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Titelbild

Im Hintergrund ist die Erdbeben-
zonenkarte der Norm SIA 261 (2003)
mit den vier Erdbebenzonen der
Schweiz tiber den Kantonsgrenzen
dargestellt [nach 6]. Die Uberlagerung
zeigt die Absolutbeschleunigung der
Antwortspektren der N-S-Kompo-
nente des Friaul-Erdbebens in Italien
(1976) in Funktion der Periode T
[nach 12].



1 Einleitung

Figur 1: 2010 eroffnetes
Hotel in Zug. Architekten:
EM2N Architekten AG,
Zurich. Bild: City Garden,
Zug.

Figur 2: 2010 fertigge-

stellte WohnUberbauung in

Lausanne. Architektur und
Visualisierung: Bonhote-
Zapata architectes, Genf.

Figur 3: 2006 erstellte
Wohntiberbauung in
Davos. Architektur: Giub-
bini Architekten ETH SIA,
Bonaduz.

Figur 4: 2005 erstellte
Mehrfamilienhduser in
Buttisholz. Architektur: A6

Architekten AG, Buttisholz.

Mit dem Vordringen in den Bereich mehrgeschossi-
ger Bauten und den aktuellen Erdbebenbestimmun-
gen in den SIA-Tragwerksnormen stellt sich fir den
Holzbau die Frage der Erdbebensicherheit (Figuren
1-4). Die vorliegende Publikation bietet dem Inge-
nieur Einstieg und Unterstlitzung bei der Planung
von erdbebengerechten Holzbauten. Die Trag-
werksnormen SIA 260-267 aus dem Jahr 2003 ba-
sieren auf den Eurocodes und setzen diese praxisge-
recht fur die Schweiz um. Diese Normen bilden die
Basis der Dokumentation beztiglich Inhalt, Struktur
und Fachbegriffen [1].

Die beiden einfihrenden Kapitel Grundlagen sowie
Tragwerksanalyse und Bemessung geben einen
Uberblick tber die Thematik Erdbeben und deren
Umsetzung in den SIA-Tragwerksnormen. Im an-
schliessenden vierten Kapitel Erdbebengerechtes
Entwerfen und Konstruieren werden die wichtigsten
Grundsétze, die es zu beachten gilt, um ein robustes
und zugleich wirtschaftliches Bauwerk zu entwerfen,
spezifisch fir mehrgeschossige Holzbauten erarbei-
tet. Werden bei Neubauten die Regeln des erdbe-
bengerechten Entwurfs eingehalten, gelingen die
rechnerischen Nachweise der Erdbebensicherheit
meist ohne Mehraufwand. Bei bestehenden Gebdu-
den sind zudem die risikobasierten Beurteilungs-
kriterien des Merkblatts SIA 2018 (2004) zu bertick-
sichtigen.

Zentraler Teil der Dokumentation ist das Kapitel
Anwendungsbeispiel, wo die einzelnen Entwurfs-,
Berechnungs- und Bemessungsschritte bei einem
viergeschossigen Holzbau exemplarisch dargestellt
werden. Flr das Tragwerk im Anwendungsbeispiel
wurde der besonders duktile Tragwerkstyp D ge-
wabhlt, der in den SIA-Tragwerksnormen zusammen
mit dem Konzept des duktilen Tragwerksverhaltens
dargestellt wird. Ein einfaches Vorgehen beim Trag-
werksentwurf und bei der Vorbemessung auf die Ge-

Figur 2
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brauchstauglichkeitsanforderungen beztiglich Wind
wird vorgeschlagen. Die einzelnen Schritte der Trag-
werksanalyse und der Bemessung sind systematisch
und vollstandig dargestellt, jeweils zuerst formal und
anschliessend numerisch.

Das Kapitel Bemessungshilfen erkldrt abschlies-
send, wie die massgebende Gesamtsteifigkeit von
Holzrahmenbauteilen effizient mit der Schubfeld-
theorie berechnet werden kann, und gibt Bemes-
sungshilfen fur typische Anwendungsfélle in der
Praxis.

Eine zentrale Rolle bei der Abtragung der Erdbeben-
krafte spielen die mechanischen Verbindungen
zwischen Beplankung und Rippen — im Anwen-
dungsbeispiel die Verklammerung der Tragwand
in Holzrahmenbauweise — bezlglich Steifigkeit,
Tragwiderstand und Duktilitdt. Beim Konzept des
duktilen Tragwerksverhaltens sind die Regeln der
Kapazitatsbemessung zu beachten. Fir die Holz-
rahmenbauweise bedeutet dies, dass die mechani-
schen Verbindungen zwischen Beplankung und Rip-
pen als duktile Bereiche unter Erdbebeneinwirkung
geplant, konzipiert und bemessen werden mussen.
Alle tbrigen Tragwerksteile (Rippen, Beplankungen,
Anschliisse usw.) miissen so Giberbemessen werden,
dass sie bei Erdbebenbeanspruchung die zyklische
Plastifizierung der duktilen Bereiche gewdhrleisten
konnen und kein frithzeitiges sprodes Versagen aus-
serhalb dieser Bereiche hervorrufen.

Das Anwendungsbeispiel zeigt, dass die Erdbeben-
einwirkung fr neu zu erstellende, mehrgeschossige
Holzbauten in der Schweiz weder Uberzubewer-
ten noch zu unterschatzen ist. Mit Hilfe der Doku-
mentation kann rasch ein erdbebengerechtes und
glinstiges Tragwerkskonzept gefunden werden, das
zugleich auf die Anforderungen bezlglich Wind ab-
gestimmt ist.

- Figur 3




2 Grundlagen

2.1 Entstehung und Auswirkungen von Erdbeben

Figur 5:

Plattengrenze zwischen
afrikanischer und eurasi-
scher Platte. Der apulische
Sporn verschiebt sich in-
nerhalb eines Jahres um
ca. 4-8 mm Richtung
eurasische Platte [nach 2].

Die meisten Erdbeben werden durch nattrliche Brii-
che in der Erdkruste ausgelost, sie konnen jedoch
auch kinstliche Ursachen (z.B. Explosionen, Berg-
und Tunnelbau, Tiefenbohrungen, Stauseen etc.)
haben. Sie dussern sich in raschen horizontalen und
vertikalen Bodenbewegungen von kurzer Dauer. Die
starksten Erdbeben werden durch die Bewegungen
der Kontinentalplatten verursacht. Im Mittelmeer-
und Alpenraum erzeugt die Relativbewegung zwi-
schen der afrikanischen und der eurasischen Platte
(Figur 5) Erdbeben unterschiedlicher Haufigkeit und
Starke (Figur 6).

Afrikanische Platte

Eurasische Platte

Figur 6:
Erdbebenaktivitat im
Mittelmeer- und Alpen-
raum [3].
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Starke Erdbeben koénnen Bauwerke zum Einsturz
bringen sowie Felsstiirze, Hangrutschungen, Bo-
denverflissigung und Flutwellen auslésen. Als wei-
tere Folge kénnen Brinde, Explosionen und Uber-
schwemmungen entstehen.

Die im Zusammenhang mit dem vorliegenden Do-
kument wichtigen Begriffe zur Beschreibung der
Erdbebeneinwirkung sind in Figur 7 dargestellt. Die
seismische Quelle wird Erdbebenherd, auch Hypo-
zentrum genannt. Die Energie in den Bodenwellen
eines Bebens wird mit der Magnitude M gemessen,
die beobachteten Schaden an Bauwerken und in
der Natur mit der Intensitat 1. Wichtige geometri-
sche Grossen zur Beschreibung der Lage des Erdbe-
benherds sind die Herdtiefe, die Epizentraldistanz
und die Hypozentraldistanz. Das Erdbebenrisiko fiir
ein Bauwerk ist abhdngig von der Erdbebengefahr-
dung regional (Erdbebenzone) und lokal (Bau-
grund) sowie von der Erdbebenverletzbarkeit des
Bauwerks (Bauweise) und den gefédhrdeten Perso-
nen und Werten, welche eng verkniipft sind mit der
Nutzung des Bauwerks (Bauwerksklasse).
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2.2 Gefahrdung

Erdbeben werden mit speziellen Aufzeichnungs-
gerdten, sogenannten Seismographen, registriert.
Diese zeichnen die Bodenbewegungen zusammen
mit einer Zeitskala auf. In der Schweiz wird ein Netz
von seismischen Stationen [4] betrieben, welche
relevante Aufzeichnungen in Form von Seismo-
grammen rund um die Uhr automatisch an die Zen-
trale des Schweizerischen Erdbebendienstes (SED)
an der ETH Zurich Gbermitteln. Aufgrund von Seis-
mogrammen, welche fir ein und dasselbe Erdbeben
an den verschiedenen Messstationen unterschied-
lich ausfallen, kann man eine Vielzahl von Informa-
tionen Uber ein Erdbeben erhalten, z. B. die geogra-
phische Lage des Epizentrums, die Herdtiefe, die
Magnitude, die maximal registrierten Bodenbe-
wegungsgrossen (Verschiebung, Geschwindigkeit,
Beschleunigung). Es ist auch moglich, kinstliche
Ursachen von Erdbebenwellen wie z.B. Nuklearex-
plosion etc. zu detektieren und zu orten.

Zur Beschreibung der Stdrke von Erdbeben werden
Ublicherweise Magnituden- oder Intensitdtsskalen
verwendet.

Magnitude

Die Magnitude M ist ein Mass fur die Herdenergie,
d. h. ein Mass fir die bei einem Erdbeben im Herd in
Form von Wellen abgestrahlte Energie. Die Magni-
tude wird aufgrund gemessener Seismogramme be-
rechnet.

Der Magnitudenwert wird mit arabischen Ziffern in
einer logarithmischen Skala angegeben. Ein Zu-
wachs der Magnitude um eine Einheit, z.B. von 5
auf 6, bedeutet eine Erhéhung der Erdbebenenergie
um den Faktor 32 und eine Vergrdsserung der Bo-
denbewegung um bis zu Faktor 10.
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Figur 7:

Welche Parameter beeinflussen die lokalen Auswirkungen
von Erdbeben?

Das Risiko fiir ein Gebdude ergibt sich aus a) der regiona-
len Geféhrdung (Erdbebenzone), b) der lokalen Gefahr-
dung (Baugrund) sowie c) der Verletzbarkeit (Qualitdt der
Bausubstanz) und dem Wert/dem Schadenspotential, ge-
geben durch die Nutzung (Bauwerksklasse).

M Magnitude im Hypozentrum
I, Intensitdt im Epizentrum

I Intensitdt im Bauwerk

h  Herdtiefe

s Hypozentraldistanz

A Epizentraldistanz

R Risiko = Gefédhrdung - Verletzbarkeit - Wert
Intensitat

Letztlich sind weniger die bei Erdbeben freigesetz-
ten Energien von Interesse als vielmehr die Auswir-
kungen eines Erdbebens im Schadensgebiet. Die In-
tensitét I eines Erdbebens ist ein Mass flr die lokale
Wahrnehmbarkeit und Zerstérungskraft. Die Inten-
sitat wird statistisch auf Basis moglichst vieler unab-
héngiger Beobachtungen ohne Instrumente durch
Bewertung der Wahrnehmbarkeit (z.B. Menschen
erschrecken) und der Schédden (z.B. Kamine fallen
von Déchern) ermittelt. Da die Auswirkungen eines
Erdbebens nicht tiberall gleich sind, werden Intensi-
tatskarten der betroffenen Gebiete erstellt. Die In-
tensitat ist stark abhdngig vom lokalen Untergrund.
Weltweit existieren verschiedene Intensitdtsskalen.
Die heute in Europa offiziell gliltige Intensitatsskala
ist die zwolfstufige Europdische Makroseismische
Skala EMS-98 [5], welche v.a. die Auswirkungen
auf Gebdude unterschiedlicher Bautypen systema-
tisch erfasst. Die EMS-98-Intensitat wird in Form
von rémischen Ziffern von | bis XIl angegeben.

Bodenbewegungsgrossen

Zur Beschreibung der auf ein Bauwerk einwirken-
den Erdbebenanregung benotigt man die Bodenbe-
wegungsgrossen, d.h. die Bodenbeschleunigung
und die Bodenverschiebung in den verschiedenen
Richtungen, welche an einem bestimmten Standort
auftreten kénnen. Man interessiert sich dabei fir
die Maximalwerte, den Frequenzgehalt und die
Zeitverlaufe. Die Bodenbewegungsgrdssen werden
fir die Erdbebenbemessung eines Bauwerks bend-
tigt. Aus ihnen werden die Antwortspektren abge-
leitet (siehe Kapitel 2.3).
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Figur 8:

Spektralwerte der horizon-
talen Bodenbeschleuni-
gung fur harten Fels, eine
Wiederkehrperiode von
475 Jahren und eine
Frequenz von 5 Hz [7].

Zone Z1

Zone Z2
[ Zone Z3a
I Zone Z3b

Figur 9:
Erdbebenzonenkarte der
Schweiz mit vier Erdbeben-
zonen Uber den Kantons-
grenzen dargestellt

[nach 6].
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2.2.1 Regionale Erdbebengefihrdung

Die Erdbebengefédhrdung in der Schweiz wurde
durch den Schweizerischen Erdbebendienst SED in
Form von spektralen Beschleunigungskarten quan-
tifiziert. Diese Karten zeigen die Spektralwerte der
horizontalen Beschleunigung fiir die Frequenzen
0,5-10 Hz fur einen sehr harten Fels und fuir Wie-
derkehrperioden von 100, 475, 1000, 2500 und
10000 Jahren (Figur 8). Sie dienen als Basis fur die
Erdbebenzonenkarte in der Norm SIA 261 (2003)
[6] mit einer Wiederkehrperiode von 475 Jahren
entsprechend der Europdischen Erdbebennorm Eu-
rocode 8 (Figur 9). Die Wiederkehrperiode von
475 Jahren entspricht einer Uberschreitenswahr-
scheinlichkeit von 10% in 50 Jahren. Diese wird fir
das Bemessungsbeben fiir gewohnliche Bauwerke
(Bauwerksklasse 1) verwendet. Im Vergleich zu den
Landern im &stlichen Mittelmeerraum (Figur 10) ist
die Erdbebengefédhrdung in der Schweiz als niedrig
bis mittel einzustufen.

Die Schweiz ist in die vier Erdbebenzonen 71, 72,
Z3a und Z3b aufgeteilt mit den zugehorigen maxi-
malen horizontalen Bodenbeschleunigungswerten
0,6 m/s?, 1,0 m/s?, 1,3 m/s? und 1,6 m/s? fur felsi-
gen Baugrund (Baugrundklasse A). Im Sinne der
Rechtssicherheit folgen die Zonengrenzen primar
Kantons- und Bezirksgrenzen (Figur 9). Die fir die
Erdbebenzonenkarte erforderlichen Bodenbeschleu-
nigungswerte wurden mit einer speziellen Methode
[9] aus den spektralen Karten (Figur 8) abgeleitet.

2.2.2 Lokale Erdbebengefihrdung

Die lokalen Baugrundverhéltnisse haben einen ent-
scheidenden Einfluss auf die Starke und den domi-
nanten Frequenzgehalt der Erdbebenanregung. Vor
allem bei weicheren Béden kénnen im Vergleich zu
Felsstandorten erhebliche lokale Aufschaukelungen
erfolgen. Die Norm SIA 261 (2003) [6] gibt daher
fur finf verschiedene Baugrundklassen A bis E die
Parameterwerte des elastischen Antwortspektrums
in Tabelle 25 an. Fir die Baugrundklasse F (struktur-
empfindliche und organische Ablagerungen, z.B.
Torf, Seekreide, Rutschmassen mit einer Machtigkeit
Uber 10 m), sowie fur Standorte, deren Baugrund-
verhdltnisse nicht in die Baugrundklassen A bis E ein-
geordnet werden koénnen, sind besondere boden-
dynamische Untersuchungen zur Bestimmung des
elastischen Antwortspektrums erforderlich.

Im allgemeinen kann die Einstufung in eine Bau-
grundklasse aufgrund eines geotechnischen Berichts
ohne weitergehende Untersuchungen vorgenom-
men werden. Zurzeit sind in der Schweiz Arbeiten auf
dem Gebiet der seismischen Mikrozonierung im
Gang. Das Bundesamt fiir Umwelt BAFU hat Karten
der Baugrundklassen gemdass Norm SIA 261 (2003)
veroffentlicht, die in den nichsten Jahren fur die



7

Figur 10:
Erdbebengefdhrdungskarte von Europa [8].
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Hauptsiedlungsgebiete vervollstindigt werden (Fi-
gur 11). Fir die héheren Erdbebenzonen werden
spektrale Mikrozonierungskarten erarbeitet, die in
Abhéngigkeit von den lokalen Standortverhéltnissen
direkt die Parameterwerte des elastischen Antwort-
spektrums inklusive Bemessungswert der Bodenbe-
schleunigung vorgeben.

=

Harter Fels (z. B. Granit, Gneis, Quarzit, Kieselkalk, Kalk)
oder weicher Fels (z. B. Sandstein, Nagelfluh, Juramergel,
Opalinuston) unter max. 5 m Lockergesteinsabdeckung

Ablagerungen von grossraumig zementiertem Kies und
Sand und/oder vorbelastete Lockergesteine mit einer
Mdéchtigkeit Gber 30 m

Ablagerungen von normal konsolidiertem und unzemen-
tiertem Kies und Sand und/oder Moranenmaterial mit
einer Méachtigkeit tber 30 m

Figur 11:
Karte der Baugrundklassen der Norm SIA 261 (2003) fur die Region Luzern [10].

Ablagerungen von nicht konsolidiertem Feinsand, Silt und
Ton mit einer Méchtigkeit tiber 30 m

Alluviale Oberflichenschicht der Baugrundklassen C oder
D mit einer Machtigkeit zwischen 5 und 30 m tiber einer
steiferen Schicht der Baugrundklassen A oder B

Ablagerungen, die weiche Tone/Schluff mit hohem
Plastizitétsindex (Pl > 40) und hohem Wassergehalt und
einer Schichtstarke von mindestens 10 m enthalten

Ablagerungen von verflissigbaren Béden oder Boden,
die nicht in die Baugrundklassen A bis E oder F1 eingeteilt
werden kénnen




Figur 12:

Approximativer Vergleich
zwischen Magnitude (M),
Herdenergie, maximaler
Bodenbewegung (Be-
schleunigung a, Geschwin-
digkeit v, Verschiebung d)
und Epizentral-Intensitat
(EMS-98) eines Erdbebens
fur eine typische Herdtiefe
von 10-15 km [nach 11].

2.2.3 Zusammenhang zwischen der Starke eines
Erdbebens, den auftretenden Bodenbewe-
gungen und den Auswirkungen

Ein approximativer Vergleich zwischen der Starke

eines Erdbebens (Magnitude oder Intensitdt), den

maximalen Bodenbewegungsgrossen und den Aus-
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wirkungen ist in Figur 12 zusammengestellt. Neben
den Baugrundeigenschaften spielt dabei die Herd-
tiefe eine wichtige Rolle. In Figur 12 wurde eine fir
die Schweiz typische Herdtiefe von 10-15 km ange-
nommen.

Starke Bodenbewegung Auswirkungen
Erdbeben- M Energie a v d Epizentral-Intensitat und
Klasse [ML] [Joule] [%g] [cm/s] [cm] maximale Wirkung (EMS-98)
7 I nicht fiihlbar
sehr schwach 2 10 01 0.01
0.1 Il kaum bemerkbar
schwach 3 ——0,1— 1l schwach
10°
1 IV deutlich
leicht 4 _ 1 V stark
10" :
VI leichte Schaden
ittel 5 ——10——
e 0 VIl Gebdudeschaden
10" —10—
——10—— VIl schwere Gebiudeschidden
stark 6
] IX zerstorend
——100—
10" ——100—
X sehr zerstorend
schwer 7
——100—] XI verwiistend
1017

gross 8

Xll vollstandig verwistend




2.3 Antwortspektren

Im modernen Erdbebeningenieurwesen sind Ant-
wortspektren das zentrale Werkzeug zur Beschrei-
bung der Wirkung eines Erdbebens auf ein Bauwerk.
Grundsétzlich wird zwischen Antwortspektren ein-
zelner Zeitverlaufe der Bodenbewegung (Figur 15)
und geglatteten Antwortspektren in den Normen
(Figur 16) unterschieden. Die Normen wiederum
unterscheiden zwischen Antwortspektren fur elasti-
sches und inelastisches Verhalten.

2.3.1 Elastische Antwortspektren

Elastische Antwortspektren beschreiben die maxi-

male Antwort linear-elastischer, geddmpfter Ein-

massenschwinger unter der Anregung eines Zeit-
verlaufs der Bodenbewegung. Die Ermittlung eines
elastischen Antwortspektrums ist in Figur 13 in fol-

genden Schritten dargestellt [12]:

1. Mehrere linear-elastische Einmassenschwinger
mit unterschiedlicher Periode bzw. Schwingzeit
T, jedoch mit gleicher viskoser Dampfung & wer-
den an ihrem Fusspunkt durch den gleichen Zeit-
verlauf der Bodenbeschleunigung angeregt. Dies
bewirkt bei jedem Schwinger eine unterschiedli-
che Antwortschwingung.

2. Fur samtliche Einmassenschwinger werden die
Zeitverlaufe der Antwortschwingungen bestimmt,
d. h. die Zeitverldufe der Relativverschiebung zwi-
schen Masse und Fusspunkt des Schwingers d,
der zugehorigen Relativgeschwindigkeit v und
Absolutbeschleunigung a.

3. Die Maximalwerte der Antwortschwingungen
jedes Schwingers (Spektralwerte S;, S, und S,)
werden bestimmt und in Funktion der Schwing-

Figur 13: 1 2
Ermittlung von elastischen &
Antwortspektren [nach 12]. ——
1 Erdbebenanregung mit o T,

98~

der Bodenbeschleuni-
gung ay(t) a,(t) s

2 System von Einmassen- °
schwingern

3 Systemantwort

4 Elastische Geschwindig-

. th
keits-Antwortspektren

ag(t) «—»
b
=3
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zeit aufgetragen. Durch Verbinden der entspre-
chenden Maximalwerte erhdlt man je ein Ant-
wortspektrum der Verschiebung S, der Ge-
schwindigkeit S, und der Beschleunigung S, fur
die angenommene Dampfung &.

Die Darstellung des Antwortspektrums erfolgt meist
fur eine logarithmisch skalierte Perioden- oder
Schwingzeitenachse (Figur 15). Als Dampfung wird
bei den elastischen Antwortspektren in den Normen
typischerweise ein Referenzwert von &= 5% &qui-
valenter viskoser Ddmpfung angenommen.

In der Norm SIA 261 (2003) [6] sind geglattete
elastische Antwortspektren fiir die Baugrundklassen
A bis E (siehe Abschnitt 2.2.2) angegeben. Fir die
Umrechnung auf eine von &=5% abweichende
Dampfung ist ein Korrekturwert n angegeben. Die
geglatteten Antwortspektren entsprechen gemittel-
ten Werten aus Antwortspektren von verschiede-
nen Zeitverlaufen, welche charakteristisch sind fir
eine bestimmte Baugrundklasse. Es handelt sich also
um eine vereinfachte kompakte Darstellung der
seismischen Einwirkung. Wenn einzelne Zeitver-
ldufe betrachtet werden, kdnnen relativ grosse Ab-
weichungen zu diesen gegldtteten Mittelwerten
auftreten. Um diesen Abweichungen und Unsicher-
heiten gerecht zu werden, ist es wichtig, erdbeben-
gerechte, duktile Tragwerke zu konzipieren (siehe
Kapitel 3.2.4 und 4).
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Figur 14:

Zeitverldufe der N-S-Kom-

ponente Tolmezzo> des

Friaul-Erdbebens, Italien

(1976).

1 Bodenbeschleunigung
2 Bodengeschwindigkeit
3 Bodenverschiebung

Figur 15:

Antwortspektren der N-S-

Komponente <Tolmezzo>
des Friaul-Erdbebens,

Italien (1976) in Funktion

der Periode T [nach 12].

1 Absolutbeschleunigung

(gestrichelt schwarz)
und Pseudo-Absolut-
beschleunigung (grau)

2 Relativgeschwindigkeit

(gestrichelt schwarz)

und Pseudo-Relativ-

geschwindigkeit (grau)
3 Relativverschiebung
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Figur 16:

Elastisches Antwort-
spektrum (oben) der
horizontalen Bodenbe-
schleunigung fur die
Baugrundklassen A bis E
(siehe Figur 11) und fur
eine Ddmpfung von
&=15% gemdss Norm
SIA 261 (2003) [nach 6]
verglichen mit den Be-
messungsspektren
(unten) fur Holztrag-
werke der Bauwerks-
klasse BWK | mit unter-
schiedlicher Duktilitat,
in Erdbebenzone 72 auf
einem Baugrund der
Klasse B.

0,4

0,3

0,2

0,1

2.3.2 Bemessungsspektren

Fur die Erdbebenbemessung werden aus den elasti-
schen Antwortspektren Bemessungsspektren abge-
leitet. Dabei werden Reserven des Tragwerks Uber
das elastische Verhalten hinaus mittels des Verhal-
tensbeiwerts g berticksichtigt. Je nach Fahigkeit des
Tragwerks, der Erdbebeneinwirkung im nicht linea-
ren Bereich mit Uberfestigkeit zu widerstehen, darf
das elastische Antwortspektrum fiir 5% Dampfung
durch einen Verhaltensbeiwert g im Bereich von
1,5-5,0 Uber alle Bauweisen betrachtet dividiert
werden, wobei der Minimalwert von g=1,5 fur
wenig duktile Bauweisen und der Maximalwert von
q = 5,0 fir besonders duktile Tragwerke gilt. Ferner
wird im Bemessungsspektrum der nach Bauwerks-
klasse abgestufte Bedeutungsfaktor y; beriicksich-
tigt, und die Beschleunigungswerte werden durch
Division durch die Erdbeschleunigung dimensions-
los skaliert.

Fur Holztragwerke ist der Verhaltensbeiwert q ab-
hédngig von der Einstufung in die Duktilitatsklassen
A bis D gemdss Norm SIA 265 (2003) [13]. Die
zugehorigen g-Werte betragen 1,5, 2,0, 2,5 und
3,0. Im Gegensatz zum Eurocode 8 [14], wo fir
Bauwerke aus Holz Verhaltensbeiwerte q bis 5
moglich sind, hat man sich in der Norm SIA 265 auf
q-Werte bis maximal 3 beschrankt. Dies tragt den
vereinfachten konstruktiven Regeln fir duktiles
Verhalten Rechnung sowie der Tatsache, dass in der
Schweiz in der Regel niedrige bis mittlere Seismizi-
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taten vorherrschen. In Figur 16 sind die flir Holz-
tragwerke mit unterschiedlicher Duktilitdt berech-
neten Bemessungsspektren dem elastischen Ant-
wortspektrum aus der Norm SIA 261 (2003)
gegenlbergestellt. Der Bedeutungsfaktor wurde
dabei zu y,=1,0 angenommen, entsprechend der
fur den Holzbau ublicherweise vorherrschenden
Bauwerksklasse BWK I. Der Vergleich wurde ausser-
dem fur Baugrundklasse B in Erdbebenzone Z2 ge-
macht. Die Reduktion durch den Verhaltensbeiwert
q kommt nur im Schwingzeitenbereich iber 0,15 s
voll zum Tragen. Fur kleinere Schwingzeiten erreicht
das Bemessungsspektrum % des elastischen Ant-
wortspektrums, unabhdngig von der Groésse des
Verhaltensbeiwerts.

Tragwerke aus Holz weisen meist Schwingzeiten
Uber 1 s auf und befinden sich daher im abfallenden
Ast der Bemessungsspektren, d.h. im Bereich, wo
die Erdbebeneinwirkung stark abhdngig von der
Schwingzeit ist.

In besonderen Féllen ist auch die vertikale Kompo-
nente der Erdbebeneinwirkung zu beriicksichtigen,
z.B. bei horizontalen Kragarmen oder bei Tragern,
welche Stltzen tragen. Sie kann geméass Norm SIA
261 (2003) [6] aus dem Bemessungsspektrum durch
Multiplikation der Ordinatenwerte S; mit einem Fak-
torvon 0,7 abgeleitet werden. Dabei ist die vertikale
Grundschwingzeit massgebend. Der Verhaltensbei-
wert ist stets mit g = 1,5 anzunehmen.

TO T[s]

(@) Elastisches Antwortspektrum
(@ Bemessungsspektrum g = 1,5
(® Bemessungsspektrum g = 2,0
(® Bemessungsspektrum q = 2,5
(5 Bemessungsspektrum g = 3,0

10 Tis]



2.4 Reduktion des Erdbebenrisikos

durch bauliche Massnahmen

Das Erdbebenrisiko ergibt sich aus der Wahrschein-
lichkeit des Eintretens eines Erdbebens (Erdbeben-
gefdhrdung) und den daraus resultierenden Folgen
(Schadensumfang). Beide Gréssen sind unscharf,
d.h. nicht exakt quantifizierbar. Schwere Erdbeben
haben grosse Folgen, sind jedoch selten. Schwache
Erdbeben treten haufiger auf, haben jedoch meist
keine oder nur geringe Folgen. Der mogliche Scha-
densumfang ergibt sich aus der Erdbebenverletzbar-
keit eines Gebdudes sowie aus den exponierten Per-
sonen und Werten. Letztere wiederum hdngen von
der Nutzung der Gebdude (Bauwerksklasse) ab. Das
Erdbebenrisiko kann wie folgt abgeschatzt werden:

Risiko = Gefahrdung - Verletzbarkeit - Wert (1)

Die Erdbebengefdhrdung an einem Standort ist na-
turgegeben und damit unbeeinflussbar. Der einzige
Ansatzpunkt zur Reduktion des Erdbebenrisikos ist
die Begrenzung der Verletzbarkeit von Bauwerken
und der Folgeschdden durch bauliche Massnah-
men. Dies erreicht man in erster Linie durch eine
erdbebengerechte Konzeption und Konstruktion
der Bauwerke, d.h. durch die Umsetzung der Erd-
bebenbestimmungen in den Normen.

Das angestrebte Schutzziel der Erdbebensicherung
besteht primédr im Personenschutz, ferner in der
Schadensbegrenzung und in der Sicherstellung der
Funktionstiichtigkeit besonders wichtiger Bauwerke
unter der Einwirkung des Bemessungsbebens. Beim
Schutzgrad wird eine Differenzierung nach Bau-
werksklassen mit verschiedenen Kriterien vorge-
nommen. Jedes Bauwerk wird aufgrund der mittle-
ren Personenbelegung, des Schadenspotentials, der
Gefdhrdung der Umwelt sowie der Bedeutung flr
die Katastrophenbewdltigung unmittelbar nach
einem Erdbeben in eine von drei Bauwerksklassen
(BWK) eingeteilt. Beispiele fiir die Einteilung in die
Bauwerksklassen finden sich in Tabelle 26 der Norm
SIA 261 (2003).
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Je nach Bauwerksklasse erfolgt eine Differenzierung
der verlangten rechnerischen Nachweise und der
Starke des Bemessungserdbebens. Dazu dient der
Bedeutungsfaktor y;, der im Bemessungsspektrum
und im Bemessungswert der Bodenverschiebung
als Multiplikationsfaktor erscheint. Der BWK |,
die Bauwerksklasse der normalen Wohn- und
Geschéftsgebdude, ist ein Bedeutungsfaktor von
¥r = 1,0 als Referenzwert zugeordnet. Fiir BWK Il
gilt y,= 1,2 und fir BWK Ill y; = 1,4. Fir im Erd-
bebenfall besonders wichtige Bauwerke kann in
besonderen Féllen auch ein Bedeutungsfaktor y;
grosser als 1,4 erforderlich werden, d.h. grosser als
bei BWK IIl. Die Skalierung der Erdbebeneinwir-
kung tber den Bedeutungsfaktor entspricht einer
Verldangerung der Wiederkehrperiode des Bemes-
sungserdbebens fir den Nachweis der Tragsicher-
heit vom Referenzwert von 475 Jahren bei BWK |
auf etwa 800 Jahre bei BWK Il und 1200 Jahre bei
BWK III.

Wiéhrend der Nachweis der Tragsicherheit bei sémt-
lichen Bauwerken zu erbringen ist, muss die Ge-
brauchstauglichkeit nur bei Bauwerken der BWK Il
nachgewiesen werden. Bei BWK | und Il ist der Nach-
weis der Gebrauchstauglichkeit nicht gesondert zu
fuhren, und damit ist der Aspekt der Schadensbe-
grenzung implizit durch den Tragsicherheitsnachweis
abgedeckt. Bei besonders wertvollen Gebauden oder
Inhalten kann es gerechtfertigt sein, einen Nachweis
der Schadensbegrenzung explizit zu erbringen.



3

Im Rahmen der Tragwerksanalyse werden anhand
eines Tragwerksmodells die massgebenden Auswir-
kungen (Schnittkréfte und Verformungen) infolge
der Bemessungssituation Erdbeben ermittelt. Mit
den Auswirkungen werden sodann samtliche kriti-
schen Schnitte durch Nachweise der Tragsicherheit
und bei Bauwerken der Klasse BWK Il zusdtzlich der
Gebrauchstauglichkeit bemessen. Tragwerksanalyse
und Bemessung haben nach den massgebenden
Baunormen zu erfolgen, die ein in sich geschlosse-
nes, konsistentes Bemessungskonzept darstellen.
Neben allgemeingtltigen Aussagen, z.B. zur Mo-
dellbildung, beziehen sich die nachfolgenden Aus-
fihrungen auf die in der Schweiz geltenden Trag-

3.1 Tragwerksanalyse

Die Tragwerksanalyse und die Ermittlung der Aus-
wirkungen haben in der Regel an einem linear
elastischen Berechnungsmodell unter Annahme
mittlerer Steifigkeitswerte bis zum Beginn der Plas-
tifizierung zu erfolgen. Das plastische Verformungs-
vermogen bei zyklischer Beanspruchung wird be-
reits Uber den Verhaltensbeiwert g in Form einer
gegenlber rein elastischem Verhalten reduzierten
Erdbebeneinwirkung mittels der Bemessungsspek-
tren beriicksichtigt (siehe Kapitel 3.2) und darf
nicht ein zweites Mal zur plastischen Umverteilung
der elastischen Schnittkrafte in Anspruch genom-
men werden.

Die Erdbebeneinwirkung bewirkt horizontale und
vertikale dynamische Beanspruchungen in einem
Gesamtsystem aus Baugrund, Fundationskorper,
Tragwerk und nicht tragenden Bauteilen. Das
Schwingungsverhalten kann mit statischen Model-
len oder mit dynamischen Ein- oder Mehrmassen-
schwingermodellen beschrieben werden. Einzelne
Modelle beriicksichtigen Nicht-Linearitdten in Ma-
terial- und Dampfungsansédtzen (siehe Figur 17).
Fur die Berechnung der Schnittkrafte und Verfor-
mungen bei neuen Bauwerken darf das einfachere
Ersatzkraftverfahren verwendet werden, falls die
Regularitdtskriterien im Grundriss und Aufriss ge-
maéss Norm SIA 261, Ziffern 16.5.1.3 und 16.5.1.4
erfullt sind. Andernfalls ist das Antwortspektren-
verfahren anzuwenden. In Spezialfdllen konnen
die aufwendigeren nicht linearen Berechnungen
zweckmadssig sein. Dabei ist zwischen nicht linearer
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Tragwerksanalyse und Bemessung

werksnormen des SIA (insbesondere Normen SIA
260 (2003), Grundlagen der Projektierung von
Tragwerken [15], SIA 261 (2003), Einwirkungen auf
Tragwerke [6], SIA 265 (2003), Holzbau [13]) und
auf die zugehdrigen einflhrenden Hintergrund-
dokumente [16] und [17].

statischer und nicht linearer dynamischer Berech-
nung zu unterscheiden. Flr Bemessungszwecke
sind nicht lineare Verfahren direkt nicht geeignet,
weil fur deren Anwendung das Tragwerk bereits
bekannt sein muss. Die Norm SIA 261 (2003) be-
schrankt sich auf Anwendungsregeln fir die beiden
am weitesten verbreiteten linearen Berechnungs-
verfahren: Ersatzkraftverfahren und Antwortspek-
trenverfahren.

Die nicht lineare statische Berechnung hat in den
letzten Jahren bei der Uberpriifung der Erdbeben-
sicherheit von bestehenden Bauten an Bedeutung
gewonnen. Sie wird auch als <Push-Over-Ver-
fahren> bezeichnet, da dabei das inelastische Ver-
schiebungsvermégen unter horizontaler Einwir-
kung berechnet und dem Verschiebungsbedarf aus
dem Bemessungsspektrum gegentibergestellt wird
(Merkblatt SIA 2018 (2004) [18]).



Figur 17:

Vergleich von vier
Berechnungsverfahren im
Rahmen der Tragwerks-
analyse.

EMS = Einmassenschwinger
MMS = Mehrmassen-
schwinger
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Eigenschaft Ersatzkraft- Antwortspektren- | nicht lineare nicht lineare
verfahren verfahren statische dynamische
Berechnung Berechnung
Dynamisches Modell linearer EMS linearer MMS nicht linearer EMS | nicht linearer
MMS
Geometrisches Modell 2D 2D oder 3D 2D 2D oder 3D
Materialmodell linear linear nicht linear nicht linear
Dampfungsmodell viskos viskos viskos beliebig
berticksichtigte 1. EF alle 1. EF nicht relevant
Eigenformen EF
Berticksichtigung Zuschlag linear Zuschlag nicht linear
der Torsion
Plastische Verformungen Verhaltens- Verhaltens- nicht lineares nicht lineares
beiwert q beiwert q Materialmodell Materialmodell
Erdbebenanregung Bemessungs- Bemessungs- Bemessungs- Zeitverlauf
spektrum spektrum spektrum
Resultatgrossen Schnittkrafte und | Schnittkrafte und | lokaler lokaler
Verformungen Verformungen Duktilitdtsbedarf, | Duktilitatsbedarf,
Schnittkrafte und | Schnittkrafte und
Verformungen Verformungen
Bedingung fur regelmassig keine regelmassig keine
die Anwendbarkeit
Einsatzbereich neue Bauten neue Bauten bestehende Spezialfélle
Bauten
Berechnungsaufwand klein mittel mittel gross
3.1.1  Ersatzkraftverfahren ten auf mit der Folge, dass die Grundschwingzeiten

Beim Ersatzkraftverfahren wird die dynamische
Problemstellung auf eine statische Berechnung zu-
ruckgefuhrt. Die Erdbebeneinwirkung wird durch
statische <Ersatzkrafte> dargestellt. Als einzige dyna-
mische Grosse benotigt man die Grundschwingzeit
des Bauwerks. Diese kann am Tragwerksmodell be-
rechnet oder mit Naherungsverfahren abgeschatzt
werden.

Anwendungsbereich

Das Ersatzkraftverfahren fuhrt nur zu befriedigen-
den Resultaten, wenn beim Schwingungsverhalten
des Bauwerks die Grundschwingung dominiert und
hohere Eigenschwingungsformen vernachléssigt
werden konnen, was bei regelmdassigen Bauwerken
mit Grundschwingzeiten bis zu 2 s der Fall ist. Die
Norm SIA 261 (2003) schrankt daher in Ziffer
16.5.2.1 die Anwendung des Ersatzkraftverfahrens
auf solche Tragwerke ein. Die Regelmassigkeitskri-
terien in Grund- und Aufriss sind in den Ziffern
16.5.1.3 und 16.5.1.4 (sieche Kapitel 4) der Norm
SIA 261 (2003) festgehalten. Mehrgeschossige
Holzbauten weisen meist eine wesentlich kleinere
horizontale Steifigkeit im Vergleich zu Massivbau-

Uber 2 s ansteigen konnen und das Ersatzkraftver-
fahren nicht mehr angewandt werden darf.

Modellbildung und Ermittlung der Ersatzkraft
Beim Ersatzkraftverfahren wird das Tragwerk des
Gebdudes vorerst auf einen kragarmfémigen Mehr-
massenschwinger vereinfacht, mit den Massen kon-
zentriert auf einzelne Massenpunkte jeweils auf
Hoéhe der Geschossdecken. Dieser Mehrmassen-
schwinger wird durch einen Einmassenschwinger
ersetzt, der dynamisch dquivalent zu dessen Grund-
schwingungsform ist (Figur 18, Nr. 4). Der Einmas-
senschwinger wird in der Regel in der Bodendecke
des Erdgeschosses als voll eingespannt angenom-
men. Bei der Ermittlung der Steifigkeit k sind neben
den Steifigkeiten der Tragelemente auch diejenigen
der Verbindungen (siehe Figuren 27 bis 29) zu be-
riicksichtigen.

Mit Hilfe der Grundschwingzeit T; des Schwingers
wird aus dem Bemessungsspektrum (Norm SIA 261
(2003), Ziffer 16.2.4) der entsprechende Spektral-
wert S4(T;) der Erdbebeneinwirkung ermittelt. Die
Berechnung erfolgt unabhdngig in beiden Haupt-
richtungen des Bauwerks. Die Ersatzkraft F; wird



Figur 18:

Modellbildung beim Er-

satzkraftverfahren.

1 Mehrgeschossiger Holz-
bau mit Kellergeschoss,
Baugrund und Stock-
werkslasten

2 Modell eingespannter
Mehrmassenschwinger
ab Einbindungshorizont
(gestrichelte Linie)

3 Modell Mehrmassen-
schwinger in nachgiebi-
gem Baugrund

4 Modell Einmassen-
schwinger mit Grund-
schwingzeit T;

auf Basis der Beziehung <Masse - Beschleunigung>
ermittelt. Dabei sind neben den stdndigen Einwir-
kungen (Eigenlast und Auflast) G, auch die quasi-
stdndigen Anteile von veranderlichen Einwirkungen
1,Q, zu bertcksichtigen:

Fy = Sd(TI)Z (Gk + Z I/Jsz)]_ (2)

Als Vereinfachung wurde in der Norm SIA 261
(2003) der Korrekturfaktor A weggelassen, wie erim
Eurocode 8 zur Berlcksichtigung des Unterschieds
zwischen der effektiven Modalmasse in der Grund-
schwingungsform und der totalen Masse verwen-
det wird (A=1).

Abschatzung der Grundschwingzeit

Grundsétzlich soll die Grundschwingzeit an einem
Tragwerksmodell mit realistischen Steifigkeitsan-
nahmen fir die Tragelemente, die Verbindungen
und die Verankerungen berechnet werden. Der Be-
rechnungsaufwand soll jedoch auf den Einfluss der
Grundschwingzeit bei der Bestimmung der Erdbe-
beneinwirkung im konkreten Einzelfall abgestimmt
sein. Bei niedrigen, horizontal steifen Gebduden
fallt die Grundschwingzeit meist in den Bereich kon-
stanter Beschleunigung der Bemessungsspektren

1 2

(T ms
RINARIRRRRRRRRARRARNA ms
[T my
INARIRRRNRERRARRNANA m

& viskoses Dampfungsmass
horizontale Bodenbeschleunigung
m  Masse

m;  Stockwerksmassen

k  Federsteifigkeit

x(t) Relativverschiebung

X,(t) absolute Verschiebung

X4(0) Bodenverschiebung
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(Figur 16), womit sich eine genaue Berechnung er-
Ubrigt. Erst bei mehrgeschossigen Bauten féllt die
Grundschwingzeit in den abfallenden Ast der Be-
messungsspektren tber etwa 0,4 bis 0,8 s, je nach
Baugrundklasse. Dort lohnt sich eine genauere Be-
rechnung unter Annahme einer mittleren Biege-
und Schubsteifigkeit im Verformungsbereich von
null bis zum Fliessbeginn. Bei weichem Baugrund
kann auch die Nachgiebigkeit des Baugrunds be-
rticksichtigt werden (Figur 18).

Fir Holzbauten soll die einfache Schatzformel
(261.38) der Norm SIA 261(2003), mit welcher die
Grundschwingzeit lediglich in Abhédngigkeit der
Gebdudehdhe berechnet wird, nicht verwendet
werden. Sie unterschatzt in der Regel (siehe Kapitel
5) die Grundschwingzeit betrdchtlich und ergibt
folglich meist zu hohe Erdbebenbeanspruchungen.
Dagegen liefert die auf dem Rayleigh-Quotienten
basierende Schétzformel (261.39)

T, =2Vu (3)
auch fiir Holzbauten zumindest fur die Vorbemes-
sung brauchbare Resultate und leistet gute Dienste
bei der Kontrolle von Computerresultaten. Wichtig

dabei ist, dass die Auslenkung u der Gebdudeober-
kante infolge horizontal angesetzter standiger und

my
ms
my

my




Figur 19:

Ersatzstab mit der Vertei-

lung der Ersatzkraft tiber

die Gebaudehohe.

1 Mehrgeschossiger Holz-
bau mit Kellergeschoss,
Baugrund, Stockwerks-
lasten und mit den Ho-
henlagen der Geschoss-
decken tber dem
Einbindungshorizont
(gestrichelte Linie)

2 Grundschwingform des
Ersatzstabes mit Punkt-
massen

3 Verteilung der Ersatz-
kraft

quasi-standiger Lasten mit realistischen Steifigkei-
ten bestimmt wird. Empfohlen wird jedoch eine Be-
rechnung nach Rayleigh (siehe Kapitel 5) oder mit
einem Computerprogramm. Da die Grundschwing-
zeit ein wichtiger Parameter der Erdbebenberech-
nung eines Tragwerks ist, sollte sie mit zwei unter-
schiedlichen Verfahren bestimmt bzw. Uberprift
werden.

Verteilung der Ersatzkraft iiber die Gebaudehohe
Die totale Ersatzkraft F,, welche auf das Tragwerk
wirkt, muss fir die weitere Berechnung Uber die
Gebaudehohe verteilt werden (Figur 19). Die Stock-
werk-Ersatzkréfte greifen bei den Massenpunkten
des Tragwerksmodells auf Hohe der Decken (z;)
und im Massenschwerpunkt des Deckengrundrisses
an. Fur die Verteilung der totalen Ersatzkraft ge-
mass Formel (261.41) der Norm SIA 261 (2003)
wird eine nach oben linear zunehmende horizontale
Beschleunigung angenommen. Bei gleichen Stock-
werksmassen resultiert eine dreieckférmige Vertei-
lung der Ersatzkréfte.

Fy = z; (G + X, Qp); F, (4)
' %:Zj(Gk+le2Qk)j
1 2
[T - ma
LTI s
IR IRIRRIRRRRRARI m,

my
Z1\Z2| 23| Z4

F; Ersatzkréafte
m; Stockwerksmassen
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Beriicksichtigung der Torsion

Die Torsionswirkung aus zufalliger und planméssiger
Exzentrizitdit der Massenschwerpunkte gegeniiber
dem Steifigkeitszentrum der einzelnen Geschosse
kann beim Ersatzkraftverfahren nur approximativ
berticksichtigt werden, da es sich um eine zweidi-
mensionale Berechnung handelt. Fir eine korrekte
Berechnung der Torsion ist ein rdumliches Trag-
werksmodell erforderlich (siehe Antwortspektren-
verfahren). Beim Ersatzkraftverfahren erfolgt die Be-
ricksichtigung der Torsion durch eine Vergrosserung
bzw. Verkleinerung der planméssigen Exzentrizitat
(Norm SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.2.7):

oberer Wert: eqsup = 1,5e + 0,05 (5)

unterer Wert: e, ;,,- = 0,5¢ — 0,05b (6)

b Gebaudebreite senkrecht zur betrachteten Erd-
bebeneinwirkung

e  Exzentrizitat der resultierenden Stockwerkquerkraft
aus den Ersatzkraften der oben liegenden Geschosse
gegeniiber dem Steifigkeitszentrum des betrachteten
Geschosses

Das resultierende Torsionsmoment ist in jedem
Stockwerk unter Berlcksichtigung der Gleichge-
wichts- und Vertréaglichkeitsbedingung auf die ein-
zelnen horizontal tragenden Bauteile zu verteilen.
Die dazu erforderlichen Berechnungsschritte wer-
den beim Anwendungsbeispiel im Kapitel 5.6.3 im
Detail erklart.

z; Abstand der Stockwerksmassen vom Einbindungshorizont



Einbindungshorizont

Der Einbindungshorizont des Ersatzstabes kann
meist auf der Bodenebene des Erdgeschosses ange-
nommen werden, falls steife Untergeschosse vor-
handen sind. Grundsatzlich liegt der Einbindungs-
horizont dort, wo von oben her betrachtet erstmals
eine relativ starre horizontale Lagerung der vertika-
len Tragelemente (z.B. eine Geschossdecke) vor-
handen ist. Voraussetzung dafur ist, dass die betref-
fende Geschossdecke durch sehr steife Wande, wie
z.B. Aussenwénde der Untergeschosse, in horizon-
taler Richtung auf die Fundation oder den seitlichen
Baugrund abgestiitzt wird. Bei einem Holzbau, der
auf Geschossen in wesentlich steiferer Bauweise
(z.B. Stahlbeton) aufgesetzt ist, darf die Schnittstelle
nicht als Einbindungshorizont angesehen werden.
Solche Konstruktionen erflllen die Regularitats-
kriterien im Aufriss nicht, womit das Ersatzkraft-
verfahren nicht anwendbar ist. Es muss z.B. das
Antwortspektrenverfahren auf das Gesamtsystem,
bestehend aus Holz- und Massivbau, angewandt
werden.

Zu beachten ist zudem, dass die Erdbebenkrifte auch
in den Tragwerksteilen unterhalb des Einbindungs-
horizontes bis in den Baugrund weiterfolgt werden
mussen und die Fundation korrekt zu bemessen ist.

3.1.2 Antwortspektrenverfahren

Das Antwortspektrenverfahren basiert auf dem line-
aren Mehrmassenschwinger. Es erlaubt, die maxima-
len Antworten des Tragwerks infolge einer Anregung
in der Form von Antwortspektren zu berechnen.
Dazu wird das Tragwerksmodell in Eigenformen zer-
legt, die Maximalantwort jeder Eigenform bestimmt
und anschliessend zur maximalen Gesamtantwort
Uberlagert. Die Berechnung erfolgt praktisch immer
mit Hilfe eines Computerprogramms.

Als Erdbebeneinwirkung wird das Bemessungsspek-
trum verwendet (Figur 16 bzw. Norm SIA 261
[2003], Figur 14). Da es sich beim Antwortspek-
trenverfahren um ein lineares Verfahren handelt,
konnen nicht lineare Effekte wie plastische Verfor-
mungen nur approximativ erfasst werden. Gleich
wie beim Ersatzkraftverfahren erfolgt dies tiber den
Verhaltensbeiwert g im Bemessungsspektrum.

Im allgemeinen ist ein raumliches Tragwerksmodell
zu verwenden. Falls die Regularitatskriterien im
Grundriss gemdss Norm SIA 261 (2003), Ziffer
16.5.1.3 erflillt sind, darf auch je ein ebenes Modell
fur die beiden Hauptrichtungen verwendet werden.
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Die Torsionswirkung aus zufélliger und planmassi-
ger Exzentrizitit der Massenschwerpunkte der ein-
zelnen Geschosse muss berticksichtigt werden
(Norm SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.3.4 fiir raumliche
Modelle bzw. Ziffer 16.5.2.7 fur ebene Tragsysteme
in den Hauptrichtungen). Wird ein radumliches Trag-
werksmodell beim Antwortspektrenverfahren ver-
wendet, so muss die tatsdchlich vorhandene Exzen-
trizitdt zwischen Massen- und Steifigkeitszentrum
nicht mit den Faktoren 1,5 bzw. 0,5 multipliziert
werden, damit die Torsionsschwingungen korrekt

erfasst werden (Norm SIA 261 [2003], Ziffer
16.5.3.4):

oberer Wert: ¢, ..., = e + 0,05b (7
unterer Wert: e, ;.- = e — 0,05b (8)

b  Gebaudebreite senkrecht zur betrachteten Erd-
bebeneinwirkung

e  Exzentrizitat des Massenschwerpunkts gegeniiber
dem Steifigkeitszentrum des betrachteten
Geschosses

Nach Norm SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.3.5 sind
die Schnittgrossen und Verschiebungen aus allen
Schwingungsformen, die wesentlich zum globalen
Schwingungsverhalten beitragen, zu berticksichti-
gen. Die Summe der effektiven modalen Massen
der berticksichtigen Schwingungsformen soll in der
Regel mindestens 90% der Gesamtmasse des Trag-
werks erreichen.

Eine Musteranwendung des Antwortspektrenver-
fahrens bei einem viergeschossigen Gebaude ist in
[12] beschrieben.

3.1.3 Effekte 2. Ordnung

Bei im Vergleich zur Knicklast N, von Stiitzen oder
Waénden massgeblichen Normalkraften aus Schwe-
relasten oder bei bezlglich horizontaler Verfor-
mung weichen Tragwerken muss der Vergrésserung
der Biegemomente durch die exzentrisch wirkenden
Normalkrafte (Effekte 2. Ordnung, N-A-Effekt) und
der daraus resultierenden moéglichen Reduktion der
Steifigkeit Beachtung geschenkt werden.



Laut Eurocode 8 [14] mussen Einfliisse nach Theorie
2. Ordnung nicht berticksichtigt werden, wenn fol-
gende Bedingung in allen Geschossen erfillt ist:

_ Nioe - dy

=% T<010 %)
Vior = h

0

6  Empfindlichkeitswert der gegenseitigen Stockwerks-
verschiebung

d, Bemessungswert der gegenseitigen Stockwerks-
verschiebung, ermittelt als Differenz der mittleren
horizontalen Verschiebung d; oben und unten im be-
trachteten Geschoss. Fiir d; gilt:

(10)

d, Verschiebung eines bestimmten Punktes des Trag-

werks aufgrund einer linearen Berechnung mit dem

Bemessungsspektrum als Anregung

Verhaltensbeiwert

Geschosshohe

N,,, Gesamtgewichtskraft im betrachteten Geschoss bei
der Bemessungssituation Erdbeben

Vot Gesamtquerkraft im betrachteten Geschoss bei der
Bemessungssituation Erdbeben

= Q

In Fallen, wo 0,1 < 6 < 0,2 gilt, diirfen die Effekte
nach Theorie 2. Ordnung ndherungsweise bertick-
sichtigt werden, indem die entsprechenden Bean-
spruchungsgréssen 1. Ordnung mit dem Faktor
1/(1-6) multipliziert werden [14]. Fiir 6 > 0,2 ist
eine Berechnung 2. Ordnung erforderlich. Fille mit
6 > 0,3 sind durch besser aufeinander abgestimmte
Geschosssteifigkeiten zu vermeiden.

Als Anfangsauslenkung in der Berechnung 2. Ord-
nung ist der Bemessungswert der relativen Ver-
schiebung u, gegentiber der Fundation infolge Erd-

bebenwirkung gemdss Norm SIA 261, Ziffer
16.5.5.1 mit
Ug =q' Ug (11)
_ (g+1) (11a)
2

zu berticksichtigen. Dabei bezeichnet u,; den auf-
grund des Bemessungsspektruns ermittelten elasti-
schen Anteil der Verschiebung.

Neben der Anfangsauslenkung u, nach Formel 11
ist gemédss Norm SIA 265 (2003), Ziffer 5.8.3.2 eine
zusatzliche spannungslose Vorverformung zu be-
rtcksichtigen, dies mit einem Schragstellungswinkel
@ im Bogenmass von:

5 (12)
¢~ 0,005 |-

h Tragwerkshohe bzw. Stabldnge in [m]
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Bei Stabtragwerken, Fachwerken, Bogen und Rah-
men ist die laut Norm SIA 265 (2003), Ziffer 5.8.3.2
anzusetzende Vorverformung von e/l = 0,0025
ebenfalls in Rechnung zu stellen. Sie resultiert aus
den in Ziffer 8.2.5 formulierten Anforderungen der
Norm SIA 265 (2003) an die Produktion von Druck-
stdben aus Vollholz oder Brettschichtholz sowie von
Biegetrdgern, Bogen und Rahmen.

Die Steifigkeiten (Elastizititsmoduln, Schubmoduln
sowie Verschiebungsmoduln von Verbindungen)
haben starken Einfluss auf die Berechnungen 2.
Ordnung, aber auch auf die Grundschwingzeit des
Tragwerks. Ohne genauere Kenntnisse ist bei der
Tragwerksanalyse von Mittelwerten der Steifigkei-
ten auszugehen. Diese Betrachtungsweise ist ad-
dquat fur Bauwerke, deren Haupttragelemente
Platten und Scheiben sind. Demgegenuber ist bei
Stabtragwerken, Fachwerken, Bogen und Rahmen
dem Gedanken der Robustheit dadurch Rechnung
zu tragen, dass die Tragsicherheitsnachweise 2.
Ordnung mit reduzierten Steifigkeiten gefthrt wer-
den, wie dies die Norm SIA 265 (2003) in Ziffer
5.8.3 vorschreibt, d.h. indem die Elastizititsmo-
duln, Schubmoduln und Verschiebungsmoduln der
Verbindungen mit y,,/ny-Werten gemaéss Tabelle 1
der Norm SIA 265 (2003) abgemindert werden:

E = Em,mean

= Lmean (13)
Yu/Mu
— Gmean (14)
Yu/Mu
K = _Ku (15)
Ym/Mu
K, = 2/3 K., (16)
E Elastizitatsmodul

E\ mean charakteristischer Wert (Mittelwert) des Biege-
Elastizitatsmoduls

G Schubmodul

Gpean Charakteristischer Wert (Mittelwert) des Schub-
moduls

K Verschiebungsmodul

K, Verschiebungsmodul fiir den Nachweis der Trag-
sicherheit

K, Verschiebungsmodul fiir den Nachweis der
Gebrauchstauglichkeit

Yu Widerstandsbeiwert

Ny Umrechnungsfaktor fiir den Tragwiderstand



3.1.4 Déampfung

Die Dampfung eines Tragwerks beeinflusst dessen
Schwingungsverhalten und damit auch die im Erd-
bebenfall auftretenden Bewegungsgrossen. Das
elastische Antwortspektrum gemdss Norm SIA 261
(2003) (siehe Figur 16) gilt fur ein viskoses Damp-
fungsmass von ¢=0,05. Davon abweichende
Werte kénnen Uber einen Korrekturbeiwert n ge-
mass Formel (261.29) der Norm SIA 261 (2003) be-
rticksichtigt werden:

/ 1
= |—— >
n= o5+ 108 = &

3.2 Bemessung

(17)

Im Rahmen der Bemessung sind im allgemeinen die
Tragsicherheit und die Gebrauchstauglichkeit nach-
zuweisen [15]. Die Erdbebeneinwirkung wird in
den SIA-Tragwerksnormen als aussergewohnliche
Einwirkung behandelt. Der Nachweis der Tragsi-
cherheit ist fur alle Bauwerksklassen zu erbringen,
der Nachweis der Gebrauchstauglichkeit nur fur
Bauwerke der Klasse BWK IlI, bei denen die Funkti-
onstlichtigkeit nach einem Erdbeben sichergestellt
bleiben soll. Der Nachweis der Gebrauchstauglich-
keit wird bei Bauwerken der Klassen BWK | und
BWK Il im Sinne einer Vereinfachung vernachlés-
sigt, da er haufig nicht massgebend wird. Er wird
implizit durch den Tragsicherheitsnachweis und die
Einhaltung der konstruktiven und konzeptionellen
Massnahmen als erflllt betrachtet.

Die allgemeinen Gleichungen zur Bestimmung der
Bemessungswerte der Auswirkungen befinden sich
in der Norm SIA 260 (2003): Gleichung (260.17)
fur die Tragsicherheit und Gleichung (260.23) fir
die Gebrauchstauglichkeit. Der Nachweis der Ge-
brauchstauglichkeit in der Bemessungssituation Erd-
beben ist nicht fir den gleichen Bemessungswert
wie bei der Tragsicherheit zu fuhren, sondern fur
den halben Wert. Dabei ist zu beachten, dass sich
die erwdhnte Halbierung auf die 1,4-fachen Refe-
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Im Bemessungsspektrum ist eine von £=0,05 ab-
weichende Ddmpfung bereits durch den Verhal-
tensbeiwert q approximativ beriicksichtigt.

renzwerte bezieht, da bei BWK Il ein Bedeutungs-
faktor von ¥r=1,4 zu beriicksichtigen ist (siehe
Kapitel 2.4). Gesamthaft gesehen ergibt sich im
Einklang mit dem Eurocode 8 eine Reduktion der
Wiederkehrperiode des Gebrauchstauglichkeitserd-
bebens bei BWK IIl auf etwa 200 Jahre gegeniber
der Wiederkehrperiode des Tragsicherheitserdbe-
bens von 1200 Jahren.

Der Nachweis der Gebrauchstauglichkeit erfordert
die Berechnung der Verschiebungen infolge Erd-
beben. Dazu befinden sich in der Norm SIA 261
(2003), Ziffer 16.5.5 einige Hinweise zur Vorge-
hensweise, insbesondere zu den Annahmen fur die
Steifigkeit der Tragelemente. Die Gebrauchsgren-
zen fiir Gebdude sind in der Norm SIA 260 (2003),
Ziffer 4.4.4.5 festgehalten. Die relativen horizon-
talen Stockwerksverschiebungen sind auf 1/500
bei sproden und auf 1/200 bei duktilen Einbauten
zu begrenzen. Fir sdamtliche technischen Anlagen
(z.B. Elektroinstallationen, Heizung, Liiftung, Klima)
ist sicherzustellen, dass sie funktionstlichtig bleiben.



Figur 20:

Horizontale Beanspru-
chung in Funktion der
horizontalen Verschiebung
fur unterschiedliche Trag-
werksausbildungen bei
gleichem Bemessungs-
beben entlang der Bedarfs-
linie aus dem Bemessungs-
spektrum [nach 12].

3.2.1 Konzepte fiir Tragwerksverhalten und
Tragsicherheitsnachweis

Gemadss Norm SIA 261 (2003) stehen grundséatzlich
zwei Konzepte der Erdbebenbemessung zur Verfi-
gung: das Konzept des nicht duktilen Tragwerksver-
haltens und das Konzept des duktilen Tragwerks-
verhaltens. Letzteres beruht auf den Erkenntnissen
des modernen Erdbebeningenieurwesens (Kapazi-
tatsbemessung). Im allgemeinen ist das Konzept
des nicht duktilen Tragwerksverhaltens nur bei klei-
nen Erdbebenschnittkraften zu empfehlen, wenn
diese gegentiber Wind nicht massgebend werden,
d.h. fur leichte Bauwerke in den niedrigen Erdbe-
benzonen und bei glnstigen Baugrundverhéltnis-
sen. In den Ubrigen Féllen kann das nicht duktile
Tragwerksverhalten zu unwirtschaftlichen Lésun-
gen fihren, und es sollte das duktile Tragwerksver-
halten gewdahlt werden.

Fir Bauwerke in Holzbauweise muss die Wahl des
Bemessungskonzeptes nach differenzierten Uberle-
gungen erfolgen. Die beim Konzept des duktilen
Tragverhaltens mogliche Reduktion der massgeben-
den Bemessungsschnittkréfte steht einer aufwendi-
geren Konzeption, Bemessung und Konstruktion
der Anschliisse gegenlber. Es ist hdufig moglich,
durch die Wahl eines leichten und weniger steifen
Holztragwerks die Erdbebenkréfte soweit zu redu-
zieren, dass die Bemessung nach dem einfacheren
nicht duktilen Tragwerksverhalten erfolgen kann
und somit keine erdbebenbedingte Erhéhung der
Beanspruchung des Tragwerks resultiert.
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I
T '
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Zusammenspiel von Tragwiderstand und Duktilitat
Das Verhalten eines Tragwerks im Erdbebenfall
kann approximativ durch folgende Beziehung be-
schrieben werden [12]:

Giite des Erdbebenverhaltens ~ Tragwiderstand - Duktilitat
(18)

Die Duktilitat ist neben dem Tragwiderstand der
wichtigste Kennwert des Erdbebenverhaltens von
Tragwerken. Unter Duktilitdit versteht man das
durch irreversible Verformungen und Energiedis-
sipation charakterisierte plastische Verformungs-
vermogen [15]. Um ein gentigendes Erdbebenver-
halten fur ein bestimmtes Bemessungsbeben zu
erzielen, kann fir ein Tragwerk entweder ein hoher
Tragwiderstand mit kleiner Duktilitat, ein niedriger
Tragwiderstand mit hoher Duktilitdt oder auch ein
mittlerer Tragwiderstand mit einer mittleren Duktili-
tat gewdéhlt werden (Figur 20).

Das Konzept mit hoher Duktilitdt, verbunden mit
niedrigem Tragwiderstand, empfiehlt sich bei hoher
Erdbebenbeanspruchung und bei Tragwerken mit
geringer Steifigkeit und Festigkeit, da damit die
Querschnittsabmessungen im (iblichen Rahmen ge-
halten werden kénnen und gleichzeitig ein erdbe-
bengerechtes Tragwerk entsteht. Ist dies nicht der
Fall, wie z.B. bei kleinen Erdbebenkraften oder
wenn der Wind massgebend ist, genligt meist das
Konzept mit der kleinen Duktilitat, fur das eine ein-
fachere konventionelle Bemessung ausreichend ist.

(@ <Elastischer, sehr hoher Tragwiderstand: Bemessungsbeben erfordert keine plastische Verformungen.
@ Mittlerer Tragwiderstand: Bemessungsbeben erfordert méssige plastische Verformungen.
(3 Tiefer Tragwiderstand: Bemessungsbeben erfordert grosse plastische Verformungen.

F horizontale Beanspruchung
A globale horizontale Verschiebung



Figur 21:
Allgemeine Definition
der Duktilitdt [nach 12].

Figur 22:

Beziehung zwischen

globaler (u,) und lokaler

(1g) Duktilitat am Beispiel

eines Kragarms [nach 12].

1 Kragarm

2 Biegemomente

3 Querschnitts-
verformungen

4 Verformung des ganzen
Tragwerks

Globale und lokale Duktilitat

Als Duktilitat u (Figur 21) bezeichnet man allgemein
das Verhéltnis (w,,/w,) zwischen der totalen Ver-
formung w,, beim Versagen und der Verformung
w, bei Beginn der Plastifizierung [12]. Das wirkliche
Materialverhalten wird meistens in zwei Abschnit-
ten linearisiert.

_ Wiot

k= (19)
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Verformung

Zu beachten ist der Unterschied zwischen globaler
und lokaler Duktilitat. Die globale Duktilitat bezieht
sich auf die Verformungen des gesamten Trag-
werks. Sie ist die Basis flr die Bestimmung des Ver-
haltensbeiwertes g. Um eine grosse globale oder
System-Duktilitat p, zu erhalten, muss eine grosse
lokale oder Querschnitts-Duktilitédt p, (Rotations-
duktilitat, Krimmungsduktilitdt, Dehnungsduktilitat
und Verzerrungsduktilitdt in Tragwerkselementen
und Verbindungen) sichergestellt werden. Figur 22
zeigt am Beispiel eines Kragarms den Unterschied
zwischen globaler und lokaler Duktilitat: Die globale
Duktilitat u, (Figur 22, Nr. 4) kennzeichnet das Ver-
héltnis der horizontalen Verschiebungen 4, und 4,
am Ende des Kragarms und schliesst die Verformun-
gen des ganzen Tragwerks ein. Die lokale Duktilitat
ug (Figur 22, Nr. 3) entspricht dem Verhéltnis der
Querschnittsverformungen ¢, und ¢,.

Pu Ay
o === > Ha =+ (20)
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Figur 23:

Plastische Mechanismen
eines Rahmens bei Erdbe-
beneinwirkung: ungeeig-
neter Stiitzenmechanismus
(rechts) und besser geeig-
neter Riegelmechanismus
(links) [nach 12].

3.2.2 Bemessung mit dem Konzept des nicht
duktilen Tragwerkverhaltens
Beim Konzept des nicht duktilen Tragwerksverhal-
tens erfolgt die Bemessung fiir Erdbeben konven-
tionell wie fur Schwerelasten oder Wind. Es sind
keine besonderen Bemessungsregeln ausser den
konzeptionellen und konstruktiven Massnahmen
gemdss Norm SIA 261 (2003), Tabelle 27 zu be-
rlcksichtigen. Die zu ergreifenden Massnahmen
sind abhédngig von der Bauwerksklasse und von der
Erdbebenzone, in welcher sich das Bauwerk befin-
det. Bei der Wahl eines nicht duktilen Tragwerks-
verhaltens muss damit gerechnet werden, dass un-
ter zyklischer Erdbebenbeanspruchung nur ein sehr
kleines plastisches Verformungs- und Energiedissi-
pationsvermégen des Tragwerks erreicht werden
kann. Nach Uberschreiten der Elastizititsgrenze
kann das Tragwerk spréd versagen. Der Verhaltens-
beiwert g muss deshalb vorsichtig angesetzt wer-
den. Fir Tragwerke ohne bzw. mit kleiner Duktilitdt
aus Holz (Tragwerkstyp A) betragt er gemass Ta-
belle 10 in der Norm SIA 265 (2003) q=1,5 und
beriicksichtigt im wesentlichen nur die Uberfestig-
keit. Mit Uberfestigkeit bezeichnet man den effekti-
ven Tragwiderstand der Bauteile, welcher hoher ist
als der gemdss Berechnung vorhandene Widerstand
auf Bemessungsniveau [12].
Bei Wahl des nicht duktilen Tragwerksverhaltens fur
die Erdbebenbemessung von Holzbauten missen
alle Bauteile und ihre Verbindungen so ausgebildet
werden, dass sie unter der Erdbebeneinwirkung
nicht versagen. Bei allfalliger Lastumkehr muss die
Lage der Bauteile gesichert bleiben.

3.2.3 Bemessung mit dem Konzept des duktilen
Tragwerksverhaltens

Beim Konzept des duktilen Tragwerksverhaltens er-
folgt die Bemessung nach der Methode der Kapazi-
tatsbemessung [12]. Darunter versteht man im we-
sentlichen die Wahl eines geeigneten plastischen
Mechanismus (Figur 23) und die Aufteilung des
Tragwerks in elastisch bleibende und in plastifizie-

0;K0;
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rende Bereiche. Letztere sind im Tragwerk so fest-
zulegen und auszubilden, dass ein geeigneter plasti-
scher Mechanismus unter Erdbebeneinwirkung ent-
steht. Die plastifizierenden Bereiche sind fir ein
ausreichendes Verformungs- und Energiedissipa-
tionsvermdgen unter zyklischer Beanspruchung
konstruktiv zu gestalten und die tbrigen Bereiche
des Tragwerks vor einem vorzeitigen spréden Ver-
sagen zu schitzen, wenn die plastifizierenden Be-
reiche ihre Uberfestigkeit entwickeln [12].

Falls eine grossere als die erwartete Verformung des
Tragwerks auftritt, entstehen keine neuen Fliesszo-
nen, sondern die bereits plastifizierten Teile verfor-
men sich etwas mehr. Die plastischen Zonen be-
grenzen also die Beanspruchung des Tragwerks,
und es ist gewéhrleistet, dass die elastisch bleiben-
den, sproden Elemente des Tragwerks nicht tiberbe-
ansprucht werden. lllustriert werden kann dies mit-
tels der in Figur 24 gezeigten Kette [19]. Ein
sehr duktiles Glied mit dem effektiven Tragwider-
stand R, schitzt die Gbrigen sproden Kettenglie-
der mit einem garantierten minimalen Tragwider-
stand Ry, falls gilt: R, o5 < Ry pin-

Das duktile Glied der Kette weist den geringsten
Tragwiderstand, aber das grosste Verformungsver-
mogen aller Kettenglieder auf, womit die Kraft in
den spréden Kettengliedern im Rahmen der Dehn-
fahigkeit des duktilen Gliedes fiir beliebige Dehnun-
gen auf R, » < Ry, beschrankt bleibt. Der Trag-
widerstand des einen duktilen Gliedes ist also fur
diejenige des Gesamtsystems massgebend. Die
plastische Verformung der Kette entspricht derjeni-
gen des einzelnen duktilen Gliedes. Zur Ermittlung
der Duktilitat der gesamten Kette wird die Verfor-
mung des duktilen Gliedes auf die gesamte elasti-
sche Verformung nach Formel 21 bezogen.

_nd;+ A,

=—1""2 (21)
nA; + A

Ha



Figur 24:

Prinzip der Begrenzung
der Beanspruchung mit
Hilfe duktiler Elemente
[nach 19].

Das Verhéltnis pu, ist geringer als die Duktilitat des
einen duktilen Gliedes nach Formel 22.

-3 (22)

Ha,
Unter der Annahme, dass (A;=~ A}~ A))=A; und
A,=94), ergibt sich fir die abgebildete Kette
von acht spréden und einem duktilen Glied eine
Gesamtduktilitdt von p,=17A5/9A;=1,9.

Eine Kette aus sproden Gliedern kann somit dank
einem kapazitatsbemessenen duktilen Glied in eine
duktile Kette umgewandelt werden.

Ubertragen auf den Holzbau bedeutet dies, dass es
genligt, die mechanischen Verbindungsmittel mit
der Methode der Kapzitatsbemessung als plastifizie-
rende Bereiche auszulegen, um ein duktiles Gesamt-
system zu erreichen.

Die entsprechenden holzbauspezifischen Regeln
befinden sich im Kapitel Erdbeben der Norm SIA
265 (2003). Diese Regeln wurden aus dem Euro-
code 8 Ubernommen, fur niedrige bis mittlere
Seismizitdt vereinfacht und in die Gbrigen Bemes-
sungsregeln dieser Holzbaunorm integriert. Bei der
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Erdbebenbemessung gemass Norm SIA 265 (2003)
handelt es sich gewissermassen um eine «<Light-
Version> der Kapazitdtsbemessung. Die effektiven
Kapazitdten der plastifizierenden Bereiche und die
im Erdbebenfall tatsachlich eintretenden Mechanis-
men konnen bei Holztragwerken aufgrund der
Streuung der Baustoff- und Verbindungseigen-
schaften nur schwer vorausgesagt werden. Die
Energiedissipation wird daher nicht einem konkre-
ten Mechanismus, sondern samtlichen im Tragwerk
vorhandenen duktilen Bereichen zugewiesen.

Der Vorteil des duktilen Tragwerksverhaltens ist der
wesentlich grossere Verhaltensbeiwert g, der zur
Reduktion der elastischen Erdbebeneinwirkung in
Rechnung gestellt werden darf (Figur 16). Die Ver-
haltensbeiwerte g wurden mit Bauteilversuchen
und nicht linearen Berechnungen unter Beachtung
der globalen und lokalen Duktilitdt unterschiedli-
cher Tragwerkstypen ermittelt. Fiir nach dem dukti-
len Tragwerkskonzept zu bemessende Holzbauten
betragen die g-Werte gemdss Norm SIA 265

Rt,min Ry,eff Rt,min
—
F h YT TS C— 9 5 2¢ qF
sprod duktil sprod
2 F A 3 F A 4 FA
R A; A; A=n-A;+4;
t,min ¢
- Ry;@ff Ry;éff
L » > >
A, A A, A nd+4, A

1 Die abgebildete Kette besteht aus acht sproden
Gliedern mit je einem Tragwiderstand von R,
sowie einem duktilen Glied mit einem Tragwiderstand
von Ry,

2 Das Kraft-Verformungsverhalten gilt fur jedes der n
sproden Glieder.

3 Das Diagramm zeigt das Kraft-Verformungsverhalten
des einen duktilen Gliedes.

4 Das Kraft-Verformungsverhalten der Kette ergibt sich
aus der Summe der n sproden Glieder und des dukti-
len Gliedes.



Figur 25:

Duktilitat: Verhaltensbei-
werte und Zuordnung
nach Norm SIA 265
(2003). Fur Tragwerksver-
halten mit unterschiedli-
cher Duktilitat beztglich
der beiden horizontalen
Hauptrichtungen ist eine
richtungsabhangige Be-
trachtung zuldssig.

(2003), Tabelle 10 je nach Duktilitit des Trag-
werks g = 2,0 (geringe Duktilitat, Tragwerkstyp B),
q=2,5 (mittlere Duktilitit, Typ C) und g=3,0
(hohe Duktilitdt, Typ D). Noch hoéhere g-Werte sind
laut experimentellen Untersuchungen (z.B. [20])
auch fiir Holzbauten realisierbar, unter Fachleuten
jedoch umstritten. Mit Blick auf die niedrige bis
mittlere Seismizitdt in der Schweiz, die keine hohen
q-Werte erfordert, wurden die g-Werte durch die
zustdndige SIA-Normenkommission vorsichtig fest-
gelegt. Dieses Vorgehen tragt auch den gegenlber
der Kapazitatsbemessung stark vereinfachten Be-
messungsregeln in der Norm SIA 265 (2003) Rech-
nung. Ausserdem wurden im Vergleich zum Euro-
code 8 (2004) [14] die Regeln zur Ausbildung der
duktilen Zonen pauschalisiert, und der Faktor 0,8
zur Reduktion des Verhaltensbeiwerts g von in Auf-
riss oder Grundriss unregelmdssigen Tragwerken
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muss nicht zusdtzlich angesetzt werden. Die Tabelle
10 der Norm SIA 265 (2003) gibt Beispiele mogli-
cher Einstufungen von Tragwerken in die Typologie
A bis D an (Figur 25).

Bei einem duktilen Tragwerksverhalten kénnen so-
mit die Erdbebenbeanspruchungen fur Tragwerke
aus Holz auf bis zu 50% der entsprechenden
Werte flr nicht duktiles Verhalten reduziert wer-
den. Voraussetzung daftir sind der Nachweis einer
ausreichenden Duktilitdit des Tragwerks und eine
entsprechende Bemessung.

Fur vertikale Erdbebeneinwirkung ist der Verhal-
tensbeiwert g = 1,5 unabhéangig von Tragwerksver-
halten und Bauweise (Norm SIA 261 (2003), Ziffer
16.2.4.2).

Typ Duktilitit | Verhaltensbeiwert ¢ | Zuordnung in Funktion von Beispiele der Zuordnung "
Wirksamkeit, Anzahl und
Verteilung der duktilen
Verbindungsbereiche
A klein 1,5 alle Tragwerke, die sich nicht ® Bogentragwerke
den Typen B, C oder D ¢ Rahmentragwerke mit geklebten Rahmenecken
zuordnen lassen
o Tragwerke mit steifen Stltzeneinspannungen in den
Fundamenten
* Tragwerke mit Wandscheiben zur Abtragung von Horizontal-
kraften ohne mechanische Verbindungen
B gering 2,0 Tragwerke mit vereinzelten e Tragwerke mit wenigen, aber wirksamen duktilen Bereichen
duktilen Verbindungsbereichen e eingeschossige Tragwerke mit Stitzen mit halbsteifen
Anschllssen am Fundament
C mittel 2,5 Tragwerke mit verschiedenen e Rahmen- oder Stutze-Riegel-Tragwerke mit halbsteifen
hoch wirksamen duktilen Verbindungen (Anschliisse am Fundament kénnen
Verbindungsbereichen halbsteif oder gelenkig sein)
e Rahmen- und Fachwerktragwerke mit mechanischen
Verbindungsmitteln in den Rahmenknoten bzw. in den
Verbindungen der Fachwerkbauteile
e Tragwerke mit Wandscheibenelementen mit aufgeleimter
Beplankung, sofern sie untereinander mechanisch verbunden sind
¢ Mischbauweise, bestehend aus skelettartigen, tragenden
Holzrahmen mit nicht tragender Ausfachung
D hoch 3,0 Tragwerke mit vielen e Tragwerke mit Wandscheiben:
gleichmdssig verteilten, ) )
hoch wirksamen duktilen o Beplankung mit Rahmen mechanisch verbunden
Verbindungsbereichen o Scheibenelemente untereinander mechanisch verbunden
o mechanische Verbindungen mit Duktilititsmass
D, > 3 gemass Ziffer 6.1.2 der Norm SIA 265 (2003)
bzw. Figur 28

1) Entscheidend fiir die Zuordnung ist das Verhalten beziiglich vertikaler Abtragung von Horizontalkréaften. Die Ausbildung der horizontalen Scheiben bleibt dabei unberticksichtigt.



Figur 26:

Massgebende Schnittkrafte
M,* und V;* fur die Bemes-
sung von duktilen und
nicht duktilen Bereichen in
Holztragwerken am Bei-
spiel des Ersatzstabes von
Figur 19.

Damit eine zyklische Plastifizierung in den daftr vor-
gesehenen Tragwerksteilen (duktilen Verbindungs-
bereichen) stattfinden kann, missen gemass Norm
SIA 265 (2003), ziffer 4.6.3.1 alle Ubrigen Trag-
werksteile einen ausreichend héheren Tragwider-
stand aufweisen, d.h. in der Regel 20% (iberbemes-
sen sein. Insbesondere von Bedeutung ist dies bei
der Fundation, bei Verankerungen und sonstigen
nicht duktilen Verbindungen zu massiven Teilen und
bei Verbindungen zwischen Deckenscheiben und
Horizontallast abtragenden Wandscheiben.
Uberbemessen> (M,*) bedeutet dabei nicht Bemes-
sung auf den 1,2-fachen Bemessungswert der Aus-
wirkung (Schnittkraft) M, infolge der Bemessungssi-
tuation Erdbeben, sondern auf den 1,2-fachen Wert
des Tragwiderstandes der anschliessenden plastifi-
zierenden Bereiche My, d.h. der duktilen Verbin-
dungsbereiche (Figur 26):

M =12 Mg, (23)
M
MRd > YM/nM d bZW. MRd > Ym . Md (24)
Nt~ Nw Nmod

Yy Widerstandsbeiwert

n.  Beiwert zur Beriicksichtigung der Zeitdauer der
Einwirkung

n, Beiwert zur Erfassung des Einflusses der Holzfeuchte

Ny Umrechnungsfaktor fiir den Tragwiderstand
(Umrechnung auf fiir Bauteile und Verbindungen
geltende Bedingungen)

Nmoa Beiwert zur Erfassung des Einflusses der Dauer der
Einwirkung und des Feuchtegehalts bei der Bemes-
sung von Bauteilen aus Holzwerkstoffen gemaéss
Norm SIA 265/1 (2009)

1 2 3

(I — emy
1

[T b M
1

T b ™M
1

T b my
Z_1Fz Z3|Z4 1
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Damit die an die plastifizierenden Bereiche angren-
zenden Bauteile einen ausreichenden Schubwider-
stand V,;* aufweisen, missen sie ebenfalls <iberbe-
messen> sein. Der Grad der Uberbemessung richtet
sich nach dem effektiven Biegetragwiderstand My,
des plastifizierenden Bereichs und kann mit folgen-
dem Ansatz (Norm SIA 262 (2003) [21], Ziffer
4.3.9.4.4), welcher neben den Uberfestigkeiten
auch mogliche hohere Eigenschwingungsformen
(Vergrosserungsfaktor k) in Abhangigkeit der An-
zahl Geschosse berticksichtigt, ermittelt werden:

o, (25)

Vd+ 'K'Vd

Der Faktor k betrdgt in Abhdngigkeit von der An-
zahl Geschosse n:

furn<5: ;c:0,9+1

10 (26)

firn>5: k=15 (27)
Das Verhéltnis Yy, /1y fur die Bemessung von Bau-
teilen und Verbindungen gemdss Norm SIA 265
(2003) findet man dort in der Tabelle 1. Bauteile aus
Holzwerkstoffen und Verbindungen zu Vollholz,
Brettschichtholz und Holzwerkstoffen sind geméss
Norm SIA 265/1 (2009) [36] zu bemessen, wobei
die Widerstandsbeiwerte Y,, dort in der Tabelle 13
festgelegt sind (siehe auch [37]).

In Tragsicherheitsnachweisen fir die aussergewohn-
liche Bemessungssituation Erdbeben sind dieselben
Yy -Werte wie fiir andauernde und vortibergehende
Bemessungssituationen anzusetzen. Die Erhohung
des Tragwiderstandes fir die aussergewohnliche
Bemessungssituation Erdbeben ist bereits bei der
Festlegung der Verhaltensbeiwerte g eingeflossen
[9], und zwar durch eine angepasste Beriicksichti-
gung der Uberfestigkeit der Baustoffe.

E Formel 25-27
'

R

1 Mehrgeschossiger Holzbau mit Kellergeschoss, Baugrund, Stockwerkslasten und mit
den Hohenlagen der Geschossdecken tiber dem Einbindungshorizont (gestrichelte Linie)
2 Modell eingespannter Mehrmassenschwinger ab Einbindungshorizont

3 Verteilung der Ersatzkraft
4 Schnittkrafte My und My
5 Schnittkréafte V; und V,*



3.2.4 Voraussetzungen fiir den Tragsicherheits-
nachweis von Holztragwerken mit dem
Konzept des duktilen Tragwerksverhaltens
[13]

In Holztragwerken kénnen im allgemeinen nur die

Verbindungen ein duktiles Verhalten aufweisen. Die

hoélzernen Tragelemente selbst und auch Verklebun-

gen sind immer als nicht duktil zu betrachten. Bei
der Planung von duktilen Bereichen muss darauf
geachtet werden, dass plastische Verformungen,
ortliche Instabilitdten sowie durch Lastumkehr be-
dingte Erscheinungen die Gesamtstabilitat des Trag-

werks nicht beeintrachtigen (Norm SIA 265 (2003)),

Ziffer 4.6.1.4). Zur Gewdhrleistung ausreichender

Robustheit (siehe Kapitel 4.1.2) sind daher gemass

Norm SIA 265 (2003), Ziffer 4.6.3.1 Verankerungen

und sonstige Verbindungen zu massiven Teilen

sowie Verbindungen zwischen Deckenscheiben und

Horizontallast abtragenden Wandscheiben auf den

1,2-fachen Wert des Tragwiderstands der duktilen

Bereiche auszulegen. Druckbeanspruchte Bauteile

und Verbindungen muissen so ausgebildet werden,

dass sie bei Erdbebeneinwirkung nicht versagen
und dass bei allfdlliger Lastumkehr die Lage der

Bauteile gesichert bleibt. Ausreichende Duktilitat

kann ausserdem nur erzielt werden, wenn im Ver-

bindungsbereich kein frihzeitiges Aufspalten auf-
tritt. Besonders zu beachten sind in diesem Zu-
sammenhang rahmenartige Konstruktionen und
generell Verbindungen mit Momentenbeanspru-
chung, da in diesen Féllen lokal gréssere Schub-
und Querzugbeanspruchungen auftreten konnen,
welche zu einem sproden Versagen flihren konnen.

Die gemdss Norm SIA 265 (2003), Tabelle 10 gefor-

derte Duktilitdt wird durch Verbindungsarten mit

stiftformigen, querbelasteten metallischen Verbin-
dungsmitteln erreicht, falls die Bedingungen bezlig-
lich Holzdicken und Abstdnden gemdss Norm SIA

265 (2003), Tabelle 11 erfullt sind. Bei zyklischer

Beanspruchung besteht die Gefahr, dass Verbin-

dungsteile auseinanderwandern. Dies muss verhin-

dert werden, indem z.B. bei Holz—Holz-Stabdubel-
verbindungen zusétzlich Bauschrauben angeordnet
werden und bei Nagel- oder Schraubenverbindun-
gen eine vergrosserte Einschlag- bzw. Einschraub-
tiefe vorgesehen wird. Nagel mit profilierter Ober-
fliche sind glattschaftigen Né&geln grundsatzlich

vorzuziehen. Letztere dlrfen laut Norm SIA 265

(2003) nur fir die Verbindung zwischen Beplankun-

gen und Rahmen eingesetzt werden. Beplankte

Wandscheiben kénnen nur dann ohne besonderen

Nachweis als duktil betrachtet werden, wenn der

Durchmesser der verwendeten Verbindungsmittel
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nicht grosser ist als 3mm, wenn ausserdem die
Dicke der Beplankung mindestens dem 4-fachen
Verbindungsmitteldurchmesser entspricht und die
Verbindungsmittel bestimmte minimale Duktilitats-
masse aufweisen (siehe Kapitel 3.2.6). Die Duktilitat
von Wandscheiben anderer Konfiguration ist im
Detail nachzuweisen.

3.2.5 Festlegung der Festigkeiten und
Steifigkeiten

Die Festigkeiten und Steifigkeiten von Holz und von
Verbindungen im Holzbau sind bekannterweise
abhéangig von der Dauer der Einwirkung. Die cha-
rakteristischen Werte der Festigkeiten und Steifig-
keiten werden daher in normierten Versuchen mit
einer Einwirkungsdauer von 300+120s bestimmt
[22, 23]. Die Dauer von Erdbebensttssen ist deut-
lich geringer. Gemdss Norm SIA 265 (2003), Ziffer
2.2.6 [13] durfen fur stossartige Einwirkungen die
Bemessungswerte der Festigkeit f; von Bauteilen
aus Vollholz, Brettschichtholz und vollholz&hnlichen
Holzwerkstoffen mit dem Beiwert n,=1,4 erhoht
werden. Dies gilt auch fur die Tragwiderstinde Ry
von Verbindungen. Bei der Bemessung von Bautei-
len aus Holzwerkstoffen ist die aussergewohnliche
Einwirkung von Erdbeben der Klasse die Lasteinwir-
kungsdauer «sehr kurz> zuzuweisen (siehe Norm SIA
265/1 (2009), Tabelle 15).
Gebrauchstauglichkeitsnachweise werden mit den
Mittelwerten der Elastizitats- und Schubmoduln ge-
fuhrt. In den Feuchteklassen 2 und 3 sind zudem
die Beiwerte n,, zur Erfassung des Einflusses der
Holzfeuchte geméss Tabelle 4 der Norm SIA 265
(2003) anzusetzen beziehungsweise bei der Bemes-
sung von Bauteilen aus Holzwerkstoffen entspre-
chende n,,,-Werte (Norm SIA 265/1 (2009), Ta-
belle 16). Wenn Verformungen auch in Nachweisen
der Tragsicherheit zu beriicksichtigen sind, wie dies
z.B. bei Problemen 2. Ordnung der Fall ist, mlssen
nach Norm SIA 265 (2003), Ziffer 5.8.3.2 reduzierte
Steifigkeitsparameter (E-, G- und K-Modulen) ange-
setzt werden (siehe 3.1.3). Trotzdem werden fur
den Erdbebennachweis auch bei der Wahl des
Konzeptes des duktilen Tragwerksverhaltens die
Mittelwerte der Steifigkeitsparameter verwendet,
da gemdss Norm SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.1 die
Auswirkungen mit einem linear elastischen Berech-
nungsmodell zu ermitteln sind. Die Annahme einer
grosseren Steifigkeit ist beztiglich der resultierenden
Kréafte auf der sicheren Seite, da die Bemessungs-
werte der Erdbebeneinwirkung dann héher sind
(Plateauwert statt abfallender Ast im Bemessungs-
spektrum, siehe Figur 16).



Figur 27: 1

Unterschiedliche Last- Fa

Verformungsverhalten von

Verbindungen.

1 Das Kraft-Verformungs-
verhalten einer Verbin-
dung unterscheidet sich
je nach Konzeption
(Modus 1, 2, 3) [nach
30, 311.

2 Modus 1: sprodes
Versagen durch Holz-

bruch im Zugstab 2

3 Modus 3: duktiles
Verhalten einer
Stahl-Holz-Stabdubel-
verbindung

Figur 28: F
Verschiebungsmodul und
Duktilitdt von Verbindun-  F,
gen [nach 13].

0,4F,

Figur 29: F
Verbindungssteifigkeiten

auf Niveau Gebrauchs-

lasten und auf Niveau
Tragwiderstand sowie
verminderte Verbin-
dungssteifigkeiten zur
Erfassung des Schlupfs

von Verbindungen T
[nach 13].

" Modus 1

4
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3.2.6 Duktilititsmass und Verschiebungsmodul
von Verbindungen
Das Last-Verformungsverhalten von Verbindungen
unter monoton ansteigender und unter zyklischer
Belastung wird in der Regel anhand normierter Ver-
suche bestimmt, z.B. gemdss [24, 25]. Dieses Vor-
gehen ist insbesondere dann angezeigt, wenn An-
gaben in den Bemessungsnormen fehlen oder wenn
unterschiedliche Kombinationen von Beplankungs-
werkstoffen und Verbindungsmitteln beurteilt wer-
den sollen. In Figur 27 sind die Grenzfalle sprodes
Versagen und duktiles Versagen am Beispiel einer
Stahl-Holz-Stabdiibelverbindung einander gegen-
Ubergestellt.
Die Norm SIA 265 (2003) verlangt keinen expliziten
Nachweis der Duktilitdt, sondern stellt lediglich
gewisse Anforderungen an die duktilen Bereiche
(Ziffer 4.6.2). Wenn es jedoch darum geht, ein
Tragwerk in die Duktilitatsklassen geméss Tabelle
10 der Norm SIA 265 (2003) (siehe Figur 25) einzu-
teilen, muss beurteilt werden, ob die vorgesehenen
duktilen Bereiche <normal> duktil oder <hoch wirksam»
duktil sind. Diese Beurteilung kann z.B. anhand des
Duktilitaitsmasses einer Verbindung erfolgen. Dieses
ist gemdss Figur 26 der Norm SIA 265 (2003) defi-
niert (siehe Figur 28 und Formeln 28, 29).

Schlupf w,

0,8F,
= YA
W,
Dy =—+ (28)
tg(B) =1/6 - tg(a) Wy
Fy
Kser W_y (29)
Wy > w
4 F 4
\K ;= arc tg(a;)
oy ‘/'//"
WAPV <P'



Figur 30:
Duktilitadtsmass von Holz-
verbindungen [nach 131.

Die Duktilititsmasse ublicher Holzverbindungen
kann man der Tabelle 16 der Norm SIA 265 (2003)
entnehmen (siehe Figur 30).

Was die Verbindungssteifigkeiten betrifft, wére bei
Wahl des Konzeptes des duktilen Tragwerksverhal-
tens im Grenzzustand der Tragsicherheit eigentlich
der Verschiebungsmodul K, massgebend. Dieser
kann entweder versuchsméssig bestimmt oder mit-
tels der Nahrungsformel K,=2/3 K, aus dem Ver-
schiebungsmodul auf Niveau Gebrauchslasten K,
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abgeleitet werden [26]. Im Rahmen der Erdbeben-
bemessung wird allerdings, analog zu den Steifig-
keiten der Bauteile (siehe Kapitel 3.2.5), der Ver-
schiebungsmodul K, (siehe Figur 28) verwendet,
d.h., die Schwingzeiten und Auswirkungen werden
anhand eines linear elastischen Berechnungsmo-
dells unter Annahme mittlerer Steifigkeitswerte er-
mittelt. Schlupf in Verbindungen kann mittels ver-
minderter Verbindungssteifigkeiten K., erfasst
werden (Figur 29).

Duktilititsmass D, Verbindungsart

D,=1..2

e Ringdubel

¢ Nagelplatten
e Klebeverbindungen

¢ Kontaktstdsse Holz—Holz sowie Holz—andere Baustoffe

e Scherverbindungen mit stiftformigen Verbindungsmitteln und Holzdicken kleiner als
gemadss Tabelle 19 der Norm SIA 265 (2003)

e auf Ausziehen beanspruchte Nagel, Schrauben und eingeklebte Stabe

e einseitige und beidseitige Einpressdiibel

SIA 265 (2003)

e Scherverbindungen mit stiftférmigen Verbindungsmitteln und Holzdicken gemass
Tabelle 19 der Norm SIA 265 (2003)

e Nagelverbindungen mit einer Einschlagtiefe s >8d "

e Klammerverbindungen mit Mindestholzdicken gemdss Ziffer 6.6.1 der Norm

e Schraubenverbindungen mit einer Einschraubtiefe s > 8 d

Falls die relativen Holzdicken fiir vorgebohrte Nagelverbindungen gemass Tabelle 28 der Norm SIA 265 (2003) nicht eingehalten werden, ist mit einem

Duktilitditsmass D < 3 zu rechnen.

3.3

Nicht tragende Bauteile konnen im Falle des Ver-
sagens Personen gefdhrden, das Tragwerk bescha-
digen oder den Betrieb wichtiger technischer An-
lagen beeintrachtigen. Solche Bauteile und auch
deren Verbindungen, Befestigungen und Veranke-
rungen mussen in die Erdbebenbemessung einbe-
zogen werden. Dabei sind die Héhenlage und die
Resonanzanfilligkeit des nicht tragenden Bauteils
von Bedeutung.

Die Norm SIA 261 (2003) gibt in Ziffer 16.7 einen
entsprechenden Ansatz zur Ermittlung der im Mas-
senschwerpunkt des nicht tragenden Bauteils in un-
glnstiger Richtung wirkenden Horizontalkraft F,
aus Erdbebeneinwirkung.

_ 2¥5agqSGa(1 + 24/R)

= (30)
gqa(l + (1 - Ta/Tl)Z)

Es bedeuten: G, T, und z, die Eigenlast, die Grund-
schwingzeit und die Héhe des nicht tragenden Bau-
teils Gber dem Fundament des Tragwerks. T} ist die
Grundschwingzeit des Bauwerks in die massge-
bende Richtung und h die Héhe des Bauwerks. a

Verankerungskrifte fiir nicht tragende Bauteile

ist der Bemessungswert der Bodenbeschleunigung,
g die Erdbeschleunigung, y,der Bedeutungsfaktor, S
ein von der Baugrundklasse abhangiger Parameter
zur Bestimmung des Antwortspektrums (SIA 261
(2003), Tabelle 25) und q, der Verhaltensbeiwert
fur nicht tragende Bauteile. Dieser betragt fur die
im Holzbau relevanten nicht tragenden Bauteile
(Zwischenwande, Fassaden, technische Installatio-
nen, Einbauten und schwere Mdobel sowie Regale)
q,=2,0 (SIA 261 (2003)), Tabelle 29). Zur Berech-
nung der Grundschwingzeit T, des nicht tragenden
Bauteils empfiehlt sich die Rayleigh-Methode [12].
Wenn auf die Schwingzeitenberechnung verzichtet
wird, ist der unglinstigste Fall mit T, = T; anzuneh-
men, d.h. Resonanz zwischen nicht tragendem
Bauteil und Tragwerk.

Fur das Beispiel eines Turngerdtes, das am Dach
einer Sporthalle (BWK 11) in Baugrundklasse C und
Erdbebenzone Z1 befestigt ist, kann im ungtinstig-
sten Fall eine Horizontalkraft F, von 17% des Ge-
wichts des Turngeréts resultieren. Die Verankerung
des Turngeréts ist auf die Horizontalkraft F, auf Zug
und Druck in beiden horizontalen Richtungen aus-
zulegen.



3.4  Fugen und Gebidudeabstinde

Figur 31:

Vergleich bezlglich des
erforderlichen Gebdude-
abstandes von zwei
Gebduden der Bauwerks-
klasse BWK | an den bei-
den extremen Standorten
bezuglich Erdbebenzone
und Baugrundklasse.

Durch einen Zusammenprall von Gebduden oder
Gebdudeteilen wéhrend eines Erdbebens kdnnen
katastrophale Schédden entstehen, die unter Um-
stdnden zum Einsturz fihren kénnen. Es sind daher
ausreichend grosse Abstdnde bzw. Fugen vorzuse-
hen. Massgebend fur die Dimensionierung dieser
Fugen ist die durch das Erdbeben verursachte Hori-
zontalverschiebung (SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.5).
Nach Ziffer 16.6.1 sollte jedoch mindestens ein
Wert von 40 mm eingehalten werden. Andernfalls
ist nach Ziffer 16.6.2 der Norm SIA 261 (2003) si-
cherzustellen, dass ein Zusammenprallen von fir
sich schwingenden Gebduden oder Geb&udeteilen
die Tragsicherheit nicht beeintrdchtigt (z.B. An-
schlisse, knickgefédhrdete Stutzen usw.).

Verformungsberechnungen erfolgen gemdss Ziffer
16.5.5 der Norm SIA 261 (2003). Bei der Ermittlung
des Bemessungswertes einer relativen Verschiebung
u, beziiglich des Fundaments ist auch der inelasti-
sche Anteil zu berticksichtigen:
Ug = q - Ugy (31)
Die Verschiebung u,, stellt den elastischen Anteil
der gesamten Verschiebung dar. Die Verschiebung
u, wird aufgrund des Bemessungsspektrums ermit-
telt (SIA 261 (2003), Ziffer 16.2.4). Die Multiplika-
tion mit dem Verhaltensbeiwert q ergibt die ge-
samte Verschiebung einschliesslich des inelastischen
Anteils. Sie beruht auf dem Prinzip der gleichen ma-
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ximalen Verschiebungen eines linear elastischen
Einmassenschwingers und eines elastoplastischen
Einmassenschwingers [12].

In Figur 31 ist ein Vergleich von zwei Gebauden der
Bauwerksklasse BWK | an den beiden extremen
Standorten beziiglich Erdbebenzone und Baugrund-
klasse gezeigt. Die relativen Verschiebungen wur-
den dabei nach dem in [27] gezeigten Verfahren
berechnet. Des weiteren wurde davon ausgegan-
gen, dass die beiden benachbarten Gebaude asyn-
chron schwingen, dass die Masse des dynamisch
dquivalenten Einmassenschwingers bei einem mehr-
geschossigen Bauwerk auf % der Gesamthohe des
Gebdudes wirkend anzunehmen ist (Figur 19) und
dass die Verschiebungen an der Gebdudeoberkante
das 1,5-Fache der Auslenkung des Einmassen-
schwingers betragen.

Der Vergleich zeigt, dass die erforderlichen Abstande
zwischen benachbarten Gebduden der BWK | mini-
mal wenige Millimeter (Fall 1) und maximal 650 mm
(Fall 2) betragen.

Grundschwingzeit

Fall 1: Erdbebenzone Z1, Baugrundklasse A

Fall 2: Erdbebenzone Z3b, Baugrundklasse D

Auslenkung an der | erforderlicher Auslenkung an der | erforderlicher
Gebaudeoberkante | Gebdudeabstand Gebdudeoberkante | Gebdudeabstand
T=0,5s 11 mm 23 mm 50 mm 100 mm
T=1s 23 mm 45 mm 160 mm 330 mm
T>=2s 45 mm 91 mm 330 mm 650 mm
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4 Erdbebengerechtes Entwerfen und Konstruieren

Figur 32:

Grosse Auskragungen

sind je nach Erdbebenzone
und Baugrundklassse auch
bei Einfamilienhdusern
speziell zu untersuchen.

Figur 33:

Bauten mit offenen
Erdgeschossen muissen
speziell auf Erdbeben
untersucht werden.

Ziel des erdbebengerechten Entwurfs ist es, konzep-
tionelle und konstruktive Schwachstellen zu vermei-
den. Die Beachtung der Grundsétze des erdbeben-
gerechten Entwurfs lenkt das Schwingungsver-
halten des Gebdudes wahrend eines Erdbebens in
engere Bahnen und reduziert die Unscharfen zwi-
schen Berechnungsmodell und realem Tragwerks-
verhalten. Das Erdbebenverhalten wird zuverldssi-
ger berechenbar.

Die Stdrke eines Erdbebens kann nicht mit Sicher-
heit vorausgesagt werden. Man kann davon ausge-
hen, dass Bauwerke mit einem erdbebengerechten
Entwurf auch bei Erdbebenstdrken tber dem Be-
messungsbeben ein akzeptables Verhalten zeigen.
Gerade bei der in der Schweiz vorherrschenden
niedrigen bis mittleren Seismizitat kann der Unter-
schied zwischen dem Bemessungsbeben und der
maximal méglichen Erdbebenstarke sehr gross wer-

4.1 Prinzipien des erdbebengerechten Entwurfs

Nachfolgend sind die Prinzipien des erdbebenge-
rechten Entwurfs spezifisch fur Holzbauten in An-
lehnung an [28, 29] und die Norm SIA 261 (2003)
zusammengestellt.

4.1.1 Enge Zusammenarbeit zwischen Architekt
und Ingenieur

Fehler und Méngel im konzeptionellen Entwurf
kénnen durch eine noch so ausgekliigelte Berech-
nung und Bemessung durch den Ingenieur nicht
kompensiert werden. Architekt und Ingenieur ha-
ben deshalb das Bauwerk gemeinsam zu entwerfen
und achten bereits in der Startphase der Projektie-
rung auf eine erdbebengerechte Gesamtkonzeption
sowie auf eine auf Erdbeben abgestimmte kon-
struktive Gestaltung und Baustoffwahl der tragen-
den und der nicht tragenden Teile.

4.1.2 Konstruktiv einfache, duktile und robuste
Tragwerke wéhlen

Unter Einfachheit eines Tragwerks versteht man
das Vorhandensein von eindeutigen und direkten
Wegen fur die Abtragung der Erdbebenkréfte in
den Baugrund. Modellbildung, Berechnung, Di-
mensionierung und konstruktive Durchbildung von
einfachen Tragwerken sind mit weniger Unsicher-

den. Deshalb empfiehlt es sich besonders hier, die
Prinzipien des erdbebengerechten Entwerfens ein-
zuhalten.

Die Beachtung der wichtigsten Grundsitze fiir
die erdbebengerechte Auslegung des Tragwerks
wie Einfachheit, Regelmassigkeit und Redundanz
(Schaffung alternativer Kraftpfade durch parallel
wirkende Tragsysteme) lassen ein robustes Bauwerk
mit kleiner Schadensanfalligkeit bei Erdbeben ent-
stehen.

Je nach Erdbebenzone und Baugrundklasse kann das
Erdbeben bereits bei relativ niedrigen Gebauden fiir
die Bemessung massgebend werden (Figur 32). Bau-
werke mit offenen Erdgeschossen (Figur 33), etwa mit
einer Aussteifung aus ganz wenigen, schlanken Bau-
teilen oder aus Stahlzugkreuzen und relativ steifen
oberen Geschossen oder mit versetzten Geschossen,
kénnen problematisch sein.

heiten behaftet. Dadurch wird die Berechenbarkeit
verbessert und die Gefahr lokaler Uberbeanspru-
chungen reduziert.

Mehrgeschossige Holzbauten bestehen aus vielen
Einzelteilen, die steifer oder weniger steif miteinan-
der verbunden sind. Massivholzbauten aus grossfla-
chigen, mehrlagigen Massivholzplatten sind steifer
und besitzen weniger Bereiche, die duktil ausgebil-
det werden konnen, als Rahmenbauten. Das Trag-
und Verformungsverhalten der einzelnen Holzbau-
teile und deren Verbindungen mussen genau auf-
einander abgestimmt werden, damit sich das Ge-
samtsystem bei Erdbeben optimal verhdlt.

Das Trag- und Verformungsverhalten eines Trag-
werks hangt einerseits von den Baustoffeigenschaf-
ten der Holzbauteile (Holzwerkstoffplatte, Vollholz-
bauteil, Rahmen, Fachwerk usw.) ab und anderseits
von den Verbindungen, welche die einzelnen Holz-
bauteile zusammenhalten. Wéhrend die tblichen
Holzbauteile ein sprédes Bruchverhalten zeigen,
kénnen Verbindungen bei richtiger konstruktiver
Gestaltung ein duktiles Bruchverhalten aufweisen.
Damit sich das gesamte Holztragwerk duktil verhdlt,
mussen die Tragwiderstdnde der Verbindungen und
der Holzbauteile derart aufeinander abgestimmt
sein, dass unter Erdbebeneinwirkung die Verbindun-



Figur 34:

Optimierte Gebaude-
formen im Grundriss

und Anordnungen

von Aussparungen in
Deckenscheiben.

Oben: ungtinstige Planung
Unten: bessere Planung

gen plastifizieren, bevor eines der tbrigen Bauteile
sprode versagt (siehe Kapitel 3.2.3).

Ein robustes Tragwerk zeichnet sich dadurch aus,
dass Schadigungen oder ein Versagen auf ein Aus-
mass begrenzt bleiben, das in einem vertretbaren
Verhéltnis zur Ursache steht [15]. Robustes Verhal-
ten zeigen redundante und duktile Systeme. Dies
kann beim Konzept der Tragstruktur berlcksichtigt
werden, indem beim Versagen eines Tragelementes
Kettenreaktionen durch Uberbelastung der benach-
barten Elemente vermieden werden. Werden alle
Tragelemente auf dasselbe Versagensniveau ausge-
legt, kollabiert das Gesamtsystem, wenn das erste
Element versagt, da alle anderen Elemente sofort
Uberlastet sind. Robustheit heisst unter anderem,
dass ein Versagen eines Tragwerksteils einen weite-
ren Tragwerksteil nicht direkt mitreisst. Robustheit
bedeutet beispielsweise, dass nach dem Versagen
der steifen Aussteifungen wegen Uberbelastung
weitere und weichere Aussteifungselemente immer
noch ausreichende Tragreserven besitzen, damit es
nicht zum Gesamtversagen kommt.
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4.1.3 Regelmassigkeit des Tragwerks
im Grundriss

Mit einer regelmdssigen und kompakten Gestaltung

der Gebdude im Grundriss und mit der symmetri-

schen Ausbildung in beiden orthogonalen Richtun-
gen kann ein gutes Erdbebenverhalten sichergestellt
werden (Figur 34). Ein Tragsystem ist gemdss Norm

SIA 261 (2003) als regelmadssig zu betrachten, wenn

die in Ziffer 16.5.1.3 der Norm definierten Anforde-

rungen eingehalten sind:

e Beziiglich Horizontalsteifigkeit und Massen-
verteilung ist das Bauwerk hinsichtlich zweier
orthogonaler Richtungen ungefédhr symmetrisch
im Grundriss.

¢ Die Grundrissform des Bauwerks ist kompakt.
Die Gesamtabmessungen von riickspringenden
Ecken oder Aussparungen sind nicht grésser
als 25% der gesamten dusseren Grundrissab-
messung des Bauwerks in der entsprechenden
Richtung.

¢ Die Steifigkeit der Decken in ihren Ebenen ist
gross im Vergleich zur Horizontalsteifigkeit der
vertikal tragenden Bauteile.
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Figur 35:

Mégliche Anordnungen

von Aussteifungselemen-

ten bei mehrgeschossigen

Holzbauten:

1 Massives Treppenhaus:
Das betonierte Treppen-
haus dient als Ausstei-
fung.

2 Massives Treppenhaus:
Die Hauptaussteifung
erbringt das betonierte
Treppenhaus. Uber ein-
zelne, weit aussen lie-
gende, steif ausgebil-
dete Holztragwande
koénnen eventuell Torsi-
onsmomente ausgegli-
chen werden.

3 Weiches> Treppenhaus
(z.B. nicht aussteifende
Stahlkonstruktion): Die
Aussteifung wird mit der
Holzkonstruktion sicher-
gestellt, eventuell in Ver-
bindung mit dem «wei-
chen> Treppenhaus.

4 Externes Treppenhaus,
Erschliessung tber Lau-
bengdnge: Die Ausstei-
fung erfolgt einzig durch
die Holzkonstruktion.
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4.1.4 Steifigkeitszentrum moglichst nahe

beim Massenzentrum
Jedes Gebdude hat in der betrachteten Grundriss-
ebene ein Massenzentrum M (den <Schwerpunkt
aller dartiber liegenden Massen) und ein Steifig-
keitszentrum S (einen Schwerpunkt> der Steifigkei-
ten aller an der horizontalen Aussteifung beteiligten
vertikalen Tragelemente). Die Anordnung der Trag-
elemente zur Abtragung der horizontalen Erdbe-
benkrédfte im Grundriss muss zum Ziel haben, das
Steifigkeitszentrum S mit dem Massenzentrum M
moglichst in Ubereinstimmung zu bringen, um eine
geringe Torsionsbeanspruchung des Gesamtsystems
zu erreichen (siehe Figuren 36 und 37).
Holzbauten werden oft in Mischbauweise erstellt
(Figur 35). Unter anderem werden mehrgeschossige
Holzbauten ab vier Geschossen aufgrund der brand-
schutztechnischen Anforderungen mit massiven
Treppenhausanlagen oder mit aussen liegenden Lau-
bengangerschliessungen ausgefiihrt. Die massiven
Treppenhduser sind oftmals viel steifer und weisen
ein anderes Verformungsverhalten tiber die Geb&u-
dehohe auf als die Wandkonstruktionen in Holzbau-
weise. Exzentrisch angeordnete Massivbauteile er-
zeugen starke Torsionsbeanspruchungen. Solche
Grundrisse sind unglnstig bezliglich Erdbebenver-
halten und grundsatzlich zu vermeiden.
Unabhdangig von der planmdassigen Torsion ist in je-
dem Fall ein torsionssteifes Aussteifungssystem mit
moglichst weit auseinander liegenden Tragwéanden
vorzusehen. Im Minimum sollten zwei Gber sdmt-
liche Geschosse durchlaufende Aussteifungsele-
mente (z.B. Tragwédnde) pro Hauptrichtung des
Grundrisses angeordnet werden.

+S
= | -] i =M
aL . | + .
v y | y
L»x L>x
Figur 36: Figur 37:

Massen- und Steifigkeitszentrum nicht deckungsgleich:

Es resultieren starke Torsionskrafte.

Massen- und Steifigkeitszentrum deckungsgleich:
Es entsteht kaum Torsion aus Erdbeben.



4.1.5 Regelmassigkeit des Tragsystems
im Aufriss

Eine regelmdéssige Gestaltung der horizontalen Aus-
steifungselemente im Aufriss mit moglichst stetiger
Verteilung von Steifigkeit und Tragwiderstand Gber
die gesamte Bauwerkshohe ist fiir eine erdbebenge-
rechte Gebaudeaussteifung von zentraler Bedeu-
tung. Viele Einsttirze von Gebduden im Erdbebenfall
sind darauf zurtickzuftihren, dass Aussteifungsele-
mente, so etwa Wénde in den Obergeschossen, im
Erdgeschoss weggelassen oder durch Stltzen er-
setzt wurden. Horizontal weiche Geschosse sind zu
vermeiden. Die Abstufung der Tragwiderstande in
den Aussteifungen soll dem Verlauf der Beanspru-
chung tber die Gebdudehohe folgen und darf keine
groben Spriinge aufweisen. Insbesondere sind hori-
zontale Versetzungen der Austeifungen zu vermei-
den. Die Norm SIA 261 (2003) definiert die Anfor-
derungen an die Regelmaéssigkeit im Aufriss in Ziffer
16.5.1.4 wie folgt:

e Alle an der Aussteifung beteiligten Bauteile wie
Kerne, Tragwande oder Rahmen verlaufen ohne
Unterbrechung vom Fundament bis zur Ober-
kante des Bauwerks oder Bauwerksteils.

e Die Horizontalsteifigkeit, der Tragwiderstand fur
Horizontalkrafte und die Masse der einzelnen
Geschosse bleiben tiber die Héhe des Bauwerks
konstant oder verringern sich allméhlich, ohne
sprunghafte Verdnderungen, von unten nach
oben (Ausnahme: Ubergang in Untergeschosse
bzw. Ubergang zwischen Massiv- und Holzbau).

4.1.6 Deckenscheiben

Unabhéangig vom Deckensystem ist im Holzbau den
Anschlissen zwischen den Decken und tragenden
Wandscheiben besondere Beachtung zu schenken.
Die Anschlisse sind auf die horizontalen Erdbeben-
krafte zu bemessen, und die vertikale Lastabtra-
gung ist konstruktiv sicherzustellen.
Stahlbetondecken sind in ihrer Ebene sehr steif. Des-
halb erfolgt die Erdbebenberechnung von Gebauden
Ublicherweise unter Annahme starrer Deckenschei-
ben. Holzbeton-Verbunddecken zeigen ein dhnliches
Verschiebeverhalten wie Stahlbetondecken und duir-
fen daher analog bemessen werden.
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Reine Holzdecken sind in ihrer Ebene je nach Aus-
bildung weniger steif als Stahlbetondecken. Die An-
nahme starrer Deckenscheiben ist in der Regel nicht
zutreffend. Folglich muss fir die Aufteilung der
horizontalen Ersatzkrafte auf die tragenden Wand-
scheiben die Nachgiebigkeit der Decken berticksich-
tigt werden.

¢ In einfachen Fallen mit symmetrisch angeordne-
tem Aussteifungssystem und Tragwénden, wel-
che in horizontaler Richtung gleich steif sind,
kann jeder Wandscheibe die Ersatzkraft entspre-
chend der zugehorigen Deckeneinzugsflache
zugewiesen werden.

e Falls horizontal unterschiedlich steife Tragwénde
angeordnet werden oder bei komplexen Grund-
rissen mit unsymmetrischem Aussteifungssystem
ist eine rdumliche Modellierung unter Beriick-
sichtigung der Decken- und Wandsteifigkeiten
erforderlich.

Grundsatzlich ist die Deckensteifigkeit bei der
Tragwerksanalyse mit der effektiven Steifigkeit zu
berticksichtigen. Bei steifen Deckenscheiben kann
das Ersatzkraftverfahren gemdss Musterbeispiel
Kapitel 5.4 (Analyse am globalen Ersatzstab) ange-
wandt werden. Bei weichen Deckensystemen ist
das Antwortspektrenverfahren (Kapitel 5.7) mit
einem rdumlichen Tragwerksmodell anzuwenden,
wobei die Decken mit den effektiven Steifigkeiten
berticksichtigt werden.

Als Beispiel zeigt Figur 38 den Einfluss der unter-
schiedlichen Deckensteifigkeit auf die Verteilung
der Beanspruchungen in den aussteifenden Trag-
wanden. Die Rippendecke in Holzrahmenbauweise
weist gegeniiber der Holzbeton-Verbunddecke eine
viel geringere Steifigkeit auf, so dass die gegentiber
den Stahlbetonwéanden nachgiebigeren Wande aus
mehrlagigen Massivholzplatten einen viel grosseren
Anteil der Ersatzkrifte (je 19% statt 5%) abtragen,
als dies bei einer sehr steifen Deckenscheibe der
Fall ware.



Figur 38:

Aufteilung der horizonta-
len Einwirkungen auf die
aussteifenden Wénde
unter Berticksichtigung der
Steifigkeit der Decken-
scheibe in ihrer Ebene. Pro
Tragwand ist der Anteil an
der gesamten Querkraft
angegeben, welche durch
die Decke eingeleitet wird.
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4.1.7 Nicht tragende Bauteile

Holztragwerke sind in Horizontalrichtung relativ
weich und erfahren deshalb unter Erdbebeneinwir-
kung wesentlich grossere Verformungen als Massiv-
bauten. Verformungsempfindliche, nicht tragende
Bauteile wie Zwischenwédnde oder Fassadenele-
mente kdnnen bereits bei schwachen Erdbeben er-
hebliche Schaden erleiden. Grundsatzlich verlangt
die Norm SIA 260 (2003) den Nachweis der Ge-
brauchstauglichkeit ausschliesslich fiir Bauwerke der
Bauwerksklasse I, welche Ublicherweise nicht in
Holz realisiert werden. Im Einzelfall kann es auch
bei der Bauwerksklasse | oder Il sinnvoll sein, die
Gebrauchstauglichkeit fir nicht tragende Bauteile
nachzuweisen.

Nicht tragende Bauteile sind konstruktiv beispiels-
weise durch Fugen derart auszubilden, dass sie die
Verformungen des Tragwerks infolge Erdbebenein-
wirkung nicht behindern. Ferner sind sie in den ho-
rizontalen Richtungen am Tragwerk zu verankern.
Die Berechnung der Verankerungskréfte erfolgt ge-
madss Kapitel 3.3.

4.1.8 Fundation

Die Abtragung der Erdbebenkrafte in den Baugrund
ist durch eine fachgerecht ausgebildete Fundation
sicherzustellen. Gunstig fiir das Erdbebenverhalten
sind steife Untergeschosse aus Stahlbetonwanden
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Tragwénde aus mehrlagigen Massivholzplatten
Dicke 140 mm (40/60/40)

Lange 4,00 m

Hohe 2,80 m

E-Modul 6280 N/mm?

G-Modul 500 N/mm?

(2) Tragwinde aus Stahlbeton (gerissen)
Dicke 200 mm
Lange 4,00 m
Hohe 2,80 m
E-Modul 16000 N/mm?

G-Modul 7500 N/mm?

(3) Holzbeton-Verbunddecke
Uberbeton 100 mm (ungerissen)

(@) Rippendecke in Holzrahmenbauweise
Ausbildung der Scheibe mit OSB3 22 mm
Plattenbreite 1,25 m
Verklammerung der Plattenstdsse mit Klammer
1,53 x 65 mm, a, =40 mm

und -decken auf einer massiven Fundamentplatte.
Zu vermeiden sind Einzelfundationen sowie Funda-
tionen auf unterschiedlichem Baugrund.
Grundsatzlich sind plastische Verformungen unter
Erdbebeneinwirkung in den Untergeschossen, in
der Fundation und im Baugrund zu vermeiden.
Diese sollen geméass dem Konzept der Kapazitats-
bemessung zu den elastisch bleibenden Bereichen
gehoren. Folglich sind diese Bauteile bei der Erdbe-
benbemessung nach dem Konzept des duktilen
Tragwerksverhaltens mit ausreichend Tragreserven
(siehe Kapitel 3.2.3) auszubilden.

Bei Holzbauten ist der Verankerung auf der Funda-
tion oder in den Untergeschossen besondere Beach-
tung zu schenken. Kleinere Holzbauten in Holz-
rahmenbauweise kdnnen wegen ungenlgender
Verankerung vom Fundament rutschen. In den Ver-
ankerungen treten meist zyklische Wechselbean-
spruchungen auf. Besonders bei Holzbauten erge-
ben sich infolge von Wind und Erdbeben in den
Anschlissen auf die Fundamente hdufig Zugkréfte,
welche eine entsprechende Konzeption und Bemes-
sung der Verbindung erfordern. Horizontale Veran-
kerungen sind immer in alle Richtungen wirkend
auszulegen.



4.2 Eigenschaften des Baustoffs Holz

Figur 39:
Last-Verformungs-Dia-
gramm von Vollholz, paral-
lel zur Faserrichtung auf
Biegung, Druck und Zug
beansprucht [30].

Figur 40:
Last-Verformungs-Dia-
gramm von Vollholz, auf
Querdruck und Querzug
beansprucht [30].

Die mechanischen Eigenschaften von Holz sind ab-
héngig von der Art der Beanspruchung (Figur 39).
Holz zeigt auf Zug parallel und rechtwinklig zur
Faserrichtung sowie auf Schub ein ausgepragt spro-
des Bruchverhalten. Bei Druck- und Biegebeanspru-
chungen kénnen die Bruchstellen plastische Berei-
che aufweisen. Grundsatzlich ist aber in der Regel
auch hier von einem spréden Bruchverhalten auszu-
gehen.

Einzig bei Druck rechtwinklig zur Faserrichtung zeigt
Holz ein ausgesprochen duktiles Verhalten (Figur
40). Diese Druckbelastung geht aber immer auch
mit grossen irreversiblen Eindriickungen einher, was
bei Erdbeben nicht erwiinscht ist (Wechsellasten,
Schiefstellung von Druckelementen).

Im Bruchverhalten bestehen grosse Unterschiede
zwischen den einzelnen Holzprodukten: Holzwerk-
stoffe konnen sproder versagen als Vollholz, das je
nach Herkunft und Wuchsmerkmalen unterschied-
lich spréd bricht.

Das Bruchverhalten von Holz ist also ftir erdbeben-
gerecht ausgelegte Tragwerke nicht optimal, und
die Norm SIA 265 (2003) verlangt daher, dass bei
Bauteilen aus Holz und Holwerkstoffen generell von
einem nicht duktilen Tragwerksverhalten auszuge-
hen ist.
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Dennoch weist der Baustoff Holz hinsichtlich Ver-
halten im Erdbebenfall einige wesentliche Vorteile
auf:

e Holzbauten zeigen im Vergleich zu anderen
Bauweisen ein sehr gutes Verhéltnis von Eigen-
gewicht zur Tragfahigkeit. Das geringe Eigenge-
wicht fuhrt unabhangig von der Steifigkeit zu
geringeren Tragheitskraften als bei Beton oder
Stahl.

¢ Holzbauten weisen, bedingt durch ihre gerin-
gere horizontale Steifigkeit, eine grossere
Grundschwingzeit auf, woraus in der Regel
geringere Erdbebenkréfte resultieren.

e Holz zeigt bei kurzer Einwirkungsdauer (bei
Erdbeben) hohere Festigkeit als bei langerer
Einwirkungsdauer. Daher l&sst die Norm SIA 265
(2003) in Ziffer 2.2.6 fiir den Nachweis des
Erdbebens eine Erhdhung der Bemessungswerte
der Festigkeiten und der Tragwiderstdnde mit
dem Faktor n, = 1,4 zu. Bei Bauteilen aus Holz-
werkstoffen kann entsprechend der Einstufung
der Einwirkung Erdbeben in die Klasse der Last-
einwirkungsdauer <sehr kurz> mit hdheren 1,,,4-
Werten gerechnet werden (Norm SIA 265/1
(2009), Tabellen 15 und 16).



4.3  Verbindungen

Figur 41:

Tragverhalten von ver-

schiedenen Holzverbindun-

gen [31]:

(@) Verklebung

(2 Stabdibel (Passbolzen)
d=14mm

(3 Bolzen (Bauschraube)
d=14mm

(@) Nagelblech 10000 mm?

(5 Nagel d = 4,4 mm

Figur 42:

Theoretische Berechnung
der Nachgiebigkeit einer
Stabdibelverbindung.
Auflagerdeformationen
und Verformungen in
Biegestdssen kdnnen
analog mit Federn bzw.
Drehfedern modelliert
werden [30].

Fa

Im Holzbau kdénnen einzig die Verbindungen duktil
ausgebildet werden. Das Kraft-Verformungsverhal-
ten der unterschiedlichen Holzverbindungen ist
aber stark typenspezifisch (Figur 41) und abhéngig
von der Konzeption der Verbindung. Die Verbin-
dungen mussen derart gestaltet sein, dass sie meh-
rere Zyklen grosser plastischer Verformungen mit
vernachldssigbarer Reduktion des Tragwiderstandes
durchlaufen kdénnen, was mit Versuchen nach [25]
gepruft wird. Damit die Verbindungen auch wirklich
als duktile Bereiche aktiviert werden kénnen, mis-
sen die Ubrigen, elastisch bleibenden Bereiche ge-
mass Norm SIA 265 (2003), Ziffer 4.6.3.1 auf den
1,2-fachen Tragwiderstand der duktilen Bereiche
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bemessen werden (siehe Kapitel 3.2.3). Um das Ver-
halten der Verbindungen addquat zu erfassen, sind
unter Umstdnden umfangreiche, detaillierte Berech-
nungen des Tragwiderstands und des Verformungs-
verhaltens (siehe beispielsweise Figur 42) erforder-
lich. Es gilt dabei zu beachten, dass die Annahmen
fur die Steifigkeiten von Verbindungen aufgrund
fehlender aussagekréftiger Versuchsresultate haufig
rein theoretische Werte sind.



Figur 43:

Erdbebengerecht ausgebil-
deter Versatz: Die Zusatz-
massnahmen sollen mini-
male Verschiebungen der
Holzteile zulassen, jedoch
ein Abscheren im Holz
oder ein Abheben der
Strebe verhindern [31].

4.3.1 Verbindungsarten mit Duktilititsmass
D;=1...2

Kontaktstdsse Holz-Holz sowie Holz-andere Bau-
stoffe: Erdbebengerechtes Bauen mit Zimmer-
mannsverbindungen (Kontaktstdsse, Versdtze) ist
schwierig, aber mit Zusatzmassnahmen moglich.
Insbesondere geht es darum, die Verbindungen der-
art zu gestalten, dass sie sowohl fir positive als
auch fur negative Belastungen (z.B. Verhindern des
Abhebens einer mittels Versatz angeschlossenen
Dachstrebe) wirken. Weiter sind sprod versagende
Bereiche (Beispiel: Zone mit Scherbeanspruchung
beim Versatz) mit mechanischen Verbindungsmit-
teln zu ergdnzen bzw. zu verstdrken (Figur 43).

Scherverbindungen mit stiftformigen Verbindungs-
mitteln und Holzdicken kleiner als gemdass Tabelle
19 der Norm SIA 265 (2003) weisen ein sprodes
bzw. beschrdnkt duktiles Bruchverhalten auf.

Auf Ausziehen beanspruchte Nigel, Schrauben
und eingeklebte, profilierte Stahlstébe sind gemdass
Norm SIA 265 (2003) als nicht duktil bis wenig
duktil eingestuft. Axial beanspruchte N&gel und
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Schrauben versagen in der Regel durch Ausreissen,
allenfalls durch Kopfdurchziehen. Duktiles Versagen
im Stahl ist aufgrund der schwierig abzuschatzen-
den und stark streuenden mechanischen Eigen-
schaften des Holzes selten.

Eingeklebte, profilierte Stahlstangen weisen in der
Regel ein sehr steifes Verhalten auf. Bei axialer Be-
anspruchung auf Zug und korrekter Bemessung
(Stahlversagen durch Erreichen der Stahlfliessgren-
ze) ist die Duktilitat hoch. Bei axialem Druck ist das
Knicken der Stahlstange zu berlcksichtigen. An-
gaben zur Konzeption von Verbindungen mit ein-
geklebten, profilierten Stahlstdben gibt die Norm
SIA 265 (2003) in Ziffer 6.10.

Einlass- und Einpressdiibel weisen einen grossen
Anfangsschlupf auf, welcher durch die Genauigkeit
beim Einbau und durch Holzfeuchtewechsel beein-
flusst wird. Uber das Tragverhalten von Einlass- und
Einpressdiibeln unter zyklischer Beanspruchung ist
wenig bekannt. Die Einlassdtibel sind oft aus spro-
dem Material gefertigt; die Zdhne von Einpress-
dubeln scheren nach einigen Zyklen ab. Die zur
Lagesicherung verwendeten Bolzen (Bauschrauben)
bedeuten keine grosse Tragreserve. Das Verhalten
von Einlass- und Einpressdiibelverbindungen unter
zyklischer Beanspruchung ist deshalb geméss Norm
SIA 265 (2003) mittels Versuchen zu ermitteln.

Nagelplatten aus Stahl: Die Stahlplatten sind steif,
und die ausgestanzten und aufgebogenen Négel
neigen zu sprodem Brechen. Der Bruch erfolgt reiss-
verschlussartig infolge Kerbwirkung im Nagelgrund
(bei der Aufbiegung). Die Verbindung ist daher be-
zliglich Erdbebeneinwirkungen weniger geeignet
[321.

Geklebte Verbindungen zeigen ein sprédes Bruch-
verhalten, und eine Energiedissipation ist nicht
moglich. Solche Verbindungen sind gemdss Norm
SIA 265 (2003) generell als nicht duktil zu betrach-
ten.



Figur 44:

Schematische Darstellung

des inelastischen Kraft-

Verformungs-Verhaltens

und der Energiedissipation

von Stabdubelverbindun-
gen im zyklischen Versuch

[30, 311.

1 Das Kraft-Verformungs-
verhalten einer Stab-
dubelverbindung unter-
scheidet sich je nach
Konzeption (Modus 1,
2,3).

2 Stabdubelverbindung
mit Versagensmodus 1:
geringes Verformungs-
vermdgen und geringe
Energiedissipation im
zyklischen Versuch.

3 Stabdiibelverbindung
mit Versagensmodus 3:
grosses Verformungsver-
mogen und grosse Ener-
giedissipation im zykli-
schen Versuch.

4.3.2 Verbindungsarten mit Duktilitditsmass
D;>3

Scherverbindungen mit stiftférmigen Verbindungs-
mitteln (Stabdiibel, Nagel, Schrauben, Klammern)
und Holzdicken gemiss Tabelle 19 der Norm SIA
265 (2003) weisen ein dusserst duktiles Bruchver-
halten auf, sofern auch bestimmte Anforderungen
bezliglich der End- und Zwischenabstdnde der Ver-
bindungsmittel parallel zur Faserrichtung eingehal-
ten sind (Tabelle 11 der Norm SIA 265 (2003)). Die
angegebenen Bedingungen tragen der Tatsache
Rechnung, dass schlanke, stiftformige Verbindungs-
mittel im allgemeinen duktiler sind und damit mehr
Energie dissipieren kénnen.

Dass eine Verbindung unterschiedlich duktil ausge-
legt werden kann, wird im folgenden am Beispiel
der Stabdibelverbindung gezeigt (siehe Figur 44).
Dabei ist das entscheidende Mass die Diibelschlank-
heit A=t/d. Wird die Verbindung mit sehr dicken
StabdUbeln ausgefiihrt, versagt sie im Modus 1 - es
stellt sich ein Holzbruch ein. Im Versagensmodus 2
bilden sich mit einer Erhohung der Traglast und
grosseren Verformungen zwei Fliessgelenke im
Dubel aus, im Modus 3 sogar vier Fliessgelenke [33].
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Je nach Art des eingesetzten stiftférmigen Verbin-
dungsmittels gilt es, einige zusdtzliche Dinge zu be-
achten:

Bolzen (Bauschrauben) sind aufgrund des Spiels in
der Verbindung fur die Energiedissipation ungeeig-
net, wohl aber fir die Sicherung von Holz—Holz-
Stabdiubelverbindungen gegen Auseinanderwan-
dern unter der zyklischen Belastung.

Stabdiibel (Passbolzen) haben sich bei richtiger
Schlankheit (und bei besseren Stahlqualitdten) und
Ausfuhrung als sehr duktile Verbindung erwiesen.
Dies gilt insbesondere, wenn die Verbindung im
Modus 3 versagt, also gemdss den Anforderungen
der Tabelle 11 der Norm SIA 265 (2003) ausgelegt
ist. Reine Stabdibelverbindungen in Holz-Holz-
Verbindungen weisen selber kaum eine Klemmwir-
kung auf und koénnen sich daher unter zyklischer
Beanspruchung l6sen. Sie missen beispielsweise
mittels Stabdtibeln mit Gewinde oder mittels Bolzen
zuséatzlich gesichert werden.

Nagelverbindungen: Glattschaftige Nagel mit Ein-
schlagtiefe >8d (d.h. ausreichender Schlankheit)
verhalten sich dhnlich wie Stabdiibel und zeigen bei
Scherbeanspruchung ein duktiles Verhalten. Zwei-
und mehrschnittige Nagelverbindungen sowie mit
dem richtigen Durchmesser vorgebohrte Nagel ver-
halten sich besser als einschnittige (zeigen besten-
falls Versagensmodus 2) und nicht vorgebohrte
Nagel (grossere Gefahr des Aufspaltens des Holzes).
Bei gleicher Schlankheit zeigen profilierte Nagel ein
noch besseres Verhalten, da sich wihrend der Ver-
formung der Verbindung eine starkere Seilwirkung
aufbauen kann als bei glattschaftigen Néageln. Laut
den erdbebenspezifischen Vorschriften der Norm
SIA 265 (2003) durfen glattschaftige Négel aller-
dings nur fiir Verbindungen zwischen Beplankun-
gen und Rahmen eingesetzt werden.

Klammern verhalten sich, sofern die Mindestholz-
dicken nach Ziffer 6.6.1 der Norm SIA 265 (2003)
eingehalten sind, dhnlich wie (schlanke) glattschaf-
tige Nagel und zeigen daher insbesondere bei der
Anwendung in aussteifenden Scheiben ein sehr
glinstiges Verhalten. Fir eine ausreichende Duktili-
tat ist eine Einschlagtiefe > 14 d erforderlich.



Schrauben: In einschnittigen Verbindungen verhal-
ten sie sich je nach Schlankheit dhnlich wie vorge-
bohrte Nagel oder wie Stabdubel, sofern die Ein-
schraubtiefe mindestens 8d betrdgt. Obwohl im
Schraubengewinde aufgrund der Kerbung Span-
nungsspitzen entstehen, zeigen Verbindungen mit
selbstbohrenden Schrauben ein gutes Verhalten in
Bezug auf Duktilitét.

Auf Abscheren beanspruchte eingeklebte, profi-
lierte Stahlstibe verhalten sich grundsatzlich wie
Stabdibel und somit in der Regel duktil. Eine Ener-
giedissipation ist moglich. Die Verbindung ist nach
den Regeln flr Stabdibel und zusétzlich geméss
Norm SIA 265 (2003), Ziffer 6.10 zu konzipieren.

Bei der Auslegung der Verbindungen mit Stahlteilen
ist darauf zu achten, dass zyklische plastische Verfor-
mungen wirklich in der Verbindung Holz-Stahl oder
innerhalb der Stahlteile stattfinden kénnen, ohne
dass diese wegen lokaler Stabilitdtsprobleme ver-
sagen. Kritisch kénnen hier z.B. aussen liegende
Stahllaschen oder auf Druck beanspruchte ldngere
Schrauben und eingeklebte, profilierte Stahlstdbe
sein. Ausserdem st ein Auseinanderwandern der Ver-
bindungsteile infolge zyklischer Beanspruchung zu
verhindern, indem etwa bei Holz—Holz-Stabdiibel-
verbindungen zusatzlich Bolzen (Bauschrauben) an-
geordnet werden und bei Verbindungen mit glatt-
schaftigen Nageln oder Schrauben eine vergrosserte
Einschlag- bzw. Einschraubtiefe vorgesehen wird.
Ausreichende Duktilitdt setzt des weiteren voraus,
dass kein friihzeitiges Aufspalten im Verbindungsbe-
reich auftritt. Bei Verbindungen mit Gberwiegender
Normalkraftbeanspruchung parallel zur Faserrich-
tung genulgt hierfir das Einhalten der Anforderun-
gen beziglich Aufspalten gemdéss Tabelle 11 der
Norm SIA 265 (2003). Bei rahmenartiger Ausbildung
oder generell bei Verbindungen mit Momentenbe-
anspruchung treten lokal gréssere Querzug- und
Schubbeanspruchungen auf, die zu einem sproden
Verbindungsversagen fiihren. Dies ist durch geeig-
nete Zusatzmassnahmen wie etwa Anordnung von
mechanischen Verstdrkungen zu verhindern (siehe
Kapitel 4.4).
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Fur alle mechanischen Verbindungen gilt, dass
deren Eigenschaften stark von der Belastungsge-
schichte abhéngig sind [32]. Eine zu einem friiheren
Zeitpunkt eingetretene Verformung in der Verbin-
dung kann die dynamischen Eigenschaften des
Gesamtsystems nachhaltig verdndern. Dies gilt ins-
besondere flr Verbindungen mit Schlupf (Einlassdui-
bel, Bolzen etc.) und fiir zimmermannsmadssige Ver-
bindungen (Versatz etc.). Die Verbindungen missen
nicht nur unter dem Aspekt der Nachgiebigkeit und
des Schlupfs geplant, sondern auch kontrolliert und
gewartet werden (z.B. Nachziehen von Bolzen).

Im Gegensatz zum Stahlbau mit meist biegesteifen
oder gelenkigen Stossen sind die Verbindungen im
Holzbau haufig halbsteif (siehe Kapitel 3.2.6). Die
Nachgiebigkeit der Verbindungen ist auch fir die
Gebrauchstauglichkeit und die Stabilitdt relevant.
Spiel in den Verbindungen verstdrkt die Effekte
2. Ordnung. In diesem Zusammenhang ist die La-
gesicherung der Verbindungen von grosser Wich-
tigkeit.



4.4 Anschliisse und Verankerungen

Figur 45:

Prinzipien der erdbebenge-
rechten Ausbildung der
Anschlisse vertikaler und
horizontaler Tragelemente
im Bereich des Stockwerk-
Ubergangs.

Figur 46:

Prinzip der Fundamentver-
ankerung vertikaler Trag-
elemente, welche zur hori-
zontalen Aussteifung des
Tragwerks herangezogen
werden.

Figur 47:

Grundsétzlich zu vermei-
dende querzuggefahrdete
Tragelemente.

Die konstruktive Ausbildung von Anschlissen und
Verankerungen ist von zentraler Bedeutung. Richtig
konzipiert, wirken sich diese Bereiche positiv auf das
duktile Verhalten des Tragwerks aus. Entscheidend
dabei ist, dass die duktilen und spréden Bauteile so
aufeinander abgestimmt werden, dass ein sprodes
Versagen ausgeschlossen werden kann.
Verbindungen zwischen Deckenscheiben und Hori-
zontallast abtragenden Wandscheiben (Figur 45,
Nr. 2, 3 und 5) sowie Fundamentverankerungen
von Horizontallast abtragenden Wandscheiben
(Figur 46) missen so bemessen werden, dass sie zu
den elastisch bleibenden Bereichen des Tragwerkes
gehoren (siehe Kapitel 3.2.3).

Auf Querzug beanspruchte Anschliisse und Zonen
(Figur 47) sind grundsatzlich zu vermeiden. Der
Querzugwiderstand von ausgeklinkten Holztrdgern
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und von solchen mit Durchbriichen ist gering und
bezuglich zyklischen Verhaltens sehr ungtinstig, da
ein Sprédbruch auftreten kann. Querzuganschliisse
sind in jedem Fall mit mechanischen Verbindungs-
mitteln derart zu verstdrken, dass die Querkraft bei
einem Querzug- oder Schubversagen des Holzes
durch die mechanischen Verbindungsmittel Gibertra-
gen werden kann.

(1) Vertikale Tragelemente sind am Stockwerkiibergang so mit-
einander zu verbinden, dass sie in der Lage sind, die unter Erd-
bebeneinwirkung auftretenden zyklischen Lastumkehrungen
(Zug- und Druckkréfte) aufzunehmen und abzutragen.

(2) Ein Abheben der horizontalen Tragelemente vom Auflager ist
durch eine ausreichende Verankerung mit entsprechenden
Verbindungsmitteln zu verhindern.

(3) Horizontale Tragelemente sind horizontal so zu verankern,
dass ein Abgleiten vom Auflager unter zyklischer Lasteinwir-
kung ausgeschlossen ist.

@ Vertikale, aussteifende Tragelemente sind schubsteif zu ver-
binden, so dass die auftretenden Querkréfte tibertragen wer-
den koénnen.

(5) Horizontale Tragelemente miissen derart schubsteif an die
vertikalen Tragelemente angeschlossen werden, dass die auf-
tretenden Querkrafte eingeleitet werden kénnen.

(1) Verankerungen und sonstige Verbindungen zu massiven
Teilen (z.B. zum Untergeschoss in Beton) der vertikalen Trag-
elemente, die der Horizontalaussteifung des Tragwerks
dienen, sind so zu bemessen, dass sie zyklische Umkehrlasten
in horizontaler Richtung aufnehmen kénnen.

@ Vertikale, aussteifende Tragelemente sind schubsteif zu ver-
binden, so dass die auftretenden Querkréfte tibertragen wer-
den konnen.

(1) Unterziige und Tréger, welche im Auflagerbereich ausgeklinkt
werden, sind mit Querzugverstarkungen zu sichern, um ein
mogliches Aufreissen zu vermeiden.

(2 Durchbriiche in Auflagerndhe oder in Bereichen mit grosser
Querkraftbeanspruchung sind mit Querzugverstarkungen zu
sichern.

(3) Ausgeklinkte Stiitzen, welche unter zyklischer Lasteinwirkung
auf Querzug beansprucht werden, sind mit Querzugverstar-
kungen zu sichern.



4.5  Aussteifende Wandsysteme im Holzbau

Mehrgeschossige Holzbauten werden tblicherweise
mit flichigen Tragelementen (Decken- und Wand-
scheiben) ausgesteift. Eher seltener sind Fachwerk-
oder Rahmensysteme (Rahmensysteme ohne fla-
chige Beplankung, aber mit steifen Ecken), welche
primdr bei Ingenieurtragwerken zur Anwendung
kommen. Bei Rahmensystemen sind speziell die
grossen Querzugkréfte in den Eckverbindungen zu
beachten, welche nur schwer Uber den geringen
Querzugwiderstand aufgenommen werden kon-
nen.
In Figur 48 sind hdufig verwendete Wandsysteme
abgebildet, welche im Holzbau fiur die horizontale
Gebdudeaussteifung verwendet werden. In den Fi-
guren 49 bis 52 sind die unterschiedlichen Wand-
systeme den Tragwerkstypen A bis D beziglich Erd-
bebenbemessung zugeordnet, welche in der Norm
SIA 265 (2003) in Tabelle 10 definiert sind. Ent-
scheidend fur die Zuordnung zu den Gruppen A bis
D ist das Verhalten beziiglich vertikaler Abtragung
von Horizontalkréften. Die Ausbildung der horizon-
talen Scheiben bleibt dabei unberticksichtigt.
Gemadss den Angaben in der Tabelle 10 der Norm
SIA 265 (2003) sind Tragwerke mit vielen gleich-
maéssig verteilten, hoch wirksamen duktilen Verbin-
dungsbereichen dem Typ D, entsprechend einem
Verhaltensbeiwert von g=3,0, zugewiesen. Bei-
spiele sind Tragwerke mit mechanisch untereinan-
der verbundenen Wandscheiben, deren Beplankung
mit dem Rahmen mechanisch verbunden und deren
mechanische Verbindungen Duktilitdtsmasse D, >3
aufweisen.

Tragwerkstyp C umfasst Tragwerke mittlerer Dukti-

litait mit einem Verhaltensbeiwert von ¢g=2,5.

Hierzu gehoren Tragwerke mit verschiedenen, hoch

wirksamen duktilen Verbindungsbereichen, zum

Beispiel:

e Rahmen- oder Stiitze-Riegel-Tragwerke mit halb-
steifen Verbindungen (Anschliisse am Funda-
ment kénnen halbsteif oder gelenkig sein)

e Rahmen- und Fachwerktragwerke mit mechani-
schen Verbindungsmitteln in den Rahmenkno-
ten bzw. in den Verbindungen der Fachwerk-
bauteile

o Tragwerke mit Wandscheibenelementen mit
aufgeklebter Beplankung, sofern sie untereinan-
der mechanisch verbunden sind

e Tragwerke in Mischbauweise, bestehend aus
skelettartigen, tragenden Holzrahmen mit nicht
tragender Ausfachung.
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Tragwerke mit wenigen, aber wirksamen duktilen
Verbindungsbereichen (z.B. eingeschossige Trag-
werke mit Stltzen mit halb steifen Anschliissen am
Fundament) zeigen insgesamt geringe Duktilitat
und werden dem Tragwerkstyp B zugewiesen. Der
anzusetzende Verhaltensbeiwert betragt g =2,0.

Alle Tragwerke, welche sich nicht den Typen B, C

oder D zuordnen lassen, also kleine Duktilitit zei-

gen, werden dem Typ A zugewiesen. Der Verhal-

tensbeiwert betrdgt dann g=1,5. Beispiele solcher

Tragwerke sind:

e Bogentragwerke

e Rahmentragwerke mit geklebten Rahmenecken

e Tragwerke mit steifen Stlitzeneinspannungen in
den Fundamenten

e Tragwerke mit Wandscheiben zur Abtragung
von Horizontalkrdften ohne mechanische Ver-
bindungen.

Bei der Bestimmung der Duktilitatsklasse ist beson-
ders zu beachten, dass die duktilen Bereiche bei
allen Verbindungen der Tragwerkstypen B bis D mit
einem Duktilitdtsmass D;>3 zu konzipieren sind
(Kapitel 4.3.2). Demgegentiber werden an Tragsy-
steme des Tragwerkstyps A sowohl bezlglich der
Auslegung duktiler Bereiche als auch bezliglich der
Bemessung keine besonderen Anforderungen ge-
stellt.

Nach Eurocode 8 [14] sind fur Bauwerke aus Holz
héhere Verhaltensbeiwerte méglich. Zu deren An-
wendung bedarf es jedoch der Einhaltung weiterer
konstruktiver Regeln (siehe auch Kapitel 2.3.2).



Figur 48:

Zur horizontalen Ausstei-

fung von Holzbauten ver-

wendete Wandsysteme.

1 Mehrlagige Massivholz-
platten

2 Mehrlagige Massivholz-
platten gekoppelt

3 Holzrahmenbauwand

4 Fachwerk

Figur 49:

Mehrlagige Massivholz-
platten: Zuordnung zu den
Tragwerkstypen geméss
Norm SIA 265 (2003),
Tabelle 10.

Figur 50:

Mehrlagige Massivholz-
platten gekoppelt:
Zuordnung zu den Trag-
werkstypen gemadss
Norm SIA 265 (2003),
Tabelle 10.
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Figur 51:
Holzrahmenbauwand:
Zuordnung zu den Trag-
werkstypen gemédss Norm
SIA 265 (2003), Tabelle 10.

Figur 52:

Fachwerk: Zuordnung
zu den Tragwerkstypen
gemdss Norm SIA 265
(2003), Tabelle 10.
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Beanspruchung: = € | - Einlass-/Einpressdiibel - Stabduibel (D, > 3)
- Biegung % 2 | - Bolzen — Stahlteile mit Rillennédgeln
— Normalkraft S é - Stabduibel (D < 3) - selbstbohrende Schrauben
— Querkraft % 2 - eingeklebte Stahlstangen
(@ Verankerung < - geklebte Verbindungen - Stabdubel (D, > 3)
- punktuell/linear - Einlass-/Einpressdtibel - schlanke Nagel
Beanspruchung: - Bolzen - Stahlteile mit Rillennédgeln
— Normalkraft - Stabduibel (D < 3) — selbstbohrende Schrauben
— Querkraft - eingeklebte Stahlstangen




4.6 Steifigkeit unterschiedlicher Holzbausysteme

Mehrgeschossige Holzbauten werden heute primar
mit flachigen Tragelementen ausgesteift. In Ab-
héngigkeit von der Systemwahl (unter anderem
Holzrahmenbau, Massivholzbau) kénnen Holztrag-
werke eine wesentlich geringere horizontale Stei-
figkeit aufweisen als mehrgeschossige Massivbau-
ten. Da die Grundschwingzeit mehrgeschossiger
Holzbauten haufig in den Bereich des abfallenden
Astes des Bemessungsspektrums (siehe Figur 16)
fallt, ist eine aufwendigere Ermittlung der Steifig-
keit der horizontal aussteifenden Bauteile gerecht-
fertigt. In diesem Bereich des Bemessungsspek-
trums nehmen die Erdbebenbeanspruchungen mit
zunehmender Grundschwingzeit stark ab, wahrend
gleichzeitig die horizontalen Verformungen zuneh-
men, was insbesondere fiir verformungsempfindli-
che, nicht tragende Bauteile oder fiir den Nachweis
der Gebrauchstauglichkeit unter Windeinwirkung
problematisch sein kann. Ausserdem werden in-
folge der grosseren Verformungen Effekte 2. Ord-
nung bedeutsamer.

Um das Verformungsverhalten und die Grund-
schwingzeiten des Tragwerks in den beiden horizon-
talen Richtungen des Gebdudes zu ermitteln, mis-
sen die horizontalen Steifigkeiten der Einzelbauteile
moglichst zuverldssig bekannt sein. Das Verfor-
mungsverhalten scheibenartiger Tragelemente in
Massivholzbauweise (etwa grossformatige, mehrla-
gige Massivholzplatten) lasst sich mit Stabmodellen
einfach abbilden. Aufwendiger sind scheibenartige
Tragelemente in Holzrahmenbauweise. Als zusam-
mengesetzte Bauteile bestehen sie, wie in Figur 53
dargestellt, aus Tragrippen und Beplankungselemen-
ten, die miteinander schubsteif verbunden sind.
Unter der Voraussetzung nicht beulender Beplan-
kungen koénnen statische Berechnungen mit Hilfe
der linear-elastischen Schubfeldtheorie durchgefiihrt
werden. Zum besseren Verstandnis sind die wesent-
lichen Berechnungsschritte nach [34] und [35] zur
Abschétzung des Verformungsverhaltens von Wand-
und Deckenkonstruktionen in Holzrahmenbauweise
im Kapitel 6.1 zusammengefasst.

4.6.1 Wandsysteme

In der Figur 53 sind die Steifigkeiten unterschiedli-
cher Wandsysteme einander gegentibergestellt. Die
Steifigkeit der Holzrahmenbauwénde wurde an-
hand der im Kapitel 6.1.1 gezeigten analytischen
Berechnungsmodelle abgeschétzt. Es fallt auf, dass
sich die Steifigkeiten der einzelnen Wandsysteme
deutlich voneinander unterscheiden. Die Stahlbe-
tonwand ist rund sechsmal steifer als das Wandele-
ment aus der mehrlagigen Massivholzplatte und
mehr als 120-mal steifer als die einreihig verklam-
merte Holzrahmenbauwand.
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Die Moglichkeit, zur Ausbildung der Tragwande un-
terschiedliche Wandsysteme zu verwenden, erlaubt
es dem konstruierenden Ingenieur, den Grundriss
hinsichtlich der Ubereinstimmung von Massen- und
Steifigkeitszentrum zu optimieren. So kann bei-
spielsweise in einem Holzrahmenbau eine Tragwand
aus mehrlagigen Massivholzplatten ausgefiihrt wer-
den, um die Lage des Steifigkeitszentrums zu beein-
flussen. Die Wahl eines anderen Wandsystems hat
aber insofern Konsequenzen, als der Verhaltensbei-
wert ¢ immer in Funktion des am wenigsten dukti-
len Wandelements zu wéhlen ist. Im genannten Bei-
spiel wdre also der Verhaltensbeiwert q geméss
Figur 49 bzw. 50 fir die mehrlagige Massivholz-
wand massgebend.

4.6.2 Deckensysteme

Im Kapitel 4.1.6 wurde erldutert, dass die Ausbil-
dung der Geschossdecken einen entscheidenden
Einfluss auf das Erdbebenverhalten eines Tragwerks
haben kann. Aus Figur 54 ist ersichtlich, dass die
Steifigkeit von Deckenscheiben auch stark durch die
Art der Verankerung in den Tragwanden beeinflusst
wird. Besonders markant zeigt sich dieser Einfluss
bei der Holzbeton-Verbunddecke. Die Steifigkeit
der Holzbeton-Verbunddecke (Gesamtsystem inkl.
Verankerung) ist rund 44-mal grosser als diejenige
der Holzrahmenbaudecke mit einreihiger Verklam-
merung und rund viermal grésser als die Massiv-
holzdecke aus mehrlagigen Massivholzplatten.
Grosse Steifigkeiten werden mit der Rippendecke
mit aufgeklebter Beplankung und der Massivholz-
decke aus mehrlagigen Massivholzplatten erzielt.
Bei diesen Systemen sind die Fugen zwischen den
vorgefertigten Deckenelementen bei der Montage
genligend steif auszubilden. Die Steifigkeit der Rip-
pendecken mit aufgeklammerter Beplankung ist im
Vergleich zu den Ubrigen Systemen gering. Bei die-
sen Deckensystemen ist der Einfluss der Deckenstei-
figkeit in der Tragwerksanalyse speziell zu bertick-
sichtigen (siehe Kapitel 4.1.6).
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£ Rahmenbauwand Rahmenbauwand Rahmenbauwand Mehrlagige Stahlbetonwand
2 Beplankung einreihig Beplankung dreireihig Beplankung aufgeklebt Massivholzplatte (Beton gerissen)
& | verklammert verklammert
3 Standerwerk: Standerwerk: Standerwerk: Konstruktion: Konstruktion:
\a'g Kopfholz 60/140 mm Kopfholz 100/140 mm Kopfholz 100/140 mm mehrlagige Massivholzplatte | Stahlbetonwand
K Schwelle 60/140 mm Schwelle 100/140 mm Schwelle 100/140 mm t =140 mm t =200 mm
S Stander 60/140 mm Stander 100/140 mm Stander 100/140 mm Lagen 30/25/30/25/30 E-Modul 15000 N/mm?
S Randholz 60/140 mm Randholz 100/140 mm Randholz 100/140 mm E-Modul 7000 N/mm? G-Modul 7250 N/mm?
G-Modul 500 N/mm? (E- und G-Modul aufgrund
der Rissbildung um 50%
Beplankung: Beplankung: Beplankung: reduziert)
OSB3 t =15 mm OSB3 t =15 mm Dreischichtplatte t = 27 mm,
Klammern 1,53 x 50 mm, Klammern 1,53 x 50 mm, aufgeklebt
a, =50 mm einreihig a, = 23 mm dreireihig Lagen 9/9/9
Verankerung: Verankerung: Verankerung: Verankerung:
eingeschlitztes Stahl- zwei eingeschlitzte Stahl- zwei eingeschlitzte Stahl- zwei eingeschlitzte Stahl-
blech t =8 mm bleche t = 8 mm bleche t =8 mm bleche t = 8 mm
Stabdiibel 8 mm, 1 Reihe a2 | Stabdiibel 8 mm, 2 Reihen Stabdiibel 8 mm, 2 Reihen Stabdtibel 8 mm, 4 Reihen
Stiick a 4 Stuck a5 Stuck a 10 Stick
b=
L
20
'§ 0,7 kN/mm 2,7 kN/mm 4,0 kN/mm 14,3 kN/mm 82,0 kN/mm
0
b‘;’o Verankerung 18% Verankerung 9% Verankerung 11% Verankerung 6% Verankerung 0%
] Beplankung 10% Beplankung 39% Beplankung 70% Schub 46% Schub 13%
£ o |Normalkraft Stinder 6% Normalkraft Stander 13% Normalkraft Stander 19% Biegung 48% Biegung 87 %
-.g ?g Verbindungsmittel 66% Verbindungsmittel 39 %
25
Figur 53:

Steifigkeiten fir 2,5 m hohe und 1,25 m breite Wandsysteme unter Beriicksichtigung der Verformungsanteile Schub
in der Beplankung, Normalkraft in den Standern, Befestigung der Beplankung und Verankerung.
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System Deckenaufbau Steifigkeit” Verformungsanteile
Rippendecke Rippendecke: Verankerung 11%
Beplankung Hauptrippe 80/280 mm Verbund 69%
einreihig Randholz 80/280 mm Normalkraft Rippen 4%
Beplankung OSB3 t = 15 mm Beplankung 16%
verklammert Klammern 1,53 x 50 mm, a, = 40 mm
einreihig 0,85 kN/m
Verankerung mit selbstbohrenden
Schrauben 8 mm, a, = 250 mm
Rippendecke Rippendecke: Verankerung 8%
Beplankung Hauptrippe 80/280 mm Verbund 47 %
zweireihig Randholz 80/280 mm Normalkraft Stander 9%
verklammert Beplankung OSB3 t = 15 mm Beplankung 36%
Klammern 1,53 x 50 mm, a, = 25 mm 1,89 kN/m
zweireihig
Verankerung mit selbstbohrenden
Schrauben 8 mm, a, = 80 mm
Rippendecke Rippendecke: Verankerung 13%
Beplankung Hauptrippe 80/280 mm Verbund 0%
aufgeklebt Randholz 80/289 mlm Normalkraft Stander 13%
Beplankung Dreischichtplatte t = 27 mm, Beplankung 74%
aufgeklebt
Négel 2,8 x 80 mm, a, = 40 mm ein- 3,33 kN/m
reihig
Verankerung mit selbstbohrenden
Schrauben 8 mm, a, = 80 mm
Massivholzdecke Massivholzdecke: Verankerung 43%
aus mehrlagigen mehrlagige Massivholzplatte t = 200 mm Verbund der Elementfugen 26 %
Massivholzplatten Lagen 40/40/40/40/40 Schubanteil 31%
Elementierung 5 Stk. mit 2 m Breite Biegeanteil 0%
Verbund Elementfugen mit selbst-
bohrenden Schrauben 7 mm, a, = 50 mm | 10,0 kN/m
Verankerung mit selbstbohrenden
Schrauben 8 mm, a, = 60 mm
Holzbeton- Holzbeton-Verbunddecke: Verankerung 78%
Verbunddecke Uberbeton + 100/120 mm Verbund 0%
(Beton in unge- Brettstapel + 100/120 mm Schubanteil 7%
rissenem Zustand) Verbund tber Haftreibung Biegeanteil 15%
Verankerung mit selbstbohrenden 37,0 kN/m?
Schrauben 8 mm, a, = 80 mm, zweireihig

Figur 54:

Steifigkeiten flir 10 m lange und 5 m breite Deckenscheiben unter Berlicksichtigung der Verformungsanteile Schub in der Beplankung,

Normalkraft in den Gurthdlzern, Befestigung der Beplankung und Anschlussausbildung der Scheibenenden an zwei zur Einwirkungsrichtung

parallel verlaufende Tragwande.

1) Gleichférmige Streckenlast, welche in der Decke eine Verformung von 1,0 mm hervorruft
2) Die Berticksichtigung der Rissbildung ist nicht relevant, da die Steifigkeit der Deckenscheibe gegeniiber der Verankerung dominant bleibt.




5 Anwendungsbeispiel

An einem viergeschossigen Wohnbau in Holz wird
nachfolgend die Tragwerksanalyse der die horizon-
talen Einwirkungen abtragenden Wande durchge-
fuhrt und deren Bemessung exemplarisch darge-
stellt. Das Tragwerk ist erdbebengerecht ausgelegt,
d.h. die Regularitatskriterien sind im Aufriss und im
Grundriss erfullt. Um die gewiinschte Relevanz der
Einwirkung Erdbeben zu erhalten, fiel standortseitig
die Wahl auf die hochste Erdbebenzone Z3b in Ver-
bindung mit der eher ungtinstigen Baugrundklasse
C. Beziiglich Gebdudehthe wurde die Viergeschos-
sigkeit gewdhlt. Bei noch grosserer Geschosszahl
werden die Windbeanspruchungen zum Teil domi-
nant.

Im Beispiel werden die Konstruktionsabmessungen
aufgrund der Vorbemessung auf Gebrauchstaug-
lichkeit unter Wind festgelegt und auf Erdbebenbe-
anspruchung summarisch kontrolliert. Mit dieser
Konstruktion werden anschliessend die horizontale
Steifigkeit und damit die Grundschwingzeit des

5.1 Berechnungsgrundlagen

Figur 55: Geometrie des

Gebdudes fiir das Anwen-

dungsbeispiel. Alle Masse

in Millimeter.

1 Langsschnitt

2 Querschnitt mit dem
Ersatzstab

3 Grundriss Untergeschoss

4 Grundriss Oberge-
schosse mit Lage und
Abmessung der Trag-
wénde TWX1, TWX2,
TWY1 und TWY2

5.1.1 Gebdudekonzept und Abmessungen

Das Gebdude dient dem Wohnen. Sein Unterge-
schoss besteht aus Stahlbeton und bildet einen stei-
fen Kasten. Die vier Geschosse dariiber sind in
Holzrahmenbauweise ausgefiihrt. Das Gebdude hat
einen kompakten, rechteckigen Grundriss und so-
mit eine einfache Form. Die Massen- und Steifig-
keitszentren liegen in allen Geschossen nahe beiei-
nander.

16000

-

14500

12000

| 16000

-
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Tragwerks ermittelt. Vor- und Nachteile unter-
schiedlicher Verfahren zur Ermittlung der Grund-
schwingzeit werden aufgezeigt.

Die Tragwerksanalyse erfolgt nach dem Ersatzkraft-
verfahren unter Beriicksichtigung der Torsion in-
folge unterschiedlicher Lage der Steifigkeits- und
Massenzentren der einzelnen Geschosse sowie Ef-
fekten 2. Ordnung. Ergdnzend und vergleichend
zum Ersatzkraftverfahren wird das Tragwerk des
Anwendungsbeispiels auch mit dem Antwortspek-
trenverfahren anhand eines dreidimensionalen Mo-
dells analysiert.

Nach der Berechnung samtlicher Schnittkrafte er-
folgt am Ende dieses Kapitels die Bemessung der
kritischen Querschnitte sowie die Kontrolle der Ein-
haltung der Duktilitdtsbedingungen.

Die Erschliessung des Gebdudes erfolgt Uber Lau-
bengédnge, die mit einer extern zum Gebdaude-
grundriss angeordneten, in Stahl ausgefiihrten
Treppenanlage verbunden sind (in Figur 55 nicht
gezeichnet). Die Tragkonstruktionen des Geb&dudes
und der Treppen sind voneinander durch eine Fuge
entkoppelt und separat ausgesteift.

2
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Das Aussteifungssystem besteht aus je zwei Uber
alle Geschosse laufenden Tragwanden pro Haupt-
richtung. Diese Tragwénde sind durch sehr steife
Deckenscheiben in Holzbeton-Verbundbauweise
miteinander gekoppelt. Dank dem Aussenliegen der
Tragwdnde ist die Torsionssteifigkeit gross.

Die Verteilung der Horizontalsteifigkeit, des Tragwi-
derstands fur horizontale Krafte und der Massen
Uber die Gebdudehohe weist mit Ausnahme des
Ubergangs ins Untergeschoss keine Spriinge auf.
Beim Tragwerk des Gebdudes sind somit alle rele-
vanten Regeln des erdbebengerechten Entwurfs er-
fullt, womit das Gebdude ein sehr glinstiges Verhal-
ten bei Erdbeben aufweist.

Im weiteren wird nur das Tragwerk des Gebdudes
betrachtet.

5.1.2 Eigenlasten und Auflasten

Die Tragkonstruktion des extensiv begriinten Flach-
dachs besteht aus geddmmten Kastenelementen.
Die Geschossdecken vom Erdgeschoss bis und
mit zweitem Obergeschoss werden in Holzbeton-
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Verbundbauweise ausgefiihrt. Samtliche Aussen-
und Innenwédnde werden in Holzrahmenbauweise
erstellt.

Die Eigenlast der nicht tragenden Innenwande wird
pauschal Gber die Geschossflichen verteilt beriick-
sichtigt:

gk = 0,50 kN/m?

Die Flachenlast des Flachdachs ergibt sich aus des-
sen Aufbau plus Berticksichtigung der halben Last
der Innenwande:

gk = 3,29kN/m? + 0,25kN/m? = 3,54 kN/m?

Die Flachenlast der Geschossdecke ergibt sich aus
dessen Aufbau plus Beriicksichtigung der Last der
Innenwande:

gk = 5,83kN/m? + 0,50 kN/m? = 6,33 kN/m?

Die Flachenlast der Aussenwdnde betrdgt entspre-
chend ihrem Aufbau:
Jr = 1,05 kN/m?

Figur 56:
Bauteilaufbauten.
1 Dachaufbau von oben:
Substrat 80 mm, wassergeséttigt
Abdichtung 5 mm
Dammung mit Gefélle 40-100 mm
Kastenelement:
Kerto Q 36 mm, schraubpressverklebt
Tragrippen VH C24 80/280 mm,
a=416 mm/Dammung
Mineralfaser 280 mm
Kerto Q 36 mm, schraubpressverklebt
Dampfbremse
abgehdngte Gipsdecke 2 x15 mm
2 Deckenaufbau von oben:
Belag 15 mm
Zement-Unterlagsboden 80 mm
Trittschallddmmung 30 mm
Holzbeton-Verbunddecke:
Uberbeton 120 mm
Brettstapel 120 mm
abgehdngte Gipsdecke 2x15 mm
3 Aufbau Aussenwand von aussen:
Aussenschalung 24 mm
Hinterltftungslattung 40 mm
Gipsfaserplatte 15 mm
Stander 60/240 mm,
a =625 mm/Mineralfaserdimmung 240 mm
Dampfbremse
Grobspanplatte OSB3 15 mm
Installationsrost 40 mm/Mineralfaserddmmung 40 mm
Gipsfaserplatte 15 mm



5.1.3 Nutzlast Geschossdecken

Entsprechend der Gebdudenutzung nach Kategorie
A Wohnflichen ergeben sich die anzusetzende
Nutzlast g, fur die Geschossdecken des Erdgeschos-
ses bis zum zweiten Obergeschoss und der Reduk-
tionsbeiwert 1, fir den quasi-standigen Anteil der
Nutzlast wie folgt:

qx = 2,00kN/m?

Y, =03

5.1.4 Schnee

Die standortunabhingige Ermittlung des charakte-
ristischen Wertes der Schneelast g, erfolgt Gber die
Meereshohe h respektive die Bezugshohe hy:

h = 490 muM

hy =490 miM + 0 m = 490 m

Dachformbeiwert fiir das Flachdach:
u; =08

Expositionsbeiwert gewdhlt:
c. =10

Thermischer Beiwert gewéhlt:
Cr=10

Der charakteristische Wert der Schneelast auf hori-
zontalem Geldnde s, und der charakteristische Wert
der Schneelast g, errechnen sich aus nachfolgenden
Formeln:

= 1+(h°)2 0,4 = 1+<490)2 0,4
Sk = 350 = 350 ’
s, = 1,18 kN/m?

Ge=1;Co-Cr-sp=08-10-10-1,18kN/m?
g, = 0,95 kN/m?

Der Reduktionsbeiwert fiir den quasi-stdndigen An-
teil der Schneelast ¥, ergibt sich unter Berlcksich-
tigung der Bezugshohe aus nachfolgender Bedin-
gung:

1000
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5.1.5 Wind

Zur standortunabhédngigen Ermittlung des Stau-
drucks g, wird ein Standort in der Gelédndekatego-
rie [l angenommen.

Referenzwert des Staudruckes:
dpo = 0,9KkN/m?

Gebadudehohe:
z=11,6 m

Gradientenhohe gewdhlt:
Zg =450 m

Exponent der Bodenrauhigkeit gewahlt:
a, =0,23

Reduktionsfaktoren in Richtung x und y:
Credx = 0,88

Creay = 0,86

dynamischer Faktor:

Cqg = 1,0

Kraftbeiwert in Richtung x und y:
Cr = 1,05

Bezugsflachen des Bauwerks in Richtung x und y:
Argre=11,6m-12,0m

Argy=11,6m-160m

Der Profilbeiwert ¢, sowie schliesslich der Staudruck
q, und der charakteristische Wert der globalen Wind-
kraft Q, errechnen sich aus nachfolgenden Formeln:

ar 2
A
Cp = 1,6 . [(;) + 0,375]
g

11,6\°23 g
=16 [(450)

+ 0,375] =1,04
dp = Cn - qpo = 1,04 - 0,9kN/m? = 0,936 kN/m?
Qr = Crea * Ca~ Cr* qp * Arer

Qux =0,88-1,0-1,05-0,936kN/m?- 11,6 m - 12,0 m
Qux=120kN

Qry =0,86-1,0-1,05-0,936kN/m?-11,6 m- 16,0 m
Qk,y = 157 kN

Der Bemessungswert der globalen Windkraft Q, er-
gibt sich zu:

Qa =7vo Ok
Qqx =15-120kN = 180 kN

Qqy = 1,5-157kN = 235 kN
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5.1.6 Erdbeben
Die massgebenden Kenngrdssen fiir das Gebdude
wurden wie folgt gewdhlt.

Erdbebenzone Z3b mit dem Bemessungswert der
Bodenbeschleunigung:
agq = 1,60m/s?

Baugrundklasse C mit dem Bemessungsspektrum:
S/Tg/T¢/Tp = 1,15/0,20 /0,60 5/2,00 s

Bauwerksklasse BWK | mit dem Bedeutungsfaktor:
]/f = 1,0

duktiles Tragwerksverhalten, Tragwerkstyp D (Trag-
waénde in Holzrahmenbauweise) mit einem Verhal-
tensbeiwert:

q=30

Massen und quasi-standige Einwirkungen

Zum Aufsummieren der fiktiven horizontalen Ein-
wirkung aus stdndigen und quasi-standigen Lasten
F), werden als charakteristischer Wert der standigen
Einwirkung G, die Eigenlasten der Geschossdecken
respektive des Flachdaches, worin die Innenwande
pauschal bertcksichtigt sind, und die Eigenlasten
der Aussenwénde sowie als charakteristischer Wert
der veranderlichen Einwirkung @, die Nutzlast bei
den Geschossdecken und der Schnee beim Flach-
dach unter Beriicksichtigung des Reduktionsbeiwer-
tes fur den quasi-standigen Wert der veranderlichen
Einwirkung ¥, summiert.

Fu= Gt ) Qi

Frec—20¢ =12m-16m- (6,33kN/m? + 2,00kN/m?-0,3) +29m-2- (12m + 16 m) - 1,05kN/m?
FygG-2.06 = 1501 kN

Fupe=12m-16m-3,54kN/m? + 1,45m- 2+ (12m + 16 m) - 1,05kN/m? = 765 kN

Figur 57: Lage standige Einwirkung standige Einwirkung veranderliche Masse | fiktive horizon-
Zu berticksichtigende Einwirkung tale Einwirkung
Stockwerksmassen fiir Eigenlast Decken/Innenwénde | Eigenlast Aussenwande Schnee/Nutzlast

die Berechnung der A Ik A I k 2] m Fy
Erdbebenauswirkung_ 3.0G 192 m? 3,54 kN/m? 81 m? 1,05 kN/m? 0,90 kN/m? 0,00 77 t 765 kN

2.0G 192 m? 6,33 kN/m? 162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? 0,30 150 t 1501 kN
1. 0G 192 m? 6,33 kN/m? 162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? 0,30 150 t 1501 kN
EG 192 m? 6,33 kN/m? 162 m? 1,05 kN/m? | 2,00 kN/m? 0,30 150 t 1501 kN
Summe 527 t 5268 kN




5.2 Vorbemessung der horizontalen Aussteifung

Die horizontale Aussteifung eines Gebdudes muss
neben der Erdbeben- auch die Windeinwirkung auf-
nehmen kdnnen. Vergleichsberechnungen fir typi-
sche Standorte in der Schweiz haben gezeigt, dass
in Abhédngigkeit von den massgebenden Parame-
tern der Einwirkung Erdbeben, Gebdudeabmessun-
gen und konstruktiver Ausfiihrung des Tragwerks
sowohl Wind- als auch Erdbebenauswirkungen fiir
die Bemessung einzelner Bauteile massgebend sein
konnen. Deshalb sind die Nachweise immer sowohl
fiir Wind als auch fiir Erdbeben zu fiihren.

Die aufgezeigte Vorbemessung ermdglicht dem

projektierenden Ingenieur in der Konzeptionsphase,

die Ausfiihrung des Tragwerks fiir die horizontale

Aussteifung festzulegen. Die hier gezeigte Vorbe-

messung geht von der Anwendbarkeit des Ersatz-

kraftverfahrens nach Norm SIA 261 (siehe Kapitel

3.1.1) aus.

Die Vorbemessung erfolgt in den Schritten:

e Beurteilung der Tragwénde (Kapitel 5.2.1)

e Ermitteln der Schnittkrafte fur die Einwirkung
Wind (Kapitel 5.2.2)

e Konzeption der Tragwande (Kapitel 5.2.3)

e Abschdtzen der Grundschwingzeit (Kapitel
5.2.4)

e Ermitteln der Schnittkréfte fur die Einwirkung
Erdbeben (Kapitel 5.2.5)

e Gegenlberstellung der Schnittkréafte aus den
Einwirkungen Wind und Erdbeben (Kapitel
5.2.6)

e eventuelles Anpassen der Tragwédnde und deren
Verankerungen fir die Einwirkung Erdbeben

Wenn im letzten Arbeitsschritt die Tragwédnde so
angepasst werden, dass sie wesentlich steifer wer-
den als in der Berechnung der Erdbebenersatzkréfte
angenommen, muss der Ablauf der Vordimensio-
nierung ab Abschdtzen der Grundschwingzeit neu
durchgefuhrt werden.
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5.2.1 Beurteilung der Tragwénde

Alle Tragwande sind in diesem Anwendungsbeispiel
gleich konstruiert. Zudem verlaufen deren horizon-
tale Steifigkeiten Gber die gesamte Gebdudehdhe
gleichmassig.

Der gewdhlte Holzrahmenbau mit aufgeklammer-
ter Beplankung in OSB ist relativ weich im Vergleich
zu anderen Bauweisen. Die Verklammerung ist
ausserdem ein Element, das sich bestens fiir die
Energiedissipation eignet, da sie Uber ein grosses
Verformungsvermégen verfligt, insbesondere im
plastischen Bereich, und zudem mittels des Klam-
merabstandes ideal auf die Steifigkeits- und Tragwi-
derstandsanforderungen abgestimmt werden kann.
Dagegen missen die Verankerungen, die Decken-
anschliisse und alle Elemente in Holz zu den Berei-
chen gezéhlt werden, welche iberzubemessen sind.
In dieser Konstellation ist es empfehlenswert, die
Verklammerung als weichstes Element mit dem ge-
ringsten Tragwiderstand auszulegen. Der Grenzzu-
stand ergibt sich demnach aus der Gebrauchstaug-
lichkeit unter Windeinwirkung auf Hohe des
Erdgeschosses (bei sproden Einbauten). Ausgehend
vom gewdahlten Tragwiderstand der Verklamme-
rung konnen die weiteren Elemente entsprechend
Uberdimensioniert werden.

Dieses Auslegen der Tragwdnde fiihrt zum einen
zum gewd(inschten Tragwerksverhalten mit der Ein-
stufung in den Tragwerkstyp D mit einem Verhal-
tensbeiwert g von 3,0 und zum anderen dank der
hohen Grundschwingzeit zu tiefstmoglichen Erd-
bebenersatzkraften.



Figur 58:
Bemessungswerte fiir den
Nachweis der Tragsicher-
heit (y,=1,5) der
1 globalen Windeinwir-
kungen am Gebdude Q,
2 Aufteilung der Wind-
krafte auf die Geschoss-
decken F;
3 Bemessungsquer-
krafte V,
4 Bemessungsmomente
M,

Figur 59:
Bemessungswerte fiir den
Nachweis der Gebrauchs-
tauglichkeit (y,=1,0) der
1 globalen Windeinwir-
kungen am Gebdude Q,
2 Aufteilung der Wind-
krafte auf die Geschoss-
decken F;
3 Bemessungsquer-
krafte V;
4 Bemessungsmomente
M,

5.2.2 Ermittlung der Schnittkrafte
fiir die Einwirkung Wind

Figur 58 stellt die Aufteilung der globalen Windein-
wirkung im Anwendungsbeispiel auf die Geschoss-
decken sowie die Schnittkrafte auf dem Bemes-
sungsniveau der Tragsicherheit mit y,=1,5 dar. In
Figur 59 sind dieselben Einwirkungen auf dem
Bemessungsniveau der Gebrauchstauglichkeit mit
¥o="1.0 dargestellt.
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Figur 60:

Aufteilung der Schnitt-
krafte auf die Tragwénde
(N&herung) unter Bertick-
sichtigung der horizontalen
Steifigkeiten. Allféllige Ro-
tationskrafte werden nicht
berticksichtigt.

5.2.3 Konzeption der Tragwénde

Grenzzustinde

Die Anforderungen an die Gebrauchstauglichkeit
bei Einwirkung Wind sind gemdss Norm SIA 260
(2003), Tabelle 3 wie folgt definiert:

e bei sproden Einbauten u, < h/500

maximale horizontale Auslenkung u,, pro Geschoss,
bezogen auf die Stockwerkhohe h beim seltenen
Lastfall.

e bei duktilen Einbauten u, < H/300

maximale horizontale Auslenkung u, der obersten
Gebdudekante, bezogen auf die gesamte Gebaude-
hohe H beim haufigen Lastfall.

Da im modernen mehrgeschossigen Wohnungsbau
in Holz haufig grossflachige Verglasungen an der
Fassade sowie ein Innenausbau fuir hochste Anspri-
che angewandt werden, soll das Tragwerk die An-
forderungen bei sproden Einbauten erfillen.

Aufteilung der globalen Windeinwirkungen

auf die aussteifenden Tragwénde

Die Aufteilung der Schnittkrdfte auf die Tragwdnde
ist von den horizontalen Steifigkeiten der Trag-
wdnde abhangig. Je nach konstruktiver Ausfiihrung
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der Tragwénde sind deren Steifigkeiten vorwiegend
von der Schubsteifigkeit, der Dehnsteifigkeit oder
der Biegesteifigkeit abhédngig (siehe Kapitel 4.7).
Werden alle Tragwdande identisch konstruiert (Dicke
und Material der Beplankung, deren Verklamme-
rung usw.) und sind pro Richtung mindestens zwei
Tragwénde vorhanden, werden die Schnittkrafte in
Abhangigkeit von der Lange der Tragwand auf die
entsprechenden Tragwande verteilt. Figur 60 fasst
diesen Sachverhalt zusammen. Da die Formeln
keine Rotationskrafte aus exzentrischen Lastangrif-
fen bericksichtigen, gelten sie nur fir Grundrisse
mit anndhernd symmetrisch angeordneten Trag-
wanden.

massgebende Steifigkeit primér schubbeanspruchte primar normalkraft- primdr biegebean-
fiir horizontale Auslenkung | Systeme beanspruchte Systeme spruchte Systeme
der Tragwande (Schubsteifigkeit GA” [kN]) (Dehnsteifigkeit EA [kN]) | (Biegesteifigkeit EI [kNmm?])
Beispiele Holzrahmenbauwénde mit aufgeloste Systeme mehrlagige Massivholzplatten

aufgeklammerter Beplankung

wie Fachwerke oder Stahlbetonwiande

Formel fiir die Aufteilung V-l
der Schnittkréfte ai = Ll

Va1 Vel
- 3
j=1b

Vai =

Vai

n 2
=1l




Figur 61:

Schnittkrafte auf Bemes-
sungsniveau fur die Trag-
sicherheit (y,=1,5) pro
Tragwand aufgrund der
Einwirkung Wind auf der
Hohe des Einbindungs-
horizonts.

Figur 62:

Schnittkréfte

und globale Einwirkung
auf Bemessungsniveau fir
die Gebrauchstauglichkeit
(yo=1.,0) pro Tragwand
aufgrund der Einwirkung
Wind auf der Hohe des
Einbindungshorizonts.

Die Tragwande im Anwendungsbeispiel werden in
Holzrahmenbauweise mit aufgeklammerter Beplan-
kung ausgefiihrt. Diese Konstruktion ist ein priméar
schubbeanspruchtes System. Die Tragwande TWY1
und TWY2 sind beide 4 m lang. Die gesamte Quer-
kraft teilt sich somit je zur Halfte auf die beiden
Tragwénde auf. Fur die Tragwdnde TWX1 und
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Vd'li

Vd,i = n l
j=17

[,  Liange der Tragwand i [m]

Lange der Tragwand j [m]

V; globale Querkraft [kN]

V;; Querkraftanteil von V, fiir die eine Tragwand i [kN]

TWX2 ist die Berechnung nachfolgend dargestellt. _105kN-3m _ A5 KN
Mit denselben Formeln werden auch die Biege- aTWX!I = 3 m4+4m
momente und die globalen Windeinwirkungen auf
die Tragwédnde aufgeteilt. Daraus ergeben sich 105KkN -4 m
die Schnittkrafte zum Vordimensionieren der Trag-  Varwxz = — ——5——= 60 kN

. o . m+4m
wande wie in den Figuren 61 und 62 zusammenge-
fasst.
Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Vy 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN
M, 448 kNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm
Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Vy 45 kN 60 kN 69 kN 69 kN
M, 298 kNm 398 kNm 456 kNm 456 kNm
Qg 51 kN 69 kN 78,5 kN 78,5 kN

Dimensionierung der Verklammerung

und Beplankung

Mit der globalen Windeinwirkung aus Figur 61, der
Anforderung an die Gebrauchstauglichkeit bei spro-
den Einbauten, den Formeln zur Berechnung der
Verformung eines Gebdudes im Erdgeschoss ge-
mass Kapitel 6.2.5 sowie dem Wissen um das Ver-
formungsverhalten der Tragwénde (Gesamtverfor-
mung: rund 80% Schubverformung sowie 20%
Biege- und Drehverformung in der Verankerung;
siehe Kapitel 4.6) konnen in Richtung y (grossere
Windkréfte bei praktisch identischer Steifigkeit wie
in Richtung x sowie gleiche Beanspruchung) die er-
forderlichen Ersatzsteifigkeiten bestimmt werden.
Damit lasst sich mittels der Diagramme im Kapitel
6.2.4 die Ausfuhrung fir die Verklammerung und
Beplankung wdhlen. Die fiirs Anwendungsbeispiel
getroffene Wahl ist in Figur 63 dargestellt.

Beim gewdhlten Ansatz zur Dimensionierung der
Verklammerung und Beplankung sowie unter Be-
riicksichtigung des linearen Widerstands-Verfor-
mungs-Verhaltens aller Elemente in der Tragwand
kann davon ausgegangen werden, dass die Ver-
klammerung das schwéchste Glied der Tragwand
sein wird.

u, < h/500 = 2900 mm/500 = 5,8 mm

Schubverformung: u g4 = uy - 80% = 4,6 mm

u _ 7 M Qd M h
oA 8- GA*Ersatz

) 7-Q4-h 7-785kN-29m

GAkrsatz = 7 8-0,0046m

8- Upca

=43 MN



Figur 63:

Gewadbhlte Konstruktion der
Tragwénde mit zugehori-
gen Tragwiderstanden Vg,
und My, auf dem Bemes-
sungsniveau (n,=1,0 und
Nw=1,0).

Dimensionierung der Verankerung

Unter Berticksichtigung der Bedingungen zur Di-
mensionierung der Verklammerung und Beplankung
kann fir die Dimensionierung der Verankerungen
der Ansatz des Uberdimensionierens gegeniiber dem
Tragwiderstand der Verklammerung gewéhlt wer-
den.

Fur die Querkraftverankerung kann dies direkt ge-
schehen; fur die Momentverankerung ist dazu eine
Umrechnung der Querkraft in ein Moment erfor-
derlich. Beim Ersatzkraftverfahren ldsst sich unter
den Bedingungen, dass die stdndigen und quasi-
standigen Lasten (E,) Uber die vier Geschosse vom
EG zum DG im Verhéltnis von 1/1/1/0,5 verteilt
und alle Geschosshéhen (h) gleich sind, leicht eine
Beziehung zwischen Moment und Querkraft in den
Verankerungen der Randstltzen herleiten (siehe
auch Kapitel 6.2.1). Dabei werden Effekte 2. Ord-
nung und Einflisse der Torsion aus der Exzentrizitat
nur in einem vereinfachten linearen Zusammenhang
zwischen Querkraft und Moment beriicksichtigt
(Faktor p), was jedoch bei der Anwendbarkeit des
Ersatzkraftverfahrens hinreichend sein durfte. Die
Uberbemessung kann in Anlehnung an die Formeln
23-27 in Kapitel 3.2.3 erfolgen, wobei eine Mo-
mentreduktion mit dem Faktor 1/k in diesem An-
wendungsbeispiel nicht empfehlenswert ist (siehe
Kapitel 5.8.2).
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Nachfolgend ist die Berechnung der erforderlichen
Tragwiderstande fur die Querkraft- und die Mo-
mentverankerung an der Tragwand TWX1 darge-
stellt. Die daraus mit Hilfe der Diagramme im Kapi-
tel 6.2.4 gewdhlten Ausfithrungen sind in Figur 63
zusammengefasst. Da diese Anschlusssteifigkeiten
die Gesamtsteifigkeit der Tragwand nicht wesentlich
verdndern, besteht hier eine relativ grosse Freiheit in
der Wahl der Anschlussausbildung. Massgebend ist
einzig der gewlinschte Tragwiderstand, wobei ein
hoherer Tragwiderstand bei der Momentveranke-
rung gleichzeitig eine hohere Tragreserve fir verti-
kale Lasten bedeutet.

Vit =12 Viy

V" >1,2- 170 kN = 204 kN
My/V;=22/8-h

Mgt =V, -22/8-h

M;t>204kN-22/8-2,9m= 1627 kNm

Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Lange 30m 40m 40m 40m
Beplankung 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm 2 x OSB3 15 mm

Verklammerung

Klammer 1,53 x55 mm,
zweireihig verklammert,

Klammer 1,53 x55 mm,
zweireihig verklammert,

Klammer 1,53 x55 mm,
zweireihig verklammert,

Klammer 1,53 x55 mm,
zweireihig verklammert,

a,=24 mm a,=24 mm a,=24 mm a,=24 mm
Vra ~170 kN ~225 kN ~225 kN ~225 kN
Schwelle BSH GL28h 140/240 mm BSH GL28h 140/240 mm BSH GL28h 140/240 mm BSH GL28h 140/240 mm

Stabdibelanschluss

8 Stabdubel in 2 Reihen,
d=10 mm

8 Stabdubel in 2 Reihen,
d=10 mm

8 Stabdubel in 2 Reihen,
d=10 mm

8 Stabdubel in 2 Reihen,
d=10 mm

Va ~250 kN ~250 kN ~250 kN ~250 kN

Randstlitzen BSH GL28h 240/240 mm BSH GL28h 240/240 mm BSH GL28h 240/240 mm BSH GL28h 240/240 mm

Stabdlibelanschluss 16 Stabduibel in 4 Reihen, 16 Stabdiibel in 4 Reihen, 16 Stabduibel in 4 Reihen, 16 Stabdiibel in 4 Reihen,
d=10 mm d=10 mm d=10 mm d=10 mm

Mgq ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm

GA*prsaty ~32 MN ~44 MN ~44 MN ~44 MN

Elgsar, ~3100 MN m? ~5500 MN m? ~5500 MN m? ~5500 MN m?




Figur 64:
Tragwiderstande Vg, und
Mpy und Schnittkréfte
auf Bemessungsniveau
fur die Tragsicherheit
(yo=15) aus der Einwir-
kung Wind auf der Hohe

des Einbindungshorizonts.
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Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Verklammerung und

Beplankung Vg, ~170 kN ~225 kN ~225 kN ~225 kN
Querkraftverankerung Vg, ~250 kN ~250 kN ~250 kN ~250 kN
Momentverankerung My, ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm
Vy 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN

M, 448 kNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm

Erste Kontrolle der Tragwiderstande

In Figur 64 sind die Tragwiderstdnde der Tragwande
den Einwirkungen Wind auf Bemessungsniveau ge-
genlibergestellt. Die Darstellung macht deutlich,
dass die Tragwédnde bezlglich Tragsicherheit deut-
lich iberdimensioniert sind.

5.2.4 Abschétzen der Grundschwingzeit

Mit der Formel (261.39) der Norm SIA 261 (2003)
kann die Grundschwingzeit mit einer einfachen sta-
tischen Verformungsberechung geméss Kapitel 6.2.6
abgeschatzt werden. Dazu wird die fiktive horizon-
tale Auslenkung der obersten Gebdudekanten unter
den horizontal angesetzten stdndigen und quasi-
standigen Lasten berechnet.

Berechnung der fiktiven Stockwerkauslenkung

Die Verformung an der Gebdudeoberkante kann
vereinfacht mit den im Kapitel 6.2.6 aufgefiihrten
Formeln ermittelt werden. Anschliessend sind die
fiktiven Stockwerkauslenkungen fur die Richtungen
x und y berechnet.

Figur 65 zeigt das Tragwerksmodell des Geb&dudes
aus dem Anwendungsbeispiel fir die Ermittlung der
fiktiven horizontalen Auslenkung unter den standi-
gen und quasistandigen Einwirkungen sowie die be-
rechneten Verformungen in den Richtungen x und y.

1 2
my=77t 756@»
my =150t 1501 kN | /\) Kopr,p = 3650 MNm/rad
ma=150¢ 1501 kN | . ) Kor,2.06 = 3650 MNm/rad
my =150t 1501k ") Kors.00 = 3650 MNm/rad
- Z‘) Kpr,z6 = 7300 MNm/rad
Figur 65:

Tragwerksmodell mit

Upg,x =715 mm Upg,y = 598mm

™ Kprpe = 4700 MNm/rad
A/

11600

‘} Kbpr,2.06 = 4700 MNm/rad

) Kpr,1.06 = 4700 MNm/rad

Kpr,e6 = 9400 MNm/rad

AN
=

1 den fiktiven horizontalen Einwirkungen aus standiger und quasi-standiger Last im Verhdltnis 1:1:1:0,5

(Einwirkung im DG angepasst)

2 dem Ersatzstab in Richtung x (XEl ., = 8600 MNM?, ¥.GA'f,sqc, = 76 MN) und der berechneten Verformung u

an der obersten Gebdudekante

3 dem Ersatzstab in Richtung y (XElg s, = 11000 MNm?, ¥.GA'f,50., = 88 MN) und der berechneten Verformung u

an der obersten Gebdudekante
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28 Fuirh® | 16+ Fyuprh
3 Z Elgrsats 7 Z GAZ"rsatz

+ sin(agg + @106 + @206 + Apg)]

u + h - [sin(agg) + sin(agg + d106) + -

M; - 180
al KDF - TT
Koo = Z llz ) Kser,i
DF 2
a; Winkel der Wandrotation infolge Nachgiebigkeit der Anschliisse [°]
YElg., Summe der Ersatzbiegesteifigkeiten der Tragwande [kNm?]
F o totale horizontale Einwirkung aus standigen und quasi-stdndigen Einwirkungen [kN]
Y.GA 0, Summe der Ersatzschubsteifigkeiten der Tragwinde [kN]
h Stockwerkhohe (in allen Geschossen konstant) [m]
Kpr Drehfedersteifigkeit der gesamten Wand [kNm/rad]
Keori Verschiebemodule der einzelnen Anschliisse einer Tragwand i [kKN/m]
[; Lange der Tragwand i [m]
M; auf Hohe der Verankerung angreifendes Biegemoment [kKNm]
u fiktive Auslenkung der obersten Gebdudekante [m]

_28-5268KN-(29m)*  16-5268kN-29m
Y= 73786105 kNm? 7-76- 103 kN
2,9m - [sin(0,27) + sin(0,27 + 0,31) + sin(0,27 + 0,31 + 0,14) + sin(0,27 + 0,31 + 0,14 + 0,03)]

u, =0,139m+ 0,459m + 0,117 m = 0,715m
u, = 0,598 m

Berechnung der Grundschwingzeit nach Formel
(261.39) der Norm SIA 261 (2003)

T,=2-\u

T; Grundschwingzeit [s]
u fiktive Auslenkung der obersten Gebdaudekante [m]

T, x=2-40,715=1,69s

T, =2-0,598 = 1,555
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5.2.5 Ermitteln der Schnittkrafte fiir die Einwirkung Erdbeben

Bemessungsspektrum nach Formel (261.32) der Norm SIA 261 (2003)

a T
Sd=2,5yf.%d.STc:q
1

¥s  Bedeutungsfaktor [-]

agsg Bemessungswert der Bodenbeschleunigung [m/s?]

g  Erdbeschleunigung [m/s?]

q  Verhaltensbeiwert [-]

S Parameter zur Bestimmung des elastischen Antwortspektrums [-]
S; Ordinatenwert des Bemessungsspektrums [-]

T; Grundschwingzeit [s]

T, Parameter zur Bestimmung des elastischen Antwortspektrums [-]

1,6 m/s? 0,6s

Sy, =25-10 ——— 1,15 - —————
@x 9,81 m/s? 1,69s- 3,0

= 0,055

Say = 0,061

Berechnung der Erdbebenersatzkrafte nach Formel (261.40) der Norm SIA 261 (2003)

Fq = Sar, Z (Gk + Z 2 Qk)]_

1, Reduktionsbeiwert fiir den quasi-standigen Wert einer veranderlichen Einwirkung [-]
F; Erdbebenersatzkraft [kN]

G, charakteristischer Wert einer standigen Einwirkung [kN]

Q) charakteristischer Wert einer veranderlichen Einwirkung [kN]

Sy Ordinatenwert des Bemessungsspektrums [-]

Fay = 0,055- (3 - 1501 kN + 765 kN) = 290 kN

F, = 321kN

Aufteilung der Erdbebenersatzkrafte auf die Geschosse nach Formel (261.41)
der Norm SIA 261 (2003)

zi Eq;

F,, =—"% .F
d,i Z} Z]‘ . Ed,j da

E,; quasi-standige Einwirkungen im betrachteten Geschoss i [kN]

E,;; quasi-stindige Einwirkungen im Geschoss j [kN]

F, globale Erdbebenersatzkraft [kN]

F,;; Ersatzkraft am betrachteten Geschoss i angreifend [kN]

z;  Hohe des betrachteten Geschosses i ab Niveau Einbindungshorizont [m]

z;  Hohe des Geschosses j ab Niveau Einbindungshorizont [m]

P 29m- 1501 kN 290 kN = 36 kN
@E6X = (2,9 m +58m +8,7m)- 1501 kN + 11,6 m - 765 kN -

Fa106x =72 kN
Fd,Z.OG,X = 108 kN

Fd,DG,X = 74’ kN



Figur 66:

Bemessungswert der

1 globalen Erdbebenein-
wirkung am Gebdude F,

2 Aufteilung der Erd-
bebenkréfte auf die
Geschossdecken Fy;

3 Bemessungsquer-
krafte V;

4 Bemessungsmomente
M,

Figur 67:
Gegenuberstellung der
Tragwiderstdnde mit den
Schnittkréften in den aus-
steifenden Tragwénden
auf der Hohe des Einbin-
dungshorizontes aus den
Einwirkungen Wind und
Erdbeben. Dazu sind die
Schnittkrafte aus der
Einwirkung Erdbeben
um n,= 1,4 verkleinert.

5.2.6 Gegeniiberstellung der Schnittkrafte der
Einwirkungen Wind und Erdbeben

Bei der Gegenuiberstellung der Schnittkrafte von
Wind und Erdbeben ist zu beachten, dass die Trag-
widerstinde von Holzbauteilen fir den Lastfall
Erdbeben mit dem Faktor 1,=1,4 erhoht werden
durfen (siehe Kapitel 3.2.5). Um die Lastfélle mit-
einander vergleichen zu koénnen, werden deshalb
die Schnittkrafte aus der Einwirkung Erdbeben
durch n,=1,4 dividiert. Diese Reduktion ist nur fir
Holzbauteile zuldssig, nicht aber fir Stahlteile wie
z.B. bei den Anschliissen.
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Aus Figur 67 kann abgeleitet werden, dass die Trag-
wdnde stark Gberdimensioniert sind. Die Steifigkei-
ten sind jedoch erforderlich, um die Anforderungen
an die Gebrauchstauglichkeit unter der Einwirkung
Wind einzuhalten. Fur die Nachweise der Tragsi-
cherheit sind bei allen Tragwédnden die Querkréfte
und Biegemomente infolge Erdbeben massgebend.
Fur das Anwendungsbeispiel wird mit der gewahl-
ten Konstruktion aus der Vordimensionierung wei-
ter verfahren.

Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Tragwiderstand Vg, ~160 kN ~200 kN ~200 kN ~200 kN
Erdbeben V; /i, 89 kN 118 kN 115 kN 115 kN
Wind V; 68 kN 90 kN 103 kN 103 kN
Tragwiderstand My, ~1540 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm ~2050 kNm
Erdbeben M, /1, 710 kNm 947 kNm 916 kNm 916 kNm
Wind M, 448 KNm 597 kNm 682 kNm 682 kNm
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5.3  Aufgrund der Vorbemessung gewahlte Konstruktion

Die Figur 68 zeigt die Konzeption der Tragwédnde im
Detail, wie sie aus der Vordimensionierung unveran-
dert Gbernommen wird. Beplankung, Verklamme-
rung und Randstiitzen sind bei allen Tragwédnden
identisch ausgefuihrt. Tragwand TWX1 unterschei-
det sich einzig mit ihrer Wandldnge von 3 m von
den Tragwanden TWX2, TWY1 und TWY2, welche
allesamt 4 m lang sind.

Die Verankerung der vertikalen und horizontalen
Auflagerreaktionen auf der Stahlbetondecke Uber
dem Untergeschoss erfolgt mit eingeschlitzten
Stahlblechen und Stabdtibelanschliissen. Die Stahl-
bleche werden auf Stahleinlagen (Schweissgrund)
geschweisst, welche in die Stahlbetondecken einge-
legt werden. Im Zusammenhang mit der Konzep-
tion der Stabdiibelanschliisse ist zu beachten, dass
hier neben den Zugkraften auch die Druckkréfte
mittels der Stabdibel und nicht Gber Kontaktpres-
sung abgetragen werden.

Die Anschlisse der Tragwande bei den Stockwerk-
Ubergdngen erfolgen mittels Stabdiibeln wie im Erd-
geschoss. Der Tragwiderstand der Anschliisse wird
im Berechnungsbeispiel vom Erdgeschoss bis zum
Dachgeschoss konstant gewdhlt, obwohl aufgrund
der kleineren Auswirkungen eine Reduktion der
Tragwiderstdnde denkbar ware. Die horizontal wir-
kenden Anschlusskrafte am Stockwerkiibergang
werden direkt Gber die Verklammerung der Beplan-
kung abgetragen. Der horizontale Montagestoss
der Tragwdnde am Stockwerkiibergang wird zu die-
sem Zweck mit Gberlappender Beplankungen aus-
gefiihrt. Die Laschen des Anschlusselements wer-
den bei der Montage mit dem Querriegel des
bereits versetzten Elementes verklammert.

Die Verbindungen am Stockwerklbergang zwi-
schen den Tragwdnden und den Deckenscheiben
haben die Funktion, die Horizontalkrafte aus den
Decken in die Tragwédnde einzuleiten. Die An-
schltisse werden mit linear angeordneten, paarweise
schrag eingeschraubten Vollgewindeschrauben aus-

gebildet. Diese werden am Stockwerklibergang in
die Querriegel der Tragwdnde eingedreht und Uber
die Randbewehrung mit dem Uberbeton in die
HBV-Decke eingebunden. Dieser Anschluss gehort
zu den elastisch bleibenden Bereichen und muss
deshalb entsprechend der Norm SIA 265 (2003) um
20% Uberbemessen werden. Damit wird dem ge-
waéhlten Tragwerksmodell mit duktilen Tragwénden
und anndhernd starren Deckenscheiben entspro-
chen.

Falls nur eine der Randbedingungen fur ein duktiles
Tragwerksverhalten nach Norm SIA 265 (2003), Zif-
fer 4.6.2 nicht erfullt wird, misste anstelle des duk-
tilen das nicht duktile Tragwerksverhalten mit einem
Verhaltensbeiwert q=1,5 gewdhlt werden. Die
resultierenden Erdbebenersatzkrdfte wiirden dann
doppelt so gross ausfallen. Nattrlich ware die Wahl
des nicht duktilen Tragwerksverhaltens nicht falsch,
wenn die Konstruktion entsprechend berechnet, be-
messen und konstruktiv ausgebildet wird. Sinnvoll
konnte die Wahl des nicht duktilen Tragwerksmo-
dells beispielsweise bei sehr unterschiedlich ausge-
fuhrten Aussteifungskonstruktionen sein.



Figur 68:

Konstruktion der Trag-
wande TWX1, TWX2,
TWY1 und TWY2, wobei
der Aufbau (Beplankung,
Verklammerung, Randstuit-
zen und Anschliisse) der
Tragwénde Uber die ge-
samte Gebdudehohe mit
gleich bleibender Steifig-
keit ausgefuihrt wird.

5.4  Horizontale Steifigkeit des Tragwerks

Ein wichtiger Parameter in der Erdbebenbemessung
ist die horizontale Steifigkeit des Tragwerks in den
beiden Hauptrichtungen. Sie fliesst in die Berech-
nung der Grundschwingzeiten des Tragwerks ein
und hat damit bei mehrgeschossigen Holzbauten
einen grossen Einfluss auf die anzusetzenden Erdbe-
benkrafte. Um wirtschaftliche Holzkonstruktionen
realisieren zu kdnnen, lohnt sich meistens eine ge-
nauere Betrachtung der horizontalen Steifigkeit der
Tragwénde und der Deckenscheiben.

5.4.1 Horizontales Verformungsverhalten

von Holzrahmenbauwianden

Die horizontale Auslenkung von Holzrahmenbau-
wdanden wird fast vollstandig durch die Summe der
Anteile aus der Querkraftbeanspruchung der Be-

plankung, dem Schubfluss im Verbund, der die Be-
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1 Aufbau einer Tragwand
— Beplankung beidseitig mit OSB3 15 mm, sdmtliche
Plattenstosse hinterlegt und verklammert, Platten-
breite 1,00 m, Plattenhohe 2,90 m
— Verklammerung aller Plattenrander zweireihig, Klam-
mer 1,53 x 55 mm, Klammerabstand 24 mm, K.,
pro Klammer 247 N/mm, R, pro Klammer 0,476 kN
- Randstuitzen 240/240 mm, BSH GL28h, Bruttoquer-
schnitt 57 600 mm?2, Nettoquerschnitt 41 748 mm?
- Schwelle 140/240 mm, BSH GL28h, Bruttoquer-
schnitt 33 600 mm?, Nettoquerschnitt 25 134 mm?
2 Verbindung der Randstiitzen am Stockwerkiibergang
- 3 eingeschlitzte Bleche, FLA S355, t=8 mm
- Kopfplatten 240/240 mm, FLA S355, t=20 mm
— 16 Stabdubel in 4 Reihen, d =10 mm, FGK 5.6,
fi:=500 N/mm?
- K. 292 kN/mm
3 Anschluss der Randstltze auf die Stahlbetondecke
- 3 eingeschlitzte Bleche, FLA S355, t=8 mm
- Kopfplatten 300/380 mm, FLA S355, t=45 mm
— 16 Stabdubel in 4 Reihen, d =10 mm, FGK 5.6,
furr=500 N/mm?
- K, 585 kN/mm
4 Querkraftanschluss der Wandscheibe auf die Stahl-
betondecke
- 3 eingeschlitzte Bleche FLA S355, t=8 mm
- Kopfplatten 300/320 mm, FLA S355, t=30 mm
— 8 Stabduibel in 2 Reihen, d =10 mm, FGK 5.6,
fux =500 N/mm?
- K292 kN/mm

plankung mit den Tragrippen verbindet, der Nor-
malkraftbeanspruchung der Randstilitzen sowie der
Verformung der Verankerung an den Stockwerk-
Ubergdngen erfasst. Andere, untergeordnete Ver-
formungen (z.B. Dehnungen in den Betonankern)
konnen bei normkonformer konstruktiver Ausle-
gung meistens vernachldssigt werden. Die Theorie
fur die Berechnung der horizontalen Verformung
von Holzrahmenbauwinden nach [34, 35] ist im
Kapitel 6.1 beschrieben. Nachfolgend wird die Aus-
lenkung der Tragwand TWX1 im Erdgeschoss flr
die Einheitslast 1 kN berechnet.
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Auslenkung infolge Normalkraftbeanspruchung der Randstiitzen

2-F-h3
teinst =3R4

Querschnittsfliche der Rippen [mm?]

E-Modul parallel zur Faserrichtung [N/mm?]
Einheitslast von 1 kN [N]

Hohe der Wandtafel [mm)]

Lange der Wandtafel [mm]

Ug,se Verformungsanteil der vertikalen Randstiitzen [mm]

~>mm

B 2-1000 N - (2900 mm)?
UEinst = 3797000 N/mm?2 - 240 mm - 240 mm - (3000 mm)?

Auslenkung infolge Nachgiebigkeit einer Beplankung

_F-h
uG,mst - G- A*

A Reduzierte Schubverformungsfliche [mm?]

F Einheitslast von 1 kN [N]

G Schubmodul des Beplankungsmaterials [N/mm?]
h Héhe der Wandtafel [mm)]

1 Lange der Wandtafel [mm]

Uginee Verformungsanteil einer Beplankung [mm]

B 1000 N - 2900 mm
Ug,inst = 1080 N/mm? - (15 mm - 3000 mm)

=59,7-1073> mm

Auslenkung infolge Nachgiebigkeit des Verbundes einer Beplankung

F-a,
‘U.K_inst=2'[(1+n)'l+(1+m)'h]'m
ser "My

Q
<

Abstand der Verbindungsmittel [mm]

Einheitslast von 1 kN [N]

Hohe der Wandtafel [mm)]

Verschiebemodul der Verbindungsmittel [N/mm]

Lange der Wandtafel [mm]

Anzahl Vertikalstosse der Beplankung [-]

Anzahl Horizontalstdsse der Beplankung [-]

Anzahl Klammerreihen [-]

Ugine Verformungsanteil der Verbindungsmittel einer Beplankung [mm]

<
S

I~x>=

=S
<

=2,61-10"3mm

1000 N - 24 mm

U inse = 2+ [(1+0) - 3000 mm + (1 + 2) - 2900 mm] -

=126-10"3 mm

247 N/mm - 2 - (3000 mm)?



Figur 68a:

Prozentuale Verformungs-
anteile der unterschiedlichen
Beanspruchungsarten.
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Auslenkung infolge Verankerungen der Randstiitzen
ug pr = h - sin(a)

_ M-180 F-h-180
_KDF’T[_ KDF‘T[

a

12 Kser
2

Kpr =

a Rotationswinkel der Tragwand in Grad [°]

F Einheitslast von 1 kN [N]

h Hohe der Wandtafel [m]

Kpr  Drehfedersteifigkeit der Verankerung beziehungsweise der Anschliisse [kNm/rad]
K.,  Verschiebungsmodul des Anschlusses [kN/m]

1 Lange der Wandtafel [m]

M Biegemoment auf dem Niveau der Verankerungen bzw. der Anschliisse [kNm]

u,pr horizontale Auslenkung aus der Nachgiebigkeit der Verankerungen und Anschliisse [m]

(3m)?-585 MN/m
2

Kpp = = 2633 MNm/rad

~ 1kN-29m-180
"~ 2,6-106kNm/rad -

a =0,06-1073 Grad

Uy pr = 2900 mm - sin(0,06 - 1073 Grad) = 3,19 - 107> mm

Gesamte Auslenkung der Tragwand TWX1 im EG
unter F=1 kN

Zu beachten ist, dass die Tragwand TWX1 beidsei-
tig beplankt ist. Somit muss die Steifigkeit aus der
Beplankung und deren Verbund zur Rippe entspre-
chend doppelt angesetzt werden.

1 1
Uinst = Uginst + 1 + 1 + Uk pr

UG, inst,i UK inst,i

1

Uipse = 2,61 1073 mm + +

+3,19-103 mm = 98,7 - 1073 mm

2. 1 2. 1
59,7 - 1073 mm 126 - 1073 mm
Beanspruchungsart U, inst Ug, inst U inst U, pr Uinst
Verformungsanteil 3% 30% 64% 3% 100%




5.4.2 Ersatzsteifigkeiten der Tragwénde

Um die Tragwande vereinfacht abbilden zu kénnen,
wird die Ersatzsteifigkeit eines dquivalenten Ersatz-
stabes berechnet. Als Querschnittshéhe dieses Er-
satzstabes wird im Berechnungsbeispiel die Wand-
lange der abzubildenden Tragwand gewdhlt. Als
Querschnittsbreite wird fur alle Tragwdnde 100 mm

angenommen.

Die Ersatzsteifigkeiten der Tragwand TWX1 werden
in Abhédngigkeit von den horizontalen Verformun-
gen aus Kapitel 5.4.1 ermittelt. Dabei wird die be-
rechnete Biege- und Schubverformung mit den

Ersatzelastizititsmodul der Tragwand TWX1
fiir den eingespannten Kragarm

EErsatz,TWXI =

F-h?

I3-b
3 UE,inst * %

bgsar, Ersatzstiarke der Wand [mm]

Eg e, Ersatz-E-Modul fiir eine Ersatzstabbreite von 100
mm [N/mm?]

F Einheitslast von 1 kN [N]

h Geschosshohe [mm]

l Linge der Wand [mm]

Ui, horizontale Auslenkung infolge der Biegebean-
spruchung [mm]

EErsatz,TWXI =

Falls die beiden Randstiitzen der Tragwand den-

1000 N - (2900 mm)?
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Formeln zur Verformungsberechnung des einge-
spannten Kragarms gleichgesetzt und nach dem
Ersatz-E-Modul beziehungsweise dem Ersatz-G-
Modul aufgeldst. Der Ersatz-E-Modul wird anhand
des horizontalen Verformungsanteils der Biegebe-
anspruchung und der Ersatz-G-Modul anhand der
horizontalen Verformungsanteile infolge der Quer-
kraftbeanspruchung berechnet.

m- (3000 mm)3 - 100 mm

= 13824 N/mm?

3:2,61-1073m

selben Querschnitt haben, gilt auch:

2-E-A-1?

EIETsatZ,TWXJ = 4

IErsatz,TWXI =

EErsatz,TWXI =

EE‘rsatz,TWX] =

3
bErsatz,TWXl -1

12

6-E-A

bErsatz,TWXl -1

12

6-12000 N/mm? - 240 mm - 240 mm

100 mm - 3000 mm

= 13824 N/mm?
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Ersatzschubmodul der Tragwand TWX1
fiir den eingespannten Kragarm

F-h
GErsatz,TWXI =
1 1 5 b I
1 + 1 ‘6 VErsatzTwXx1®
UG, inst,i Uk inst,i

bgysar, Ersatzstiarke der Wand [mm]
F Einheitslast von 1 kN
Gprsarz Ersatz-G-Modul fiir eine 100 mm starke Wandscheibe [N/mm?]
Geschosshohe [mm)]
1 Lange der Wand [mm]
horizontale Auslenkung infolge der Schubbeanspruchung einer Beplankung [mm]
horizontale Auslenkung infolge des Schubflusses im Verbund einer Beplankung [mm)]

uG,inst
uK,inst

1000 N - 2900 mm
= 125 N/mm?

GErsatz,TWXl =

;+ 1 -10‘3mm-%-100mm-3000mm

1
2'597 2'126

—_

Drehfeder zur Beriicksichtigung der Ver-
ankerungen und Anschliisse

l 2
Kpr =2+ Kger * (5)

Kpr  Drehfedersteifigkeit der Verankerung beziehungsweise der Anschliisse [kNm/rad]
K.  Verschiebemodul des Anschlusses [KN/m]
l Lange der Tragwand [m]

2

3m
KDF,EG = 2 . 585 MN/m . (T) = 2633 MNm/rad

Kpr,1.06-p¢ = 1317 MNm/rad

Ersatzsteifigkeiten der Tragwénde

Durch die berechneten Ersatz-E-Moduln, Ersatz-G-
Moduln und Drehfedersteifigkeiten (siehe Figur 69)
kénnen die viergeschossigen Tragwande in Holzrah-
menbauweise in einem Stabstatikprogramm als ein-
gespannte Kragarme modelliert werden.

Figur 69: Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Ersatz-E-Moduln, Ersatz- Wandquerschnitt 100 mm x 3000 mm | 100 mm x 4000 mm | 100 mm x 4000 mm | 100 mm x 4000 mm
G-Moduln und Dreh- Eprsatz 13824 N/mm? 10368 N/mm? 10368 N/mm? 10368 N/mm?
federsteifigkeiten der Girsatz 125 N/mm? 125 N/mm? 125 N/mm? 125 N/mm?
Anschllsse und Veranke- Kpgre 2633 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad
rungen fur die Eingabe der  Kpg; 06-p6 1317 MNm/rad 2340 MNm/rad 2340 MNm/rad 2340 MNm/rad

Tragwénde in ein Stab-
statikprogramm.




Figur 70:
Ersatz-E-Moduln,
Ersatz-G-Moduln und
Drehfedersteifigkeiten der
Anschlisse und Veranke-
rungen der globalen
Ersatzstdbe in Richtungen
x und y.

Steifigkeiten des Ersatzstabes in den zwei Haupt-
richtungen

In einem néchsten Arbeitsschritt (siehe Kapitel 5.5)
wird die Grundschwingzeit fiir das Gebdude anhand
eines Ersatzstabes pro Hauptrichtung ermittelt.
Beim Ersatzstab werden die Tragwande in den je-
weiligen Richtungen x und y zu jeweils einem Stab

yn E N

E _ &i=1"Ersatz,TWXi  ‘TWXi
Ersatzx — l3
Ersatz,x

13824 N/mm? - (3 m)3 + 10368 N/mm? - (4 m)?
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zusammengefasst. Die Ersatz-E-Moduln, Ersatz-G-
Moduln und Drehfedersteifigkeiten werden nach-
folgend exemplarisch fir die Richtung x berechnet
und in Figur 70 fir beide Richtungen x und y auf-
gelistet.

EETSlltZ,X - (4 m)3

n
G _ Zi:l GErsatZ,TWXi “lrwxi
Ersatzx —

lErsatz,x

125 N/mm? - 3m + 125 N/mm? - 4 m
4m

Ersatzx —

n
KDF,EG,x = § KDF,L'
i=1

= 16200 N/mm?

= 219 N/mm?

Kprgex = 2633 MNm/rad + 4680 MNm/rad = 7313 MNm/rad

n
KDF,].OG—DG,X = § KDF,i

=1

Kpr1.06-p6x = 1317 MNm/rad + 2340 MNm/rad = 3657 MNm/rad

Richtung X y

Ersatzquerschnitt 100 mm x 4000 mm 100 mm x 4000 mm
Ebrsats 16200 N/mm? 20736 N/mm?
Grsats 219 N/mm? 250 N/mm?

Kpree 7313 MNm/rad 9360 MNm/rad
Kpr1.06-6 3657 MNm/rad 4680 MNm/rad




5.5 Grundschwingzeit der Gesamtstruktur

Die Grundschwingzeit kann nach verschiedenen Be-
rechnungsmethoden ermittelt werden. Als Ergén-
zung zum Anwendungsbeispiel werden nachfol-
gend die verschiedenen Methoden angewandt, die
Resultate daraus einander gegenlbergestellt und
die Konsequenzen auf die Einwirkungsgrosse auf-
gezeigt.

5.5.1 Schatzformel (261.38) aus Norm SIA 261
(2003)

Die Abschatzung der Grundschwingzeit mit der For-
mel (261.38) der Norm SIA 261 (2003) erfolgt ein-
zig in Abhdngigkeit von der Gebdudehdhe (Anwen-
dungsbeispiel h=11,6 m) und wird so unabhédngig
von der effektiven Steifigkeit des Tragsystems ermit-
telt. Bei mehrgeschossigen Holzbauten fillt die so
berechnete Grundschwingzeit meistens in den kon-
stanten Maximalbereich des Bemessungsspektrums.
In der Folge resultieren grossere Ersatzkrafte als
bei Berechnungsmethoden, welche die horizontale
Steifigkeit des aussteifenden Tragsystems bertick-
sichtigen.

Tix=T1y=0C- ho73

Ty =Ty, = 0,05-(11,6m)°75 = 0,31s

5.56.2 Schatzformel (261.39) aus Norm SIA 261
(2003)

Die Schatzformel (261.39) in der Norm SIA 261
(2003) wurde bereits in der Vorbemessung ange-
wendet. Hier fliesst die horizontale Steifigkeit des
Tragwerks in die Berechnung mit ein. Fir das An-
wendungsbeispiel sind die in Kapitel 5.2.4 berech-
neten Grundschwingzeiten fur die Richtungen x
und y hier wiederholt.

Ty =169

Ty =1,55s
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5.5.3 Berechnung am Ersatzstab mit
der Rayleigh-Methode

Die Berechnung der Grundschwingzeit mit der Ray-
leigh-Methode [12] erfolgt mit nachfolgender For-
mel. Zu deren Umsetzung sind die Stockwerksmas-
sen m, die horizontalen Einwirkungen je Geschoss
F,; und die horizontalen Stockwerkauslenkungen u
zu ermitteln. Fur letzteres wird das aussteifende
Tragwerk in den Richtungen x und y als einge-
spannter Ersatzstab mit dem Ersatzquerschnitt und
den Ersatzsteifigkeiten aus Figur 70 modelliert.

Fy; fiktive horizontale Einwirkung aus stdndigen und
quasi-standigen Lasten im Geschoss i [kN]

m; Stockwerksmasse im Geschoss i [kg]

T, Grundschwingzeit [s]

u; horizontale Verformung im Geschoss i infolge F;;

[m]
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Horizontale Einwirkungen je Geschoss

Wie bei der Ermittlung der Grundschwingzeit mit
Formel (261.39) nach Norm SIA 261 (2003) wird
hier die horizontale Gesamtkraft aus den standigen
und quasi-stdndigen Lasten angesetzt. Deren Ver-
teilung auf die einzelnen Geschosse erfolgt Uber die
Gebdudehdhe, basierend auf Formel (261.41) der
Norm SIA 261 (2003), was nachfolgend dargestellt

ist.
Ed i
PR LTI ol
d,i Z Ed J - d,j
Ey; standige und quasi-standige Lasten im betrachteten Geschoss i [kN]
Ey; standige und quasi-stdndige Lasten in jedem Geschoss j [kN]
Fy; fiktive horizontale Einwirkung aus stindigen und quasi-stdndigen Lasten im betrachteten Geschoss i [kN]
Z; Hohe des betrachteten Geschosses i ab Niveau Einbindungshorizont [m]
z; Hohe jedes Geschosses j ab Niveau Einbindungshorizont [m]
11,6 m - 765 kN
Fapgx = - 5268 kN = 1336 kN

(29m+58m+8,7m)-1501 kN + 11,6 m - 765 kN

Fy206x = 1966 kKN
Fd,l.OG,X = 1311 kN

Fypgx = 655kN

Horizontale Stockwerkauslenkung

Die Ermittlung der horizontalen Stockwerkauslen-
kung u; erfolgt am globalen Ersatzstab. Figur 71
zeigt die Ausgangsgrossen und die Stockwerkaus-
lenkungen in den Richtungen x und y.

1 2 3
me=77t 133_6kN» - . Upg,x =915 mm ..., Upgy=770mm
8
R
=150t 1966kN | " Kor,pe = 3657 MNm/rad - | uz.06:=748 mm ") Kor,pe = 4680 MNm/rad - | uz.06,=63¢ mm
« J <
g &
1311 kN % o= 9 =510 X = =435
=150t 1311 kNJ ) Korzo6=3657 MNm/rad 2 . [ t1.06:= 510 mm | Kor,2.00 = 4680 MNm/rad | 06 mm
3 g ‘
B
Q
655 kN N = =244 A = =210
my =150t KN ) Kor1.06= 3657 MNm/rad Usg,x mm ) Kok, 1.06 = 4680 MNm/rad Usg,y mm
1 Koreq = 7313 MNm/rad 1% Kokz6 = 9360 MNm/rad
- ), O [ ]

Figur 71:

Darstellung der horizontalen Stockwerkauslenkung mit

1 den horizontal angesetzten Stockwerkersatzkraften F;

2 dem Ersatzstab in Richtung x (QSg, = 100 mm x 4000 mm, Eg,.., = 16200 N/mm?, G, = 219 N/mm?)
und der horizontalen Stockwerkauslenkung u;,

3 dem Ersatzstab in Richtung y (QSgs., = 100 mm x 4000 mm, Eg,,, = 20736 N/mm?, G, = 250 N/mm?)
und der horizontalen Stockwerkauslenkung u;,



Figur 72:
Gegenuberstellung der
Ergebnisse aus der Berech-
nung der Grundschwing-
zeiten nach Norm SIA 261
(2003), mit der Rayleigh-
Methode und am raumli-
chen Tragwerksmodell
nach Kapitel 5.7.

Figur 73:
Bemessungsspektrum
nach Norm SIA 261
(2003) mit den Ordi-
natenwerten fiir nach
unterschiedlichen
Methoden berechneten
Grundschwingzeiten.

Sal-

0,15

0,05

0,00
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Grundschwingzeit
Tix=2-m-
\] 150000 kg - ((0,244 m)? + (0,510 m)? + (0,748 m)?) + 77000 kg - (0,915 m)?
655-103N-0,244m+ 1311-103N-0,510m + 1966 - 103 N- 0,748 m + 1336 - 103N - 0,915 m
T;x=148s
T,,=137s

Verfugt das verwendete Stabstatikprogramm tber
entsprechende Tools, so kénnen die Grundschwing-
zeiten direkt im Stabstatikprogramm berechnet wer-
den. Die damit berechneten Grundschwingzeiten
sollten mit den Ergebnissen der Rayleigh-Methode
Ubereinstimmen.

5.5.4 Vergleich der Resultate

Der Vergleich der Resultate in Figur 72 zeigt, dass
das Abschatzen der Grundschwingzeit nach Formel
(261.38) der Norm SIA 261 (2003) fiir Holzbauten
ungeeignet ist. Die Grundschwingzeit wird deutlich
zu tief angesetzt. Dies fuhrt in der Berechnung zu
massiv _hoheren Erdbebenersatzkraften. Das Ab-
schatzen mit der Formel (261.39) liefert dagegen
fir die Vorbemessung brauchbare Resultate. Die
definitive Tragwerksanalyse sollte aber entweder
mit der genaueren Berechnung nach der Rayleigh-
Methode oder mit einem Stabstatikprogramm ge-
fuhrt werden, wobei beide Methoden mit grosse-

rem Aufwand insbesondere fiir die Berechnung der
horizontalen Tragwandsteifigkeiten verbunden sind.
Fur die Gegenuberstellung der unterschiedlichen
Methoden wurde das Tragwerk des Anwendungs-
beispiels zusatzlich als dreidimensionales Tragsy-
stem im Stabstatikprogramm modelliert und mit
dem Antwortspektrenverfahren berechnet (siehe
Kapitel 5.7). Die Resultate dieser Berechnung zei-
gen, dass die Grundschwingzeiten fast identisch
mit den Werten aus den Berechnungen nach der
Rayleigh-Methode sind. Die leicht hthere Grund-
schwingzeit in Richtung x ergibt sich aus der grosse-
ren Exzentrizitit des Massen- vom Steifigkeitszen-
trum und damit einem starkeren Einfluss der Torsion
in der Biegetorsionsgrundschwingung.

In Figur 73 sind die Ordinatenwerte des Bemes-
sungsspektrums fir die Berechnungen nach den un-
terschiedlichen Methoden der Grundschwingzeit
graphisch dargestellt.

Verfahren Ersatzkraft Antwortspektren
Methode SIA 261 (2003), SIA 261 (2003), Rayleigh-Methode raumliches Trag-
Formel (261.38) Formel (261.39) werksmodell
Richtung xundy X y X y X y
fi 3,18 Hz 0,59 Hz 0,65 Hz 0,67 Hz 0,73 Hz 0,66 Hz 0,72 Hz
T; 0,31s 1,69 s 1555 1,48 s 137s 151s 1,40 s
Sq 0,156 0,055 0,061 0,063 0,068 0,062 0,067
F, 821 kN 290 kN 321 kN 332 kN 358 kN 327 kN 353 kN
1
(D Sqx und S;, nach Formel (261.38)
@) (@ S4x nach Formel (261.39)
St (3 Sy nach Formel (261.39)
] @) S, nach Rayleigh
(® Sg4y nach Rayleigh
(®) S4x nach dem Antwortspektrenverfahren
@ © @ S4y nach dem Antwortspektrenverfahren
(2
0,01 0,1 1 10 T/s/
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5.6 Berechnung der Schnittkrifte je Tragwand

Fur die weiteren Untersuchungen missen die Schnitt-  Die Summe aller Kréfte gilt es schliesslich auf die
krafte je Tragwand ermittelt werden. Als Grundlage Tragwdnde zu verteilen, anhand deren Schnittkréfte
dazu dienen die Erdbebenersatzkrafte aus der Be- die Nachweise gefiihrt werden kénnen.

rechnung nach der Rayleigh-Methode, deren Auftei-

lung auf die Geschossdecken sowie die Schnittkréfte

fur die Richtungen x und y, wie sie in Figur 74 darge-

stellt sind.

In weiteren Schritten mussen die Effekte 2. Ord-

nung und die Torsionskrafte infolge unterschiedli-

cher Lage von Massen- und Steifigkeitszentrum bei

Einwirken der Erdbebenersatzkrifte beurteilt wer-

den.

Figur 74: 1 2 3 4

Bemessungswert der

1 globalen Erdbebenersatz-
kraft am Gebaude F,

2 Aufteilung auf die
Geschossdecken Fy;

3 Bemessungsquerkréfte V,

4 Bemessungsmomente M,

5.6.1 Effekte 2. Ordnung aus der Gebdudeschief- Verformungen in der Erdbebenberechnung mit den

stellung

Die horizontale Auslenkung der Geschossdecken
unter Erdbebeneinwirkung fuhrt zur Schiefstellung
der lastabtragenden Stltzen. In der Folge entstehen
horizontale Rickhaltekrifte, welche Gber die Dek-
kenscheiben in die Tragwénde eingeleitet werden.
Diese zusdtzliche Beanspruchung der Tragwdnde
wird durch die Effekte 2. Ordnung noch vergréssert.
Dieser Effekt gilt nicht nur bei der Erdbebeneinwir-
kung, sondern muss auch unter Windeinwirkung
betrachtet werden.

Die Untersuchung der Effekte 2. Ordnung wird am
globalen Ersatzstab durchgefiihrt, wie er fur die
Grundschwingzeitberechnung nach der Rayleigh-
Methode verwendet wurde (Figur 71). Wie im Kapi-
tel 3.2.5 erlautert, erfolgt dabei die Ermittlung der

Mittelwerten des Elastizitditsmoduls, des Schubmo-
duls und des Verschiebungsmoduls.

Nachfolgend werden die Berechnungen der Effekte
2. Ordnung fur die Richtung x dargestellt und
schliesslich in Figur 78 flr beide Richtungen x und y
zusammengefasst.



Horizontale Verformungen 1. Ordnung, bestimmt

am Ersatzstab

Figur 75 zeigt die Erdbebenersatzkrafte am globalen
Ersatzstab, die daraus resultierenden Verformun-
gen aus der Berechnung 1. Ordnung, die mit
q' =(q+1)/2 korrigierten Verformungen flr die Be-
rechnung nach 2. Ordnung (siehe Kapitel 3.1.3)
sowie die daraus resultierenden Schnittkréfte. Der
Korrekturfaktor in Abhangigkeit vom Verhaltensbei-
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wert g beriicksichtigt den plastischen Verformungs-
anteil, der unter der Einwirkung des Bemessungsbe-
bens fir die Berechnung nach 2. Ordnung zu be-
rlicksichtigen ist.

1 2 3 4 5 6
84kN - _ 58 mm _ . 116 mm
124 kN " Kpr,p6 = 3657 MNm/rad 147 mm _.|94mm 244 kNm
S ®

83 kN 3 \ Kpr,2.06 = 3657 MNm/rad 32 mm _[64 mm 847 kNm

— > AP,

41KN_ ™ Kbr,1.06 = 3657 MNm/rad 15 mm 30 mm 1691 kNm
x _
\ Kpr,rc=7313 MNm/rad 2654 kNm

] ) ] |
Figur 75:

Globaler Ersatzstab in Richtung x mit

1 den Erdbebenersatzkraften aus der Rayleigh-Berechnung F,
2 dem Ersatzstab (QSg s, = 100 mm x 4000 mm, Egyqe, = 16200 N/mMm?, Grpeqe, =219 N/mm?)

3 den elastischen Verformungen u,,

4 den korrigierten Verformungen ug - q' =uy - (q +1)/2

5 den resultierenden Querkraften V;
6 den resultierenden Biegemomenten M,

Beriicksichtigung der zufélligen Schiefstellung

der Tragwénde

Nach Norm SIA 265 (2003), Ziffer 5.8.3.2 ist flir Be-
rechnungen 2. Ordnung die Beanspruchung aus
der Schiefstellung im spannungslosen Zustand zu
berticksichtigen. Der Schrégstellungswinkel ¢ ist
nachfolgend fir das Anwendungsbeispiel darge-
stellt. Daraus ergibt sich eine Zunahme der Schief-
stellung pro Geschoss von 9,5 mm.

— 0,005 -
¢ h

@ Schrégstellungswinkel im Bogenmass [rad]
h gesamte Gebaudehohe [m]

5
—— =3,28-1073

= 0,005 -
@ > 1116

@-h=2328-10"3-11600 mm = 38 mm



Figur 76:
Notwendige Parameter zur
Berechnung der 0-Werte.

Empfindlichkeit der gegenseitigen horizontalen
Stockwerkverschiebung

Gemédss Eurocode 8 (2004) sind die Effekte 2. Ord-
nung zu berticksichtigen, wenn die Empfindlichkeit
der gegenseitigen Stockwerkverschiebung 6 den
Wert 0,1 Uberschreitet (siehe Kapitel 3.1.3). Die
massgebenden Verformungen der Tragwande, wel-
che fiir die Berechnung nach 2. Ordnung zu bertick-
sichtigen sind, ergeben sich aus den mit dem Faktor
q’=(q+1)/2 multiplizierten elastischen Verformun-
gen, summiert mit der zufélligen Schiefstellung der
Tragwande nach Ziffer 5.8.3.2 der Norm SIA 265
(2003). In Figur 76 sind die fur die Berechnung der
6-Werte notwendigen Parameter aufgefthrt.
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Lage Hohe ab Ein- Querkraft V; standige und horizontale horizontale mittlere
bindungs- quasi-stindige | Auslenkung Auslenkung Stockwerkver-
horizont Lasten N, u, U, q’ + schiebung d,.
zufillige Schief-
stellung
DG 11,6 m 84 kN 765 kN 58 mm 154 mm 31 mm
2.0G (87m 208 kN 1501 kN 47 mm 123 mm 40 mm
1.0G |5,8m 291 kN 1501 kN 32 mm 83 mm 43 mm
EG 29m 332 kN 1501 kN 15 mm 40 mm 40 mm
Fur das Anwendungsbeispiel ergeben sich in Rich- 5 _ Ny-d.
tung x die nachfolgenden dargestellte Empfindlich- Vg h;

keitswerte der gegenseitigen Stockwerkverschie-
bung. Diese zeigen, dass die Effekte 2. Ordnung
in allen Geschossen ausser dem Dachgeschoss be-
ricksichtigt werden mussten, da die Empfindlich-
keitswerte 6 der Stockwerkverschiebung den Wert
0,1 tiberschreiten. Da der Empfindlichkeitswert 8 im
1. und 2. Obergeschoss zwischen den Werten 0,1
und 0,2 liegt, kann die zusétzliche Beanspruchung
wie in Kapitel 3.1.3 beschrieben mit dem Faktor
1/(1-6) erfasst werden. Dieser Ansatz wird nach-
folgend mit dem genaueren Nachweis verglichen,
der erforderlich ist, wenn die Empfindlichkeitswerte
6 > 0,2 sind.

6; Empfindlichkeit der gegenseitigen Stockwerkver-
schiebung im Geschoss i [-]

d, mittlere Stockwerkverschiebung [mm]

h;  Hohe des Geschosses i [mm]

N, standige und quasi-standige Lasten [kN]

V; Bemessungswert der Querkraft [kN]

o0 - 5268 kN - 40 mm
EG ™ 332 kN - 2900 mm

=0,22

91.06 = 0,19
92.06 = 0,15

HDG = 0,10




Zusatzbeanspruchungen aus den Effekten

2. Ordnung

Die horizontalen Zusatzkrafte infolge der Stiitzen-
schiefstellung sind unabhéngig von der Erdbeben-
beanspruchung nach den Gesichtspunkten der
Tragsicherheit zu beurteilen. Da es sich bei den aus-
steifenden Tragelementen um Scheiben handelt,
kann auf eine Reduktion der Steifigkeiten verzichtet
werden, wie sie gemdss der Norm SIA 265 Ziffer
5.8.3.2 fur Berechnung nach 2. Ordnung definiert
ist (siehe Kapitel 3.1.3).

In Figur 77 ist der vorverformte Ersatzstab abgebil-
det, an welchem die Effekte 2. Ordnung mit einem
Stabstatikprogramm ermittelt werden. Die Vorver-
formung ergibt sich aus der Uberlagerung der Ver-
formungen aus der Berechnung 1. Ordnung mit der

1 2
‘ 765 kN 765 kN
84 kN F
l 1501 kN 1501 kN
124N % Kprp6 = 3657 MNm/rad
AP
L 1501 kN ° 1501 kN
83kN S % Kpr,z,06 = 3657 MNm/rad
= J
¢ 1501 kN 1501 kN
41EN, N Koe,1.06 = 3657 MNm/rad
J
™ Kprec =7313 MNm/rad
] *
Figur 77:

Globaler Ersatzstab mit

10 mm + 30 mm + 3 mm
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zufélligen Schiefstellung des Tragwerkes. Die resul-
tierenden Schnittkrafte (Figur 77, Nr. 4 und 5) wer-
den Uber die Deckenscheiben in die Tragwdnde
eingeleitet und beanspruchen diese zusatzlich. Ent-
gegen der vorangegangenen Beurteilung der Stock-
werkverschiebung ist nachfolgend die Berechnung
Uber alle vier Geschosse dargestellt, um die spater
folgenden Gegentiberstellungen vollstandig zeigen
zu konnen.

38 mm + 116 mm + 11 mm

29 mm + 94 mm + 9 mm
31kNm

19mm + 64 mm + 6 mm
124 kNm

280 kNm

501 kNm

1 den berticksichtigten standigen und quasi-standigen Einwirkungen F,
2 dem Ersatzstab (QSg s, = 100 mm x 4000 mm, Egpqe, = 16200 N/Mmm?, Ggpoqe, =219 N/mm?)
3 den berticksichtigten Vorverformungen fir die Berechnung nach 2. Ordnung: zuféllige Schiefstellung

sowie Verformungen aus 1. und aus 2. Ordnung

4 den resultierenden Querkréften infolge der Rickhaltekréfte aus der Stiitzenschiefstellung Vi oapung
5 den resultierenden Biegemomenten infolge der Rickhaltekréfte aus der Stitzenschiefstellung M;; ognung



Figur 78:

Globaler Ersatzstab mit

1 den horizontalen Rick-
haltekraften infolge der
Stltzenschiefstellung P,

2 den Erdbebenersatz-
kraften F,

3 den resultierenden Be-
messungsquerkraften V;

4 den resultierenden Be-
messungsbiegemomen-
ten M,

Figur 79:
Gegenuberstellung der
Schnittkrafte aus der Be-
rechnung nach der Ray-
leigh-Methode mit und
ohne Bericksichtigung der
Effekte nach Berechnung
2. Ordnung in Richtung x.

Figur 80:
Gegenlberstellung der
Schnittkrafte aus der Be-
rechnung nach der Ray-
leigh-Methode mit Beriick-
sichtigung der Effekte

2. Ordnung nach Norm
SIA 265 (2003) und der
Né&herung nach Euro-
code 8 (2004) in Rich-
tung x.

Resultierende Gesamtbeanspruchung

In Figur 78 sind die horizontalen Rickhaltekréfte in-
folge Stutzenschiefstellung den Erdbebenersatzkraf-
ten gegeniibergestellt. Diese zusdtzlichen Krafte,
welche Uber die Tragwdnde abgetragen werden
mussen, sind fiir das Anwendungsbeispiel in beiden
Richtungen x und y von Bedeutung. Die Schnitt-
krafte sind fur die Bemessung der Tragwande mass-
gebend.

Die gleiche Beurteilung musste auch fur den Last-
fall Wind durchgefiihrt werden. Die zusatzlichen
Schnittkréfte wiirden aber wesentlich kleiner ausfal-
len, da die auftretenden horizontalen Verformun-
gen unter Windeinwirkungen viel kleiner sind.

Gegeniiberstellung

In Figur 79 sind die Schnittkrafte aus der Berech-
nung nach der Rayleigh-Methode mit und ohne Be-
ricksichtigung der Stutzenschiefstellung respektive
der Effekte 2. Ordnung zusammengefasst. Die Ge-
genuberstellung der Resultate zeigt, dass die Quer-
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krafte bis zu 25% und die Biegemomente bis zu
21% grosser werden.

In Figur 80 werden die globalen Schnittgrdssen in
Richtung x aus der Berechnung nach 2. Ordnung
mit den Werten gemdss dem Verfahren nach Euro-
code 8 (2004) verglichen. Dabei zeigt sich, dass die
Unterschiede minimal sind. Im Erd- und im 1. Ober-
geschoss sind nach Eurocode 8 (2004) die Werte
der Berechnung nach 2. Ordnung zu verwenden,
da die Empfindlichkeitwerte 6 der Stockwerkver-
schiebung in diesen Geschossen den Wert 0,2 Uber-
schreiten.

Fur die weiteren Schritte des Anwendungsbeispiels
werden die Schnittkrédfte aus der Berechnung nach
2. Ordnung verwendet, weil im fir die Bemessung
relevanten Erdgeschoss der Empfindlichkeitswert 6
der Stockwerkverschiebung tiber 0,2 liegt und somit
eine ndherungsweise Beriicksichtigung der Effekte
2. Ordnung nicht moglich ist. Zudem mussen die Ef-
fekte 2. Ordnung bei allen Geschossen ausser dem
Dachgeschoss berticksichtigt werden (6>0,1).

Lage Héhe 4 av Vau Vaun/Va | My Aya My My /Ma
DG 11,6 m |84 kN 11 kN 95 kN 113% - - - -
2.0G [87m 208 kN 32 kN 240kN 1 115% | 244 kNm 31 kNm 275 kNm 113%
1.0G |58m 291 kN 54 kN 345kN  119% | 847 kNm 124 kNm 971 kNm 115%
EG 29m 332kN 76 kN 408 kN :123% [1691 kNm 280 kNm 1971 kNm  117%
EG 0,0m 332 kN 76 kN 408 kN 1123% 2654 kNm 1501 kNm 3155 kNm 119%
Berechnung 2. Ordnung Naherung mit dem Faktor Abweichung
1/(1-0)
Lage Héhe Van Mg Vau My Vau My
DG 11,6 m 95 kN - 93 kN - 2% -
2.0G 8,7m 240 kN 275 kNm 245 kN 271 kNm 2% 1%
1.0G 58m 345 kN 971 kNm 359 kN 996 kNm 4% 3%
EG 29m 408 kN 1971 kNm 426 kN 2088 kNm 4% 6%
EG 0,0m 408 kN 3155 kNm 426 kN 3403 kNm 4% 8%




Figur 81:

Statische Systeme fur die
Berechnung der horizonta-
len Steifigkeiten der einzel-
nen Geschosse.

Figur 82:

Mittels Stabstatikpro-
gramm ermittelte horizon-
tale Steifigkeiten k; der
Tragwénde in den unter-
schiedlichen Geschossen.

5.6.2 Ermittlung des Steifigkeits- und
des Massenzentrums

Das geometrische Modell zur Berechnung nach
dem Ersatzkraftverfahren ist soweit vereinfacht,
dass davon ausgegangen werden kann, dass die
Erdbebenersatzkrafte in den Massenzentren der Ge-
schossdecken angreifen. Die Lage des Massenzen-
trums féllt mit dem Flachenschwerpunkt der Ge-
schossdecke zusammen, sofern die Massen der
Decke, der Ubrigen Bauteile sowie der Nutzlast als
gleichformig verteilt tiber die Geschossflache ange-
nommen werden konnen. Die Lage des Steifigkeits-
zentrums ist von der horizontalen Steifigkeit der
Tragwénde und von deren Anordnung im Grundriss
abhangig.

Ermittlung des Steifigkeitszentrums

Das Steifigkeitszentrum wird flr jede Geschoss-
decke und fur das Flachdach einzeln berechnet. Die
horizontalen Steifigkeiten der Tragwédnde werden
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mit einem Stabstatikprogramm berechnet. Die Trag-
wdnde werden hierzu mit den Ersatzsteifigkeiten
EI" und GA” sowie den entsprechenden Drehfeder-
steifigkeiten der Verankerungen und Stockwerkan-
schliisse nach Figur 69 als eingespannte Kragarme
modelliert. Die horizontale Steifigkeit der Trag-
wande ergibt sich aus dem Quotient der angesetz-
ten Einheitslast auf dem Niveau der Geschossdek-
ken bzw. des Daches und der daraus resultierenden
Verformung. Die statischen Systeme fiir die Berech-
nung sind in Figur 81 dargestellt. In Figur 82 sind die
horizontalen Steifigkeiten der vier Tragwédnde des
Anwendungsbeispiels zusammengefasst.

1 kN—
DG
) 1kN-—»
2.0G
D 1kN-—»
1.0G 1.0G
D ) 1kN-—»
EG EG J EG
::3 A)’ /)
Lage Hoéhe ab Einbin- TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
dungshorizont (Ldnge 3 m) (Ldnge 4 m) (Ldnge 4 m) (Ldnge 4 m)
DG 11,6 m 1471 kN/m 2212 kN/m 2212 kN/m 2212 kN/m
2.0G 8,7m 2439 kN/m 3534 kN/m 3534 kN/m 3534 kN/m
1. 0G 58m 4425 kN/m 6173 kN/m 6173 kN/m 6173 kN/m
EG 29m 10101 kN/m 13699 kN/m 13699 kN/m 13699 kN/m




Figur 83:
Gebdudegrundriss mit Ko-
ordinatenangabe (x/y) der
Schubmittelpunkte der
Tragwénde und schemati-
scher Darstellung der hori-
zontalen Steifigkeiten
(Federn) furr die Berech-
nung des Steifigkeitszen-
trums. Der Koordinatenur-
sprung 0/0 befindet sich
unten links an der Grund-
rissecke.

Figur 84:

Koordinaten der Steifig-
keitszentren in den unter-
schiedlichen Stockwerken.

Figur 83 zeigt die Lage der Tragwdnde im Grundriss
mit der Angabe der Koordinaten (x/y) ihrer Schub-
mittelpunkte. Die horizontale Verschiebesteifigkeit
ist schematisch durch Federn dargestellt.

Die Koordinaten xg der Steifigkeitszentren in Trag-
richtung x liegen aufgrund der symmetrisch ange-
ordneten und identisch konstruierten Tragwénde
TWY1 und TWY2 in allen Geschossen bei 8,0 m.
Die Berechnung der Koordinaten y wird fiir das An-
wendungsbeispiel nachfolgend dargestellt.

In Figur 84 sind die berechneten Koordinaten der
Steifigkeitszentren zusammengestellt. Die Koordi-
naten in Richtung y unterscheiden sich in den ein-
zelnen Geschossen voneinander. Mit zunehmender

N 6500 N 9500 Th
F 6500/12000 y
-—/
8 ke
8 wxt
Nl o
8 i N
— || 2
S ‘ & ]
8
Q|
Q|
& o
i ) g
S|1S =
krwxz *{ S g
| x e g §
" 0/0 7000/0 v
| 7000 L 9000 L
* * *
n
_ Zi:l(ki,x }’i)
o =

n
i=1 ki,x
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Hohe nimmt die Biegesteifigkeit der kiirzeren Trag-
wand TWX1 im Vergleich zu derjenigen der lange-
ren Tragwand TWX2 stédrker ab. Aus diesem Grunde
verschieben sich die Steifigkeitszentren mit zuneh-
mender Hohe kontinuierlich in Richtung der ldnge-
ren bzw. steiferen Tragwand TWX2.

k;, horizontale Steifigkeit der Wand i parallel zur x-Achse [kN/m]
y; Abstand des Schubmittelpunktes der Wand i vom Koordinatenursprung in Richtung y [m]
ys Abstand des Steifigkeitszentrums vom Koordinatenursprung in Richtung y [m]

10101 kN/m-12m + 13699 kN/m - 0 m

YsEe = 10101 KN/m + 13699 kN/m
Ys,1.06 = 501m

Ys,206 =490 m

=509m

Yspe =479 m

Lage Hohe ab Einbindungshorizont Koordinaten in Richtung x Koordinaten in Richtung y
DG 11,6 m 8,00 m 479 m

2.0G 8,7m 8,00 m 490 m

1. OG 58m 8,00 m 501 m

EG 29m 8,00 m 5,09 m




Figur 85: Gebdudegrund-
riss mit Aufteilung der
Grundrissflache in Teilfla-
chen A; im Falle unter-
schiedlicher Deckenlasten.
Angegeben sind auch die
Koordinaten der Flachen-
schwerpunkte x/y. Der Ko-
ordinatenursprung 0/0 be-
findet sich unten links an
der Grundrissecke.

Figur 86:

Koordinaten der Massen-
zentren in den unter-
schiedlichen Stockwerken.

Ermittlung des Massenzentrums

Fur die Berechnung der Koordinaten des Massen-
zentrums wurde eine konstante Massenverteilung
Uber die Geschossflache angenommen. Diese setzt
sich aus den stdndig wirkenden Eigen- und Aufla-
sten sowie den quasi-stdndigen Anteilen der Nutz-
lasten zusammen. Figur 85 zeigt, wie eine Decken-
scheibe im Falle unterschiedlicher Deckenlasten
aufgeteilt werden kann. Die Teilflachen mit der ent-
sprechenden Deckenlast (standige und quasi-stan-
dige) und die Koordinaten ihrer Schwerpunkte sind
in der aufgeftihrten Formel entsprechend einzuset-
zen.

., 7000 N 9000 .,

Az
11500/8000

8000

Az
3500/6000

12000

11500/2000

x
&
4000 |

¥

| 7000 | 9000
# *

-
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Y (A Fay)
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Da die Decken des Anwendungsbeispiels in ihrem
Aufbau und in ihrer Nutzung identisch sind, kann
auf die Unterteilung der Deckenflache verzichtet
werden. Fir das Anwendungsbeispiel ergeben sich
aufgrund der Symmetrie die Koordinaten nach Figur
86.

A Teilfliche i im Gebdudegrundriss [m?]
Fy; standige und quasi-standige Last auf Teilfliche i [kKN/m?]
x;undy; Massenschwerpunkt der Teilfliche i [m]

Xy und y), Lage des Massenzentrums, bezogen auf den Koordinatenursprung [m]

Lage Hohe ab Einbindungshorizont | Koordinaten in Richtung x Koordinaten in Richtung y
DG 11,6 m 8,0m 6,0m
2.0G 8,7m 8,0m 6,0m
1. 0G 58m 8,0m 6,0m
EG 29m 8,0m 6,0 m




Figur 87:

Exzentrizitdt der Massen-
zu den Steifigkeitszentren
pro Geschoss.

5.6.3 Exzentrizititen der resultierenden Ersatz-
krafte

Aufgrund der nahezu symmetrischen Aussteifung
im Grundriss und der Uber alle Geschosse gleich
steifen und kontinuierlich verlaufenden Tragwande
sind die Unterschiede zwischen den Exzentrizitaten
— definiert als Abstand vom Massen- zum Steifig-
keitszentrum — der resultierenden Ersatzkrafte pro
Geschoss sehr klein. In der Praxis wéren Vereinfa-
chungen denkbar, indem z.B. in der Berechnung fuir
jedes Geschoss die maximalen Exzentrizitdten des
Dachgeschosses verwendet wiirden.

Exzentrizitat zwischen Massen- und Steifigkeits-
zentrum

Die Exzentrizitdt der resultierenden Ersatzkraft wird
berechnet, indem die Koordinaten der Massen- und
Steifigkeitszentren voneinander subtrahiert werden.
Hier ist zu beachten, dass die Vorzeichen fur die
weiterfiihrenden Berechnungen der Torsionsmo-
mente und Schnittkrafte von Bedeutung sind.
Nachfolgend ist die Berechnung der y-Koordinate
fur die Exzentrizitat dargestellt. Die Zusammenfas-
sung flr das Anwendungsbeispiel ist in Figur 87
dargestellt. Darin ist ersichtlich, dass die Exzentrizi-
taten klein ausfallen. Ware dies nicht so, dirfte die
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weitere Erdbebenberechnung nicht mit dem Ersatz-
kraftverfahren erfolgen (vergleiche Norm SIA 261
(2003), ziffer 16.5.1.3). Die Tragwerksanalyse
misste dann z.B. anhand des Antwortspektrenver-
fahrens erfolgen. Alternativ kénnen aber auch die
Tragwénde angepasst werden, um die Exzentrizita-
ten zu verkleinern.

€y =Vm —Ys

e, Exzentrizitdt der resultierenden Ersatzkraft [m]

Yu y-Koordinate des Massenzentrums [m]
Ys y-Koordinate des Steifigkeitszentrums [m]

eggy = 6,00m—509m=1091m
eZ.OG'y = 0,99 m
€06y = 1,10m

eDG‘y = 1,21 m

Lage Hdohe ab Einbin- Xs Xy ey Vs Yu e,
dungshorizont

DG 11,6 m 8,0m 8,0m 00m 4,79 m 6,0m 1,21 m

2.0G 8,7m 8,0m 8,0m 0,0m 490 m 6,0m 1,10 m

1. 0G 58m 80m 80m 00m 501 m 6,0m 0,99 m

EG 29m 8,0m 8,0m 00m 5,09 m 6,0m 091 m
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Die wirksame Exzentrizitdt der resultierenden Er-
satzkraft in einem Geschoss ergibt sich durch die
Lage der Resultierenden aus allen in der Regel ex-
zentrisch angreifenden Ersatzkrdften oberhalb des
betrachteten Stockwerks. Sie ldsst sich wie nachfol-
gend fur die Richtung y dargestellt berechnen.

CXi(Fajxeiy)
iy~ ~n o
;l:i Fd,j,x

e;, Exzentrizitdt der resultierenden Ersatzkraft im Geschoss i infolge aller oberhalb
des betrachteten Stockwerks angreifenden Ersatzkrafte in Richtung y [m]

e;, Exzentrizitdt der resultierenden Ersatzkraft im Geschoss j [m]

Fy;. Ersatzkraft des Geschosses j in Richtung x [kN]

63kN-091m+ 105kN-0,99m+ 145kN-1,10m+95kN-1,21m
63 kN + 105 kN + 145 kN + 95 kN

€pGy = =1,07m
el'OG’y = 1,10 m

€06y = 1,14m

eDG’y = 1,21 m



Figur 88:

Massgebende Exzentrizitat
je Geschoss und daraus
resultierende obere und
untere Bemessungswerte
der Hebelarme zur Berech-
nung der Torsionsmo-
mente.

Oberer und unterer Bemessungswert der Exzentri-
zitat der resultierenden Ersatzkraft

Die planmassigen Exzentrizitdten der resultierenden
Stockwerkersatzkréfte entsprechen noch nicht den
Bemessungswerten, welche fiir die Berechnung der
Torsionsmomente nach dem Ersatzkraftverfahren zu
verwenden sind. Um der tatsachlichen und zufalli-
gen Torsionswirkung Rechnung zu tragen, sind sie
nach Norm SIA 261 (2003), Ziffer 16.5.2.7 fiir den
unteren (inf) und oberen (sup) Bemessungswert mit
entsprechenden Lastbeiwerten zu multiplizieren
und zuséatzlich mit 5% der Gebdudebreite senkrecht
zur betrachteten Anregungsrichtung zu vergros-
sern.

€a supiy = 1,5- €y + 0,05 - by
Cd,infiy — 0,5- €y — 0,05 - by

b

y
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Die Berechnung ist nachfolgend fir die Richtung y
dargestellt, und in Figur 88 sind die planmassigen,
unteren und oberen Werte der Exzentrizitdten der
resultierenden Ersatzkrafte fiir beide Richtungen zu-
sammengefasst. Figur 89 zeigt die Lage des Mas-
sen- und Steifigkeitszentrums und die Koordinaten
der Angriffspunkte infolge der Exzentrizitdten ver-
schobener Massenzentren auf der Hohe des Da-
ches.

Gebaudebreite senkrecht zur Erdbebeneinwirkung [m]

€qngiy unterer Wert der Exzentrizitét der resultierenden Ersatzkraft in Richtung y [m]
€4,supiy Oberer Wert der Exzentrizitat der resultierenden Ersatzkraft in Richtung y [m]

€y

Exzentrizitdt der resultierenden Ersatzkraft im Geschoss i infolge aller oberhalb des

betrachteten Stockwerks angreifenden Ersatzkrafte [m]

eqsuprcy = 1,5+1,07m+0,05-12m = 2,21m
eqinfrcy = 0,5-1,07m—0,05-12m = —-0,07m
€4 sup, 106G,y = 2,25 M

€ sup, 206y = 2,31 m

€d,sup,pGy = 2,42 m

€q,inf,1.06y = —0,05m

q,inf,2.06y = —0,03 m

€d,inf,.nGy = 0,0m

Lage Héhe ab Einbin- €ix €d,sup,ix €d,infix Ciy €d,sup,iy Cd,infiy
dungshorizont

DG 11,6 m 00m 0,80 m -0,80 m 1,21 m 2,42 m 0,0m

2.0G 8,7m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,14 m 2,31m -0,03m

1. 0G 58m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,10 m 2,25 m -0,05 m

EG 29m 0,0m 0,80 m -0,80 m 1,07 m 221m -0,07 m




Figur 89:

Lage des Massen- gegen-
tber dem Steifigkeitszen-
trum auf der Hohe des
Dachs (oben) und An-
griffspunkte der Erdbeben-
ersatzkrafte auf der Hohe
des Dachs infolge der Be-
messungsexzentrizitaten
(unten). Der Koordinaten-
ursprung 0/0 befindet sich
jeweils unten links an der
Grundrissecke.

Figur 90:

Obere und untere Bemes-
sungswerte der Torsions-
momente.
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45000, 3000 , 8000 4 Beriicksichtigung der Torsionsmomente
S — -+ Insgesamt ergeben sich aufgrund der oberen und
b unteren Werte der Exzentrizitdt der resultierenden
IS 8 Ersatzkréfte pro Geschoss vier unterschiedliche Tor-
< [= & . . . - . . . .
u sionsmomente, je zwei Werte fur die Einwirkung in
+ = B B I . .
. & Richtung x und y, die Uber Kréftepaare durch die
s -
g 4000 . T Tragwande abgetragen werden.
- = > . .
° ? z g Nachfolgend ist die Berechnung der Bemessungs-
we . | L werte der Torsionsmomente aus den Ersatzkréften
5000 4000 7000 fur die Richtung x dargestellt und in Figur 90 fur
beide Richtungen zusammengefasst.
5000 3000 8000
=) —— -
S TW X1
- 800
(=] > (=3
HE M, g :
8800/7200
Mins 4 1S 3
o 7200/4810  8000/4810 e
§ f ,u@oo s IS
L. ik
X TW X2

0/0
5000 4000 7000

n
Td,i,x =€qiy " Z Fd,j,x
j=i

€4;y Bemessungsexzentrizitit des Geschosses i in Richtungy [m]

Fyj, Stockwerkersatzkraft des Geschosses j in Richtung x [kN]

T;;, Torsionsmoment aus Kraft in Richtung x bezogen auf das Steifigkeitszentrum
im Geschoss i [kNm]

Tusuprcx = 2,21 m- 408 kN = 902 kNm
Tainfecx = —0,07 m - 408 kN = —29 kNm
Ty sup,1.06x = 776 KNm

Tainf,1.062 = —17 KNm

Ty sup.206x = 554 KNm

Tainf,206, = —7 KNm

Tasuppex = 230 KNm

Td,inf,DG,x = 0 kNm

Lage Héhe ab Einbin- Ty supx T inx Tasupy Ty ingy
dungshorizont

DG 11,6 m 230 kNm 0 kNm 80 kNm -80 kNm

2.0G 8,7m 554 kNm -7 kNm 202 kNm —202 kNm

1. 0G 58m 776 kNm =17 kNm 290 kNm —290 kNm

EG 29m 902 kNm —29 kNm 343 kNm —343 kNm




Figur 91:

Grundriss des Erdgeschos-
ses mit schematischer Dar-
stellung der Translations-
(helle Pfeile) und Rotati-
onskomponenten (dunkle
Pfeile) infolge der Erdb-
ebenersatzkrifte in Rich-
tung x (oben) und y
(unten).

5.6.4 Verteilung der Stockwerkersatzkraft
auf die Tragwénde

Die Ersatzkrafte werden stockwerkweise auf die ein-
zelnen Tragwdnde aufgeteilt. Diese Aufteilung er-
folgt fiir die Querkréfte (Translationskomponenten)
aus Kapitel 5.6.1 und die Torsionskrafte (Rotations-
komponenten) aus Kapitel 5.6.3 in Abhdngigkeit
von den horizontalen Steifigkeiten der Tragwénde
und des Abstandes ihres Schubmittelpunktes vom
Steifigkeitszentrum. Hierbei ist zu beachten, dass
sowohl der obere T, als auch der untere Bemes-
sungswert T, der Torsionsmomente berticksichtigt
werden mussen, da der massgebende Lastfall nicht
zum vornherein festgelegt werden kann.

Figur 91 zeigt die Auswirkungen der Stockwerker-
satzkrafte und der resultierenden Torsionsmomente
im Grundriss graphisch auf. Eine Einwirkung in Rich-
tung x erzeugt aufgrund der Torsion auch Schnitt-
krafte fur die Tragwénde, die in Richtung y ange-
ordnet werden. Einzelne Tragwdnde in Richtung der
einwirkenden Ersatzkréfte erfahren infolge der Tor-

p
2
* Eo Far My,

N
2|t
TW X2
-—
—
y
L.
—
TW X1
>
? E +Msup

4
2
N
S
TW Y2
e
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sion eine zusatzliche Beanspruchung. Wenn Rotati-
onskomponenten in die entgegengesetzte Richtung
der einwirkenden Ersatzkrafte zeigen, kénnen sich
diese fir einzelne Tragwénde auch giinstig auswir-
ken.

Berechnung der Querkrafte

Tragwénde in Richtung y erfahren aus einer hori-
zontalen Einwirkung in Richtung x nur infolge des
Torsionsmomentes eine Beanspruchung, da die Stei-
figkeit um die schwache Achse der Wande in der
Berechnung vernachlassigt wird. Die Querkrafte fur
die Tragwénde in Richtung y werden analog be-
rechnet, wobei die Indizes x durch y in der Formel
auszutauschen sind.
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Nachfolgend ist die Berechnung der Querkréfte aus
der Auswirkung der Translation (F,;) auf der Rota-
tion (T,) der Tragwand TWX1 dargestellt. In Figur
92 sind die dazu notwendigen Parameter aufge-
fuhrt. Die Werte fir die horizontale Steifigkeit (k;,)
sind in Figur 82 ersichtlich.

Figur 92: Lage Héf)e ab Einbindungs- |y} ki Z(kix ey - 1%)
Parameter zur Berechnung horizont " Y
der Querkrafte fur Trag- DG 11,6 m 721m 1471 kN/m 0,41 GNm
wand TWX1. 2.0G 8,7m 7,10 m 2439 kN/m 0,66 GNm

1.0G 58m 6,99 m 4425 kN/m 1,16 GNm

EG 29m 691 m 10101 kN/m 2,59 GNm

!
Vdix:Fde'i+Tdix' kll; Y. 7
" Ykix "7 T(kix-yi* +kiy-x[%)

Fy; Summe aller oberhalb des betrachteten Geschosses i angreifenden Ersatzkrafte in Richtung x [KN]
ki, horizontale Steifigkeit der Tragwand TWXi in Richtung x im Geschoss i [kN/m]

k;, horizontale Steifigkeit der Tragwand TWYi in Richtung y im Geschoss i [kN/m]

T,ix zu beriicksichtigende Torsion des Geschosses i infolge einer Einwirkung in Richtung x [kNm]
Vy;x resultierende Querkraft in Richtung x im Geschoss i [kN]

Xx’;  Abstand des Schubmittelpunktes der Tragwand TWYi im Geschoss i vom Steifigkeitszentrum in Richtung x [m]
y’;  Abstand des Schubmittelpunktes der Tragwand TWXi im Geschoss i vom Steifigkeitszentrum in Richtung y [m]

oy, J0L0LKN/m 10101 KN/m691m
dEGE = 23800 kN/m M 59 - 106 kNm

Vd,].OG,X = 165 kN
Vd,Z.OG,X = 113 kN

Vd,DG,X =44 kN



Berechnung der Biegemomente

Die Biegebeanspruchung einer Tragwand resultiert
aus den Querkraften infolge der Einwirkung der
Erdbebenersatzkrafte in den einzelnen Geschossen.
Das Biegemoment auf der H6he der Grundrissflache
im Geschoss i berechnet sich aus der Summe der

n
Md,i = Z (Z] . AVd,})

j=i+1
AVd,j = Vd,j - Vd,j+1

Z]:h]_hl
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Produkte aus der Querkraft AV,; (Anteil der ein-
wirkenden Erdbebenersatzkraft auf Hohe j) und
dem Abstand z; (Abstand der Geschossdecke j zur
Grundrissflache in Geschoss i).

Nachfolgend ist die Berechnung der Biegemomente
fur die Tragwand TWX1 dargestellt.

AVy;  Zunahme der Querkraft der Tragwand auf Hohe der Geschossdecke j [kN]

i Hohe der Geschossdecke i ab Niveau Einbindungshorizont [m]
Hohe der Geschossdecke j ab Niveau Einbindungshorizont [m]

M,;;  Momentbeanspruchung einer Tragwand auf Hohe der Grundrissflache in Geschoss i [kNm]

Vaj Querkraft der Tragwand auf Hohe der Geschossdecke j [kN]
V4je1  Querkraft der Tragwand auf Héhe der Geschossdecke j+1 [kN]
z; Abstand der Geschossdecke j zur Grundrissfliche in Geschoss i [m]

Mypx =29m-33kN+58m-52kN +8,7m-69kN + 11,6 m - 44 kN = 1508 kNm

Mg 106, = 934 kNm
Md,Z.UG,X = 4’55 kNm

My pex = 128 KNm



Berechnung der Normalkrafte

Werden die Biegemomente der Tragwande durch
die Wandlangen dividiert, erhdlt man als Resultat
die Verankerungskrafte auf der Héhe des Einbin-
dungshorizontes und die Anschlusskrafte am Stock-
werktibergang. Die Normalkréfte infolge der hori-
zontalen Einwirkungen verlaufen (iber die gesamte
Stutzenhohe dreiecksformig. Diese Normalkréfte
sind mit allfalligen Normalkréaften aus den vertikalen
Einwirkungen (stdndige und quasi-standige) zu

M,
*Ng; = %
13

I, Lange der Tragwand i [m]
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tberlagern. Beim Anwendungsbeispiel werden zur
Vereinfachung nur die Normalkrafte aus den hori-
zontalen Einwirkungen berticksichtigt.

Nachfolgend ist die Berechnung der Normalkréfte,
resultierend aus den horizontalen Einwirkungen, fiir
die Tragwand TWX1 dargestellt.

M,; Momentbeanspruchung einer Tragwand im Geschoss i [kNm]

N,; Normalkrifte in einer Tragwand im Geschoss i [kN]

1508 kKNm
3,0m

Nd,l.OG,X = 311 kN

=503 kN

AdEGx —

Nd,Z.OG,X = 152 kN

Nd,DG,X = 4‘3 kN



Figur 93:

Massgebende Schnittkrafte
aus dem Ersatzkraftverfah-
ren fur die Tragwande in
Richtung x.

Figur 94:

Massgebende Schnittkrafte
aus dem Ersatzkraftverfah-
ren fur die Tragwdnde in
Richtung y.

Figur 95:

Resultierende Querkréfte
V; und Biegemomente M,
fur die Tragwand TWX1
aus der Ersatzkraftein-
wirkung F, unter Berlick-
sichtigung der Bemes-
sungswerte der Torsions-
momente oben T, und
unten Tj,.

Resultierende Schnittkrafte

In Figur 93 und 94 sind die aus der Erdbebeneinwir-
kung resultierenden maximalen Biegemomente und
Querkrafte der Tragwénde aufgefiihrt. Die Figur 95
zeigt die aus den vier bertlicksichtigten Exzentrizi-
tatsfallen (inf und sup in den Richtungen x und y)
resultierenden Biegemomente und Querkréfte fur
die Tragwand TWX1 graphisch auf. Darin sind die
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Schnittgrdssen fur die Erdbebeneinwirkung in Rich-
tung x unter den Nummern 1 und 2 abgebildet, die
Schnittgréssen aus der Erdbebeneinwirkung in Rich-
tung y unter den Nummern 3 und 4. In Richtung y
erfahrt die Tragwand TWX1 wie bereits erwéhnt nur
eine Beanspruchung infolge der Torsionsmomente.

Lage Héhe ab Einbin- TWX1 TWX2
dungshorizont Vix M,, Vix M,,
DG 11,6 m 44 kN 0 kNm 57 kN 0 kNm
2.0G 8,7m 113 kN 128 kNm 142 kN 165 kNm
1. 0G 58m 165 kN 455 kNm 201 kN 577 kNm
EG 29m 198 kN 934 kNm 235 kN 1660 kNm
EG 0,0m 198 kN 1508 kNm 235 kN 1842 kNm
Lage Hohe ab Einbin- TWX1 TWX2
dungshorizont Vay M, Vi, M,
DG 11,6 m 53 kN 0 kNm 53 kN 0 kNm
2.0G 8,7m 135 kN 154 kNm 135 kN 154 kNm
1. 0G 58m 193 kN 545 kKNm 193 kN 545 kNm
EG 29m 229 kN 1105 kNm 229 kN 1105 kNm
EG 0,0m 229 kN 1769 kNm 229 kN 1769 kNm
1 2 3 4
44 kN 38kN -2kN -6 kNm 2kN 6 kNm
113 kN 98 kN 394 kNm -5 kN -20 kNm 5kN 20 kNm
165 kN 934 kNm 144 kN 812 kNm 8kN -43 kNm 8kN 43 kNm
198 kN 1508 kNm 172 kN 1311 kNm -9 kN -70 kNm 9kN 70 kNm
1 in Richtung x mit E; = Fy, + Tysupx
2 inRichtung x mit E, = F,, + Tinfx
3 inRichtung y mit g, = Tusupy
4 in Richtungy mit E; = Ty,




5.7  Antwortspektrenverfahren

Figur 96:

Darstellung des Tragwerks
(links) und 3D-Tragwerks-
modell in Stabstatikpro-
gramm (rechts) zur Erdbe-
benberechnung nach dem

Antwortspektrenverfahren.

Ersatzsteifigkeiten TWX1:
E-Modul 13824 N/mm?,
G-Modul 117 N/mm?,
Kpgrg 2633 MNm/rad,
Kpe1.06-p¢ 1317 MNm/rad
Ersatzsteifigkeiten TWX2,
TWY1, TWY2: E-Modul
10368 N/mm?, G-Modul
117 N/mm2, Ky 4680
MNm/rad, Kpg; 06-pc 2340
MNm/rad

Mehrgeschossige Holzbauten weisen oft grosse
Auskragungen, im Grundriss unsymmetrisch an-
geordnete Tragwédnde oder sprunghafte Verande-
rungen von Horizontalsteifigkeit und Tragwider-
stand fur Horizontalkréfte zwischen Ubereinander
liegenden Geschossen auf, so dass nicht alle Krite-
rien fiir die Regelmdassigkeit im Grund- und Aufriss
gemdss Norm SIA 261 (2003), Ziffern 16.5.1.3 und
16.5.1.4, erfullt sind. In diesen Féllen genlgt das
Ersatzkraftverfahren fiir die Tragwerksanalyse nicht,
sondern das aufwendigere Antwortspektrenver-
fahren muss angewandt werden. Im allgemeinen
erfordert das Antwortspektrenverfahren ein drei-
dimensionales Tragwerksmodell. Bei regelmassigem
Grundriss darf auch je ein ebenes Modell fir die bei-
den Hauptrichtungen verwendet werden. Das Ant-
wortspektrenverfahren wird heute praktisch aus-
schliesslich mit einem Finite-Elemente-Programm
durchgefiihrt.

Beim Anwendungsbeispiel sind die Kriterien fur die
Regelmaéssigkeit im Grund- und Aufriss eingehalten,
und die Grundschwingzeiten in den beiden hori-
zontalen Hauptrichtungen tbersteigen 2 s nicht, so
dass alle Bedingungen fur die Anwendbarkeit des
Ersatzkraftverfahrens erfillt sind und auf das Ant-
wortspektrenverfahren verzichtet werden konnte.
Trotzdem wird das Antwortspektrenverfahren im
folgenden exemplarisch dargestellt und mit dem
Ersatzkraftverfahren verglichen.

5.7.1 Tragwerksmodell

Die Berechnung der Ersatzsteifigkeiten von Trag-
wanden in Holzrahmenbauweise nach Kapitel 5.4.2
erlaubt ein relativ einfaches, wirklichkeitsnahes Ab-

B

e
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bilden solcher Tragelemente in Stabstatikprogram-
men. Die Tragwdnde des Gebdudes aus dem An-
wendungsbeispiel werden mit der Geometrie (die
Wandldnge entspricht der Querschnitthdhe, die
Querschnittbreite ist 100 mm) sowie den Ersatzstei-
figkeiten und Drehfedern der Anschliisse und Ver-
ankerungen nach Figur 96 modelliert. Die horizon-
tale Steifigkeit der Holzbeton-Verbunddecken wird
massgeblich durch den Uberbeton definiert. In der
Modellbildung wird dieser durch Stabelemente mit
der Querschnittsgeometrie des Uberbetons sowie
dem Elastizitats- und Schubmodul von Normalbe-
ton (C25/30) abgebildet. Die Verbindung zwischen
den Stabelementen der Tragwande und Decken
wird mittels Kopplungsstaben mit nahezu unendlich
grosser Steifigkeit modelliert. Definierte Gelenke
sorgen bei diesen Verbindungen dafir, dass Gber die
Deckenstdbe keine Momente auf die Tragwédnde
Ubertragen werden.

Quasi-stindige Einwirkungen je Geschoss

Die quasi-standigen Einwirkungen je Geschoss wer-
den als Linienmassen auf die einzelnen Deckenstdbe
verteilt. Dabei ist es wichtig zu berticksichtigen, wie
die Software beim Ermitteln der Grundschwingzei-
ten mit den Massen umgeht. Bei der hier verwende-
ten Software werden Linienmassen in der Stabmitte
als Einzelmasse zusammengefasst. Um jedoch die
Massentragheit aus der Deckenflache berticksichti-
gen zu kdnnen, wurden die Deckenstdbe mit einem
Zwischenknoten modelliert. Figur 96 stellt zum
einen das Tragwerk dar, zum anderen zeigt die Figur
das Stabmodell, wie es im Stabstatikprogramm ab-
gebildet wurde.




Figur 97:

Berticksichtigung des obe-
ren (oben) und unteren
(unten) Wertes der zufalli-
gen Exzentrizitdt durch das
Verschieben des Massen-
zentrums.

Figur 98:

Eigenfrequenzen und
effektive modale Massen
der vier Eigenschwingungs-
formen in Richtung x.

Beriicksichtigung von Exzentrizitdten

Die planmassige Exzentrizitit zwischen den Mas-
sen- und Steifigkeitszentren wird im dreidimensio-
nalen Modell schon implizit berlicksichtigt. Der
durch die Norm SIA 261 (2003) verlangten Vergros-
serung der Exzentrizitit um 5% der zugehdrigen
Gebéaudebreite infolge zufélliger Exzentrizitat wurde
beim Anwendungsbeispiel durch das Verschieben
der Geschossmassen in den Hauptrichtungen x und
y Rechnung getragen.

Figur 97 zeigt oben die Berlcksichtigung der oberen
zufélligen Exzentrizitdt ey, und unten die Beriick-
sichtigung der unteren zufélligen Exzentrizitat e,
Es ist zu beachten, dass fur die Berechnung der
massgebenden Schnittkrafte der Tragwédnde meh-
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rere dreidimensionale Tragwerksmodelle mit unter-
schiedlichen Exzentrizitdten analysiert werden mis-
sen. Nachfolgend wird nur der Lastfall e, (Figur
97, oben), welcher fur die Tragwand TWX1 mass-
gebend ist, genauer betrachtet.

5.7.2 Berechnung der Auswirkungen

Die Auswirkungen werden von der Software auf-
grund des Bemessungsspektrums flr Erdbeben-
zone Z3b, Baugrundklasse C, Bauwerksklasse | und
einen Verhaltensbeiwert q =3 ermittelt.

Geméss Ziffer 16.5.3.5 der Norm SIA 261 (2003)
muss die Summe der effektiven modalen Massen der
beriicksichtigten Schwingungsformen mindestens
90% der Gesamtmasse des Tragwerks erreichen. Im
Tragwerksmodell des Anwendungsbeispiels wurden
die ersten zwolf Eigenformen untersucht. Davon
konnen je vier Eigenformen den Richtungen x und y
zugewiesen werden.

In Figur 98 sind die Eigenfrequenzen, die Grund-
schwingzeiten und die effektiven modalen Massen
der vier Eigenschwingungsformen in Richtung x
aufgeftihrt. Es zeigt sich, dass die Anforderung an
die Summe der modalen Massen bereits mit der Be-
riicksichtigung der ersten drei Eigenschwingungs-
formen erreicht ist.

Figur 99 zeigt schematisch die ersten vier Eigen-
schwingungsformen und die dazugehérigen Anteile
der Querkréfte und Biegemomente fiir Tragwand
TWX1 in Richtung x. Die Biegemomente und Quer-

g ™WX1 krafte werden beim Anwendungsbeispiel ab der
g s - dritten Eigenschwingungsform nur noch unwesent-
g ||z o g lich durch hohere Eigenschwingungsformen beein-
oy M flusst.
o + 7200 L Lsoo o o\
8 =l o
i T E
TW X2 o\
l. 5000 J{. 4000 .J[. 7000 l.
Eigenschwingungsform 1 2 3 4
Eigenfrequenz 0,67 Hz 1,24 Hz 1,85 Hz 2,70 Hz
Grundschwingzeit 150 s 0,81s 0,54 s 0,37 s
Effektive modale Masse 4357 t 741t 659t 10,0t
Verhdltnis der Summe der 0,827 0,841 0,966 0,985
effektiven modalen Massen
zur Gesamtmasse des Gebdudes




Figur 99:

Maximale Querkrafte V;

und Biegemomente M, in

Funktion der ersten vier

Eigenschwingungsformen

fur die Tragwand TWX1

nach Berechnung mit dem

Antwortspektrenverfahren.

1 erste Eigenschwingungs-
form

2 zweite Eigenschwin-
gungsform (Torsion)

3 dritte Eigenschwin-
gungsform

4 vierte Eigenschwin-
gungsform

Figur 100:
Aus der Berechnung mit
dem Antwortspektrenver-
fahren sich fur die Trag-
wand TWX1 ergebende
1 Querkréfte V;
2 Biegemomente M,
3 elastische horizontale
Verformung nach
2. Ordnung ug
4 korrigierte Verformung

Ue q = U - (@ +1)/2
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73 kNm

5kN 23 kNm ] B 181 kNm

9 kN 45 kNm 170 kNm 12 kN

9kN 73 kNm 5 24kNm 9 kN

Die Gesamtantwort des Tragwerks ergibt sich aus
der Uberlagerung der Schnittgréssen der einzelnen
Eigenschwingungsformen mit dem SRSS-Verfahren
(Quadratwurzel der Summen der Quadrate) nach
nachfolgend dargestellten Formeln. Werden die ab-
gebildeten Schnittgrossen aus Figur 99 nach diesem
Verfahren Uberlagert, resultiert fur die Tragwand
TWX1 die in Figur 100 abgebildete Biege- und

. : - A : . Momentbeanspruchung fiir die Eigenschwing-
Querkraftverteilung. Diese Figur zeigt weiter die

form i in Richtung x [kNm]

Md,i,x

elastische und die mit dem Faktor q’=(q+1)/2 Viix  Querkraftbeanspruchung fiir die Eigenschwing-
korrigierte horizontale Auslenkung der Tragwand form i in Richtung x [kN]
TWX1 aus der Berechnung nach dem Antwortspek-
trenverfahren.
1 2 3 4
-46mm ... .. _46mm -92mm ... _.._._.. 92mm
-36 kKN -38mm | . .| . .[38mm 76mm| .. .| . __[/76mm
-84 kN -26mm} .| . [26 mm -52mm\ . .| .. [52mm

-110 kN -13 mm 13 mm -26mm|\_ | /26 mm

-138 kN




Figur 101:

Massgebende Querkraft
auf Hohe der Geschoss-
decken, horizontale Aus-
lenkung in Funktion von
q’'=(g+1)/2, mittlere
Stockwerkverschiebung
und Empfindlichkeitswerte
der gegenseitigen Stock-
werkverschiebung.

Figur 102:

Schnittkrafte der Trag-
wand TWX1, ermittelt mit
dem Antwortspektrenver-
fahren, im Vergleich zu
den Resultaten des Ersatz-
kraftverfahrens nach der
Rayleigh-Methode unter
Berticksichtigung der
Effekte 2. Ordnung.

Beriicksichtigung der Effekte 2. Ordnung

Auch beim Antwortspektrenverfahren missen die
zusatzlichen Schnittkréafte aus der Stuitzenschiefstel-
lung und die daraus resultierenden Effekte 2. Ord-
nung berticksichtigt werden. Figur 101 zeigt die
Empfindlichkeitswerte der gegenseitigen Stockwerk-
verschiebung 6, die in Abhangigkeit von den Verfor-
mungen aus Figur 100, den quasi-stdndigen Lasten
und den Querkréften (Tragwand TWX1 und TWX2)
berechnet worden sind (siehe Kapitel 3.1.3).

20 Erdbebengerechte mehrgeschossige Holzbauten

Da die Werte fiir 6 zwischen 0,1 und 0,2 liegen,
werden die zusdtzlichen Schnittkréfte vereinfacht
mittels des Faktors 1/(1-6) berechnet. Im Dachge-
schoss durften die Effekte 2. Ordnung gar vernach-
lassigt werden, da der Wert fir 0 kleiner als 0,1 ist.

Lage Hoéhe ab Ein- massgebende horizontale mittlere Empfindlichkeitswert
bindungshorizont | Querkraft V, Auslenkung Stockwerkver- der gegenseitigen
(TWX1 + TWX2) | Ugq.1)/2 schiebung d,. Stockwerkverschiebung
(/]
DG 11,6 m 80 kN 92 mm 16 mm 0,05
2.0G 8,7m 176 kN 76 mm 24 mm 0,11
1. 0G 58 m 230 kN 52 mm 26 mm 0,15
EG 29m 253 kN 26 mm 26 mm 0,19

5.7.3 Vergleich des Antwortspektrenverfahrens
mit dem Ersatzkraftverfahren

Die Schnittkréafte fur Tragwand TWX1 aus der Erd-
bebenbeanspruchung unter Berticksichtigung der
Effekte 2. Ordnung werden in Figur 102 mit den
Schnittkraften aus dem Ersatzkraftverfahren vergli-
chen. Zu beachten ist, dass die Werte aus dem Er-
satzkraftverfahren aus einer Untersuchung 2. Ord-
nung kommen, diejenigen aus dem Antwortspek-
trenverfahren aus der Erhohung der Werte mit dem
Faktor 1/(1-6).

Es zeigt sich, dass sich die Berechnung am dreidi-
mensionalen Tragwerksmodell durchaus auch fiir
symmetrisch ausgesteifte Tragwerke lohnen kann,
da die Schnittkrafte nach dem Antwortspektren-
verfahren deutlich kleiner ausfallen als bei der Be-
rechnung nach dem Ersatzkraftverfahren. Der Ver-
gleich der Biegemomente zeigt weiter, dass diese
nach dem Antwortspektrenverfahren mit zuneh-

mender Geschosszahl weniger von derjenigen des
Ersatzkraftverfahrens abweichen. Insbesondere im
Dachgeschoss sind die Werte aus dem Antwort-
spektrenverfahren gleich hoch wie diejenigen des
Ersatzkraftverfahrens. Falls die Steifigkeit der Trag-
wande Uber die Geschosshohe abnehmen wiirde,
wadren die Schnittkrafte aus dem Antwortspektren-
verfahren sogar hoher als diejenigen aus dem Er-
satzkraftverfahren. Hier kommt der Einfluss der ho-
heren Eigenschwingungen zur Geltung, welcher
insbesondere in den oberen Geschossen eine zu-
satzliche Beanspruchung der Tragwénde zur Folge
hat (siehe Figur 99).

Lage Hdohe ab Einbin- Eratzkraftverfahren Antwortspektren- Vergleich ASP/EKV
dungshorizont (EKV) verfahren (ASP)

Vd,x M, dy Vd.x M, dy Vd,x M, dy
DG 11,6 m 44 kN 0 kNm 38 kN 0 kNm 86% -
2.0G 8,7m 113 kN 128 kNm 94 kN 111 kNm 83% 87%
1. 0G 58m 165 kN 455 kNm 129 kN 384 kNm 78% 84%
EG 29m 198 kN 934 kNm 170 kN 739 kNm 86% 79%
EG Om 198 kN 1508 kNm | 170 kN 1204 kNm | 86% 80%




5.8 Nachweise

Figur 103:
Steifigkeitswerte der
Tragwénde.

Figur 104:
Verformungsanteile der
horizontalen Auslenkung
uy in beiden Richtungen
x und y in Funktion der
unterschiedlichen Steifig-
keiten.

Im Rahmen der Nachweisfiihrung wird fiir das An-
wendungsbeispiel Uberpriift, dass die Gebrauchs-
tauglichkeit unter der Einwirkung Wind fir die An-
forderungen bei spréden Einbauten gewéhrleistet
ist, die Hierarchie der Tragwiderstdnde zum Einhal-
ten des gewadhlten Tragwerkstyps D sinnvoll ausge-
legt ist und die Tragsicherheit unter der Einwirkung
Erdbeben nach den Schnittgréssen aus dem Ersatz-
kraftverfahren sichergestellt ist.

5.8.1 Gebrauchstauglichkeit bei Windeinwirkung
Einwirkungsseitig werden die Schnittgrossen ge-
mdss Figur 59 angesetzt. Die Figur 103 zeigt die
Steifigkeitswerte der Tragwdnde. Das kritische Ge-
schoss flir den Nachweis der Gebrauchstauglichkeit
ist das Erdgeschoss, wo bei gleichen Querschnitts-
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werten wie in den Obergeschossen die Schnittkréfte
am grossten sind. Uberpriift wird, ob die Stock-
werkschiefstellung den Grenzwert von 1/500 fir
sprode Einbauten nicht Gberschreitet. Die Berech-
nung der Verformung erfolgt anhand der Formel
nach Kapitel 6.2.5. Es werden entsprechend nur
Verformungen berUlcksichtigt, welche die horizon-
tale Auslenkung des Erdgeschosses berticksichtigen
und nicht dieses insgesamt verschieben (z.B. hori-
zontale Verschiebungen in den Verankerungen). Die
Berechnung ist fiir beide Richtungen x und y darge-
stellt. Die Figur 104 bestatigt nochmals, dass die
Gesamtverformung primdr von der Schubverfor-
mung bestimmt wird.

Tragwand TWX1 TWX2 TWY1 TWY2
Ersatzschubsteifigkeit GA"gst, | 31,2 MN 41,6 MN 41,6 MN 41,6 MN
Ersatzbiegesteifigkeit Elg,q, | 3110 MNm? 5530 MNm? 5530 MNm? 5530 MNm?
Drehfedersteifigkeit Ky 2633 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad 4680 MNm/rad

7-157kN-29m
8-83,2-103 kN

_ 41-157kN- (29 m)?
Y = 72811 - 106 kKNm?

u, = 0,3mm + 4,8 mm + 0,3 mm = 5,4 mm

2900 mm h

+2,9m'sin(

911 kNm - 180 )
9,4-10% kNm/rad -

u, =54mm < 58mm = ————=—— = Nachweis ist erfiillt

500 500

7-120kN-29m
8-:72,8-103kN

_ 41-120kN- (29 m)?
" = T48.8,6 - 106 KNm?

u, = 0,3 mm + 4,2 mm + 0,3 mm = 4,8 mm

+2,9m~sin<

696 kNm - 180 )
7,3 -10% kNm/rad - ©

48mm < 58 2900mm _ R\ achweis ist erfillt

u, = 4,8 mm ,8 mm = ——— = —— = Nachweis ist erfl

* 500 500

Verformung infolge u, Anteil u, Anteil
Schub 4,2 mm 88% 4,8 mm 89%

Biegung 0,3 mm 6% 0,3 mm 55%
Drehfeder 0,3 mm 6% 0,3 mm 55%




5.8.2 Hierarchie der Tragwiderstidnde

Die Bemessung im Anwendungsbeispiel erfolgte mit
dem Konzept des duktilen Tragwerksverhaltens. Die
Regeln fir die Kapazitdtsbemessung sind also zu
beachten (siehe Kapitel 3.2.3). Die Betrachtungen
sind exemplarisch fur die Tragwand TWX1 darge-
stellt. Die entsprechenden Tragwiderstdnde kénnen
den nachfolgenden Kapiteln mit den Nachweisen
der Tragsicherheit entnommen werden.

Die Tragwénde im Anwendungsbeispiel sind so aus-
gelegt, dass die Schubverformungen mit tber 80%
wesentlich die horizontale Gesamtverformung be-
stimmen (siehe Figur 104). Die Schubverformung
wiederum ergibt sich fast ausschliesslich aus der
Verformung der Verklammerung (siehe Kapitel
5.4.1). Zudem ist die Verankerung der Tragwand so
konstruiert, dass sich ein statisch bestimmtes Sy-
stem ergibt. Die in Figur 24 im Kapitel 3.2.3 abge-
bildete Kette ergibt sich fur die Tragwand somit,
wenn die Verklammerung als Glied mit dem gross-
ten plastischen Verformungsvermégen den gerings-
ten Tragwiderstand aufweist. Die Verklammerung
ist demnach der einzig plastifizierende Bereich; alle
anderen Teile (Beplankung, Randstlitze, Veranke-
rung, Deckenanschluss) missen gegeniber der
Verklammerung 20% Uberbemessen sein. Ist diese
Hierarchie der Tragwiderstinde im Erdgeschoss si-
chergestellt und weist die Verklammerung ein D, >3
auf, so sind die Regeln der Kapazitdtsbemessung er-
fullt, und die viergeschossige Tragwand kann dem
Tragwerkstyp D mit einem Verhaltensbeiwert g von
3,0 zugeordnet werden.

Hinweis zur Uberbemessung

Die Uberbemessung kann in Anlehnung an die
Formeln 23-27 in Kapitel 3.2.3 erfolgen. Eine
Momentreduktion mit dem Faktor 1/x wird in
diesem Anwendungsbeispiel nicht angewandt. Der
Vergrosserungsfaktor x dient zur Berticksichtigung
hoherer Eigenformen bei schlanken, als Kragarm
ausgebildeten Tragwanden, unter Annahme eines
linearen Momentenverlaufes, um vom Moment auf
die Querkraft zu schliessen und dabei eine gen-
gende Uberbemessung der querkraftbeanspruchten
Bereiche sicherzustellen.

Im Anwendungsbeispiel einer Holzrahmenbauwand
mit aufgeklammerter Beplankung kann die Uberbe-
messung ausgehend von einer Querkraftbeanspru-
chung ermittelt werden. Eine Momentreduktion mit
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dem Faktor 1/k wirde einzig das Moment wieder
idealisieren. Zudem wurden in den vorangegange-
nen Kapiteln die Schnittkrafte unter Beriicksichti-
gung hoherer Eigenformen, Empfindlichkeiten auf
Stockwerkverschiebungen usw. ermittelt. Ein linea-
rer Zusammenhang zwischen Querkraft und Mo-
ment ohne die Notwendigkeit eines Vergrosse-
rungsfaktors kann somit angenommen werden.

Verklammerung

Der Tragwiderstand der Verklammerung betragt fur
eine sehr kurze Lasteinwirkungsdauer 238 kN (siehe
Kapitel 5.8.3).

Die Verklammerung weist ein Duktilitdtsmass D, >3
auf, da die Einschlagstiefe mit 40 mm mehr als die
geforderten 14 d=21,4 mm betrdgt (sieche Kapitel
4.3.2).

Der Bedarf an das Duktilitditsmass D, fur die Ver-
klammerung ergibt sich wie nachfolgend dargestellt
aus den Verformungsanteilen nach Kapitel 5.4.1
und den Zusammenhdngen nach Figur 24 im Kapi-
tel 3.2.3. Das erforderliche Duktilitdtsmass D;>4,3
kann mit den gewdhlten Klammern erreicht werden.

N = N+ Ay + Ay + A

Dy =D Ny + A, + ANy + A0, =Ds-0,6-A +0,4-4

p=A40,/0=3
!

u=Au%H=A ws§£+OA)=Df05+a4

Ds = 4,3

A elastische Verformung der Tragwand

A4, elastische und plastische Verformung der
Tragwand

A, =Ds-A'1 Verformung der Verklammerung

A, 2072 Verformung der Beplankung

A;=A°3 Verformung der Randstiitze

A, =04 Verformung der Verankerung

A'20,6-4" Verformungsanteil der Verklammerung an
der elastischen Verformung der Tragwand
gemass Figur 68a

u,=A4,/A’=q=3 Duktilitit der Tragwand als Verhiltnis von

elastischer und plastischer Verformung
zur elastischen Verformung



Beplankung

Die Beplankung muss gegentiber der Verklamme-
rung um 20% Uberbemessen sein. Da beide Teile
beziiglich Querkraft beansprucht werden, ist ein di-
rekter Vergleich méglich.

_ 561kN

Rd,Verklammerung B 238 kN

Rd,B eplankung
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Der Tragwiderstand der Beplankung betrdgt fiir eine
sehr kurze Lasteinwirkungsdauer 561 kN (siehe Ka-
pitel 5.8.3).

= 2,4 > 1,2 = Bedingung ist erfillt

Querkraftverankerung

Die Querkraftverankerung muss gegenlber der
Verklammerung um 20% Uberbemessen sein. Da
beide Teile bezliglich Querkraft beansprucht wer-
den, ist ein direkter Vergleich méglich.

Rd,Querkraftverankerung _ 358 kN
238 kN

Rd,Verklammerung

Der kleinste Tragwiderstand der Querkraftveranke-
rung (Stabdibel) betragt fur eine sehr kurze Last-
einwirkungsdauer 358 kN (siehe Kapitel 5.8.4).

=15 > 1,2 = Bedingung ist erfiillt

Verankerung der Randstiitzen

Die Verankerung der Randstiitzen muss gegeniber
der Verklammerung um 20% Uberbemessen sein. In
dieser Verankerung erfolgt jedoch eine Momentbe-
anspruchung gegenlber der Querkraftbeanspru-
chung bei der Verklammerung, weshalb eine Um-
rechnung in Anlehnung an die Formeln 23-27 nach
Kapitel 3.2.3 erfolgen muss.

Vd+ = 1'2 * VRd
u L Vi y _ 1,2-238kN
¢ =y, 74T T198kN
Ry stabdibel _ 717 kKN
M,*/l ~ 1,2-1813kNm/3,0m

Der kleinste Tragwiderstand der Randstiitze und
deren Verankerung (Stabdubel) betragt fur eine
sehr kurze Lasteinwirkungsdauer 717 kN (siehe Ka-
pitel 5.8.5).

-1508 kNm = 1,2 - 1813 kNm

=099 = 1,0 = Bedingung ist erfiillt

Anschluss Decke an Tragwand

Auch der Deckenanschluss muss gegentiber der Ver-
klammerung um 20% iiberbemessen sein. Ahnlich
der Momentverankerung muss eine Umrechnung
erfolgen. Der Uberbemessene Tragwiderstand des

+
d

Rd,Deckenanschluss = v : (Vd,EG - Vd,l.OG)
d

1,2 - 238kN
198 kN

Rd,Deckenanschluss =

Deckenanschlusses ergibt sich aus den oben gezeig-
ten Bedingungen und Beziehungen wie nachfolgend
dargestellt. Fur die Tragwand TWX1 muss somit ein
Schubfluss von 15,9 kN/m eingeleitet werden kén-
nen.

- (198 kN — 165 kN) = 47,6 kN



Figur 105:

Verbund zwischen Beplan-

kung und Tragrippen durch

zweireihige Verklammerung.

- Verklammerung aller
Plattenrander zweireihig

— Klammer 1,53 x 55 mm

— Klammerabstand 24 mm

- K., =247 N/mm/Klam-
mer

- R;=0,476 kN/Klammer

Figur 106:

Beplankung aus OSB3.

- Beplankung beidseitig
mit OSB3 15 mm

- samtliche Plattenstosse

hinterlegt und verklam-
mert

— Plattenbreite 1,00 m

— Plattenhohe 2,90 m

- fux=6,8 N/mm?

5.8.3 Verklammerung und Beplankung

Schubspannung in der Verklammerung

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 265/1
(2009), Formeln 20, 21 und 24. Der Nachweis zeigt,
dass die Verklammerung eine Reserve des Tragwi-
derstandes von rund 20% aufweist. Ein praktisch
gangbarer Weg zur Reduktion des Tragwiderstan-

Ey = Vgg = 198 kN

Vea 198 KkN
VEdschubfluss = T = 3 0m 66,0 kN/m
: 2 Mimnod
VURd,Klammer = MIN {le ‘N Ry § : ;no : fh,k -d-
M

R;=110-d*-1,5=110-1,53"7-15=340N
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des wére eine Verminderung der Anzahl Klammern.
Dies ist jedoch kaum moglich, da dadurch auch die
Steifigkeit verringert wiirde und mithin der Nach-
weis der Gebrauchstauglichkeit fir den Lastfall
Wind nicht mehr erfillt werden kann.

fax = 65-d™07 - t%1 = 65.1,53707 . (15 — 2)%! = 62,4 N/mm?

’

2 1,1
Vra Kiammer = min{l,O +1,4-340; =-2=.62,4-(2-1,53) - (15 — 2)} = min{476; 1517} =476 N

"3 1,2
1
URd,Meter = a_ * Ny * VRrd Klammer
v
1,0 m
VRdMeter = 5004 m 4-0,476 kN = 79,3 kN/m

Vga,schubfiuss = 06,0 KN/m < 79,3 KN/m = Vpg pro meter = Nachweis ist erfullt

Rd,Verklammerung = VRd,Mmeter * [ =793kN/m-3,0m = 238 kN

Nachweis Beplankung: Schubspannung

in der Plattenebene

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 265/1
(2009), Ziffer 7, unter Beriicksichtigung der Uberbe-
messung von 20% gegenlber der Verklammerung.
Der Nachweis zeigt, dass der Tragwiderstand der
Beplankung bei weitem nicht ausgenutzt ist. Wie
bereits bei der Verklammerung bemerkt, ist eine Re-
duktion der Plattendicke oder die einseitige Wand-
beplankung hinsichtlich der Gebrauchsgrenzen fiir

den Lastfall Wind wenig sinnvoll. Ausserdem wiirde
durch die Wahl geringerer Plattenstarken die Gefahr
des Beulens erhdht. Von der einseitigen Beplankung
von Tragwdnden ist zudem abzuraten, weil dadurch
die Einleitung der Krafte in den Anschlussbereichen
schwieriger wird und die Tragrippen asymmetrisch
beansprucht wiirden.

Eq=Vi =12 Vag = 1,2+ Ryyertammerung = L2 - 238 kN = 286 kN

=7IM'77t'77w

R
¢ Ym

l _ Nmod l
: fv,k *lwana * tBeplankung = ¥ : fv,k *lwana * tBeplankung
M

1,1
R; ==—-6,8N/mm?-3000 mm-2- (15 mm — 2 mm) = 486 kN

1,2

E; = 286 kN < 486 kN = R; = Nachweis ist erfiillt
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5.8.4 Querkraftverankerung der Tragwand

Konstruktiver Hinweis

Um die gewdhlte Modellbildung einzuhalten - sta-

tisch bestimmtes System fir die Verankerung -

muss konstruktiv sichergestellt werden, z.B. mittels

Figur 107: Langlochern, dass die Querkraftverankerung quer

Stabdibelanschluss fir die  zur Faserrichtung der Schwelle keine Krafte auf-

Verankerung der Querkraft. nimmt.

— Schwelle 140/240 mm, Die Querkraftverankerung ist gegentiber der Ver-
BSH GL28h, Bruttoquer-  klammerung mit einer Uberbemessung von 20%
schnitt 33600 mm?, Net-  nachzuweisen.
toquerschnitt 25 134 mm?

- 3 eingeschlitzte Bleche, Nachweis der Stabdiibel
FLA S355, t=8 mm Der Nachweis erfolgt gemass Norm SIA 265 (2003),
- Kopfplatten 300/320 mm,  Ziffer 6.2. Der Tragwiderstand der Stabdiibel R, ist
FLA $355, t=30 mm der Figur 107 zu entnehmen.
— 8 Stabduibel in 2 Reihen,
d=10 mm, FGK 5.6, Eq=V{ =12Vgqg = 1,2 Rgverkiammerung = 1,2 - 238 KN = 286 kN
fik =500 N/mm?
- K, =292 kN/mm E; = 286 kN < 358kN = 256 kN - 1,4 = R; -1, = Nachweis ist erfiillt
—R;=256 kN

Nachweis eingeschlitzter Bleche: Scherversagen
im Nettoquerschnitt

Der Nachweis erfolgt geméss Norm SIA 263 (2003),
Formel 77.

E; = 286 kN
Bleche aussen: E; = 91 kN

Blech Mitte: E; = 104 kN

09-f,-4 0,9 -510 N/mm? - 1808 mm?
Veff,Rd _ fu vnetto _ / — 383 kN
Ymz2* V3 1,253

Eq =104 kN < 383 kN =V, ¢fpqs = Nachweis ist erfullt
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Nachweis eingeschlitzter Bleche: Kombiniertes
Scher- und Abreissversagen

Der Nachweis erfolgt gemass Norm SIA 263 (2003),
Formel 78.

E; = 286 kN
Bleche aussen: E; = 91 kN

Blech Mitte: E; = 104 kN

f;
0,9- fu : At + \/_yg : Av,brutto
Verrra = Ym2
2
0,9 - 510 N/mm? - 712 mm? + S22 N/MM” 4 019 mm?
Virrpa = V3 =526 kN
eff,Rd — 1‘25 -

Eq =104 kN < 526 kN = V,¢rrq = Nachweis ist erfiillt

Nachweis Schwelle: Zugbeanspruchung im Netto-
querschnitt

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 265 (2003),
Formel 6.

E, = 286 kN
fioa *Me = 14,0 N/mm? - 1,4 = 19,6 N/mm?

Npg _ 286-10°N

= = = 11,4 N/mm?
Or0d = T 25134 mm? /mm

Or0a = 11,4 N/mm? < 19,6 N/mm? = f,, -1, = Nachweis ist erfiillt




Figur 108: Stabdiibelan-
schluss fir die Verankerung
der Zug- und Druckkréfte in
der Stahlbetondecke.
— Randstltzen
240/240 mm, BSH GL28h,
Bruttoquerschnitt
57600 mm?, Nettoquer-
schnitt 41748 mm?
- 3 eingeschlitzte Bleche,
FLA S355, t=8 mm
- Kopfplatten 300/380 mm,
FLA S355, t=45 mm
- 16 Stabdiibel in 4 Reihen,
d=10 mm, FGK 5.6,
fik =500 N/mm?
- K,.,=585 kN/mm
—R;=512 kN
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5.8.5 Zug- und Druckverankerung der Tragwand

Konstruktiver Hinweis

Um die gewdhlte Modellbildung einzuhalten, ist mit
dem gewadhlten Anschluss konstruktiv sichergestellt,
dass nur Zug- und Druckkrafte parallel zur Faser-
richtung in der Verankerung der Randstlitze auftre-
ten.

Die Zug- und Druckverankerung ist gegentiber der
Verklammerung mit einer Uberbemessung von
20% nachzuweisen.

Nachweis der Stabdiibel

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 265 (2003),
Ziffer 6.2. Der Tragwiderstand der Stabdibel R, ist
der Figur 108 zu entnehmen.

Mt vf 1 1,2-238kN
Ed: = — d' —

1
- 1508 KNm - —— = 725 kN
IV,

1~ 198kN 3,0m

E; =725kN ~ 717KkN =512kN - 1,4 = R, - n, = Nachweis ist erfiillt

Nachweis eingeschlitzte Bleche: Zugbeanspru-
chung im Bruttoquerschnitt

Der Nachweis erfolgt geméass Norm SIA 263 (2003),
Formel 6.

E; =725kN
Bleche aussen: E; = 231 kN

Blech Mitte: E; = 263 kN

_fy+A 355N/mm?”- 1920 mm?

No. = = 649 kN
Rd =y 1,05

E, = 263kN < 649 kN = N, => Nachweis ist erfiillt
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Nachweis eingeschlitzte Bleche: Zugbean-
spruchung im Nettoquerschnitt

Der Nachweis erfolgt gemédss Norm SIA 263
(2003), Formel 7.

E, = 725 kN
Bleche aussen: E; = 231 kN

Blech Mitte: E; = 263 kN

0,9 fu " Apetto _ 0,9 +510 N/mm? - 1568 mm*

= 576 kN
Ymz 1,25

Ngq =

E; = 263 kN < 576 kN = Np; = Nachweis ist erfillt

Nachweis Randstiitzen: Zugbeanspruchung
im Nettoquerschnitt

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 265
(2003), Formel 6.

E, = 725 kN
froa *Me = 14,0 N/mm? - 1,4 = 19,6 N/mm?

_ B, _725-10°N
Oroa = g = 41748 mm?

= 17,4 N/mm?

Otpa = 174 N/mm?* < 19,6 N/mm? = f; ,4 -1, = Nachweis ist erfiillt




29 Erdbebengerechte mehrgeschossige Holzbauten

5.8.6 Druckbeanspruchung der Randstiitzen

Knicknachweis Randstiitzen

Der Nachweis erfolgt geméss Norm SIA 265
(2003), zZiffer 4.2.8, unter Berlcksichtigung der
Uberbemessung von 20% gegeniiber der Verklam-
merung.

M.t vf 1 1,2-238kN 1
Ej=—= ~7:7~1508kNm~30

==. = 725kN
1y, ¢ 198 kN

’

Uy 2900 mm
Ak = — == 41,9

I f57600 mm?
A 12
A 41,9 26,5 N/mm?
Arel — 7k fc,O,k — . / = 0,68
7 |Eops 3,142 10200 N/mm?

rel

k=05 [1 + ﬁc : (’Lrel - 0:3) + Azel]
B.=0,1

k=05-[1+0,1-(0,679 —0,3) + 0,6792] = 0,749

1
k, = = 0,94
0,749 + +/0,7492 — 0,679
ke fooa-ne =094-17,0 N/mm? - 1,4 = 22,4 N/mm?

E, 725-10°N

A = 57600 mmz — 126 N/mm?

Oc,0d =

Ocoa = 12,6 N/mm? < 22,4N/mm? =k, - f, 41, = Nachweis ist erfiillt
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Nachweis Randstiitzen: Druckbeanspruchung

im Nettoquerschnitt

Der Nachweis erfolgt gemédss Norm SIA 265
(2003), Formel 10, unter Beriicksichtigung der
Uberbemessung von 20% gegeniiber der Verklam-
merung.

E, = 725kN

feoaNe =17,0 N/mm? - 1,4 = 23,8 N/mm?

E, _ 725:10°N

= = =174N 2
Oe0d = 4= 41748 mm? /mm
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Ocoa = 17,4N/mm? < 23,8 N/mm? = f, , ;- n, = Nachweis ist erfllt

5.8.7 Anschluss der Verankerung im massiven
Unterbau

Nachweis der Grundplatte auf Biegung

Die Grundplatte des Zug- und Druckanschlusses wird
bauseits parallel zur Tragwand (beidseitig) auf den
in der Betondecke eingelegten Schweissgrund auf-
geschweisst. Die Werkstoffdicke der Grundplatte
héngt von der Grosse des Biegemomentes ab, wel-
ches durch die aufgeschweissten Bleche erzeugt
wird. Bei der Tragwand TWX1 betragt dieses Biege-
moment 34,8 kNm, worin die Uberbemessung von
20% gegeniiber der Verklammerung schon bertick-
sichtigt ist, was eine Werkstoffdicke von 45 mm er-
fordert, um den Nachweis des Biegewiderstandes zu
erfullen. Die Breite der Grundplatte betrdgt 300 mm,
die Lange der Grundplatte 380 mm (entspricht der
Lange der wandparallelen Schweissnahte).

Der Nachweis erfolgt gemass Norm SIA 263 (2003),
Formel 9.

E4 = 34,8 kKNm
2 .
f,-w 355N/mm?. (45 mm)6 380 mm
Mp, = -
Rd Ym1 1,05-10° Nm/kNm

= 40,9 kNm

E; = 34,8kNm < 40,9 kNm = My; = Nachweis ist erfullt

Nachweis der Verankerung auf Fundation

Im Anwendungsbeispiel erfolgt die Verankerung
Uber geschweisste Kehindhte. Die Grundplatte des
Zug- und Druckanschlusses wird parallel zur Trag-
wand beidseitig mit einer Kehlnaht a=9 mm mit
dem in der Bodenplatte eingelegten Schweissgrund
verschweisst. Der Wurzelquerschnitt a der Kehlnaht
ist neben den Aspekten der Tragssicherheit von der
Werkstoffdicke der Grundplatte abhdngig (siehe
Ziffer 7.2.4 der Norm SIA 263 (2003)).
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Nachweis der Schweissnahte im Wurzel-
querschnitt a

Der Nachweis erfolgt gemdss Norm SIA 263 (2003),
Formel 82, unter Berlicksichtigung der Uberbemes-
sung von 20% gegenuber der Verklammerung.

p= Ml Vi 1 L2 238N e N 725k
a= T Ty, M T T T 98 kN M 30m
Foy=a-daL-2 =9 2380 06-S1ON/mm” _ . ) N
Ra =@ Yo m M 1251000 N/kN

E; = 725kN < 1674 kN = F,; = Nachweis ist erfiillt

Nachweis der Schweissnédhte im Schenkel-
querschnitt s

Der Nachweis erfolgt geméss Norm SIA 263 (2003),
Formel 83, unter Berticksichtigung der Uberbemes-
sung von 20% gegeniber der Verklammerung.

E, = 725kN

0,8 - 355 N/mm?
Js =+v/2-9mm-2-380 mm /

T _2200kN
Yoz 1,25 - 1000 N/kN

Frq = Smin + AL -

E; = 725kN < 2200kN = Fp; = Nachweis ist erfiillt

5.8.8 Anschliisse zwischen Deckenscheiben

und Tragwénden
Die Verbindungen am Stockwerkiibergang haben
die Aufgabe, die Horizontalkrafte aus den Decken-
scheiben in die Tragwédnde einzuleiten. Die Wahl
des Anschlussdetails zwischen Deckenscheibe und
Tragwand hédngt primar von der Art der Decken-
scheiben und der Grosse der einzuleitenden Kréfte
ab. Diese Anschliisse mussen gemdss Norm SIA 265
(2003), Ziffer 4.6.3.1 um 20% Uberbemessen wer-
den.
Beim Anwendungsbeispiel werden die Verbindun-
gen zwischen den Holzbeton-Verbunddecken und
den Tragwdnden mit linear angeordneten, selbst-
bohrenden Vollgewindeschrauben ausgefiihrt. Die
Schrauben werden mit der Randbewehrung der
Holzbeton-Verbunddecken verbunden und in deren
Uberbeton integriert. Auf die Darstellung der Nach-
weise wird hier verzichtet. Der erforderliche Uiberbe-
messene Tragwiderstand muss mindestens 47,6 kN
betragen (siehe Kapitel 5.8.2).



5.9  Folgerungen

Fur die Auslegung des horizontalen Aussteifungs-
systems des viergeschossigen Holzbaus in der
hochsten Erdbebenzone Z3b in der Schweiz wird
nicht allein Erdbeben, sondern fallweise auch Wind
massgebend. Bei der Gebrauchstauglichkeit ist der
Wind massgebend, wéahrend bei der Tragsicherheit
die Anforderungen an die Erdbebensicherheit domi-
nieren. Dies gilt unter der Voraussetzung, dass ein
erdbebengerechtes, duktiles Tragwerk (Tragwerks-
typ D geméss Norm SIA 265 (2003), Tabelle 10) ge-
wahlt wird. Bei einem nicht duktilen Tragwerk
(Tragwerkstyp A) wiirden sich die Erdbebenbean-
spruchungen verdoppeln.

Grundsétzlich verhalten sich Gebdude mit relativ
weichem horizontalem Aussteifungssystem giinstig
bezuiglich Erdbeben, wobei zur Erfiillung der Ge-
brauchstauglichkeitsanforderungen beziiglich Wind
eine minimale Steifigkeit vorgehalten werden muss.
Je nach Kombination der zahlreichen Bemessungs-
parameter fur Erdbeben und Wind wird einmal die
eine oder die andere Einwirkung massgebend. Mit
zunehmender Geschosszahl werden die Windbe-
anspruchungen dominanter gegentiber den Erdbe-
benbeanspruchungen.

Bei Gebduden mit nicht duktilem Tragwerk wird
auch in den niedrigen Erdbebenzonen das Erdbeben
die massgebende horizontale Einwirkung. Dies trifft
insbesondere bei wenigen Geschossen und grosser
horizontaler Steifigkeit zu.

Fir die Vorbemessung eines horizontal relativ wei-
chen Aussteifungssystems eines Gebdudes emp-
fiehlt es sich, vorerst die vergleichsweise einfachen
Gebrauchstauglichkeitskriterien fur Wind anzuwen-
den. Anschliessend sind die Nachweise der Tragsi-
cherheit fir Wind und Erdbeben durchzufthren.
Mehrgeschossige Holzbauten mit horizontal wei-
chen Aussteifungssystemen weisen lange Grund-
schwingzeiten in horizontaler Richtung auf, die in
denjenigen Bereich des Bemessungsspektrums fal-
len, in dem die Erdbebeneinwirkung mit zunehmen-
der Grundschwingzeit stark zuriickgeht. Folglich
wird eine genauere Berechnung der Grundschwing-
zeit an einem Tragwerksmodell unter Berticksichti-
gung wirklichkeitsnaher Steifigkeiten der Holzbau-
teile und deren Verbindungen wichtig.
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Die Schatzformel (261.38) der Norm SIA 261 (2003)
ergibt fir mehrgeschossige Holzbauten generell zu
niedrige Grundschwingzeiten und folglich zu hohe
Erdbebenbeanspruchungen. Dagegen liefert die
Schatzformel (261.39) der Norm SIA 261 (2003),
die auf einer vereinfachten Rayleigh-Methode be-
ruht, beim Anwendungsbeispiel wesentlich bessere
Resultate, da die Kriterien fiir die Regelmassigkeit
erflllt sind. Die Schatzformel (261.39) gentigt oft
fur die Vorbemessung. Fur die definitive Bemessung
wird eine Berechnung der Grundschwingzeiten nach
der Rayleigh-Methode am Mehrmassenschwinger
unter Bericksichtigung wirklichkeitsnaher Steifigkei-
ten empfohlen.

Unregelmadssigkeiten im Tragwerk wie sprunghafte
Verdnderungen Uber die Hoéhe von Horizontal-
steifigkeit, Torsionsbeanspruchung oder flexible
Deckenscheiben miissen mit dem Antwortspektren-
verfahren analysiert werden, wobei oft ein dreidi-
mensionales Tragwerksmodell erforderlich wird. Bei
einem regelmdssigen Tragwerk ergeben sich beim
Ersatzkraft- und beim Antwortspektrenverfahren
dhnliche Resultate, wie fiir das Anwendungsbeispiel
in diesem Heft im Kapitel 5.7 aufgezeigt. Bei einem
unregelméssigen Tragwerk koénnen grossere Unter-
schiede auftreten.

Im Sinne der Effizienz empfiehlt es sich bei Rahmen-
bauweise, das Tragwerk entweder fiir eine hohe
Duktilitdt (Tragwerkstyp D mit einem Verhaltens-
beiwert von q=3,0 fur Holzrahmenbauten, siehe
Figur 51) oder fiir eine kleine Duktilitat (Tragwerks-
typ A mit einem Verhaltensbeiwert von g =1,5) aus-
zulegen. Das nicht duktile Tragwerksverhalten ist
jedoch nur dann zu empfehlen, wenn das Erdbeben
gegenilber dem Wind nicht massgebend wird.
Allgemein gilt, dass bei Missachtung der Regeln des
erdbebengerechten Entwurfs mit erheblich grosse-
ren Erdbebenbeanspruchungen zu rechnen ist. Dies
hat einen Zusatzaufwand beim Tragwerk zur Folge.
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Bemessungshilfen

Die Bemessungshilfen dienen zur vereinfachten
Auslegung von Holzrahmenbauteilen in Gebduden
fur die horizontalen Einwirkungen Erdbeben und
Wind. Eine zentrale Grosse ist die Steifigkeit, die
fir die Bestimmung der Grundschwingzeit des Ge-
bdudes, eines wichtigen Eingangsparameters der
Erdbebenberechnung, und fiir den Gebrauchstaug-
lichkeitsnachweis fir Wind benétigt wird. Die Ge-
samtsteifigkeit eines Holzrahmenbauteils setzt sich
zusammen aus den Steifigkeiten der Einzelelemente
und den Steifigkeiten ihrer Verbindungen. Fir die
Bemessungshilfen werden die massgeblichen Stei-
figkeitsanteile unter Annahme eines linearen Bau-

6.1 Steifigkeit von Holzrahmenbauteilen

Holzrahmenbauteile bestehen aus einer Rahmen-
konstruktion aus Holz, die ein- oder beidseitig mit
einem Holzwerkstoff beplankt ist. Die Beplankung
ist meistens aufgeklammert, und die einzelnen Rah-
menbauteile werden untereinander mit metallischen
Verbindungsmitteln verbunden. In die Gesamtstei-
figkeit gehen eine Vielzahl von Teilsteifigkeiten ein:
die Steifigkeit der Stander, der Beplankung und der
unterschiedlichen Verbindungen. Die im folgenden
gezeigten Berechnungsformeln fir Holzrahmen-
bauweise kdnnen relativ einfach fir die Ermittlung
der Steifigkeiten der meisten bekannten Holz-
systembauweisen adaptiert werden.

6.1.1 Wandscheiben

Das Verformungsverhalten einer Wandscheibe in
Holzrahmenbauweise kann mit Hilfe des linearen
Schubfeldmodells [34, 35] (Figur 109) erfasst wer-
den. Das Schubfeld wird durch die Beplankung der
Holzrahmenbauwand gebildet. Die Schubbeanspru-
chung der Beplankung resultiert aus der horizonta-
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stoffverhaltens ermittelt. Die Anteile aus den schei-
benférmigen Beplankungen werden nach der linea-
ren Schubfeldtheorie bestimmt.

Die Bemessungshilfen wurden fiir Holzrahmenbau-
teile entwickelt, doch kénnen sie ansatzweise auch
bei anderen Wand- und Deckenkonstruktionen im
Holzbau verwendet werden.

len Gleichstreckenlast, die mittels mechanischer Ver-
bindungsmittel kontinuierlich in die Beplankung ein-
geleitet wird. Die horizontale Gesamtverformung
der Holzrahmenbauwand resultiert aus der Quer-
kraftbeanspruchung der Beplankung, dem Schub-
fluss im Verbund, der Normalkraftbeanspruchung
der vertikalen Randstitzen und der Nachgiebigkeit
der Verankerung.



Figur 109:

Statisches Modell einer

Holzrahmenbauwand mit

den wirkenden Schnitt-

kraften:

1 Querkraft in der
Beplankung

2 Schubfluss in den
mechanischen Verbin-
dungsmitteln

3 Normalkraft in den
vertikalen Randstiitzen

4 Normalkraft in der
Verankerung

Svo=(q

L
L——
——
vy

—— .
——

N

e —
L——
——
——

= f

Verformungsanteil infolge
Querkraftbeanspruchung der Beplankung

Die Beplankung wird durch den Schubfluss in den
Verbindungsmitteln randparallel rein auf Schub be-
ansprucht. Dabei kann nach [35] von einer konstan-
ten Schubbeanspruchung tber die gesamte Wand-
hohe ausgegangen werden. Der Verformungsanteil
der Beplankung unter einer horizontalen Einwir-
kung kann wie folgt berechnet werden.

, Vi V/
Allgemein: ug ;n5e; = Z - dx
[

G; - 4;

. ) q-l-h
Figur 109: UG insti = GA
A" Reduzierte Schubverformungsfliche [mm?]
G; Schubmodul des Beplankungsmaterials [N/mm?]
h Hohe der Wandtafel [mm]
l Linge der Wandtafel [mm]
q Einwirkung [N/mm]
Uginst; Verformungsanteil der Beplankung [mm]

=

Querkraftbeanspruchung der Beplankung unter
der Einwirkung gl = F [N]

vy Querkraftbeanspruchung der Beplankung unter
der Einwirkung F’=1 [-]

qh qh %
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50 e
% $a

Verformungsanteil infolge des Schubflusses

im Verbund

Der Verformungsanteil der Verbindungsmittel einer
einseitig beplankten Holzrahmenbauwand, der aus
dem Schubfluss im Verbund resultiert, kann wie
folgt berechnet werden.

SVU ) 51,70

Allgemein: uy ;g = X
ser

Figur 109:

dea.

Uint = 2+ (L) L+ (L m) - h] - L —
ser,l

Abstand der Verbindungsmittel [mm]

Hohe der Wandtafel [mm]

Verschiebemodul der Verbindungsmittel [N/mm]

Lange der Wandtafel [mm]

Anzahl Vertikalstosse der Beplankung

Anzahl Horizontalstosse der Beplankung

Einwirkung [N/mm]

Schubbeanspruchung des Verbindungsmittels

unter der Einwirkung g/ = F [N]

Schubbeanspruchung des Verbindungsmittels

unter der Einwirkung F’=1 [-]

Uy ns; Verformungsanteil der Verbindungsmittel [mm]

Q
=

x =

ser;i

é(/)-QEE"‘

“
S



Verformungsanteil infolge Normalkraft-
beanspruchung der Randstiitzen

Im Unterschied zu [35] wird die Normalkraftbean-
spruchung der Schwelle und des Kopfholzes nicht
bericksichtigt, da diese infolge der kontinuierlichen
Lasteinleitung bei dem in Figur 109 abgebildeten
Schubfeldmodell nicht auftreten kann. Ausserdem
wird davon ausgegangen, dass die Schwelle und das
Kopfholz der Holzrahmenbauwand zwischen die
vertikalen Randstiitzen geschnitten werden. Die
Ubertragung der Krifte im Bereich der Wandstésse
erfolgt Uber Stirnholzkontakt der vertikalen Rand-
stlitzen oder direkt tber die Stahlteile und Verbin-
dungsmittel der Anschlisse am Stockwerkiber-
gang.

Die Verformung infolge Normalkraftbeanspruchung
der Randstiitzen kann somit wie nachfolgend dar-
gestellt berechnet werden.

N: - N/
Allgemein: Ug inst,i = Zf L R
[

Ei'Ai

) 2 q-l h®

Figur 109: yg ;o 3L AT
L L

A; Querschnittsfliche der Rippen [mm?]

E; E-Modul parallel zur Faserrichtung [N/mm?]

h Hohe der Wandtafel [mm]

1 Lange der Wandtafel [mm]

N; Normalkraftbeanspruchung der Randstiitzen
unter der Einwirkung g+ = F [N]

Ny Normalkraftbeanspruchung der Randstiitzen
unter der Einwirkung F'=1 [-]

q Einwirkung [N/mm]

Ugns; Verformungsanteil der vertikalen Randholzer
[mm]
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Verformungsanteil infolge Nachgiebigkeit

der Tragwandverankerung

Bei den Verankerungen und Anschliissen am Stock-
werkibergang wird davon ausgegangen, dass so-
wohl die positiven als auch die negativen Auflager-
krafte nur Uber die Verbindungsmittel abgetragen
werden.

Aufgrund der Nachgiebigkeit der Verankerungen und
Wandanschliisse kommt es infolge der Momenten-
beanspruchung zu einer Rotation der Wandscheibe.
Die daraus resultierende horizontale Auslenkung der
Tragwand kann wie nachfolgend dargestellt berech-
net werden.

Uinst = h - sin(a)

b
arc a; =—
b M
L Kser
l
r==
2
2-M
arc d; = ————
AR Kser
a; Rotationswinkel der Tragwand im Bogenmass
[rad]
b Bogenldnge des Kreissegmentes der Tragwand-

rotation [m]

Hohe der Wandtafel [m]

Verschiebungsmodul des Anschlusses [kN/m]
Lange der Tragwand [m]

Einspannmoment auf dem Niveau der Veranke-
rungen beziehungsweise der Anschliisse [kNm]

r Radius des Drehwinkels arc a; [m]

horizontale Auslenkung infolge Nachgiebigkeit der
Verankerungen und Anschliisse [m]

TTXRF

Uinst



Figur 110:
Statisches Modell einer
Deckenscheibe mit den

wirkenden Schnittkréften:

Querkraft in der
Beplankung
Schubfluss im Verbund
zwischen Beplankung
und Tragrippen
Normalkraft in den
Gurtholzern
Normalkraft in der
Deckenverankerung

6.1.2 Rippendecken

Die Funktionsweise einer Deckenscheibe in Holzrah-
menbauweise, bestehend aus einer mit Holzwerk-
stoffplatten beplankten Balkenlage, kann analog
zur Holzrahmenbauwand mit dem Schubfeldmodell
beschrieben werden. Die massgebenden Verschie-
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bungen in der Deckenscheibe resultieren aus der
Querkraftbeanspruchung der Beplankung, dem
Schubfluss im Verbund und der Normalkraftbean-
spruchung der Gurthélzer infolge der auftretenden
Biegemomente.

- i i i I

[ E—

12/8h

? T




Verformungsanteil infolge Querkraft-
beanspruchung der Beplankung

Die Beplankung wird durch den Schubfluss in den
Verbindungsmitteln randparallel rein auf Schub be-
ansprucht. Dabei kann nach [35] von einer konstan-
ten Schubbeanspruchung liber die gesamte Wand-
hohe ausgegangen werden. Der Verformungsanteil
einer einseitig beplankten Balkenlage kann wie
nachfolgend dargestellt berechnet werden.

, Vi Vi
Allgemein: ug ;s = Zf -dx
[

G- A

Q'ldz

Figur 110: ug jnse; = m
Al Reduzierte Schubverformungsfliche [mm?]

G; Schubmodul des Beplankungsmaterials [N/mm?]
1 Lange der Deckenscheibe [mm]

q Einwirkung [N/mm]

Uginse; Verformungsanteil der Beplankung [mm]

V; Querkraftbeanspruchung der Beplankung unter
der Einwirkung q- = F [N]
173 Querkraftbeanspruchung der Beplankung unter

der Einwirkung F’ =1 [-]

Verformungsanteil infolge des Schubflusses

im Verbund

Der Verformungsanteil der Verbindungsmittel, der
aus dem Schubfluss im Verbund resultiert, kann fiir
eine einseitig beplankte Deckentafel in Holzrahmen-
bauweise (Plattenstosse schubsteif verbunden) wie
nachfolgend dargestellt berechnet werden.

. Spo0* Sy
Allgemein: wy ;o = Zv0 vwo
KSET‘
la g q-lg-ay;
Figur110:ukinsti=<—+— —_—
! ! hp lp 4 * hd * Kser,i
a,; Abstand der Verbindungsmittel [mm)]

hy Hohe der Deckenscheibe [mm]

h, Hoéhe der einzelnen Holzwerkstoffplatten [mm]

K;  Verschiebungsmodul der Verbindungsmittel
[N/mm]

Iy Lange der Deckenscheibe [mm]

Lange der einzelnen Holzwerkstoffplatten [mm]
q Einwirkung [N/mm]

Sw Schubbeanspruchung des Verbindungsmittels
unter der Einwirkung q-I = F [N]
Schubbeanspruchung des Verbindungsmittels
unter der Einwirkung F’ =1 [-]

Ugns.; Verformungsanteil der Verbindungsmittel [mm]
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Verformungsanteil infolge Normalkraft-
beanspruchung der Gurthélzer

Im Unterschied zu [35] wird die Normalkraftverfor-
mung in den Balken nicht berlcksichtigt, da diese
bei der in Figur 110 gezeigten Konstruktion so nicht
auftritt. Die Schubkrifte aus Erdbeben wirken in
der Regel tber die Deckenflache verteilt. Die Auf-
lagerkrafte werden Uber die Scheibenhohe verteilt
direkt in die Tragwénde eingeleitet. Diese Holzer er-
fahren keine Normalkraftbeanspruchung. Falls dus-
sere Krafte punktuell an einem Scheibenrand einge-
leitet werden oder wenn sich die Tragwandlédnge
von der Scheibenhdhe der Decke unterscheidet,
kann es notwendig sein, diese Verformungen aus
Normalkraftbeanspruchung dennoch genauer zu
untersuchen. In der Regel sind die Verformungen
aus Normalkraftbeanspruchung der Balken gegen-
Uber den Schubverformungen aber gering.

Die Verformung der Gurtholzer, die aus der Normal-
kraftbeanspruchung resultiert, kann somit wie nach-
folgend dargestellt berechnet werden.

Allgemein: _N [ NN
gEMEIN: Ug ingei = E A dx
- 2 i
il

. 5:q- ld4
Figur 110: ug jgp; = ——
g E,inst,i 192 . El‘ . Ai . hdz
A; Querschnittsfliche der Gurtholzer [mm?]
E; E-Modul parallel zur Faserrichtung [N/mm?]
hy Hohe der Deckenscheibe [mm]
I Lange der Deckenscheibe [mm]
N; Normalkraftbeanspruchung der Gurthdélzer unter

der Einwirkung q-I = F [N]

Ny Normalkraftbeanspruchung der Gurtholzer unter
der Einwirkung F'=1 [-]

q Einwirkung [N/mm]

Ugnse; Verformungsanteil der Gurthélzer [mm]

Verformungsanteil der Verankerung der Scheiben
in den Tragwanden

Die Nachgiebigkeit der Verbindungsmittel, welche
die Anschlisse der Deckenscheibe an die Trag-
wande bilden, kann wie nachfolgend dargestellt be-
rechnet werden.

u . q- lq Ay,i
Ks,inst,i — 5
2 hTW,i : Kser,i
a,; Abstand der Verbindungsmittel [mm]
hry;  Lange der Tragwand, in welcher die Decken-

scheibe verankert wird [mm)]

K,; Verschiebungsmodul der Verbindungsmittel
[N/mm]

I Lange der Deckenscheibe [mm]

q Einwirkung [N/mm)]

Uk imsi Verformungsanteil der Scheibenverankerung
[mm]
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6.2 Vorbemessung von Holztragwénden

6.2.1 Biegemoment und Querkraft in der Ver- Fi=m;-g
ankerung einer Tragwand
Fur die Vordimensionierung von mit kragarmfér- p =35.5,.F
migen Waénden ausgesteiften Gebduden dient der
Quotient Biegemoment zu Querkraft infolge Erd- _
Fape =3 Fa

bebenersatzkraften. Nachfolgend ist dieser Quo-
tient in der Wandverankerung auf dem massiven

Unterbau eines viergeschossigen Baus dargestellt. F;;,; = E-Fd
Dabei wird zur Vereinfachung angenommen, dass 8
alle Stockwerkshohen gleich sind und die Stock- 3
werksmassen vom Erdgeschoss bis zum Dachge- Fa 206 :g'Fd
schoss im Verhdltnis 1:1:1:0,5 aufgeteilt sind. In
Figur 112 ist der Quotient normiert auf die Ge- F,,.=="-F,
schosshoéhe fiir Gebdude mit unterschiedlicher Ge-
schosszahl zusammengefasst. 22
Myge = g’ Fg-h
Vaee = Fa

22
Md,EG/Vd,EG = ? -h

Figur 111: 1 2 3 4
Ersatzstab beim Ersatz- -
kraftverfahren mit my=1/2 1/2F —%D¢
1 der fiktiven horizontalen F
o L -1 1F 4,2.06
Einwirkung aus standi- ms — -
ger und quasi-standiger -1 o 1F Faoop, o
Last im Verhdltnis z =
1.1- _ . F
1:1:1:0,5 (EG-DG, Ein my=1 1F dEG
wirkung im DG nur
50%) -3 - |

2 der globalen Erdbeben-
ersatzkraft F; und deren
Aufteilung pro Geschoss

3 den resultierenden
Querkréften V;

4 den resultierenden
Biegemomenten M,

Figur 112:

Beziehung zwischen dem
Biegemoment M, und der
Querkraft V;, normiert auf
die Geschosshohe h, auf
dem Niveau der Veranke-
rung der Tragwand zum
massiven Unterbau.

Anzahl Geschosse

My/(Va-h)

3/2

19/9

22/8

85/25

73/18




6.2.2 Tragwiderstand

Um die Vorbemessung zu vereinfachen, sind die
Tragwiderstinde Vg, und My, unterschiedlicher
Wandkonstruktionen im Kapitel 6.2.4 graphisch
dargestellt. Die zugrunde liegende Berechnung der
Tragwiderstande erfolgte wie nachfolgend darge-
stellt.

Die Tragwiderstdnde Vg und My, wurden unter
Berticksichtigung der nach Norm SIA 265 (2003)
verlangten Uberbemessung der spréden Bauteile
berechnet (siehe Kapitel 3.2.3). Fiir den hier gewéhl-
ten Ansatz der Vordimensionierung heisst das, dass
die Tragwiderstdnde der Beplankungen fiir die Holz-
rahmenbauwadnde gegeniber denjenigen der Ver-
klammerungen um mindestens 20% grosser sind.

VRd=fvd'Zt'lTW

Lrw
a, - -ny,

Vra = Rd,v :

Mgpq = Ngq * lyw

a, Klammerabstand [m]

f,a Bemessungswert der Schubfestigkeit [KN/m?]

Lange der Tragwand beziehungsweise Achsabstand

der Randstiitzen [m]

My, Tragwiderstand auf Biegebeanspruchung [kNm]

Tragwiderstand auf Normalkraftbeanspruchung

(massgebend ist die Zugfestigkeit) [kN]

n, Anzahl Klammerreihen [-]

Tragwiderstand der einzelnen Klammer [kN]

t  Dicke der Beplankung beziehungsweise Dicke der
mehrschichtigen Massivholzplatte [m]

Vgza Tragwiderstand auf Querkraftbeanspruchung [N]

ITW
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6.2.3 Steifigkeit

Fur die Berechnung der horizontalen Tragwand-
auslenkung mussen die Steifigkeitswerte der Trag-
wande, der Verankerungen und der Anschllsse be-
kannt sein. Die Ersatzsteifigkeiten unterschiedlicher
Wandkonstruktionen, modelliert als eingespannter
Kragarm, wurden in Abhéngigkeit von der Wand-
l&nge berechnet und im Kapitel 6.2.4 graphisch dar-
gestellt. Die zugrunde liegende Berechnung der
Schub- und Biegemoduln (G und E) ist in Kapitel
5.4 beschrieben. Die Steifigkeitswerte GA g, und
Elg.., Wwurden daraus wie nachfolgend dargestellt
berechnet.

3
El —F lrw * bgrsatz
Ersatz — LErsatz * 12

5

* —
GAErsatz = Ggrsaez * g . lTW : bErsatz

Breite des Ersatzquerschnitts (hier 100 mm) [m]
Ersatzelastizitdtsmodul der Holzrahmenbau-
wand [KN/m?]

Ersatzbiegesteifigkeit des eingespannten
Kragarms [KNm?]

Ersatzschubmodul der Holzrahmenbauwand
[kN/m?]

Ersatzschubsteifigkeit des eingespannten
Kragarms [kN], unter Berticksichtigung der re-
duzierten Querschnittsflache fiir den Rechteck-
querschnitt bei Schubverformung, sofern das
verwertete Stabstatikprogramm die Flache des
Ersatzquerschnittes reduziert

Lange der Tragwand [m]

b Ersatz
E Ersatz

EIErsatz

GErsatz

*
GA Ersatz

ITW

Der Verschiebungsmodul K., der Verankerung be-
ziehungsweise der Anschliisse am Stockwerkiber-
gang setzt sich aus den Verschiebungsmoduln der
Stabdiibel, der eingeschlitzten Bleche und der Ver-
bindungsmittel zur Verankerung der Tragwand in
der Betondecke zusammen. Oft ist es zweckmadssig,
fur die Verankerung der Tragwénde Schweissgrund-
einlagen vorzusehen. Die Verankerungskréfte sind
derart gross, dass eine herkdbmmliche Verankerung
mit Betonankern nicht mehr moglich ist. Der Ver-
schiebungsmodul der Betonverankerung kann in
diesem Fall vernachldssigt werden. Die Berechnung
der Drehfedersteifigkeiten unter der Berticksichti-
gung der genannten Verschiebungsmoduln ist in
Figur 113 dargestellt. Die berechneten Drehfeder-
steifigkeiten der Stabdlibelanschliisse sind in Kapitel
6.2.4 graphisch dargestellt. Im Zusammenhang mit
den Drehfedern muss beachtet werden, dass sich
die Drehfedersteifigkeiten am Stockwerkibergang
halbieren, da jeweils zwei Stabdiibelanschliisse no-
tig sind.



Figur 113:

Rotation der Tragwand
infolge Nachgiebigkeit der
Verankerung und Berech-
nung der Drehfedersteifig-
keit.

110
Y »a
Ni
Kpr
/
2/s
b
arc a; = —
M:
b, = L
' L Kser,i
l
T2
_ 2 * Mi _ Mi
aredi = [z KSQT! a KDF.L
1“ Keori
KDF,l Zser,l
1
Kser,i = 1 + 1 N 1

Kser,Stab diibel,i Kser,Schlitzbleche,i Kser,Betonanker,i

arc a; Rotationswinkel im Bogenmass der Tragwand im
Geschoss i [rad]

b; Bogenldnge des Kreissegmentes der Tragwand-
rotation [m]

Kpr  Drehfedersteifigkeit der Verankerung beziehungs-
weise des Anschlusses im Geschoss i [kNm/rad]

Ke.;  Verschiebungsmodul der Verankerung bezie-
hungsweise des Anschlusses i [kN/m]

l Linge der Tragwand [m]

M; Biegemoment im Geschoss i [KNm]

r Radius des Drehwinkels arc a; [m]
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6.2.4 Diagramme der Tragwiderstinde und der horizontalen
Steifigkeiten
Querkraftbeanspruchung
Vra [kN] 0)
©)
800 L
/
/
600 3
L e ©)
| ——
400 | ¢// LB
] /%/ |
|— [
200 1 == —1 | 1] ©
e e
—— T |
o E
1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]
Figur 114:
Tragwiderstand auf Querkraftbeanspruchung V;, verschiedener Wandkon-
struktionen in Abhangigkeit von der Tragwandlénge.
GA*Ersatz [MN] 1
160
= )
120 L]
?/ //
— ——G
40 =1 L +—T | +—
0 = —— |

1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]

Figur 115:

Ersatzschubsteifigkeit GA" g, verschiedener Wandkonstruktionen in Abhan-
gigkeit von der Tragwandldnge zur Modellierung von Holztragwanden als ein-
gespannte Kragarme.
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() mehrlagige Massivholzplatte
— Dicke 80 mm
- Lagenaufbau 30/20/30 mm
— Schubmodul der Platte 500 N/mm?

(@ Holzrahmenbauwand
- Beplankung einseitig mit Dreischichtplatte,
t=27 mm
- Lagenaufbau 9/9/9 [mm]
- Verbund zwischen Rippen und Beplankung
mit Verklebung
— Schubmodul der Beplankung 500 N/mm?

(3 Holzrahmenbauwand
- Beplankung zweiseitig mit Grobspanplatte
OSB3, t=15mm
- Verbund zwischen Rippen und Beplankung
mit dreireihiger Verklammerung
- Klammer 1,53 x 55 mm, a, = 24 mm
— Schubmodul der Beplankung 1080 N/mm?

@) Holzrahmenbauwand
- Beplankung zweiseitig mit Grobspanplatte
OSB3, t=15mm
- Verbund zwischen Rippen und Beplankung
mit zweireihiger Verklammerung
- Klammer 1,53 x55 mm, a, = 24 mm
— Schubmodul der Beplankung 1080 N/mm?

(5) Holzrahmenbauwand
- Beplankung einseitig mit Grobspanplatte
OSB3, t=15 mm
- Verbund zwischen Rippen und Beplankung
mit dreireihiger Verklammerung
- Klammer 1,53 x55 mm, a, = 24 mm
— Schubmodul der Beplankung 1080 N/mm?

(6) Holzrahmenbauwand
- Beplankung einseitig mit Grobspanplatte
OSB3, t=15mm
— Verbund zwischen Rippen und Beplankung
mit zweireihiger Verklammerung
— Klammer 1,53 x55 mm, a, = 24 mm
— Schubmodul der Beplankung 1080 N/mm?



Mpgq [kNm]

4000

3000

2000

1000

EIErsutz [MNmZ]

16000

12000

8000

4000

Kpr [MNm/rad]

16000

12000

8000

4000
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Biegebeanspruchung

(1) Stabdiibelanschluss

— BSH GL28h 240/280 mm
- 3 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm

— Stabdibel d = 10 mm, FGK 5.6
— 25 Stabdibel in 5 Reihen

(2 Stabdiibelanschluss
— BSH GL28h 240/240 mm

/

- 3 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm
— Stabdiibel d = 10 mm, FGK 5.6
- 16 Stabdiibel in 4 Reihen

/
(3 Stabdiibelanschluss

— BSH GL28h 200/240 mm

- 3 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm
- Stabdibel d = 8 mm, FGK 5.6

— 16 Stabdiibel in 4 Reihen

/
[ —

2,0 3,0

[ AYANE

| — | —
L—
| _— | —
L— 1 I
—1 1 —
—— ——

T
|
—
5,0

1.0 4,0 7,0

Figur 116:

Tragwiderstand auf Biegebeanspruchung My, ausgewdahlter Stabdiibelan-
schliisse inklusive zugehoriger vertikaler Randstltzen in Abhédngigkeit von der
Tragwandldnge.

(») Stabdiibelanschluss
— BSH GL28h 160/200 mm
— 2 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm

N @ B - Stabdibel d = 8 mm, FGK 5.6

®

— 16 Stabdubel in 4 Reihen

(5 Stabdiibelanschluss
— BSH GL24h 160/160 mm
— 2 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm
- Stabdiibel d = 8 mm, FGK 5.6
— 12 Stabdiibel in 3 Reihen

©)

\
50 ®

(6) Stabdiibelanschluss
— BSH GL24h 140/140 mm
- 2 eingeschlitzte Bleche t =8 mm
— Stabdibel d =8 mm, FGK 5.6
-9 Stabdiibel in 3 Reihen

LT
L —

[HARAY
\
©

\
\\
\
\
VAN
\

=
=

/

2,0

1.0 3,0 6,0 7,0 8,0 9,0 [ [m]

(7 Stabdiibelanschluss
— BSH GL24h 120/140 mm
— 2 eingeschlitzte Bleche t = 8 mm
— Stabdiibel d =8 mm, FGK 5.6
- 6 Stabdibel in 2 Reihen

Figur 117:
Ersatzbiegesteifigkeit Elg,., in Abhdngigkeit von der Tragwandldnge zur
Modellierung von Holztragwénden als eingespannte Kragarme.

©) @ 3 Stabdiibelanschluss
- Vollholz C24 120/120 mm
-1 eingeschlitztes Blech t =8 mm
— Stabdibel d =8 mm, FGK 5.6

— 9 Stabdiibel in 3 Reihen

©)

(9) Stabdiibelanschluss
- Vollholz C24 100/100 mm
-1 eingeschlitztes Blech t = 8 mm
— Stabdiibel d = 8 mm, FGK 5.6
— 6 Stabdiibel in 2 Reihen

/
| —
| —

OO @

L1 | —1
—T
1

3,0

IRTANANAN

//

===

1,0 2,0

\
1A

[ [m]

Figur 118:

Drehfedersteifigkeiten K der Stabdiibelanschlisse (Verankerung und An-
schlussausbildung am Stockwerktibergang) in Abhangigkeit von der Trag-
wandldnge zur Modellierung von Holztragwanden als eingespannte Kragarme.



Figur 119:

Formeln fur die Berech-
nung der horizontalen
Stockwerkauslenkung im
Erdgeschoss fir konstante
Geschosshohe und ein
Verhaltnis der angreifen-
den Windkréfte vom Erd-
geschoss bis ins Dachge-
schoss von 1:1: ... :0,5.

6.2.5 Berechnung der horizontalen Stockwerk-
auslenkung im Erdgeschoss

Beim Nachweis der Gebrauchstauglichkeit unter der
Einwirkung Wind wird in der Regel die Bedingung
Stockwerkauslenkungen kleiner als h/500 massge-
bend (SIA 260 (2003), Tabelle 3, seltener Lastfall
mit spréden Einbauten). Wenn die Stockwerkaus-
lenkung hauptséchlich durch Schubverformungen
erzeugt wird, ist in der Regel der Nachweis im Erd-
geschoss, wo die Querkraft am grossten ist, mass-
gebend.

Die Berechnung der horizontalen Auslenkung im
Erdgeschoss ist von der Geschosszahl des Gebadudes
abhangig. In Figur 119 sind die entsprechenden
Formeln aufgefiihrt. Diese gelten unter der Voraus-
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setzung, dass die Stockwerkhohen in allen Geschos-
sen identisch sind und dass die Verteilung der
angreifenden Windkrafte vom Erd- bis zum Dach-
geschoss in etwa dem Verhéltnis von 1:1: ... :0,5
entspricht. Fir die ausgewahlten Tragwandkon-
struktionen konnen die Ersatzsteifigkeiten und
Drehfedersteifigkeiten dem Kapitel 6.2.4 entnom-
men werden.

Anzahl horizontale Stockwerkauslenkung im Erdgeschoss YElgysq; Summe der Ersatzbiegestei-
Geschosse figkeiten der Tragwande
[kNm?]
0y - h? 04-h M. 180 Y.GA yoar, Summe der Ersatzschub-
1 u= a 4 +hesin|=—2¢ """ steifigkeiten der Tragwinde
6 X Elgrsat; 2 X GAfrsatz Y Kppg T [kN]
h Stockwerkhéhe (in allen
Geschossen identisch) [m]
. - h3 . . .
2 u= 83 QEdI h Z 3 (?Z* h +h-sin (—M;G 180 ) SKpr Summe der Drehfederstei-
"L Elgrsarz - 4+ L GAprsars X Kpreg T figkeiten der Tragwandver-
ankerungen [kNm/rad]
M, Biegemoment auf der Hohe
11-Qq4 - h® Qg+ Mg, - 180 kG
3 u= Qa-h 5 Qd* h +hesin=—2¢ """ des Einbindungshorizontes
18- X Elgrsar, 6L GA 2 KprEe ™
Ersatz g [kNm]
Qq Globale Windeinwirkung
41-04- 0 7.04-h M.. - 180 (Gebrauchslasten) [kN]
4 u=13 EdI 5 GZ* + h-sin <I§G—> u Auslenkung des untersten
"X Elgrsar; 8 X GAprsars X Kprgg * Geschosses unter Windein-
wirkung [m]
33-Q,-h? 9.0, h (MEG-18O)
5 u= < +h-sin|lg>0———
30X Elgrsacz - 10+ X GAppgars Y Kprge ' T
97 - Qq - h® 11-Q4-h . Mg - 180
6 u= n +h-sin| g
72 Y Elgrsars 12 X GAfrsars Y Kprpe T




Figur 120:

Formeln fur die Berech-
nung der fiktiven horizon-
talen Auslenkung der
Gebdudeoberkante fir
konstante Geschosshohen
und einem Verhéltnis der
standigen und quasi-stan-
digen Stockwerkmassen
vom Erdgeschoss bis

in das Dachgeschoss von
1:1:...:0,5.

6.2.6 Berechnung der fiktiven horizontalen
Auslenkung der Gebdudeoberkante

In Kapitel 5.2.4 ist die Vorgehensweise zur Abschat-
zung der Grundschwingzeit mit der Schétzformel
(261.39) der Norm SIA 261 (2003) ausfuhrlich be-
schrieben. Die fiktive horizontale Auslenkung der
Gebdudeoberkante unter den horizontal angesetz-
ten stdndigen und quasi-standigen Lasten kann mit
den in Figur 120 aufgefihrten Formeln berechnet
werden. Diese Formeln gelten wiederum nur unter
der Voraussetzung, dass die Stockwerkhohen in
allen Geschossen identisch sind und dass die Ver-
teilung der angreifenden Windkrafte vom Erd- bis
zum Dachgeschoss in etwa dem Verhdltnis von
1:1: ... :0,5 entspricht. Die Ersatzsteifigkeiten kon-
nen flr die ausgewdhlten Tragwandkonstruktionen
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dem Kapitel 6.2.4 entnommen werden. Die Dreh-
winkel der Tragwandrotation (siehe Figur 113) kon-
nen in den einzelnen Geschossen wie nachfolgend
dargestellt berechnet werden.

M; - 180
A = —
' Y Kppi-T

a; Rotationswinkel der Tragwand im Geschoss i [°]

> Kp,: Summe der Drehfedersteifigkeiten der Verankerun-
gen beziehungsweise der Anschliisse im Geschoss i
[kNm/rad]

M;  Biegemoment im Geschoss i [KNm]

Anzahl fiktive horizontale Auslenkung der Gebdudeoberkante @ ROtatio“zWinkel d;r .
Tragwand im Geschoss i [°
Geschosse
a; Rotationswinkel der
D Tragwand im Geschoss j [°]
1 Ftor - h® Frior* h N Z = Y Elg., Summe der Ersatzbiege-
u= - + o + ~Zsin- Za- i olepi _
3 Y Elgrsar; 2 GAbrouts L N4 stflflgkelten der Trag
=1 J=1 winde [kNm?]
Fy ot totale horizontale Einwir-
i e kung aus standigen und
2 13- Furor-h®  4-Furor-h +h Z . quasi-standigen Lasten
u= . . sin; a;
9- Z Elgrsatz 3 E GAErsatz =1 ' =1 ! ZGA* gkN]
L E Ersatz Summe der Ersatzschub-
steifigkeiten der Trag-
I nei 1 wande [kN]
3 21 Fuoeth® 9 Fuorth +h Z . h Stockwerkhéhe (in allen
“= 5 Y Elgrsat: 5+ X GAprsars ; S £ % Geschossen konstant) [m]
=l =t/ u Auslenkung der Gebdude-
oberkante unter der hori-
- n=i 1 zontalen Einwirkung aus
4 = 28 Fytor * h® 16 Futor the Z sin. @ standigen und quasi-stan-
3+ XElgsar; 7 X GAprsars = ' = / digen Lasten [m]
475 Fupor+h® 25 Fyeor - h N <
5 u= ot T S0 hiot T L. Z sin; a;
27 - Y Elgrsar; 9% GALrsat, =1 ' = /
n n=i
6 327-Fh,mt-h3 36 Fpior-h +h .
u= - . sin; a;
11 Z Elgrsatz 11- Z GAErsatz = ' = /




6.3 Berechnung der Stockwerkauslenkungen

Figur 121:

Tragwand TWX1.

1 Perspektive

2 statisches Modell mit
den angreifenden Stock-
werkkréften

3 resultierende Tragwand-
auslenkung

In Kapitel 5.5.3 wurden die horizontalen Stock-
werkauslenkungen in den Richtungen x und y fir
die Bestimmung der Grundschwingzeit nach der
Rayleigh-Methode mit einem Stabstatikprogramm
berechnet. Die einzelnen Tragwédnde wurden dazu
in den beiden Richtungen zu einem Ersatzstab zu-
sammengefasst und mit den berechneten Ersatzstei-
figkeiten als Kragarm modelliert. Die horizontalen

1336 kN
— @ mu=77t

M» . ms=150t

M. m, =150t

kN
655K @ n. =150t
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Auslenkungen koénnen auch analytisch berechnet
werden. Am Beispiel der Tragwand TWX1 des Re-
chenbeispiels (siehe Figur 121) werden die einzel-
nen Berechnungsschritte nachfolgend dargestellt.

,,,,,,,,,,, Upe=2,29m

Uz.06=185m

Uz06=123m

(— |.. uE(;:O,ng

11600
2900 , 2900_T 2900 , 2900




Figur 122:

Schubfluss in den Verbin-
dungsmitteln entlang der
verklammerten Beplan-
kungsrénder der vierge-
schossigen Tragwand
TWX1.

6.3.1 Berechnung der horizontalen Auslenkung
Horizontale Auslenkung infolge des Schub-
flusses im Verbund

Die Verformungsanteile ug;-up infolge des Schub-
flusses im Verbund sind von der Anzahl der horizon-
talen und vertikalen Beplankungsstdsse und vom

Verschiebungsmodul der Verbindung abhéngig. Die

WWWW

WWWW

(I
(LI

(I OO (OO oo

Ugg Fgg 2l+6h 2l+6h
Uzo6| _ a, . F1,a(; . 21 + 6h
Uzo6| ~ Keer * 12 Fro06 21l + 6h
Upg Fpg 21+ 6h

a, Abstand der Verbindungsmittel [m]

F; am Geschoss i angreifende Tragheitskraft F [kN]

h  Geschosshohe [m]

K, Verschiebungsmodul der Verbindungsmittel [kN/m]
[ Lange der Tragwand [m]

u; horizontale Stockwerkauslenkung im Geschoss i [m]

2L+ 6h
41+ 12h 41+ 12h 41+ 12h

116 Erdbebengerechte mehrgeschossige Holzbauten

Matrixkomponenten fiir die Berechnung der Trag-
wandverschiebungen setzen sich aus der Summe
der jeweils betrachteten Beplankungsrander zusam-
men, die entsprechend verklammert werden. Fir
die Tragwand TWX1 gilt:

2L+ 6h

41+ 12h 6l+18h 61+ 18h
41+ 12h 6l +18h 8l + 24h

Ugg 655 kN
Uso6| _ 0,024 m _|1311kN
Uzo6~ 2-494kN/m- (3m)? [1966 kN
Upg 1336 kN
2:3m+6-29m 2:3m+6:-29m 2:3m+6-29m 2:3m+6-29m 0,33 m
. 2:3m+6-29m 4-3m+12-29m 4-3m+12-29m 4-3m+12-29m|_[0,62m
2:3m+6:29m 4-3m+12-29m 6-3m+18-29m 6:-3m+18-29m|  [0,83m
2:3m+6:-29m 4:-3m+12:29m 6:3m+18:-29m 8:-3m+24-29m 0,92 m
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Horizontale Auslenkung infolge Schub-
beanspruchung der Beplankung

Die Beplankung erfédhrt nur eine Schubbeanspru-
chung. Die Schubspannungen sind Gber die einzel-
nen Geschosshdhen konstant. Die Verformungs-
anteile uge-up; kénnen durch die Integration der
Querkraft berechnet werden. Fir die Tragwand
TWX1 gilt:

Figur 123:
Querkraftbeanspruchung
der Beplankung der vier-
geschossigen Tragwand
TWX1.

Ugg Fge 1 1 1 1
Uio6| _ h . Fio6¢ 12 2 2
Woe| G-t-1 [Fao6| [1 2 3 3
Upg Fpe 1 2 3 4

F; am Geschoss i angreifende Tragheitskraft F [kN]
G  Schubmodul der Beplankung [kN/m?]

h  Geschosshohe [m]

| Lange der Tragwand [m]

t  Beplankungsdicke [m]

u; horizontale Stockwerkauslenkung im Geschoss i [m]

Ugg 655kN| |1 1 1 1] |016m
Uro6| _ 29m J|1311kN| |1 2 2 2[_|029m
Uz06[ 1080 -103kN/m?-0,03m-3,0m |1966kN| |1 2 3 3| ]0,39m
Upg 1336kNl 11 2 3 4] 1043m
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Horizontale Auslenkung infolge Normalkraft-
beanspruchung der Randstiitzen

Die Verformungsanteile ug;-up infolge der Normal-
kraftbeanspruchung der Randstiitzen kdnnen durch
die Integration der Normalkréfte berechnet werden.
Fir die Tragwand TWX1 gilt:

Figur 124:
Normalkraftbeanspru-
chung in den vertikalen
Randstutzen der vierge-
schossigen Tragwand
TWX1.

Ugg Fg 2 5 8 11

Uog| __2-h°  |Fioq| |5 16 28 40

Uzoc| ~ 6-12-EA |Faoe| |8 28 54 81

Upg Fpg 11 40 81 128
A Querschnitt der Randstiitzen [m?]

E  Elastizititsmodul der Randstiitzen [KN/m?]

F; am Geschoss i angreifende Tragheitskraft F [KN]

h  Geschosshohe [m]
[ Liange der Tragwand [m]
u; horizontale Stockwerkauslenkung im Geschoss i [m]

Ugg 655 kN 2 5 8 11 0,05m
Ui og| _ 2-(29m)’ |1311kN| |5 16 28 40| _[017m
Uz06]  6-(3,0m)2-691-103kN [1966kN| |8 28 54 81| [034m

Upg 1336 kNIl 111 40 81 128 0,51 m



Figur 125:

Tragwand TWX1.

1 horizontale Auslenkung

2 Biegemomente

3 Nachgiebigkeit der
Verankerung und der
Anschliisse am Stock-
werklbergang

Auslenkung infolge der Nachgiebigkeit

der Verankerung und Anschliisse

In Figur 125 sind die Tragwand TWX1 mit den ent-
sprechenden Rotationswinkeln und das statische
Modell fur die Berechnung abgebildet. Die Biege-
momente bewirken eine axiale Beanspruchung der
Verankerung und der Anschlisse an den Stock-
werkibergdngen.

Usa n n=i
Us.06 .
=h- sin; a;
Uz.06 o -
i= =
Upg J

_2-M;-180 M, -180
ai_lz'Kse.r,j'T[_KDF,]"T[

«;  Rotationswinkel der Tragwand im Geschoss j [m]

h  Geschosshohe [m]

Kpy; Drehfedersteifigkeit der Verankerung beziehungs-
weise des Anschlusses im Geschoss j [kKNm/rad]
Verschiebemodul der Verankerung beziehungsweise
des Anschlusses j [kN/m]

[ Tragwandldnge [m]

M; am Geschoss j angreifende Tréagheitskraft [kNm]
u;  Stockwerkauslenkung im Geschoss i [m]

K,

serj
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Zur Bestimmung der horizontalen Stockwerkauslen-
kungen missen als erstes die Rotationswinkel der
Tragwand in den einzelnen Geschossen berechnet
werden. Daraus lassen sich dann die horizontalen
Stockwerkauslenkungen berechnen. Fir die Trag-
wand TWX1 gilt:

KDF,DG

) KDF,Z.OG
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=0,92°

(29m-655kN +58m-1311kN +8,7 m - 1966 kN + 11,6 m - 1336 kN) - 180
% = 2633 - 10° kNm/rad -
_(29m-1311KN+58m-1966kN+87m-1336kN)-180 _ .
%106 = 1317 - 10° kNm/rad - -
_(29m 1966kN +58m - 1336kN) 180 _
%206 = 1317 - 103 kNm/rad - 7 =Y

_ 29m-1336 kN - 180
%P6 = 1317.10° kNm/rad -

=0,17°

Uge = 2,9 m-sin(0,92°) = 0,05 m

Us o6 = 2,9m - [sin(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°)] = 0,15 m

Uy 06 = 2,9 m - [sin(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°) + sin(0,92° + 1,17° + 0,59°)] = 0,29 m

Upe = 2,9 m - [sin(0,92°) + sin(0,92° + 1,17°) + sin(0,92° + 1,17° + 0,59°) +sin(0,92° + 1,17° + 0,59° + 0,17°)] = 0,43 m

Gesamte resultierende horizontale Auslenkung
der Tragwand TWX1

Die gesamte horizontale Auslenkung einer Trag-
wand ergibt sich aus der Summe ihrer einzelnen
Verformungsanteile. Fur die Tragwand TWX1 des
Rechenbeispiels betragen die totalen Stockwerkver-
schiebungen:

Utot,i = uVerbindungsmittel,i + uBeplankung,i + uRandrippen,i + Upnschliisse,i
Uge = 0,59 m

Usoe = 1,23 m

Uy e = 1,85m

Upe = 2,29 m
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6.3.2 Globale horizontale Auslenkung

des Tragwerks
Sind in einer Tragrichtung mehrere Tragwdnde an
der horizontalen Aussteifung beteiligt, kann die glo-
bale horizontale Auslenkung des Tragwerkes aus
den einzelnen Verformungsanteilen der beteiligten
Tragwénde wie folgt berechnet werden.

1 1 1 1
Ugori + + +
O 1 s 1 s 1 s 1
T=1 \Uyerbindun i j J=1\u i J=1\u ; ; J=1\u :
gsmittel,j Beplankung,j Randrippe,j Anschluss,j
Ugor i totale horizontale Auslenkung des Trag-

werks im Geschoss i [m]
Uverpindungsmittel; NOTiZontaler Verformungsanteil des
Verbundes der Tragwand j [m]

Upeplankung,i horizontaler Verformungsanteil der
Beplankung der Tragwand j [m]

URandstiitzen, horizontaler Verformungsanteil der verti-
kalen Randstiitzen der Tragwand j [m]

Unnschiuss horizontaler Verformungsanteil des An-

schlusses der Tragwand j [m]
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7.3 Informationsquellen in der Schweiz zu Erdbeben

Nachfolgend sind die wichtigsten Institutionen zu-
sammengestellt, welche sich in Forschung und Ver-
waltung in der Schweiz mit dem Thema Erdbeben

Dachorganisationen

PLANAT

Nationale Plattform Naturgefahren

www.planat.ch

PLANAT ist eine vom Bundesrat eingesetzte ausserparlamentari-
sche Kommission. Fachstellen des Bundes und der Kantone sind in
der PLANAT ebenso vertreten wie die Forschung, Berufsverbande,
die Wirtschaft und die Versicherungen.

SGEB

Schweizer Gesellschaft fir Erdbebeningenieurwesen und
Baudynamik

www.sgeb.ch

Die SGEB vertritt als Fachgesellschaft des SIA die fachlichen Inter-
essen der Erdbebeningenieure und Spezialisten fir Baudynamik.

SED

Schweizerischer Erdbebendienst

www.seismo.ethz.ch

Der SED ist im Institut fir Geophysik der ETH Zurich integriert. Seit
1878 wird systematisch tiber die Erdbebenaktivitt in der Schweiz
berichtet. Unter anderem erfolgte 2004 die Veréffentlichung der
neuen Erdbebengefédhrdungskarte der Schweiz.

Bundesamter

BAFU

Bundesamt fiir Umwelt

www.bafu.admin.ch/erdbeben

Das BAFU betreibt eine Koordinationsstelle Erdbebenvorsorge in
der Abteilung Naturgefahren. Als verantwortliches Amt fur die Erd-
bebenvorsorge beim Bund hat das BAFU ein siebenteiliges Mass-
nahmenprogramm lanciert. Teil davon ist das Einsatzkonzept Erd-
beben, das den Schutz und die Versorgung der Bevolkerung nach
einem Erdbebenereignis regelt.

BABS

Bundesamt fiir Bevolkerungsschutz

www.bevoelkerungsschutz.ch

Das BABS im Departement fiir Verteidigung, Bevolkerungsschutz
und Sport VBS ist auf Stufe Bund grundsétzlich fur den Bevolke-
rungsschutz zustdndig. Das BABS analysiert zum Beispiel die
Auswirkungen von Erdbeben und stellt diese Grundlagen seinen
verschiedenen Partnerorganisationen und den Kantonen zur Verfi-
gung. Ausserdem stellt es Uber die Nationale Alarmzentrale (NAZ,
www.naz.ch) die unverziigliche Alarmierung aller notwendigen
Organe sicher.

befassen. Ausfiihrliche Angaben zu den einzelnen
Institutionen sind im Internet zu finden.

Forschung

CENAT

Kompetenzzentrum Naturgefahren (ETHZ, EPFL, WSL, SLF,
Universitaten)

www.cenat.ch

Das CENAT am Eidgendssischen Institut fir Schnee- und Lawinen-
forschung SLF in Davos initiiert und fordert die inter- und transdis-
ziplindre Forschung, Aus- und Weiterbildung im Bereich Natur-
gefahren. Das CENAT ist ausserdem Anlaufstelle fiir Behorden,
Verbinde, Firmen und die breitere Offentlichkeit fiir Fragen im
Umgang mit Naturgefahren.

CREALP

Zentrum fiir alpine Umweltforschung

www.crealp.ch

CREALP ist eine Stiftung, welche durch den Kanton Wallis und die
Stadt Sitten 1968 gegriindet wurde. Sie verpflichtet sich der ange-
wandten Forschung im Bereich Naturgefahren, wobei sie unter
anderem die regionale Kartographierung der Erdbebenrisiken vor-
nehmen lasst.

EPFL, ENAC

Institut de Structures IS

http://is.epfl.ch

Das IS betreibt Forschung im Bereich Erdbebeningenieurwesen
und Erdbebenrisikomanagement.

Empa

Abteilung Ingenieurstrukturen

www.empa.ch/abt116

Die Abteilung Ingenieurstrukturen der Empa forscht und bietet
Dienstleistungen an zu den Themen Baudynamik, Schwingungs-
dampfung und Erdbebennachriistung.
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7.4 Projekttrager

Aktionsplan Holz und

Fonds zur Férderung der Wald- und Holzforschung
BAFU

Abteilung Wald

3003 Bern

www.bafu.admin.ch

HEV Schweiz
Seefeldstrasse 60
Postfach

8032 Zurich
www.hev-schweiz.ch

SGEB

Schweizer Gesellschaft fir Erdbebeningenieur-
wesen und Baudynamik

Postfach 212

8093 Zrich

www.sgeb.ch

SIA

Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein
Selnaustrasse 16

Postfach

8027 Zurich

www.sia.ch

usic

Schweizerische Vereinigung Beratender Ingenieur-
unternehmungen

Aarbergergasse 16/18

3011 Bern

www.usic.ch
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