Sicherheitsreserven, die 
hierbei für HLz Typ I ohne Vormauerstein entstehen, zum einen der erhöhten Steinfestigkeit und zum 
anderen dem gleichmäßigeren Lochbild geschuldet. Für eine klare Trennung der beiden Einflussfakto-
ren ist weiterer Forschungsbedarf gegeben. Gleichzeitig ist aber darauf hinzuweisen, dass die Varian-
te Typ I mit einer charakteristischen Mauerwerksfestigkeit von fI,OPü6 ≈ 4,4 N/mm² bei gleichzeitig güns-

tigerem Lochbild den oberen Grenzwert darstellt und folglich im Regelfall von geringeren Tragreserven 
ausgegangen werden kann. Wird darüber hinaus eine gleiche Bauart und Nutzung in allen Geschos-
sen unterstellt, ergibt sich nach Gleichung (6.3) für Parameterkombinationen, mit denen ein rechneri-

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s0,7 + r0,25 + 15 ∙ tva s ∙ Ð8 ∙ a2 ∙ fd ∙ (n − 1)9 ∙ qd ∙ lf2 − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h �0,7

≤ 0,9 ∙ a + tvt  

φ = at ∙ v13 ∙ r2,5h s0,7 + r0,25 + 15 ∙ tva s ∙ Ð8 ∙ a2 ∙ fd ∙ (n − 1)9 ∙ qd ∙ lf2 − 0,5Ñx     ≥ 13 ∙ at ∙ �2,5h �0,7

≤ 0,9 ∙ a + tvt  
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scher Abminderungsbeiwert von φ ≥ 0,35 erreicht wird, bereits ein Vertikaltragwiderstand N=?, der 

einer Normalkraftbeanspruchung NN? aus mehr als sechs Regelgeschossen bzw. aus mindestens fünf 
Regelgeschossen in Wandabschnitten neben Öffnungen mit 1,3-fachen Lastkonzentrationen ent-
spricht. Auf die Möglichkeit zum Ansatz reduzierter Nutzlasten gemäß Absatz 6.3.1.2 in [DIN EN 1991-
1-1: 2010] mit [DIN EN 1991-1-1/NA: 2010] bei mehr als zwei Stockwerken oberhalb der zu bemes-
senden Wand mit der gleichen Nutzungskategorie sei hingewiesen. Somit kann davon ausgegangen 
werden, dass sich der rechnerisch unterschätzte Vertikaltragwiderstand von Mauerwerk aus Hoch-
lochziegeln des Typs I ohne Vormauerstein für den Großteil der praxisrelevanten Anwendungsfälle 
nicht entscheidend auf das Resultat des Tragfähigkeitsnachweises auswirkt. 

Gegenübergestellt mit [DIN EN 1996-3: 2010] und [DIN EN 1996-3/NA: 2012] liegt damit eine Bemes-
sungsgleichung vor, die durch eine Erweiterung der Eingangsgrößen (statisches Deckensystem, 
Deckenlast und Vormauersteineinfluss) aktuell vorliegende Bemessungsunsicherheiten vermeidet und 
gleichzeitig die Ausnutzung von Tragreserven durch die Einbeziehung des Vormauersteins gewähr-
leistet. 
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7 Ausblick 

Mit dem Ziel erste Aussagen über die Anwendbarkeit des in Kapitel 6 vorgestellten Bemessungsan-
satzes auf monolithische Ziegelaußenwände mit erhöhten Dicken von t = 42,5 cm treffen zu können, 
wurden ergänzende Finite-Elemente-Berechnungen für Mauerwerk aus Großkammersteinen des 
Typs K bei Teilauflagerung der Decke über 2/3 x t durchgeführt. Für die Modellierung wurde das ent-
sprechende Lochbild der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung entnommen und das Material- und 
Verbundverhalten des im Rahmen dieses Forschungsvorhabens untersuchten Mauerziegels Typ K mit 
einer Steinbreite von b = 365 mm zugrunde gelegt. Die Übertragbarkeit der Ziegel- und Mauerwerks-
eigenschaften war aufgrund der in der vorliegenden Arbeit gewählten stegflächenbezogenen Auswer-
tungs- und Modellierungsweise (s. Kapitel 4.2 und Abbildung 7.1) möglich. Darüber hinaus weist der 
betrachtete Großkammerziegel für beide Steinbreiten eine annähernd identische Ausbildung der 
Querstege bei gleichzeitig identischer Querstegdickensumme auf. Angaben zu den untersuchten Pa-
rameterkombinationen enthält Anlage 9.4.  

 

 
 

Abbildung 7.1: Differenzierte Geometriebereiche für  HLz Typ K mit einer Steinbreite von b = 425 mm 

 

  

Abbildung 7.2: Traglastabminderungsbeiwert φ; Gegenüberstellung von FE-Berechnung und 
Gleichung (6.3) für t = 42,5 cm und a = 2/3 x t 
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Der in Abbildung 7.2 vorgenommene Vergleich zwischen den Ergebnissen der FE-Berechnung und 
der Bemessungsgleichung (6.3) zeigt, dass die erarbeitete Näherungslösung prinzipiell auch auf mo-
nolithische Ziegelaußenwände mit t > 36,5 cm angewendet werden kann. Traglastüberschätzungen 
treten hierbei ausschließlich bei Annäherung an den unteren Grenzwert φ>JM von Gleichung (6.3) auf 

und liegen bei maximal 11 %. Diese Abweichungen können, falls erforderlich, über eine geringfügige 
Modifikation der Näherungslösung behoben werden. 

In Hinblick auf künftige Forschungstätigkeiten wird empfohlen, das experimentelle und numerische 
Untersuchungsprogramm der vorliegenden Arbeit um weitere Planhochlochziegel zu ergänzen. Be-
sonderes Augenmerk ist dabei auf die Wahl von aussagekräftigen Kombinationen aus verschiedenen 
Lochbildern und Steinfestigkeitsklassen zu legen. Gelingt es diese beiden Einflussgrößen klar vonei-
nander zu differenzieren, kann über eine entsprechende Erweiterung des vorgestellten Bemessungs-
ansatzes die rechnerische Nutzbarkeit weiterer Tragreserven realisiert werden. Dies ist insbesondere 
für die Ausführungsvariante der teilaufgelagerten Decke ohne Vormauerstein von Interesse, die im 
Vergleich zur konstruktiven Ausbildungsform des Wand-Decken-Knotens mit Vormauerstein überwie-
gend zu deutlich geringeren Traglasten führt. Eine rechnerische Steigerung des Vertikaltragwider-
standes kann insbesondere im geringen bis mittleren Traglastbereich das Resultat des Tragfähig-
keitsnachweises entscheidend beeinflussen. 

Bezüglich des in dieser Arbeit formulierten Bemessungsvorschlages ist abschließend hervorzuheben, 
dass die Näherungslösung auf Basis der zentrischen Mauerwerksdruckfestigkeit fI erarbeitet wurde. 
Wie in Kapitel 4.2 erläutert, werden allgemeine bauaufsichtliche Zulassungen für Planhochlochziegel 
zunehmend auf Basis doppelt exzentrischer Druckversuche erteilt. Ziel dieser Versuchsdurchführun-
gen ist die im Rahmen der Zulassung definierte Mauerwerksfestigkeit auch unter zweiaxialen Span-
nungszuständen zu gewährleisten. Diese Prüfform ist auch für die Zukunft empfehlenswert, um mit 
Hilfe eines festgelegten Verhältnisses zwischen zentrischer und doppelt exzentrischer Mauerwerks-
festigkeit eine ausreichende Druck-Schub-Tragfähigkeit der Ziegelwände experimentell absichern zu 
können. In Verbindung mit der entwickelten Näherungslösung (6.3) ist die Angabe der reduzierten 
doppelt exzentrischen Mauerwerksfestigkeit in den allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen jedoch 
nicht mehr erforderlich, da der formulierte Bemessungsansatz den mehraxialen Spannungsnachweis 
beinhaltet.  
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8 Zusammenfassung 

Im Rahmen dieses Forschungsvorhabens wurden zahlreiche Versuche an Einzelsteinen, Klein- und 
Wandprüfkörpern zur Analyse des Querschnitts- und Systemtragverhaltens von monolithischen Zie-
gelaußenwänden unter Einbeziehung verschiedener Lastexzentrizitäten und Teilflächenbelastungen 
durchgeführt. Dem Einfluss des Lochbildes und der Steinfestigkeitsklasse wurde im Zuge des Ver-
suchsprogramms durch Prüfung zweier Planhochlochziegelarten, die sich bezugnehmend auf die 
genannten Eigenschaften erheblich voneinander unterscheiden, Rechnung getragen. Den Abschluss 
des versuchstechnischen Bearbeitungsteils bildet die experimentelle Untersuchung eines im Original-
maßstab errichteten Außenwand-Decken-Systems. 

Aufbauend auf den gewonnenen Erkenntnissen konnte ein auf der nichtlinearen Finite-Elemente-
Methode basierendes numerisches Rechenmodell entwickelt werden, das die realitätsnahe Abbildung 
des Trag- und Verformungsverhaltens von monolithischen Ziegelaußenwänden ermöglicht. Mittels 
Anwendung geeigneter Materialgesetze für die Baustoffe Beton und Betonstahl wurde darüber hinaus 
auch die Deckenbiegesteifigkeit unter Berücksichtigung des Kriech- und Schwindverhaltens sowie der 
zugversteifenden Wirkung des Betons wirklichkeitsnah simuliert. Die Eignung des erarbeiteten nume-
rischen Rechenmodells zur Erfassung des Wandtragverhaltens bzw. zur Abbildung des Zusammen-
wirkens von Stahlbetondecke und den angrenzenden Mauerwerkswänden konnte durch eine Vielzahl 
von Versuchsnachrechnungen nachgewiesen werden. 

Die Resultate der anschließend durchgeführten Parameterstudie belegen, dass die Wandmitte als 
Nachweisstelle für monolithische Ziegelaußenwände mit Dicken von t = 36,5 cm und einer Deckenauf-
lagertiefe von a = 2/3 x t in Gebäuden des üblichen Hochbaus keine Bemessungsrelevanz besitzt. Des 
Weiteren zeigen die numerischen Untersuchungen, dass jeder Material-Geometrie-Lastkombination 
ein eindeutiger Vertikaltragwiderstand zugeordnet werden kann, der im Wesentlichen durch die lokale 
Mauerwerksfestigkeit am Wandfuß bestimmt wird. 

Auf Grundlage dieser Erkenntnisse konnte abschließend ein neuer, praxisgerechter Bemessungsan-
satz für einschalige Ziegelaußenwände bei Teilauflagerung der Deckenplatte mit und ohne Vormauer-
stein formuliert werden. Gegenübergestellt mit [DIN EN 1996-3: 2010] und [DIN EN 1996-3/NA: 2012] 
liegt damit eine Näherungslösung vor, die durch eine Erweiterung der Eingangsgrößen (statisches 
Deckensystem, Deckenlast und Vormauersteineinfluss) aktuell vorliegende Bemessungsunsicherhei-
ten vermeidet und gleichzeitig die Ausnutzung von Tragreserven durch den rechnerischen Ansatz des 
Vormauersteins ermöglicht. Eine Bestimmung von Knotenmomenten ist hierbei nicht erforderlich, 
wodurch die Anwenderfreundlichkeit der entwickelten Bemessungsgleichung gewährleistet ist. 
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9 Anlagen 

9.1 Brutto-Trockenrohdichte der Mauersteine [DIN EN  772-13: 2000] 

9.1.1 Planhochlochziegel Typ K 

Prüfkörper Brutto-Trockenrohdichte 
in kg/m³ 

Nr. 1 499 

Nr. 2 496 

Nr. 3 507 

Nr. 4 492 

Nr. 5 513 

Nr. 6 508 

Mittelwert: 503 

9.1.2 Planhochlochziegel Typ I 

Prüfkörper Brutto-Trockenrohdichte 
in kg/m³ 

Nr. 1 653 

Nr. 2 668 

Nr. 3 660 

Nr. 4 667 

Nr. 5 664 

Nr. 6 655 

Mittelwert: 661 
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9.2 Mörtelkennwerte [DIN EN 1015: 2007] 

9.2.1 Dünnbettmörtel 

Trockenrohdichte und Mörtelkennwerte bei Lagerung im Klima 20 °C / 65 % RH  

Prüfkörper Trockenrohdichte 
in kg/dm³ 

Biegezugfestigkeit 
in N/mm² 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

Nr. 1 0,86 2,07 10,21 

Nr. 2 0,89 2,45 11,36 

Nr. 3 0,87 2,40 11,35 

Mittelwert: 0,87 2,31  

Nr. 4   9,88 

Nr. 5   10,79 

Nr. 6   10,49 

Mittelwert:   10,68 

Mörtelkennwerte bei Lagerung neben den Wandprüfkörpern  

Prüfkörper Biegezugfestigkeit 
in N/mm² 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

Nr. 1 2,33 8,16 

Nr. 2 2,55 7,85 

Nr. 3 2,30 8,65 

Mittelwert: 2,39  

Nr. 4  8,64 

Nr. 5  8,80 

Nr. 6  8,87 

Mittelwert:  8,50 

9.2.2 Normalmauermörtel 

Mörtelkennwerte für die Ausgleichschicht im Deckenauflagerbereich; Großversuch 

Prüfkörper Trockenrohdichte 
in kg/dm³ 

Biegezugfestigkeit 
in N/mm² 

Druckfestigkeit 
in N/mm² 

Nr. 1 1,42 5,7 14,3 

Nr. 2 1,35 4,9 15,9 

Nr. 3 1,40 5,2 16,4 

Mittelwert: 1,39 5,27  

Nr. 4   15,4 

Nr. 5   14,8 

Mittelwert:   15,36 
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9.3 Erweiterte Angaben zu den untersuchten Paramete rkombinationen 

9.3.1 Planhochlochziegel Typ K 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

1 4,0 0,18 4,0 328 Wandfuß 

2 5,0 0,22 5,4 105 Wandfuß 

3 6,0 0,26 7,2 100 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

4 4,0 0,18 4,0 111 Wandfuß 

5 5,0 0,22 5,4 105 Wandfuß 

6 6,0 0,26 7,2 100 Wandfuß 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

7 4,0 0,19 4,9 128 Wandfuß 

8 5,0 0,23 6,8 102 Wandfuß 

9 6,0 0,28 8,6 99 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

10 4,0 0,19 4,9 106 Wandfuß 

11 5,0 0,23 6,8 102 Wandfuß 

12 6,0 0,28 8,6 99 Wandfuß 
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Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und Einspannung  des wandab-
seitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

13 4,0 0,16 2,5 3,8 385 Wandfuß 

14 5,0 0,18 3,4 5,7 327 Wandfuß 

15 6,0 0,20 4,7 7,9 105 Wandfuß 

16 7,0 0,23 5,9 10,1 101 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

17 4,0 0,16 2,5 3,8 139 Wandfuß 

18 5,0 0,18 3,4 5,7 109 Wandfuß 

19 6,0 0,20 4,7 7,9 105 Wandfuß 

20 7,0 0,23 5,9 10,1 101 Wandfuß 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und Einspannung  des wandab-
seitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m²  

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

21 4,0 0,16 3,1 5,2 386 Wandfuß 

22 5,0 0,18 4,5 7,6 103 Wandfuß 

23 6,0 0,22 5,5 9,5 103 Wandfuß 

24 7,0 0,25 7,0 12,1 100 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

25 4,0 0,16 3,1 5,2 124 Wandfuß 

26 5,0 0,18 4,5 7,6 103 Wandfuß 

27 6,0 0,22 5,5 9,5 103 Wandfuß 

28 7,0 0,25 7,0 12,1 100 Wandfuß 
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Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 3,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

29 4,0 0,18 4,0 326 Wandfuß 

30 5,0 0,22 5,4 83 Wandkopf 
(2. Ziegellage) 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 3,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

31 4,0 0,19 4,9 115 Wandkopf 
(2. Ziegellage) 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

32 6,0 0,28 8,6 78 Wandkopf 
(2. Ziegellage) 

 

Parameterkombination mit einer lichten Wandhöhe von È = 3,5 m und Einspannung  des wandabsei-
tigen Deckenauflagers sowie mit 1,0-fachen ständigen Deckenlasten ( �Ç = 5,0 kN/m²)  

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

Z1 4,0 0,16 3,1 5,2 199 Wandfuß 

 

Parameterkombination mit einer lichten Wandhöhe von È = 3,5 m und Einspannung  des wandabsei-
tigen Deckenauflagers sowie mit quasi-ständigen Deckenlasten ( �Ç = 5,0 kN/m²)  

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

Z2 4,0 0,16 3,1 5,2 161 Wandfuß 
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9.3.2 Planhochlochziegel Typ I 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

33 4,0 0,18 4,0 764 Wandfuß 
2. Ziegellage 

34 5,0 0,22 5,4 631 Wandfuß 

35 6,0 0,26 7,2 194 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

36 4,0 0,18 4,0 480 Wandfuß 

37 5,0 0,22 5,4 301 Wandfuß 

38 6,0 0,26 7,2 194 Wandfuß 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

39 4,0 0,19 4,9 747 Wandfuß 
2. Ziegellage 

40 5,0 0,23 6,8 430 Wandfuß 

41 6,0 0,28 8,6 188 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

42 4,0 0,19 4,9 343 Wandfuß 

43 5,0 0,23 6,8 245 Wandfuß 

44 6,0 0,28 8,6 188 Wandfuß 
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Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und Einspannung  des wandab-
seitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

45 4,0 0,16 2,5 3,8 777 Wandfuß 
2. Ziegellage 

46 5,0 0,18 3,4 5,7 761 Wandfuß 
2. Ziegellage 

47 6,0 0,20 4,7 7,9 745 Wandfuß 
2. Ziegellage 

48 7,0 0,23 5,9 10,1 423 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

49 4,0 0,16 2,5 3,8 579 Wandmitte 

50 5,0 0,18 3,4 5,7 492 Wandfuß 

51 6,0 0,20 4,7 7,9 315 Wandfuß 

52 7,0 0,23 5,9 10,1 243 Wandfuß 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und Einspannung  des wandab-
seitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m²  

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

53 4,0 0,16 3,1 5,2 773 Wandfuß 
2. Ziegellage 

54 5,0 0,18 4,5 7,6 753 Wandfuß 
2. Ziegellage 

55 6,0 0,22 5,5 9,5 517 Wandfuß 

56 7,0 0,25 7,0 12,1 207 Regelbereich 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Bewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Feld Stütze 

57 4,0 0,16 3,1 5,2 544 Wandfuß 

58 5,0 0,18 4,5 7,6 367 Wandfuß 

59 6,0 0,22 5,5 9,5 261 Wandfuß 

60 7,0 0,25 7,0 12,1 207 Wandfuß 
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Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 3,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

61 4,0 0,19 4,9 741 Wandfuß 
2. Ziegellage 

62 5,0 0,23 6,8 402 Wandfuß 

63 6,0 0,28 8,6 171 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

64 4,0 0,19 4,9 326 Wandfuß 

65 5,0 0,23 6,8 237 Wandfuß 

66 6,0 0,28 8,6 171 Wandfuß 
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9.4 Ergänzende Parameterkombinationen für eine Wand dicke von t = 42,5 cm 

Planhochlochziegel Typ K 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 2,7 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Z3 4,0 0,18 4,0 433 Wandfuß 

Z4 5,0 0,22 5,4 105 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Z5 4,0 0,18 4,0 155 Wandfuß 

Z6 5,0 0,22 5,4 105 Wandfuß 

 

Parameterkombinationen mit einer lichten Wandhöhe von È = 2,5 m und gelenkiger  Ausführung des 
wandabseitigen Deckenauflagers sowie mit �Ç = 5,0 kN/m² 

mit  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Z7 4,0 0,19 4,9 409 Wandfuß 

ohne  Vormauerstein 

Nr. Deckenstützweite 
in m 

Deckendicke 
in m 

Feldbewehrung 
in cm²/m 

Tragwiderstand 
in kN/m 

Versagensstelle 

Z8 4,0 0,19 4,9 96 Wandfuß 
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