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1 Einleitung

1.1 Einordnen der Thematik und Motivation
Der Holzrahmenbau hat seit vielen Jahrzehnten einen wesentlichen Anteil im ein- bis
zweigeschossigen Wohnungsbau. Gerade in Nordamerika beträgt der Marktanteil in
diesem Gebäudesegment über 80%. In Europa ist der Anteil des Holzrahmenbaus deut-
lich geringer, wenngleich er sich aufgrund seines hohen Vorfertigungsgrads, begünstigt
durch sein geringes Eigengewicht, gut etabliert hat.
Aktuelle Entwicklungen nutzen insbesondere die hervorragenden Duktilitäts- und
Energiedissipationseigenschaften dieser Bauweise aus, um mehrgeschossige Bauwerke
in seismisch aktiven Zonen erdbebensicher realisieren zu können.
In der Bemessung hinsichtlich Erdbebeneinwirkungen wird in der Praxis überwiegend
das Ersatzlastverfahren angewendet, welches mit Hilfe eines Bemessungsspekrums aus
der Steifigkeit und der Masse eines Gebäudes eine horizontale Erdbebenlast ableitet,
welche auf die aussteifenden Bauteile angesetzt wird. Die Bemessung kann dann
ausschließlich mit statischen Lasten erfolgen und lehnt sich somit an die etablierten
Bemessungsverfahren im Bauwesen an.
Ein Vergleich von experimentellen Untersuchungen an Holzrahmenwänden mit den
aktuellen Normen und Berechnungsverfahren zeigt, dass die Tragfähigkeiten üblicher-
weise deutlich unterschätzt und die Anfangssteifigkeiten oftmals überschätzt werden.
Eine Überschätzung der Steifigkeit führt bei Anwendung des Bemessungsspektrums
i.d.R. zu erhöhten Ersatzlasten, die ihrerseits wieder von Holzrahmenwänden mit
unterschätzten Tragfähigkeiten abgetragen werden müssen.
Neuere Untersuchungen konnten zeigen, dass bei Erdbebenbenspruchungen eine Un-
terschätzung der Tragfähigkeit keineswegs zwangsläufig zu einer „auf der sicheren
Seite liegenden“ Bemessung führt (vgl. Schick et al. [Sch13]). Vielmehr wird dadurch
die Gefahr erhöht, dass Bauteile und Verbindungen mit sprödem Materialverhalten
im Erdbebenfall versagen und die Duktilität der Holzrahmenbauweise nicht oder nur
unzureichend aktiviert werden kann – möglicherweise mit fatalen Folgen hinsichtlich
der Standsicherheit. Dieser Problematik könnte dadurch Abhilfe geschafft werden, dass
die Bemessung von Holzrahmenelementen mithilfe der Methode der finiten Elemente
durchgeführt wird. Voraussetzung dafür ist jedoch, dass nur Elementtypen verwendet
werden, die auch in gängigen Berechnungsprogrammen verfügbar sind. Außerdem sollte
die Berechnung auf Basis normativer Eingangsparameter, ohne die Notwendigkeit der
Durchführung von experimentellen Untersuchungen, erfolgen können.
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1 Einleitung

Bisherige Berechnungsmodelle, welche die Steifigkeit sowie die Tragfähigkeit von
Holzrahmenwänden ermitteln können, verwenden in den meisten Fällen nichtlineare
Federelemente für die Modellierung der Verbindungsmittel. Diese Vorgehensweise
birgt zwei Herausforderungen in sich: Zum einen sind die benötigten Federelemen-
te, deren Wirkungsrichtungen von den Belastungsrichtungen abhängen, in gängigen
Berechnungsprogrammen üblicherweise nicht verfügbar. Andere, in gängigen Berech-
nungsprogrammen verfügbare Federelemente, überschätzen die Tragfähigkeit aufgrund
geometrischer Randbedingungen. In der Forschung wurden unterschiedliche Ansätze
verfolgt, um die benötigten Eigenschaften zu generieren. In allen Fällen ist mindestens
die Verwendung von wissenschaftlich ausgerichteten FE-Programmen erforderlich –
einige Autoren entwickelten sogar spezielle Programme zur Lösung der Problematik.
Zum anderen wurden die bisher verwendeten Federelemente entweder an Versuchen
an Wandelementen oder Verbindungsmitteleinheiten kalibriert.

1.2 Ziele und Vorgehensweise
Das Ziel dieser Arbeit ist es, ein FE-Modell zu entwickeln, das nur Elemente verwen-
det, die in gängigen Berechnungsprogrammen verfügbar sind. Auf diese Weise kann
die Modellierung von Holzrahmenwänden einem wesentlich breiteren Anwenderkreis
zugänglich gemacht werden. Für die Verbindungsmittel sollen ausschließlich Material-
parameter benötigt werden, die aus Normen und Zulassungen übernommen werden
können. Eine möglicherweise notwendige Anpassung der Steifigkeit und der Tragfähig-
keit soll einer einfachen, leicht reproduzierbaren Systematik folgen, so dass auf eine
Kalibrierung weitgehend verzichtet werden kann. Trotz dieser einfachen Herangehens-
weise sollen die Berechnungsergebnisse des FE-Modells eine gute Übereinstimmung
mit den Ergebnissen aus experimentellen Untersuchungen aufweisen.
In Kapitel 2 dieser Arbeit wird eine kurze Einführung in den Aufbau von Holzrah-
menwänden gegeben. Anschließend wird die Bemessung nach [DIN EN 1995-1-1]
inkl. den Ergänzungen des nationalen Anhangs [DIN EN 1995-1-1/NA] vorgestellt
und mit anderen internationalen Verfahren verglichen. Gleiches gilt auch für die
Ermittlung der Steifigkeit. Das Kapitel schließt mit der Beschreibung von zwei plasti-
schen Bemessungsansätzen ab, mit denen auf verschiedene Weise auch Öffnungen und
unterschiedliche Verankerungssituationen berücksichtigt werden können.
Kapitel 3 enthält einen Überblick über die Entwicklung der FE-Modellierung von Holz-
rahmenwänden und es werden wesentliche Quellen genauer beschrieben. Kapitel 4 gibt
einen Überblick zu experimentellen Untersuchungen an Verbindungsmitteleinheiten,
Verankerungsdetails und Wandelementen. Außerdem werden unterschiedliche Verfah-
ren vorgestellt, wie Versuchsergebnisse über die Tragfähigkeiten hinaus interpretiert
werden können und es wird beschrieben, worauf beim Vergleich von Versuchsergebnis-
sen besonders geachtet werden muss.
Kapitel 5 beschreibt eigene experimentelle Untersuchungen an Verbindungsmittelein-
heiten, Verankerungsdetails und Wandelementen, welche die Basis für die Validierung
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1.2 Ziele und Vorgehensweise

des entwickelten Berechnungsmodells bilden. Das neu entwickelte Berechnungsmo-
dell wird in Kapitel 6 vorgestellt und einschließlich aller benötigten Parameter und
Randbedingungen ausführlich beschrieben.
In Kapitel 7 erfolgt die Validierung anhand der Versuche aus Kapitel 5 hinsichtlich
des globalen Trag- und Verformungsverhaltens. In Kapitel 8 erfolgt der Vergleich
anhand der Einzelverformungen der Bauteile (lokale Effekte), die im Versuch mithilfe
eines optischen Messsystems erfasst wurden. In Kapitel 9 wird das Berechnungsmodell
auf Wandversuche und Modelle anderer Autoren angewendet. Dies umfasst sowohl
Wandaufbauten mit einfachen Geometrien als auch komplexere Wandkonfigurationen
mit Öffnungen.
Eine Zusammenfassung der Arbeit erfolgt in Kapitel 10. Ein Ausblick auf mögliche
ergänzende und weiterführende Forschungstätigkeiten schließt die Arbeit ab.
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2 Tragverhalten und Bemessung von
Holzrahmenwänden

2.1 Aufbau Holzrahmenwände

Holzrahmenwände bestehen aus horizontalen Rippen (Rähm, Schwelle), vertikalen
Rippen (Stiele) und einer Beplankung, welche mithilfe von Nägeln, Klammern oder
Schrauben an den Rippen befestigt wird (vgl. Abb. 2.1). Die Beplankung kann einseitig
oder beidseitig aufgebracht werden und muss ausreichend schubsteif sein. Als mittra-
gende Beplankung sind Holzwerkstoffplatten (OSB-, Flachpress- oder Sperrholzplatten)
oder Gipsfaserplatten geeignet.

(a) Wandelement

Rähm

Stiel

Schwelle

Beplankung

Verbindungs-
mittel

(b) am Lastabtrag beteiligte Komponenten

Abbildung 2.1: Aufbau einer Holzrahmenwand
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

2.2 Ermittlung der Tragfähigkeit

2.2.1 DIN 1052:1988 (Zugdiagonalen)

Eine auf experimentellen Untersuchungen beruhende Nachweisführung für die Bemes-
sung von Holzrahmenwänden unter horizontaler Beanspruchung wird in der „alten“
[DIN 1052-1] und [DIN 1052-3] von 1988 vorgestellt. Es werden Anwendungsgren-
zen in Form von Vorgaben bei den Bauteilgeometrien definiert, so dass in allen Fällen
eine experimentelle Absicherung des Berechnungsverfahrens gewährleistet ist. Die
Bemessung erfolgt durch die Annahme einer Zugdiagonalen, über welche die ausstei-
fende Wirkung der Beplankung abgebildet wird (vgl. Abb. 2.2). Die Bestimmung der
aufnehmbaren Kräfte erfolgt bei dieser Fachwerkanalogie durch die Berücksichtigung
einer mitwirkenden Breite bz. Diese wird in Abhängigkeit des Höhen- zu Breitenver-
hältnisses des Wandelements und des verwendeten Beplankungsmaterials definiert.
Bei einer Mindestlänge der Wand von 1,20m darf hier ohne rechnerischen Nachweis
eine mitwirkende Breite von 0,50m angesetzt werden.

(a) Aufbau Wandelement (b) Zugdiagonale

Abbildung 2.2: Aufbau eines 1-Raster Wandelements und zugehöriges Modell einer Zugdia-
gonalen, aus [DIN 1052-1]

Kessel und Sandau-Wietfeldt [SW08] (vgl. Abschn. 3.2.6) zeigten mithilfe einer rech-
nerischen Modellierung, dass eine solche Tragwirkung nur dann eintritt, wenn die
Beplankung beult. Dies ist jedoch durch die vorgegebenen Mindestdicken der Beplan-
kungsplatten ausgeschlossen.
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2.2 Ermittlung der Tragfähigkeit

2.2.2 DIN EN 1995-1-1:2010 (Schubfeldmodell)

Eine einfache Methode zur Bemessung von Holzrahmenwänden unter horizontaler
Beanspruchung ist die Schubfeldtheorie, die sowohl in der [DIN 1052] von 2004 und
2008 als auch in der [DIN EN 1995-1-1] als Bemessungsverfahren herangezogen
wird. Der Fokus liegt an dieser Stelle auf der Beschreibung der grundsätzlichen
Systematik – normative Anwendungsgrenzen sollen hier nicht beschrieben werden. Die
Schubfeldtheorie basiert auf dem unteren Grenzwertsatz der Plastizitätstheorie und
setzt die Annahme voraus, dass alle Verbindungsmittel mit der gleichen Kraft und
entlang eines Randes in die gleiche Richtung beansprucht werden (vgl. [Käl95]). Die
Beanspruchung erfolgt ausschließlich parallel zur Längsrichtung der Außenrippen - die
Innenrippen bleiben unbeansprucht (vgl. Abb. 2.3).

b
Fv,Ed

Fz,d Fv,Ed F90,d

h

(a)

Fv,Ed

h
b · Fv,Ed

Fv,Ed

h
b ·Fv,Ed

(b) (c)

Abbildung 2.3: Beanspruchung der Bauteile einer Holzrahmenwand nach der Schubfeldtheo-
rie; (a) Wandelement mit Einwirkungen und Auflagerkräften, (b) Normal-
kraftbeanspruchung der Rippen, (c) Schubbeanspruchung der Beplankung

Die Tragfähigkeit von Holzrahmenwänden wird überwiegend durch die Schertrag-
fähigkeit der Verbindungsmittel und die Beanspruchbarkeit der Schwelle quer zur
Faserrichtung (Schwellenpressung) unter dem druckbeanspruchten Stiel bestimmt.
Bei der Bemessung nach [DIN EN 1995-1-1] muss in Deutschland auch der ent-
sprechende nationale Anhang [DIN EN 1995-1-1/NA] berücksichtigt werden. Zur
Beschreibung der Bemessung wird auf eine übersichtliche Darstellung aus der Richtlinie
Holzbau [RLH13] zurückgegriffen, die sowohl die Grundnorm als auch die ergänzenden
Regelungen des nationalen Anhangs beinhaltet.

Für den Abtrag der horizontalen Lasten ist im Grenzzustand der Tragfähigkeit folgen-
der Nachweis zu führen:
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

ΣFi,v,Ed
Fv,Rd

= 1, 0 (2.1)

mit:

Fi,v,Ed Bemessungswert der einwirkenden Horizontalkraft je Beplan-
kungsseite [N]

Fv,Rd Bemessungswert der Wandscheibentragfähigkeit gegenüber hori-
zontalen Einwirkungen [N]

Bei der Ermittlung der Tragfähigkeit Fi,v,Rd werden drei mögliche Versagensformen
berücksichtigt (vgl. Gl. 2.2). Dies umfasst das Versagen der Verbindungsmittel (obere
Gleichung) sowie ein Schubversagen bzw. Beulen der Beplankung (untere Gleichung).

Fi,v,Rd = min


Ff,Rd · bi

s
Tragfähigkeit Verbindungsmittel (Abscheren)

kpl · fv,d · bi · t Schubtragfähigkeit/Beulen Beplankung
(2.2)

mit:

Ff,Rd Bemessungswert der Tragfähigkeit eines Verbindungsmittels [N]
bi Breite des Wandelements [mm]
s Abstand der Verbindungsmittel [mm]

fv,d Schubfestigkeit der Beplankung [N/mm2]
t Dicke der Beplankung [mm]

kpl Beiwert für Plattenbeulen und Nebenspannungen [-]

kpl = min


35 · t
br

0,33 bei einseitiger bzw. 0,5 bei beidseitiger Beplankung
br Abstand der Rippen [mm]
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2.2 Ermittlung der Tragfähigkeit

2.2.3 New Zealand Standards (NZS 3603)

In der neuseeländischen Holzbaunorm [NZS 3603] wird für die Bemessung vonWänden
und Decken in Holzrahmenbauweise gegenüber horizontalen Einwirkungen ebenfalls auf
das Schubfeldmodell zurückgegriffen. Der zugrundeliegende Lastfluss ist in Abbildung
2.4 dargestellt.

SNZ NZS+3b03 7 3  = 8583167 OOLO850 111 M 

NZS 3603: 1 993 

5.2.1 General 
Clause 5.2 shall apply to horizontal diaphragms and vertical (shearwall) diaphragms consisting 
of wood based panels nail fixed to timber framing. All sheets of panel material shall be fastened 
along alledges withuniformlydistributedflat head nailsto resist shearflowasshown infigure5.2. 

c5.2. i 
For dihphmgms consisting of parallel boarding fixed to timber framing (quare sheathed 
diaphragms, single diagonally sheathed diaphragms or double diagonally sheathed 
diaphragms], refer to University of Cantenbury ReportCE89Ií Iistedunder Other Documents. 

framing does not resist 

Figure 5.2 - Shear flow in a panel sheathed shear wall or diaphragm 

5.2.2 Design strength 
Designstrength fortimber framing membersand for plywood shall be in accordance with sections 
2 and 6 of this Standard. Design strengths for other sheathing panels shall be in accordance with 
the appropriate materials standard or, where such standards are not available, shall be in 
accordance with the manufacturer's recommendations. 

5.2.3 Fasteners 

5.2.3.1 
The design of fasteners shall be in accordance with section 4. 

5.2.3.2 Nail sizes 
Nail sizes shall be chosen so as to ensure ductile behaviour under reversed cyclic loading, without 
brittle shank failure, sheathing break oui or premature nail withdrawal. For fully ductile design, 
nails shall be able to maintain ductile behaviour up to 7.5 mm nail slip during reversed cyclic 
loading. 

C5.2.3.2 
Nails should have a protective coating (such as shellac, electrqlating or galvanising) to 
prevent cormion. Nails shouldhave a minimum length of five times the sheathing thkkness, 
and be spaced at no less than 40 mm. Table 5. I indicates the maximum nail diameter if 
premature splitting is to be avoided in different sheathing types and thicknesses. As indicated 
in table 5,7, fully ductile behaviour cannot be obtained from 7.5 mm thick plywood. 
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Abbildung 2.4: Schubfluss in der Beplankung von Wand- bzw. Deckenelementen in Holzrah-
menbauweise, aus [NZS 3603]

Der Schubfluss entlang der Randrippen darf die Tragfähigkeit der einzelnen Verbin-
dungsmittel bezogen auf deren Abstand untereinander nicht überschreiten:

q∗ ≤ φ ·Qn

s
(2.3)

mit:

q∗ Bemessungswert des Schubflusses [N/mm]
φ Sicherheitsbeiwert [-] (0,8 für Nägel und Holz)
Qn charakteristische Tragfähigkeit eines Verbindungsmittels [N]
s Abstand der Verbindungsmittel [mm]

Die Bemessungswerte für die Tragfähigkeit von Nägeln sind tabellarisch angegeben.
Darüber hinaus werden einige konstruktive Anwendungsgrenzen festgelegt. Die Tragfä-
higkeit eines Nagels mit einem Durchmesser von d = 2, 8mm beträgt demnach 504N
bei einer Mindesteinschlagtiefe von 10 · d = 28mm. Geringere Einschlagtiefen führen
zu einer linearen Abminderung der Tragfähigkeit.
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

2.2.4 Canadian Standards Association (CSA 086)

Auch die Bemessung nach der kanadischen Holzbaunorm [CSA 086-09] beruht auf
dem Schubfeldmodell: Die Horizontallast, die eine Holzrahmenwand aufnehmen kann,
berechnet sich aus der Länge des Wandelements und der Schubfestigkeit der Verbindung
entlang der Rippen (entspricht dem Schubfluss in der Beplankung). Hinzu kommen
eine Reihe von Abminderungsfaktoren, die unterschiedlichen Randbedingungen und
Materialeigenschaften Rechnung tragen:

Vrs = φ · vd ·KD ·KSF · Jub · Jsp · Jhd · Lw (2.4)

Dabei stehen die einzelnen Variablen für:

Vrs aufnehmbare Horizontallast einer einzelnen Wand [N]
φ Sicherheitsbeiwert [-] (0,7 für Holzrahmenwände)
vd Schubfestigkeit der Verbindung (Werte in Abhängigkeit der Beplan-

kungsdicke t, des Nageldurchmessers d und des Abstands s in Norm
tabelliert – vd bei t = min. 10mm, d = 2, 8mm und s = 75mm:
10,6N/mm) [N/mm]

KD Beiwert zur Berücksichtigung der Lasteinwirkungsdauer [-]
KSF Beiwert zur Berücksichtigung des Holzfeuchtegehalts bei Einbau

und der Art der Beanspruchung [-]
Jub Anpassungsfaktor für Wände mit Beplankungsstößen [-]
Jsp spezifischer Faktor für die Art des verwendeten Holzes [-]
Jhd Faktor zur Berücksichtigung der Art der Verankerung [-]
Lw Länge des Wandelements [mm]

Besonders hervorgehoben sei der Faktor zur Berücksichtigung der Art der Verankerung
Jhd. Über diesen können sowohl Wandelemente mit Zugverankerung der Stiele als auch
Wände mit einer Verankerung der Schwelle nach der gleichen Systematik bemessen
und der Einfluss der Verankerung entsprechend berücksichtigt werden.

2.3 Ermittlung der Steifigkeit

Die Steifigkeit eines Holzrahmenelements setzt sich aus einem Schubanteil und einem
Biegeanteil zusammen. Die hier präsentierten Verfahren beschäftigen sich in erster
Linie mit der Ermittlung der Kopfverformung. Diese wird jeweils in Abhängigkeit der
Horizontalkraft formuliert, woraus dann die Steifigkeiten berechnet werden.
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2.3 Ermittlung der Steifigkeit

2.3.1 Erläuterungen zur DIN 1052

In den Erläuterungen zur DIN1052 [Bla05] wird von Kessel ein Verfahren vorgestellt,
mit welchem die elastischen Verformungen von Holzrahmenwänden unter horizontaler
Beanspruchung berechnet werden können. Die Verformungen werden aus den Bean-
spruchungen der einzelnen Bauteile abgeleitet, die mithilfe des Schubfeldmodells (vgl.
Abschn. 2.2.2) ermittelt werden. Der Aufbau eines beispielhaften Wandelements wurde
bereits in Abbildung 2.3 dargestellt.
Die Kopfverformung des Wandelements setzt sich aus vier Verformungsanteilen zu-
sammen:

uges = uK,inst + uG,inst + uE,inst + uV,inst (2.5)

uK,inst Verformungen aus der Nachgiebigkeit der Verbindungsmittel [mm]
uG,inst Schubverformung der Beplankung [mm]
uE,inst Dehnung bzw. Stauchung der umlaufenden Rippen [mm]
uV,inst Pressung der Schwelle unter dem druckbeanspruchten Stiel [mm]

Diesen vier Anteilen ist als fünfter der Anteil aus der Zugverankerung uV 2,inst hinzu-
zurechnen.
uK,inst berechnet sich aus der Summe aller Verbindungsmittel entlang der Randrippen,
multipliziert mit der äußeren und einer virtuellen Kraft, die auf ein Verbindungsmittel
einwirken. Diese hierdurch errechnete Kraft wird durch die elastische Steifigkeit eines
Verbindungsmittels dividiert:

uK,inst =
∑ Sv,0 · Sv,0

Kser

=
(

2 · b
av

+ n · h
av

)
· Sv,0 · Sv,0

Kser

(2.6)

= (2 · b+ n · h) · av
Kser · l2

· F (2.7)

mit

Sv,0 virtuelle Kraft, die auf ein Verbindungsmittel einwirkt [N]
Sv,0 äußere Kraft, die auf ein Verbindungsmittel einwirkt [N]
n Anzahl vertikaler Nagelreihen [-]
av Abstand der Verbindungsmittel [mm]
Kser elastische Steifigkeit eines Verbindungsmittels [N/mm]
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

Der Verformungsanteil uG,inst errechnet sich über die auf die Beplankung einwirkende
Schubspannung, den Schubmodul und die Höhe des Wandelements:

uG,inst = γ · h (2.8)

Unter Berücksichtigung der Beziehungen

γ = τ

G
und τ = F

t · b
(2.9)

folgt

uG,inst = F · h
G · t · b

(2.10)

mit

γ Schubwinkel der Beplankung [-]
τ Schubspannungen in der Beplankung [N/mm2]
G Schubmodul der Beplankung [N/mm2]
t Dicke der Beplankung [mm]

Für die Ermittlung des Verformungsanteils uE,inst werden die Normalkräfte in allen
umlaufenden Rippen aus der einwirkenden Horizontalbeanspruchung mit denen aus
einer aufgebrachten virtuellen Kraft („1“-Last) überlagert und durch die jeweiligen
Querschnittsflächen dividiert. Die somit berechneten Normalspannungen werden durch
Division mit dem E-Modul in den Verformungsanteil uE,inst umgerechnet. Wichtig
hierbei ist, dass die Verformungsanteile der vertikalen Bauteile (Stiele) noch entspre-
chend des Längen- und Höhenverhältnisses des Wandelements auf eine horizontale
Verformung umgerechnet werden:

uE,inst =
∑
i

∫
b

Ni ·Ni

Ei · Ai
dx = 2

3 ·
F

E0 · A
·
(
b+ h2

b2 · h
)

(2.11)

Der vierte Verformungsanteil uV,inst setzt die Annahme voraus, dass sich die Schwelle
unter dem druckbeanspruchten Stiel bei vollständiger Auslastung der Schwellen-
pressung um 1mm eindrückt. Im Wesentlichen wird in Gleichung 2.12 die anteilige
Ausnutzung ausgerechnet und der daraus resultierende horizontale Verformungsanteil
bestimmt:

12



2.3 Ermittlung der Steifigkeit

uV,inst = v90 ·
h

b
· σc,90,k

1, 2 · kc,90 · fc,90,k · kmod
(2.12)

mit

v90 Eindrückung in Schwelle bei vollständiger Ausnutzung [mm] (übli-
cher Ansatz: v90 = 1mm)

σc,90,k einwirkende Spannung auf Schwelle unter druckbeanspruchtem Stiel
[N/mm2]

kc,90 Querdruckbeiwert [-] (üblicher Ansatz: 1,25)
fc,90,k Querdruckfestigkeit der Schwelle [N/mm2]
kmod Modifikationsbeiwert zur Berücksichtigung der Lasteinwirkungsdau-

er KLED [-]

Der fünfte Verformungsanteil uV 2,inst berücksichtigt linear-elastische Beanspruchungen
der Verbindungsmittel, mit denen die Zuganker an die Stiele angebracht werden:

uV 2,inst = Z · h
n ·Kser · b

(2.13)

mit
Z Zugkraft im zugbeanspruchten Stiel [N]
n Anzahl der verwendeten Nägel zur Befestigung des Zugankers [-]

Die Steifigkeit Kinst ermittelt sich hieraus über die Gleichung:

Kinst = Fv,Rk
uges

(2.14)

Ein grundsätzlicher Kritikpunkt an diesem Verfahren ist, dass elastische Verformungen
ermittelt werden, die auf Beanspruchungen basieren, welche mit einem plastischen
Bemessungsverfahren ermittelt werden. Andererseits weisen zumindest die Rippen und
die Beplankung überwiegend elastisches Verhalten auf. Inwieweit mit diesem Verfahren
gute Ergebnisse erzielt werden, wird in Abschnitt 2.4 überprüft: Dort werden die
Ergebnisse mit Versuchsergebnissen verglichen.
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

2.3.2 New Zealand Standards (NZS 3603)

Die neuseeländische Holzbaunorm [NZS 3603] stützt sich bei der Ermittlung der
Steifigkeit teilweise auf die Auswertung von Versuchsergebnissen, es werden allerdings
vergleichbare Verformungsanteile wie in den Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05] ver-
wendet. Die Kopfverformung des Wandelements setzt sich aus vier Verformungsanteilen
zusammen:

∆w = ∆4 + ∆5 + ∆6 + ∆7 (2.15)

Dabei stehen die einzelnen Variablen für:

∆4 Verformungsanteil aus der Schwellenpressung und Zugverformungen
im Bereich der Verankerung [mm]

∆5 Verformungsanteil aus der Schubverformung der Beplankungsplatten
[mm]

∆6 Verformungsanteil aus den Verformungen der Verbindungsmittel
zwischen Rippen und Beplankung [mm]

∆7 Verformungsanteil aus der Dehnung bzw. der Stauchung der Rip-
pen und aus der Verdrehung der unteren Geschosse (entfällt bei
eingeschossigen Wänden) [mm]

∆4 berechnet sich aus der Druck- bzw. Zugkraft in den beiden Randstielen – jeweils
reduziert mit dem Faktor 0,3 bzw. 0,2:

∆4 = (δc + δt) ·
H

B
(2.16)

mit

δc = 0, 3 ·C (mit C = Druckkraft im Randstiel [kN])
δt = 0, 2 ·T (mit T = Zugkraft im Randstiel [kN])
H Höhe der Wand [mm]
B Breite der Wand [mm]

Der Faktor 0,2 für die Ermittlung von δt bezieht sich auf eine direkte Zugverankerung
der Stiele. Wenn nur die Schwelle verankert ist, sollte der Faktor auf bis zu 2,0 erhöht
werden.
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2.3 Ermittlung der Steifigkeit

Der Verformungsanteil ∆5 errechnet sich über die auf die Beplankung einwirkende
Schubspannung, den Schubmodul und die Höhe des Wandelements:

∆5 = γ ·H (2.17)

Unter Berücksichtigung der Beziehungen

γ = τ

G
und τ = P

B · t
(2.18)

folgt

∆5 = P ·H
G ·B · t

(2.19)

mit

γ Schubwinkel der Beplankung [-]
τ Schubspannungen in der Beplankung [N/mm2]
G Schubmodul der Beplankung [N/mm2]
P einwirkende Horizontalkraft [N]
t Dicke der Beplankung [mm]

∆6 basiert auf der Verformung der einzelnen Verbindungsmittel und den geometrischen
Randbedingungen:

∆6 = 2 · (1 + a) ·m · en (2.20)

mit

a Beiwert zur Berücksichtigung der Geometrie und der Kontakt-
bedingungen zwischen Beplankung und Rippen [-]

m Anzahl der Beplankungsplatten entlang der Schwelle [-]
en Verformung eines einzelnen Verbindungsmittels nach Abbil-

dung 2.5 [mm]

a =



0 bei Behinderung der Relativverformungen
1 generell bei rechteckiger Beplankung
2 bei 2,40m×1,20m -Platten und vertikaler Anordnung

0, 5 bei 2,40m×1,20m -Platten und horizontaler Anordnung
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

Abbildung 2.5 veranschaulicht die Definition der Nagelverformungen en in einem Dia-
gramm. Die Angabe der 1,25-fachen Tragfähigkeit mit anschließender Laststeigerung
um durchschnittlich 30% zeigt, dass eine entsprechende Überfestigkeit der Verbindungs-
mittel erwartet und bei der Ermittlung der Verformungen und somit der Steifigkeiten
bereits mit berücksichtigt wird. Alternativ zu dieser Methode zur Bestimmung von
en wird lt. Norm die Durchführung von Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten
empfohlen.

en [mm]

P/Qn

0,5 2,5 8,0

0,79

1,25

1,63

Abbildung 2.5: Diagramm zur Veranschaulichung der Nagelverformung en in Abhängigkeit
der einwirkenden Scherkraft

Als vierten Verformungsanteil kann ∆7 bestimmt werden zu:

∆7 = 2 · V ·H3

3 · E · A ·B3 +H ·Θ (2.21)

mit

V einwirkende Schubkraft [N]
E Elastizitätsmodul der Rippen [N/mm2]
A Querschnittsfläche der Rippen [mm2]
Θ Verdrehung am Fußpunkt durch untere Stockwerke [-]

Die Steifigkeit Kw ermittelt sich entsprechend über die Gleichung:

Kw = q∗ ·B
∆w

(2.22)

mit

q∗ Bemessungswert des Schubflusses nach Abschnitt 2.2.3 [N/mm]
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2.3 Ermittlung der Steifigkeit

2.3.3 Canadian Standards Association (CSA 086)

Auch in der kanadischen Holzbaunorm [CSA 086-09] erfolgt die Ermittlung der
Kopfverformung von Holzrahmenwänden über vier Verformungsanteile. Diese werden
nicht genauer erläutert, sondern finden sich in einer einzelnen Formel wieder – bei
genauerem Vergleich lassen sich allerdings einige Parallelen zu der Ermittlung nach
der neuseeländischen Norm [NZS 3603] erkennen:

∆sw = 2 · ν ·H3
s

3 · E · A · Ls
+ ν ·Hs

Bv

+ 0, 0025 ·Hs · en + Hs

Ls
· da (2.23)

mit

ν maximaler Schubfluss [N/mm]
Hs Höhe des Wandelements [mm]
E Elastizitätsmodul der Rippen [N/mm2]
A Querschnittsfläche der Rippen [mm2]
Ls Länge des Wandelements [mm]
Bv auf Beplankungsdicke bezogene Schubsteifigkeit [N/mm]
en Verformung eines Verbindungsmittels [mm]
da vertikale Verformung im Bereich der Zugverankerung [mm]

Der erste Summand steht für die Dehnung bzw. Stauchung der Rippen, der zweite
für die Schubverformung in der Beplankung, der dritte für die Verformungen der
Verbindungsmittel und der vierte für die Schwellenpressung und die Zugverformung
im Bereich der Verankerung. Der Wert für die Nagelverformung en wird in Abhän-
gigkeit des Nageldurchmessers und der Last pro Nagel tabellarisch angegeben. Für
die vertikale Verformung im Bereich der Zugverankerung da werden keine eigenen
Werte angegeben – lediglich für den Fall einer Verankerung über die Schwelle steht
eine Berechnungsgleichung zur Verfügung.
Die Steifigkeit Ksw ermittelt sich entsprechend über die Gleichung:

Ksw = Vrs
∆sw

(2.24)
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

2.4 Vergleich normativer Regeln
In diesem Abschnitt sollen die Tragfähigkeiten und Steifigkeiten nach den vorgestellten
Verfahren berechnet und mit den Ergebnissen aus Versuchen an Holzrahmenwän-
den verglichen werden. Dies erfolgt anhand der Wandversuche WL-3.3 und WL-3.4,
deren Versuchsaufbau in Kapitel 5 vorgestellt wird. Einige Parameter, wie die Tragfä-
higkeit Ff,Rk oder der Steifigkeit Kser der Verbindungsmittel können Tabelle 7.3 in
Abschnitt 7.1.1 entnommen werden.
Die Rechenwege und Zwischenergebnisse für die einzelnen Verfahren sind in den
Tabellen 2.1 bis 2.3 aufgeführt.
Die Ergebnisse aus den drei Varianten zur Ermittlung der Steifigkeit und der cha-
rakteristischen Tragfähigkeit sind in Tabelle 2.4 zusammengestellt. In Abbildung
2.6 erfolgt ein Vergleich mit den Einhüllenden der Last-Verformungskurven aus den
Wandversuchen WL-3.3 und WL-3.4. Es zeigt sich, dass die Anfangssteifigkeit mit
dem Verfahren nach den Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05] recht gut abgeschätzt
werden kann, wenn die Nachgiebigkeit der Verankerung mit berücksichtigt wird. Die
Tragfähigkeit wird nach [DIN EN 1995-1-1] unterschätzt.
Mithilfe des Verfahrens aus der [CSA 086-09] wird im Vergleich mit den Erläute-
rungen zur DIN 1052 [Bla05] eine etwas geringere Steifigkeit ermittelt, welche im
Bereich der errechneten Tragfähigkeit recht gut mit den Versuchsergebnissen über-
einstimmt. Die errechnete Tragfähigkeit liegt dabei geringfügig unter dem Wert nach
[DIN EN 1995-1-1].
Die nach [NZS 3603] ermittelte Tragfähigkeit ist fast identisch mit der Tragfähigkeit
nach [CSA 086-09]. Die Anfangssteifigkeit ist die geringste im Vergleich der drei
Verfahren und unterschätzt auch die Ergebnisse aus den Bauteilversuchen. Bei der
Betrachtung der einzelnen Verformungsanteile fällt auf, dass der Verformungsanteil ∆4
(Zug und Druck Verankerung) gerade im Anfangsbereich einen sehr großen Anteil an der
ermittelte Horizontalverformung hat. Dies steht imWiderspruch zu denWandversuchen
im Versuchsprogramm Optimberquake (vgl. Kapitel 8), bei welchen ein wesentlich
geringerer Einfluss der Verankerung auf die Gesamtverformung beobachtet wurde.
Hier könnte eine realistischere Abschätzung der Verformungen aus der Verankerung
zu einer deutlichen Verbesserung der Ergebnisse führen.
In der [NZS 3603] wird außerdem eine Aussage über das Trag- und Verformungsver-
halten bis zum Erreichen der „realen“ Tragfähigkeit getroffen: Wenn die Verformungen
einer Holzrahmenwand weiter zunehmen, steigt aufgrund des duktilen Bauteilverhal-
tens auch die Tragfähigkeit noch weiter an. Dieser Effekt wird über ein entsprechendes
Last-Verformungsverhaltens der Nagelverbindungen recht gut abgebildet.
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2.4 Vergleich normativer Regeln

Bezeichnung Rechnung Wert

Ff,Rk - 819N
b1 - 2.500mm
s - 75mm

Fv,Rk
0,82·2.500

75 = 27,3 kN
l - 2.500mm
h - 2.500mm
n - 4 [-]
av - 75mm
Kser - 860N/mm
uK,inst (2 · 2.500 + 4 · 2.500) · 75

860·2.5002 · 27.300 = 5,7mm
G - 1.080N/mm2

t - 18mm
uG,inst

27.300·2.500
1.080·18·2.500 = 1,4mm

E - 11.000N/mm2

A 60 · 140 = 8.400mm2

uE,inst
2
3 ·

27.300
11.000·8.400 · (2.500 + 2.500

2.500 · 2.500) = 1,0mm
kc,90,k - 1,25 [-]
fc,90,k - 2,5N/mm2

kmod nicht berücksichtigt 1,0 [-]
uV,inst 1, 0 · 2.500

2.500 ·
27.300/(140·(60+30))

1,2·1,25·2,5·1,0 = 0,6mm
Kser,V A 2 · 4201,5·4,00,8

30 = 1740N/mm
n - 17 [-]

uV 2,inst
27.300·2.500
17·1740·2.500 = 0,9mm

uges 5,7 + 1,4 + 1,0 + 0,6 + 0,9 = 9,6mm
Kinst

27.300
9,6 = 2.844N/mm

Tabelle 2.1: Berechnung der Tragfähigkeit nach [DIN EN 1995-1-1] und der Steifigkeit
nach den Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05] mit Ergänzung um die Nachgie-
bigkeit der Zugverankerung
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

Bezeichnung Rechnung Wert

Qk aus Tabelle 504N
k für Holzwerkstoffplatten 1,4 [-]
Qn k ·Qk = 706N
φ nicht berücksichtigt 1,0 [-]
s - 75mm
q∗ 1,0·706

75 = 9,41N/mm
l - 2.500mm

Fv,Rk 9, 41 · 2.500 = 23,5 kN
C, T C = T = Fv,Rk = 23,5 kN
H - 2.500mm
B - 2.500mm
∆4 (0, 5 · 23, 5) · 2.500

2.500 = 11,8mm
P P = Fv,Rk 23,5 kN
G - 1.080N/mm2

t - 18mm
∆5

23.500·2.500
1.080·2.500·18 = 1,2mm

a - 0,5 [-]
m - 2,0 [-]
k37 - 1,0 [-]
P P = Qn = 706N
en 0, 5 + 706−558

882−558 · (2, 5− 0, 5) (lin. Int.) 1,4mm
∆6 2 · (1 + 0, 5) · 2 · 1, 4 = 8,4mm
∆7 entfällt -
∆w 11,8 + 1,2 + 8,4 = 21,4mm
Kw

23.500
21,4 = 1098N/mm

Tabelle 2.2: Berechnung der Tragfähigkeit und der Steifigkeit nach [NZS 3603]
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2.4 Vergleich normativer Regeln

Bezeichnung Rechnung Wert

φ nicht berücksichtigt 1,0 [-]
νd aus Tabelle 9.5.1A 10,6N/mm
KD für Wind und Erdbeben 1,15 [-]
KSF für Nägel und Holzfeuchte ≤ 15% 1,0 [-]
Jub ohne Beplankungsstöße 1,0 [-]
Jsp für Fichte, 11.000 N/mm2 0,8 [-]
Jhd mit Zugankern 1,0 [-]
Lw - 2.500mm
Vrs - 24,4 kN
ν 24.400

2.500 = 9,8N/mm
Hs - 2.500mm
E - 11.000N/mm2

A 60 · 140 = 8.400mm2

Ls - 2.500mm
Bv aus Tabelle 7.3C 13.000N/mm
en aus Tabelle A.9.7 1,49mm
da Anteil aus Ergänzungen zu [Bla05] 0,9mm

∆sw
2·9,8·2.5003

3·11.000·8.400·2.500 + 9,8·2.500
13.000 + 0, 0025 · 2.500 · 1, 49 + 0, 9 = 12,5mm

Ksw
Vrs
∆sw

= 1.952N/mm

Tabelle 2.3: Berechnung der Tragfähigkeit und der Steifigkeit nach [CSA 086-09]

Norm/Verfahren Tragfähigkeit
[kN]

Anfangssteifigkeit
[N/mm]

[DIN EN 1995-1-1] und [Bla05]
(mit Ergänzung)

27,3 2.595

[NZS 3603] 23,5 1.098
[CSA 086-09] 24,4 1.952

Tabelle 2.4: Zusammenstellung der Tragfähigkeiten und Steifigkeiten anhand von drei un-
terschiedlichen Bemessungsverfahren
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden
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Abbildung 2.6: Vergleich der Tragfähigkeiten und Steifigkeiten nach [DIN EN 1995-1-1]
und den Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05] (mit Ergänzung), [NZS 3603]
und [CSA 086-09] mit den Wandversuchen WL-3.3 und WL-3.4
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2.5 Modellbildung mit plastischen Bemessungsansätzen

2.5 Modellbildung mit plastischen
Bemessungsansätzen

Neben den normativen Bemessungsregeln sollen nun die Berechnungsansätze von Källs-
ner et al. und Hall & Kessel vorgestellt werden. Der Ansatz von Källsner et al. beruht
auf dem unteren Grenzwertsatz der Plastizitätstheorie. Dieser bildet auch die Grund-
lage für die Bemessungsregeln der [DIN EN 1995-1-1]. Dort erfolgt allerdings eine
etwas begrenzte Betrachtung: Zum einen wird nur eine Auflagersituation mit Zugveran-
kerung der Stiele berücksichtigt, zum anderen werden Wandsituationen mit Öffnungen
nicht behandelt. In der Konsequenz werden bei Nachweisen nach [DIN EN 1995-1-1]
die Bereiche mit Öffnungen bei der Bemessung nicht zur Aussteifung herangezogen
und die angrenzenden Wandbereiche als einzelne Wandelemente betrachtet. Hall &
Kessel stellten einen Ansatz zur Bemessung von Holzrahmenwänden vor, welcher auf
dem oberen Grenzwertsatz der Plastizitätstheorie beruht.

2.5.1 Anwendung des unteren Grenzwertsatzes der
Plastizitätstheorie

Källsner et al. stellten in einer Reihe von Aufsätzen aufeinander aufbauende Berech-
nungsverfahren für unterschiedliche Wandkonfigurationen und Auflagersituationen
vor. Das Grundmodell von Källsner & Lam [Käl95] wurde bereits 1995 veröffentlicht
und bildet die Grundlage für die spätere Bemessung nach [DIN EN 1995-1-1]. Zwei
Grundregeln müssen für die Anwendung des unteren Grenzwertsatzes der Plastizitäts-
theorie zwingend eingehalten werden:

1. Die angenommene Lastverteilung muss die Gleichgewichtsbedingungen einhalten
und

2. die Kräfte in den Verbindungsmitteln dürfen die plastische Grenzlast an keiner
Stelle überschreiten.

Die dem Berechnungsverfahren zugrundeliegende Lastverteilung setzt voraus, dass die
Beanspruchungen ausschließlich in Achsrichtung der Randrippen (entlang der Ränder
der einzelnen Beplankungsplatten) verlaufen. Jedes Verbindungsmittel wird mit der
gleichen plastischen Grenzlast beansprucht, so dass ein konstanter Schubfluss entlang
der Ränder der Beplankungsplatten entsteht. Somit sind beide Kriterien erfüllt und es
wird ein unterer Grenzwert der Tragfähigkeit erreicht. Die horizontale Tragfähigkeit
des Wandelements Hd berechnet sich nun anhand der Tragfähigkeit eines einzelnen
Verbindungsmittels und der Anzahl der Verbindungsmittel entlang des Rähms:
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

Hd = n · Fd (2.25)

mit

n Anzahl der Verbindungsmittel entlang des Rähms [-]
Fd plastische Bemessungstragfähigkeit eines einzelnen Verbindungs-

mittels [kN]

Källsner & Girhammar [Käl01], [Käl06] griffen dieses Verfahren auf und wandten es auf
ein 4-Raster-Wandelement mit verschiedenen Wandkonfigurationen an. Im ersten Fall
ist das Wandelement am Anfangs- und Endstiel zugverankert. Die resultierenden Bean-
spruchungen für Stiele, Schwelle und Rähm sowie für die Beplankungsplatten sind in
Abbildung 2.7 dargestellt. Die Tragfähigkeit gegenüber horizontalen Beanspruchungen
berechnet sich zu:

H = fp · l (2.26)

mit

fp Schubfluss entlang der Randrippen [kN/m]
l Länge des Wandelements [m]

Auf die Zuganker wirkt eine Kraft von:

H = fp · h (2.27)

mit

h Höhe des Wandelements [m]

In weiteren Untersuchungen wurde das Bemessungsverfahren erweitert, so dass auch
Wandelemente mit Verankerung der Schwelle, ohne Verankerung unter Berücksichti-
gung einer Auflast sowie Wandelemente mit Öffnungen berechnet werden konnten.
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2.5 Modellbildung mit plastischen Bemessungsansätzen
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Figure 6: Forces acting on the timber frame and the sheets in the case of a fully
anchored leading stud.

3.3 Fully anchored bottom rail - no vertical loads
A shear wall where the bottom rail is fully anchored to the substrate will now be studied.
The leading stud is assumed to be completely free from the substrate and the framing joints
are assumed to not transfer any tensile forces. The forces acting on the wall in the ultimate
limit state are assumed to be distributed according to Figure 7. The forces acting along the
lower part of the wall are shown in a section immediately above the bottom rail and
represent the sheathing-to-timber joints. The factor µ opens for the possibility of using
reduced strength properties when the fastener forces act perpendicular to the sheet edges. If
nothing else is said, it is assumed that µ = 1 in this paper. The notation effl  is used to

indicate that this length of the wall is fully effective for horizontal load transfer.

H

h

l

l-leff leff

fp
µ fp

Figure 7: Forces acting on a shear wall in the case of a fully anchored bottom rail.

Abbildung 2.7: Verteilung der Lasten unter Anwendung der Plastizitätstheorie für 4-Raster
Wandelement und Zugverankerung der Anfangs- und Endstiele, aus [Käl01]

2.5.2 Anwendung des oberen Grenzwertsatzes der
Plastizitätstheorie

Auch Hall [Hal12] beschäftigte sich mit der Bemessung von Holzrahmenwänden mithilfe
der Schubfeldtheorie. Hier stellte er die einfache Anwendbarkeit als positiven Faktor
heraus, ging aber auch auf Nachteile dieser Methode ein. Dies sind in erster Linie
recht eng gesteckte Anwendungsvoraussetzungen, so dass das Verfahren viele mögliche
Konstruktionen nicht oder nur unzureichend abdeckt. Dazu zählen freie Plattenränder,
Wände mit Öffnungen oder auch Sonderkonstruktionen, wie beispielsweise nicht
orthogonal angeordnete Rippen. Außerdem treffen manche Annahmen auf übliche
Konstruktionen nicht oder nur stark vereinfacht zu – z.B. die Annahme von starren
Rippen und starrer Beplankung sowie einem fehlenden Kontakt zwischen den einzelnen
Rippen untereinander. Eine genaue Berechnung von Holzrahmenelementen sei bisher
nur mit aufwendigen Finite-Elemente-Analysen möglich.
Vor diesem Hintergrund entwickelte Hall das von ihm als „Fließverbundmethode“
bezeichnete Verfahren, das auf dem oberen Grenzwertsatz der Plastizitätstheorie
beruht. Bedingungen für den oberen Grenzwertsatz sind:

1. Die angenommene Lastverteilung muss die Gleichgewichtsbedingungen einhalten,
2. es muss ein kinematisch zulässiger Versagensmechanismus vorliegen und
3. die geometrischen Randbedingungen müssen erfüllt sein.
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2 Tragverhalten und Bemessung von Holzrahmenwänden

Die Fließverbundmethode hat den Anspruch, dass auch Sonderkonstruktionen grund-
sätzlich durch Handrechnungen berechnet werden können. Die Grundüberlegung ist,
dass der Kontakt zwischen jeweils einer Rippe und dem zugehörigen Beplankungs-
rand durch zwei Translations- und einer Drehfeder abgebildet wird. Abbildung 2.8
zeigt die Rotations- und Translationsverformungen sowie die Beanspruchungen des
Verbunds zwischen Beplankung und Stiel unter einer elastischen und einer plastischen
Beanspruchung. Dabei werden auch die unterschiedlichen Verformungsrichtungen
der Verbindungsmittel, entsprechend ihrer jeweiligen Position entlang der Rippe,
berücksichtigt.

32 3 Fließverbundmethode für Holztafeln 

 

 

Bild 3-12: Um uel und wel verschobene und um φel verdrehte Verbindung aus 

Bild 3-11 und daraus folgende längenbezogene elastische Verbund-

beanspruchungen s0,el, s90,el und sres,el 

(a)
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Bild 3-13: Um upl und wpl verschobene und um φpl verdrehte Verbindung aus 

Bild 3-11 und daraus folgende längenbezogene plastische Verbund-

beanspruchungen s0,pl, s90,pl und sres,pl 

(b)

Abbildung 2.8: Rotations- und Translationsverformungen sowie Beanspruchungen des Ver-
bunds zwischen Beplankung und Stiel; (a) elastische und (b) plastische
Verbundbeanspruchungen, aus [Hal12]

Durch die Abbildung aller Verbindungsmittel entlang eines Beplankungsrandes mithil-
fe von nur drei Federelementen, kann auch der Wert der statischen Unbestimmtheit
deutlich reduziert werden. Trotz der Reduzierung sind die statischen Modelle aller-
dings bereits bei 1-Raster-Tafeln bis zu 12-fach statisch unbestimmt, so dass zur
Berechnung Gleichungssysteme mit bis zu 12 Unbekannten gelöst werden müssen. Für
die Ermittlung der plastischen Grenzlast ist außerdem eine iterative Anpassung zweier
Variablen notwendig, demzufolge für den Rechenvorgang zusätzliche Zeit benötigt
wird. Für Handrechnungen scheint dieses Verfahren somit nicht gut geeignet zu sein.
Ein weiters Verfahren, das in dieser Arbeit vorgestellt wurde, wird als „Stab-Verbund-
Modell“ bezeichnet. Dieses verwendet Stabelemente für die Rippen und starr miteinan-
der gekoppelte Stabelemente für die Beplankung. Für die Verbindung der Rippen und
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2.5 Modellbildung mit plastischen Bemessungsansätzen

der Beplankung werden Verbundelemente entwickelt und entsprechende Steifigkeitsma-
trizen hergeleitet. Es wird allerdings darauf hingewiesen, dass die praktische Anwen-
dung des Modells einer Implementierung in Stabwerksprogramme bedarf. Vor diesem
Hintergrund bleibt unklar, wie genau die Vergleichsrechnungen durchgeführt wurden.
Rechenwege oder Zwischenlösungen sind nicht angegeben. Ein weiterer Nachteil ist
auch hier, dass bei plastischen Verformungen eine iterative Berechnung erforderlich
wird.
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3 FE-Modellierung von
Holzrahmenwänden

Dieses Kapitel beschäftigt sich mit dem Stand des Wissens zur rechnerischen Modellie-
rung von Holzrahmenwänden. In Abschnitt 3.1 wird ein Überblick über verschiedene
Möglichkeiten gegeben, auf welche Weise Holzrahmenwände mithilfe der Methode der
finiten Elemente modelliert werden können. Diese werden erläutert und die grund-
sätzlichen Vor- und Nachteile werden diskutiert. Abschnitt 3.2 enthält eine Übersicht
zu Veröffentlichungen von Modellierungsansätzen, welche anschließend in chronolo-
gischer Reihenfolge näher erläutert werden. Ein Schwerpunkt wird hier auf Modelle
mit lokalen Feder- oder Balkenelementen unter monotonen Beanspruchungen gelegt.
Dabei erfolgt eine Begrenzung auf solche Literaturquellen, die aus Sicht des Autors die
Entwicklung der Modellierung maßgebend geprägt haben bzw. eine wichtige Grundlage
für die Entwicklung des eigenen Rechenmodells darstellen. In Abschnitt 3.3 wird eine
Zwischenbilanz gezogen und erläutert weshalb die Entwicklung eines neuen Modells
sinnvoll ist und welche Eigenschaften dieses aufweisen sollte.

3.1 Modellierungsvarianten

Grundsätzlich kann die Modellierung von Holzrahmenwänden auf zwei verschiedene
Arten erfolgen. Entweder werden ganze Wandelemente mithilfe von Federelementen
modelliert, was im Folgenden als Modellierung mit globalen Federn bezeichnet wird;
oder jedes Verbindungsmittel sowie die Rippen und die Beplankungsplatten werden
einzeln abgebildet. Dies wird im Folgenden als Modellierung mit lokalen Federn be-
zeichnet. Außerdem kann die Modellierung für eine monotone oder eine zyklische
Beanspruchung erfolgen. Wenn das zyklische Trag- und Verformungsverhalten ab-
gebildet werden soll, muss auch das veränderte Verformungsverhalten bei Ent- und
Wiederbelastung in die Elementeigenschaften implementiert werden.

3.1.1 Globale Federn für Wandelemente

Eine Abbildung der Wandelemente durch globale Federn stellt eine Methode dar,
mit der ein komplexes Trag- und Verformungsverhalten mithilfe von vergleichswei-
se wenigen Elementen modelliert werden kann. Insbesondere bei der Modellierung
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

dreidimensionaler Tragstrukturen (z.B. vollständige Gebäude), kann die Komplexi-
tät des Modells auf diese Weise deutlich reduziert werden, was sich günstig auf die
Übersichtlichkeit und die benötigte Rechenleistung auswirkt. Um das Trag- und Ver-
formungsverhalten der Wandelemente abbilden zu können, ist die Kalibrierung der
entsprechenden Federelemente anhand von Versuchen an Wandelementen notwendig.
In der Literatur finden sich vorwiegend drei Varianten der Modellierung:

1. Bei der ersten Variante werden die Umrisse der Wände durch gelenkig mit-
einander verbundene Stäbe modelliert. Die Aussteifung erfolgt über diagonale
Translationsfedern (vgl. Abb. 3.1a).

2. Auch bei der zweiten Variante erfolgt die Modellierung der Wandelemente durch
gelenkig miteinander verbundene Stäbe entlang der Umrisse der Wände. Die
Aussteifung wird hier über die Anordnung von Rotationsfedern in den vier Ecken
gewährleistet (vgl. Abb. 3.1b).

3. Bei der dritten Variante werden die Wandelemente nur über zwei Knoten mo-
delliert, welche über ein Feder-Dämpfer-System miteinander verbunden sind
(vgl. Abb. 3.1c).

(a) (b)

(c)

Abbildung 3.1: Varianten zur Modellierung von Wandelementen mithilfe von globalen Fe-
derelementen; (a) diagonale Federn, (b) Rotationsfedern, (c) Feder-Dämpfer-
System
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3.1 Modellierungsvarianten

3.1.2 Lokale Federelemente für einzelne Verbindungsmittel

Auch bei der Modellierung der einzelnen Verbindungsmittel mithilfe von lokalen Fede-
relementen kommen unterschiedliche Vorgehensweisen in Betracht. Die Kalibrierung
der Federelemente kann auf Basis normativer Werte oder auf Grundlage von Versuchen
an Verbindungsmitteleinheiten erfolgen.
Ein einfacher Ansatz ist die Verwendung von zwei karthesischen Federn, welche recht-
winklig zueinander angeordnet sind (im Folgenden karthesisches Federpaar genannt,
vgl. Abb. 3.2a). Die Wirkungsrichtung ist entlang der beiden Koordinatenachsen
vordefiniert. Das karthesische Federpaar ist in der Lage, das nichtlineare Tragverhalten
der Verbindungen in der jeweiligen Achsrichtung abzubilden. Üblicherweise wird in
beide Richtungen das gleiche Federgesetz verwendet. Unterschiedliche Federgesetze
können z.B. dann sinnvoll sein, wenn ein Unterschied in der Beanspruchungsrichtung
(‖ oder ⊥ zur Holzfaser) oder ein frühzeitiges Versagen quer zur Holzfaser aufgrund
sehr geringer Randabstände berücksichtigt werden soll.
Ein Vorteil dieser Federelemente ist, dass sie prinzipiell in allen FE-Programmen
verfügbar sind und i.d.R. auch nichtlineares Trag- und Verformungsverhalten abbilden
können. Hierbei muss allerdings auf eine wichtige Sache geachtet werden: Bei einem
nichtlinearen Materialverhalten wirkt das Materialgesetz immer gleich, unabhängig
davon in welche Richtung die Verbindungsmittel beansprucht werden. Global aus-
gerichtete karthesische Federpaare können dies nicht gewährleisten – hier führt eine
diagonale Beanspruchung zu einer Überschätzung der Tragfähigkeit. Zur Veranschauli-
chung ist in Abbildung 3.3a ein einfaches, bilineares Trag- und Verformungsverhalten
dargestellt. Abbildung 3.3b zeigt den jeweiligen Fließpunkt Py bei einer reinen Be-
anspruchung in x- bzw. y-Richtung (vgl. Py,x und Py,y) sowie bei einer diagonalen
Beanspruchung (in dieser Darstellung unter einem Winkel von 45° zu beiden Achsen).
Bei der diagonalen Beanspruchung kennzeichnet Pmech

y,res die Stelle, an welcher der
Fließpunkt nach mechanischen und geometrischen Gesetzen liegen müsste. Bei der
Verwendung eines karthesischen Federpaares wird der Fließpunkt allerdings erst bei
einer deutlich größeren Verformung erreicht (vgl. P FE

y,res) – damit geht entsprechend
auch eine Überschätzung der Tragfähigkeit des Verbindungsmittels (in diesem Beispiel
mit dem Faktor

√
2) einher.
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

Knoten 1

Feder 1

Feder 2

Knoten 2

(a)

Knoten 1

Knoten 2

Feder

(b)

Knoten 2

Balkenelement

Knoten 1

(c)

Abbildung 3.2: Varianten zur Modellierung von Verbindungen mit stiftförmigen Verbin-
dungsmitteln mithilfe von lokalen Elementen; (a) karthesisches Federpaar,
(b) orientiertes Federelement, (c) Balkenelement (Anordnung senkrecht zur
Wandebene)
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3.1 Modellierungsvarianten

u [mm]uy
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Py

F [kN]

(a) Bilineares Materialgesetz

Py,y
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R
ich
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ng

Feder in x-Richtung
(b) Resultierende Beanspruchung

Abbildung 3.3: Materialgesetz und resultierende Beanspruchungen bei global ausgerichteten
karthesischen Federpaaren

Ein weiterer Ansatz ist die Verwendung eines einzelnen nichtlinearen Federelementes,
dessen Wirkungsrichtung durch die Positionen der Anfangs- und Endknoten definiert
wird (im Folgenden orientiertes Federelement genannt, vgl. Abb. 3.2b). Um die
jeweilige Wirkungsrichtung zutreffend zu bestimmen, ist eine geometrisch nichtlineare
Berechnung erforderlich. Unter dieser Voraussetzung kann das orientierte Federelement
das Trag- und Verformungsverhalten der Verbindungen exakt abbilden. Eine weitere
Einschränkung ist, dass die Koordinaten der Anfangs- und Endknoten nicht koinzident
sein dürfen. Dieser Anforderung kann durch die Modellierung eines kleinen „fiktiven“
Abstands begegnet werden. Grundsätzlich sind die orientierten Federelemente nur in
wissenschaftlichen FE-Programmen verfügbar. In ABAQUS beispielsweise funktioniert
die Verwendung darüber hinaus nicht über die graphische Oberfläche (CAE), sondern
nur über die textbasierte Modellierung mithilfe von Input-files.

Neben der Verwendung von Federelementen gibt es noch eine weitere Möglichkeit der
Modellierung, bei der jedes Verbindungsmittel einzeln abgebildet werden kann. Dies
erfolgt mithilfe von Balkenelementen, welche senkrecht zur Wandebene angeordnet
sind und Rippen und Beplankung miteinander verbinden (vgl. Abb. 3.2c). Durch eine
Einspannung der Balkenelemente entsteht eine Biegebeanspruchung, wodurch eine
Übertragung der Scherkräfte in den Verbindungen erreicht wird. Die verwendeten
Elementtypen sind nicht nur in rein wissenschaftlich ausgerichteten, sondern auch in
gängigen Berechnungsprogrammen verfügbar. Hierbei ist eine geometrisch lineare Be-
rechnung ausreichend. Mithilfe der Balkenelemente können genauso exakte Ergebnisse
berechnet werden wie bei der Verwendung der orientierten Federelemente.
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

3.2 Beispielhafte Rechenmodelle
Zur Modellierung des Trag- und Verformungsverhaltens von Holzrahmenwänden
mithilfe der Methode der finiten Elemente, fanden auf internationaler Ebene in den
letzten Jahrzehnten sehr umfangreiche Untersuchungen statt. Mit zunehmendem
Leistungsumfang von Programmen und den ständig erweiterten Rechnerkapazitäten,
stieg auch die Genauigkeit und damit die Qualität der Modelle. In diesem Abschnitt
wird ein Überblick der, aus Sicht des Autors, wesentlichen Veröffentlichungen in
chronologischer Reihenfolge gegeben.
Für die Entwicklungen in der frühen Phase der FE-Modellierung sei auf van de
Lindt [VdL04] verwiesen, der einen umfassenden Überblick über die Entwicklung der
Modellierung im Zeitraum von 1982 bis 2004 gibt. Er führt die wesentlichen Veröffentli-
chungen auf, welche die Entwicklung der Modellierung maßgeblich geprägt haben. Eine
noch etwas detailliertere Beschreibung der Veröffentlichungen im gleichen Zeitraum
gibt Judd [Jud05b], der diese zusätzlich thematisch sortiert. Diese Übersichten werden
in Tabelle 3.1 um einige deutschsprachige Veröffentlichungen im gleichen Zeitraum
sowie um wichtige Veröffentlichungen bis zum Jahr 2014 ergänzt.
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

3.2.1 Muszala 1987

Muszala [Mus87] verfolgte das Ziel, das Tragverhalten von Holzrahmenwänden zu
untersuchen und Konstruktionsempfehlungen sowie Berechnungsverfahren anzugeben.
Das dafür entwickelte FE-Modell verwendet Volumenelemente für die Beplankung
und die Rippen. Die Modellierung der Verbindungsmittel erfolgt mithilfe von lokalen
Balkenelementen, die senkrecht zur Beplankung und den Rippen angeordnet sind und
diese miteinander verbinden (vgl. Abb. 3.4).

(a)

(b)

Abbildung 3.4: Ersatzsystem der Nagelverbindungen; (a) Länge des Nagelelements,
(b) Anordnung im Modell, aus [Mus87]

Die Modellierung erfolgte mithilfe des Programms TOPAS. Für die Materialkennwerte
der Rippen und der Beplankung wurde auf Versuchsergebnisse aus der Literatur
zurückgegriffen. Für die Rippen wird ein orthotropes und für die Beplankung ein
isotropes, elastisches Materialgesetz verwendet. Die Verbindungsmittel werden im
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

Modell als runde, beidseitig biegesteif gehaltene Balken modelliert, deren Länge lST
nach folgender Beziehung berechnet wird:

lSt = 0, 5 · lNa + 3 · dNa (3.1)

mit

lNa Länge eines Nagels [mm]
dNa Durchmesser eines Nagels [mm]

Im FE-Modell können mehrere Verbindungsmittel durch ein Balkenelement abgebildet
werden. Die Querschnittswerte IY , IT , und A werden entsprechend umgerechnet und
direkt als Materialparameter eingegeben. Das Materialgesetz ist linear-elastisch. Für
die Nägel wird als E-Modul ENa = 1, 65 · 105 MN/m2 und als Querdehnzahl µNa = 0, 3
verwendet.

Zur Validierung des Modells wurden Versuche an Holzrahmenwänden durchgeführt.
Ein Vergleich des Last-Verformungsverhaltens ist in Abbildung 3.5 dargestellt.

Abbildung 3.5: Horizontale Wandkopfverschiebung in Abhängigkeit der Horizontalkraft,
aus [Mus87]

Da das Modell ausschließlich auf linear-elastischen Materialgesetzen basiert, ist es
nicht in der Lage das komplexe nichtlineare Tragverhalten abzubilden.
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

3.2.2 Raschper 1990

Die Zielsetzung der Arbeit von Raschper [Ras90] war die Entwicklung eines FE-
Modells und eines Berechnungsverfahrens, das in der Lage ist, die Steifigkeit und die
Tragfähigkeit von Holzrahmenwänden unter monotoner Beanspruchung realitätsnah
zu beschreiben. Dafür verwendete er ein FE-Modell, das die Rippen und die Beplan-
kung mithilfe von Balken- und Scheibenelementen abbildet. Die Modellierung der
Verbindungsmittel erfolgt mithilfe von lokalen Balkenelementen, welche senkrecht zur
Beplankung und den Rippen angeordnet sind und diese miteinander verbinden (vgl.
Abb. 3.6).

(a) (b)

Abbildung 3.6: Modellierung einer Nagelverbindung und Bestimmung der Elementlänge;
(a) Querschnitt, (b) Kragarmmodell, aus [Ras90]

Für die Modellierung wurde das Programm SOLVIA verwendet. Die Rippen werden
als elastische, isotrope Balkenelemente mit einem E-Modul von 10.000N/mm2 und
einem rechteckigen Querschnitt von 40mm×100mm abgebildet. Die Querdehnzahl µ
wird gleich Null gesetzt. Die Beplankung folgt ebenfalls einem elastischen, isotropen
Materialgesetz mit einem E-Modul von 2.200N/mm2. Die Schwellenpressung wird
mit einem zusätzlichen Stab in Achsrichtung der Stiele modelliert. Das entsprechende
Materialverhalten wurde durch Auswertung von Versuchen bestimmt und über drei
Bereiche definiert: Ein „Eingleitbereich“ mit geringer Steifigkeit beschreibt einen
anfänglichen Schlupf, welchem sich ein elastischer Bereich mit höherer Steifigkeit
anschließt, gefolgt von einem abschließenden ideal-plastischen Bereich. Die Verformun-
gen aus der Zugverankerung werden über einen rechnerischen Ansatz als elastisches
Materialgesetz berücksichtigt.
Zur Bestimmung der Materialparameter der Verbindungsmittel führte Raschper eine
umfangreiche Literaturrecherche zu Versuchen an Nagelverbindungen durch. Aus allen
Versuchen wird ein analytischer Ansatz für eine gemittelte Last-Verformungsbeziehung
generiert:

N = 500 · 3
√
s (3.2)
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

mit

N Nagelkraft [N]
s Nagelverschiebung [mm]

Unberücksichtigt bleibt an dieser Stelle der Einfluss der Dicke der Verbindungsmittel,
der Oberflächenbeschaffenheit (glattschaftig, gerillt o.ä.) und der Art der verwendeten
Hölzer bzw. Holzwerkstoffe.
Die Verbindungsmittel werden im Modell als quadratische, einseitig biegesteif ge-
haltene Balken modelliert, die eine Länge von 56,5mm und einen Querschnitt von
b=h=1,861mm aufweisen. Die Länge bezieht sich ursprünglich auf den Abstand
der Schwerpunkte der Rippe und der Beplankung (vgl. Abb. 3.6), wird später aber
auch für andere Geometrien unverändert eingesetzt. Es kommt ein Materialgesetz zur
Anwendung, bei welchem der idealisierte Verlauf aus Gleichung 3.2 bilinear vereinfacht
wiedergegeben wird (vgl. Abb. 3.7). Die Bilinearität wird über zwei unterschiedliche
E-Moduln abgebildet: Der E-Modul E beschreibt den elastischen Bereich, der E-Modul
ET den plastischen Bereich. Mithilfe des Faktors C können außerdem mehrere Nägel
durch einen Kragarm abgebildet werden.

Abbildung 3.7: Elastisch-plastisches Materialgesetz der Nägel, aus [Ras90]

Die Ergebnisse aus der Modellierung wurden anhand von Versuchen an Holzrahmen-
wänden validiert. Abbildung 3.8 zeigt einen Vergleich der Verformungen über die
Horizontalkraft. Der anfängliche Schlupf lässt sich gut erkennen, während im weiteren
Verlauf nur der vorwiegend elastische Bereich dargestellt ist. Auch in den anderen
Darstellungen der Arbeit bleibt der plastische Bereich weitgehend unberücksichtigt.
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

Abbildung 3.8: Vergleich der Schwelleneindrückung du und der Tafelkopfverschiebung fH
aus Versuch und FE-Modellierung, aus [Ras90]

3.2.3 Dettmann 2003

Dettmann [Det03] entwickelte ein FE-Modell zur Beschreibung des nichtlinearen
Tragverhaltens von Holzrahmenwänden unter monotonen Beanspruchungen. Als
Hintergrund nannte er die aktuelle Nachweisführung in der [DIN 1052-1] bzw.
[DIN 1052-3] von 1988, bei der Holzrahmenwände unter Horizontalbeanspruchung
mittels einer Zugdiagonalen in der Beplankung nachgewiesen werden. Diese Fach-
werkanalogie benennt er als nicht zutreffend. Ziel seiner Arbeit war es daher, ein neues
theoretisches Modell für Holzrahmenwände zu entwickeln und daraus ein Berechnungs-
modell abzuleiten.
Bei der Modellierung werden Balken- und Scheibenelemente für die Rippen und die
Beplankung verwendet. Jedes Verbindungsmittel wird lokal mithilfe eines karthesi-
schen Federpaars abgebildet. Der Schwerpunkt bei der Modellbildung lag auf dem
Vergleich unterschiedlicher Varianten für den Kontakt der Rippen untereinander. Hier
kamen vier verschiedene Modelle zum Einsatz: In Modell I wird eine gelenkige Verbin-
dung verwendet, während Modell II auf jeglichen Kontakt der Rippen untereinander
verzichtet. Dieser Ansatz führt zu einer reinen Schubbeanspruchung in der Beplankung
(Schubfeldmodell). In weiteren Modellen wird ein starrer bzw. nachgiebiger Kontakt-
stoß der Rippen modelliert. Abbildung 3.9 zeigt den Aufbau des FE-Modells mit einer
gelenkigen Verbindung der Rippen untereinander.
Die Rippen folgen einem linear-elastischen Materialgesetz und wurden zum Teil als starr
(E =∞) und zum Teil als elastisch (E = 11.000 N/mm2) angesetzt. Die Abmessungen
betrugen 40mm×100mm. Die Beplankung wird immer als starr angenommen (E =
G =∞).
Die karthesischen Federpaare folgen einem abschnittsweise linear-elastischen Federge-
setz. Der Rechenlauf wird in zehn Iterationsschritte unterteilt. Nach jedem Iterations-
schritt wird die Verformung jeder Feder ermittelt und die Federsteifigkeit dahingehend
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Abb.1-6: Modell einer Tafel mit gelenkig angeschlossenen Rippen, Modell I 
 
 
Das dem Modell zu Grunde liegende statische System ist mehrfach statisch 
unbestimmt. Somit kann die Tragfähigkeit oder Gebrauchstauglichkeit unter Be-
rücksichtigung von steifen Rippen ohne Rechnerunterstützung nur mit großem 
Aufwand nachgewiesen werden.  
 
Eines der ersten Modelle zur Analyse von Scheiben in Holztafelbauart wurde 1978 
von Tuomi und McCutcheon publiziert. Die von ihnen vorgestellte Herleitung der 
VM-Beanspruchungen basiert auf der Annahme des Gleichgewichts von äußerer 
Energie, dem Anteil aus der Verschiebung der äußeren Last, und innerer Energie, 
also den Anteilen aus den VM-Verformungen. Zur Berechnung der einzelnen 
Energieanteile wird vorausgesetzt, dass sich die Rippen wie in Abb.1-7 zu einem 
Parallelogramm verschieben, während die Beplankung ihre Form beibehält und 
rechtwinklig bleibt. Die Rippen werden als starr angenommen.  
 
Die sich einstellende Verformung der Verbindungsmittel in den Ecken der Tafel 
erhält eine Richtungsvorgabe, die mit der Diagonalenrichtung der Beplankung 
zusammenfällt. In dem Modell werden also einige Freiheitsgrade nicht 
berücksichtigt, so dass tatsächlich nicht vorhandene Festhaltungen die Gesamt-
verformungen beeinträchtigen.  
 

 

Abbildung 3.9: Modellierung einer Holzrahmenwand mit gelenkig angeschlossenen Rippen
(Modell I), aus [Det03]

modifiziert, dass sie sich einer vorgegebenen, nichtlinearen Last-Verformungskennlinie
anpasst. Dieser Prozess findet nach jedem Iterationsschritt statt, so dass näherungs-
weise ein vorgegebenes nichtlineares Tragverhalten der Verbindungsmittel abgebildet
werden kann (vgl. Abb. 3.10).
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der Last-Verformungskurven von Nägeln sehr groß ist und stark vom verwendeten 
Beplankungsmaterial abhängt (Abb.1-2). 
 
Der im Rahmen dieser Arbeit verwendete idealisierte Ansatz zur Beschreibung 
des nichtlinearen Tragverhaltens von Nägeln wurde von Raschper (1990) 
aufgestellt.  Er beschreibt die Last-Verformungskurve anhand der Gleichung: 
 

3500 sV ⋅=
 

(2.16) 
 
Darin bedeutet V die Nagelkraft in [N] und s die Nagelverschiebung in [mm]. In 
Abb.1-2 und Abb.2-4 ist der Funktionsverlauf dieser Gleichung gestrichelt darge-
stellt. Die Darstellung zeigt auch die Gerade für das lineare Nageltragverhalten bei 
einem Wert des Verschiebungs-moduls kser = 783 N/mm.  
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Abb.2-4: Last- Verformungskurven von Nägeln mit idealisiertem Nageltragverhalten 

 
 
Im hier angewandten FE-Modell wurde die nichtlineare Last-Verformungskurve 
durch einen Polygonzug approximiert, dessen Bereichsgrenzen mit Punkten der 
Last-Verformungskurve koinzident sind.  
 
In Tabelle 2.1 sind die Kennwerte der Bereichsgrenzen dieses Polygons 
aufgeführt. Die Nagelsteifigkeiten sind in den Bereichen I und II wesentlich steifer 
als beim linear-elastischen Nageltragverhalten.  
 
 
 

Abbildung 3.10: Last-Verformungsverhalten der Nagelverbindungen, aus [Det03]

Die Ergebnisse der Modellierung bestätigten die Erwartungen, dass bei einer gelen-
kigen Verbindung (Modell 1) die größte Anfangssteifigkeit erreicht wird, während
diese bei fehlender Verbindung (Modell 2) den geringsten Wert einnimmt. Diese
Auswirkung ist bei zunehmender plastischer Verformung allerdings kaum noch er-
kennbar, wie die Graphen für Verbindungsmittelabstände von 250mm zeigen (vgl.
Abb. 3.11). Ähnliches gilt für die steife bzw. starre Modellierung der Rippen: Während
im elastischen Verformungsbereich bei starren Rippen noch ein deutlich steiferes Last-
Verformungsverhalten der Holzrahmenwand erkennbar ist, nimmt der Unterschied im
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plastischen Verformungsbereich deutlich ab (vgl. Abb. 3.11c und d).

50 Entwicklung von Modellen zur Abschätzung der Steifigkeit und Tragfähigkeit von Holztafeln 
Beanspruchungen und Verformungen von Rechtecktafeln  

 

Nichtlineares Nageltragverhalten 
Die Verläufe der Beanspruchungen bei Modellen mit nichtlinearem Tragverhalten 
der Verbindungsmittel ähneln bis zu ihrer Plastizierung den Verläufen von 
Modellen mit geringem VM-Abstand, da ihre Steifigkeit zur linearen VM-Steifigkeit 
deutlich erhöht ist (vgl. Abb.2-4). Sind die Verbindungsmittel plastiziert, ist ihre 
Steifigkeit nach Überschreiten des linearen Bereichs sehr gering. Folgerichtig 
ergeben sich Verläufe von Beanspruchungen, die denen von Modellen mit großem 
VM-Abstand entsprechen. Auf die Werte der Beanspruchungen wird hier nicht 
eingegangen. Die Abb.3-2 zeigt das Last-Verformungsdiagramm ab dem ersten 
Lastschritt von Modell I bei nichtlinearem Nageltragverhalten. Es werden die 
Verformungswerte des Lasteinleitungspunktes dargestellt. 
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Abb.3-2: Last-Verformungskurven bei nichtlinearem VM-Tragverhalten  

für unterschiedliche VM-Abstände 
 
Anhand Abb.3-2 erkennt man, dass bei Ansatz von starren Rippen bis zu einem 
VM-Abstand von a1 ≤ 62,5 mm eine lineare Last-Verformungsbeziehung bis zur 
aufgebrachten Last von F = 2500 N vorliegt. In diesen Fällen bleibt bei jedem Ver-
bindungsmittel die hohe Anfangssteifigkeit erhalten, d.h. kein Verbindungsmittel ist 
plastiziert.  
 
Bei einer Verformung von 1,2 mm am Lasteinleitungspunkt erreicht die Modell-
variante mit a1 = 250 mm ihre Tragfähigkeit Rv,d = 1800 N. Diese Modellvariante 
mit a1 = 250 mm plastiziert bei allen Modellen I bis IV. Die Verformungen am Last-
einleitungspunkt dieser Variante werden zu Vergleichszwecken bei jedem Modell 

(a)
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Nichtlineares Nageltragverhalten 
Bei der Modellvariante mit einem VM-Abstand von a1 = 125 mm liegen bei 
Zugrundelegung der genannten Modellparameter alle Verbindungsmittel in den 
plastischen Bereichen III und IV der Last-Verformungskurve gemäß Abb.2-4. Aus 
Abb.3-9 wird deutlich, dass bei einem VM-Abstand von 250 mm alle 
Verbindungsmittel im letzten Lastschritt eine Steifigkeit von k = 236 N/mm 
aufweisen. Wiederum sind die Verformungswerte des Lasteinleitungspunktes 
aufgeführt.  
 
Unter den hier angesetzten Modellannahmen erreicht die Modellvariante mit 
a1 = 250 mm (vgl. Abb.3-9: Modell I, steife Rippe, a1 = 250 mm) bei einer 
Verformung von 1,7 mm am Lasteinleitungspunkt ihre Tragfähigkeit von 
Rv,d = 1800 N. Gegenüber der Modellvariante mit starren Rippen treten durch die 
jetzt mögliche Rippendehnung bei dieser Modellvariante um 30 % größere 
Verformungen am Lasteinleitungspunkt auf, bevor diese ihre Tragfähigkeit erreicht 
(vgl. Kap. 3.1.1, nichtlineares Nageltragver-halten). Beim Vergleich der ent-
sprechenden Modellvarianten für lineares Nageltragverhalten vergrößert sich die 
Verformung um 40 %. Das Modell I reagiert damit in hohem Maße auf die 
geänderte Rippensteifigkeit. 
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Abb.3-9: Last-Verformungskurven bei nichtlinearem VM-Tragverhalten für ungleiche VM-Abstände 
 
Die resultierenden VM-Kräfte der Kopfrippe und deren senkrecht und parallel zur 
Faserrichtung wirkenden Anteile sind in Abb.3-10 dargestellt. Die Lastrichtung in 
der Abbildung führt wieder von rechts nach links. Um die senkrecht zur Rippe 

(b)
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Nichtlineares Nageltragverhalten 
In Abb.3-15 ist das Last- Verformungsdiagramm für die einzelnen Modellvarianten 
des Modells II mit unterschiedlichen VM-Abständen dargestellt. Modellvarianten 
mit einem VM-Abstand von a1 ≤ 50 mm verhalten sich bei einer aufgebrachten 
Last von F ≤ 2500 N wie Modellvarianten mit linearem Nageltragverhalten und 
sehr großer VM-Steifigkeit.  
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Abb. 3-15: Last-Verformungskurven bei nichtlinearem VM-Tragverhalten  

für ungleiche VM-Abstände 
 
Bei den Modellvarianten mit größeren VM-Abständen sind große Krümmungs-
änderungen der Last-Verformungskurve zu erkennen. Da die Rippen als starr 
angenommen werden, resultiert hieraus eine gleichmäßige Lastaufnahme der 
Nägel entlang der Rippen. Fällt die Nagelbeanspruchung in den plastischen 
Bereich, so werden für weitere Lastschritte die Steifigkeiten sämtlicher 
Verbindungsmittel entlang der Rippe abgemindert. Deshalb weist der Graph dieser 
Modellvariante ab einem bestimmten Lastschritt einen Knick auf. Dieses steht im 
Gegensatz zu den Modellvarianten, bei denen ein lineares Tragverhalten der 
Nägel vorliegt.  
 
Aus Abb.3-15 geht hervor, dass ab einer Last von F = 2000 N bei einem VM-
Abstand von a1 ≥ 62,5 mm die ausgewählten Nägel anfangen zu plastizieren. Die 
Modellvariante mit a1 = 250 mm erreicht den Grenzwert der Tragfähigkeit nach 
2,6 mm Verformung des Lasteinleitungspunktes. Die Tafel wird also unter 

(c)
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Abb.3-19: Last-Verformungskurven bei nichtlinearem VM-Tragverhalten  

für ungleiche VM-Abstände 
 
 

3.1.5 Modell III mit starren Rippen 

Lineares Nageltragverhalten 
Die maximalen Momenten- und Querkraftbeanspruchungen von Modell III liegen 
ca. 10 % unter denen des Modells I. Lediglich die Kopf- und Fußrippe werden 
durch Momente und Querkräfte beansprucht (vgl. Abb.3-20). Da sich im 
Eckbereich aufgrund der Rippenkontakte und der VM-Aufteilung kein reines 
Schubfeld ergeben kann, sind vernachlässigbare Unterschiede an 
Schubbeanspruchungen der Beplankung zu sehen. Die Spannungen liegen 20 % 
unter denen des Modells I. Es ist bei der Beplankung keine Konzentration von 
Hauptdruck- oder Hauptzugspannungen festzustellen.  
 
Die Nagelbeanspruchungen sind bezüglich der Modellachsen symmetrisch. Bei 
dem Modell mit einem VM-Abstand von a1 = 50 mm beträgt die maximale VM-
Kraft im Bereich der Kontaktstöße Vmax = 52,5 N, die sich aufteilt in V⊥ =35,8 N 
und V// = 38,5 N. Sie liegt damit ca. 25% über der Beanspruchung von Modell I. 
Die Verformungen am Lasteinleitungspunkt liegen 20% über denen von Modell I.  
 
 
 

(d)

Abbildung 3.11: Nichtlineare Last-Verformungskurven für unterschiedliche Abstände der
Verbindungsmittel, aus [Det03]

Im weiteren Verlauf der Arbeit wurden trapezförmige und dreiecksförmige Holzrahmen-
wände modelliert. Außerdem erfolgte eine Energiebetrachtung der unterschiedlichen
Modelle. Eine Validierung anhand von experimentellen Untersuchungen wurde nicht
durchgeführt.

3.2.4 Judd & Fonseca 2005

Judd [Jud05b] bzw. Judd & Fonseca [Jud05a] stellten ein FE-Modell vor, mit wel-
chem das Last-Verformungsverhalten von Holzrahmenwänden unter monotoner und
zyklischer Beanspruchung abgebildet werden kann. Es wurden verschiedene Verfahren
zur lokalen Modellierung der Verbindungsmittel benannt und die Vor- und Nachteile
aufgeführt. Das orientierte Federelement („single spring element“) kann nach An-
sicht der Autoren das monotone, nichtlineare Tragverhalten von Nagelverbindungen
zutreffend abbilden. Es werden allerdings nummerische Probleme im Bereich der
Maximallast festgestellt. Außerdem sei das Element nicht in der Lage ein zyklisches
Tragverhalten zu beschreiben. Als Lösung für beide Probleme stellen die Autoren
das karthesische Federpaar („non-oriented spring pair“) vor. Sie weisen allerdings auf
die Überschätzung der Tragfähigkeit bei einer diagonalen Beanspruchung hin, die in
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(b)

Abbildung 3.12: Abbildung der Verbindungsmittel über orientierte karthesische Federpaa-
re; (a) Elementdefinitionen, (b) Definition der Anfangsorientierung, aus
[Jud05b]

Abschnitt 3.1 erläutert wurde. Es wird ein Lösungsansatz von Folz & Filiatrault [Fol01]
beschrieben, bei welchem der Abstand zwischen den abgebildeten Verbindungsmitteln
solange erhöht wird, bis die richtige Tragfähigkeit erreicht ist. Für diese Anpassung
entwickelten Folz & Filiatrault das Computerprogramm CASHEW. Judd bzw. Judd
und Fonseca kombinierten beide Elementtypen und entwickelten das „oriented spring
pair model“, welches aus zwei rechtwinklig zueinander ausgerichteten, orientierten Fe-
dern besteht (vgl. Abb. 3.12a). Die Orientierung erfolgt dabei entlang der Koordinaten
der Anfangs- und Endpunkte der Federelemente zu Beginn eines jeden Rechenschritts
(„initial displacement trajectory“ oder u-Richtung, vgl. Abb. 3.12b). Verschiebungen,
die im Rahmen der nummerischen Berechnung quer dazu verlaufen („off-direction“
oder v-Richtung), werden durch ein zweites Federelement aufgenommen. Die Fede-
relemente können sowohl monotones als auch zyklisches Tragverhalten modellieren.
Da solche Federelemente in den verwendeten Programmen ABAQUS und Ansys nicht
verfügbar sind, werden sie außerhalb dieser programmiert und als sog. „user elements“
eingebunden.
Abbildung 3.13 zeigt einen Vergleich der Last-Verformungskurven eines Wandversuchs
mit einem FE-Modell, bei welchem das „oriented spring pair model“ für die Verbin-
dungsmittel zur Anwendung kam. Die Kalibrierung erfolgte anhand von Versuchen an
Verbindungsmitteleinheiten. Bei dem Versuch wurden im anfänglichen Bereich (bis ca.
25mm Kopfverformung) einige Verformungszyklen aufgebracht, während im Bereich
der Maximallast und darüber hinaus eine ausschließlich monotone Belastung erfolgte.
Es zeigt sich eine gute Übereinstimmung der Ergebnisse, bei denen die Tragfähigkeiten
unter Zugbeanspruchungen mit dem FE-Modell geringfügig überschätzt werden.
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Fig. 5.4.  Response of 2.44�2.44 m oriented strand board shear wall

Table 5.2.  Cyclic Response of 2.44�2.44 m Oriented Strand Board Shear Wall

Sheathing-to-framing
�ult Fult Energy Absorbed

Sheathing-to-framing
connection element
representation (mm)

Difference
(%) (kN)

Difference
(%) (kN-mm)

Difference
(%)

Measured response 66.0 20.4 2.59

Non-oriented spring pair 60.0 9.1 24.0 17.7 2.92 12.7

Adjusted non-oriented spring
pair

60.0 9.1 22.0 7.8 2.68 3.5

Oriented spring pair 70.0 6.1 21.4 4.9 2.64 1.9

* Difference = � measured / predicted �

Abbildung 3.13: Vergleich der Last-Verformungskurven eines Wandversuchs mit einem FE-
Modell unter Verwendung des „oriented spring pair model“, aus [Jud05b]

3.2.5 Dinehart et al. 2006

Dinehart et al. [Din06] gingen auf zurückliegende Ansätze für die Modellierung des
zyklischen Tragverhaltens von Verbindungsmitteln ein und zeigten auf, dass von
verschiedenen Autoren zwar funktionierende Lösungen entwickelt wurden, dass diese
aber immer mit einem erheblichen Programmieraufwand verbunden sind. Ihr Ziel
war es daher, einen Modellierungsansatz zur Beschreibung des hysteretischen Last-
Verformungsverhaltens zu entwickeln, der in kommerzieller FE-Software verwendet
werden kann. Vor diesem Hintergrund entwickelten sie eine Kombination aus zwei
unterschiedlichen, bilinearen Federelementen – ein Element beschreibt jeweils den
Verlauf bei der Erstbelastung („Contact Region“), ein weiteres Element den Verlauf
für weitere Belastungen („Pinched Region“, vgl. Abb. 3.14). Für die Berechnung kam
das Programm Ansys zur Anwendung. Die Kombination aus beiden Federelementen
wurde jeweils in x- und y-Richtung als karthesisches Feederpaar modelliert – wie
die Problematik mit der überschätzten Tragfähigkeit und Steifigkeit bei diagonaler
Beanspruchung gelöst wird, wurde nicht näher erläutert.

Traditionally, modeling the behavior shown 
in Figure 1 required a single element with 
programmed response curves for loading, 
unloading and reloading.  An alternative and 
more appropriate technique includes 
breaking down the response into several 
portions, each modeled by its own element.  
The result is a collection of finite elements 
that work together to produce the total 
response of a sheathing connection.  Using 
ANSYS, this connection was modeled as 
two elements in both the X and Y directions 
for a total of four elements.  One of the two 
elements models secondary cycle response 
(plastic deformation of the nail and 
nail/wood friction); the other models the 
primary cycle response (cycles with displacements exceeding the maximum observed 
displacement).  All elements were modeled using COMBIN40, a connection element featuring a 
combination of springs, damper, friction slider and gap.  This element combines the sub-elements 
into one, thus reducing the total number of elements.  However, each sub-element could be modeled 
as its own element in other analysis programs.  A schematic of the finite element connection model 
for one direction is presented in Figure 2.  Each connection model can translate in one direction (X 
or Y), and consists of two elements and two nodes. 

The first element models the majority of 
the secondary cycles – the pinched region.  
It features a spring (0.00875 kN/mm) and 
two-way friction slider (0.133 kN) in 
parallel.  The 0.00875 kN/mm spring 
represents the slope of the pinched region 
and the 0.133 kN friction slider represents 
half the thickness of the pinched region.  
This element models the minimum 
stiffness and energy dissipation of a 
secondary cycle.  The numerical values 
were taken from data obtained through 
experiments of connections (Blasetti, 
2006).   

The second element models the behavior 
of the connection as the nail comes in 
contact with the wood.  It features a spring 
(0.525 kN/mm) in series with a one-way 
friction slider (0.667 kN), all of which is 

in parallel with another spring (0.140 kN/mm).  It also features a gap such that the connection offers 
no resistance when the gap is open, but when closed it engages in bearing.  Initially, the gap is 
closed.  The friction slider creates a transition from elastic stiffness (0.674 kN/mm) to inelastic 
stiffness (0.149 kN/mm) of the connection caused by crushing of the wood.  The slider also allows 
the gap to open as the element decompresses.  As the gap increases, the transition occurs at larger 
displacements for subsequent cycles.  This varying stiffness models the contact between the nail 
and the wood and was derived from static tests of nailed sheathing connections.   

2.2    Verification of the Connection Model 
Figure 3 illustrates the response of the model as the framing node moves relative to the sheathing 
node.  The total processing time for this connection model was less than 30 seconds with 100 sub-
steps per cycle and a 2.40 GHz processor.  Qualitatively, the response of the connection model 
compares well with an actual sheathing connection.  Pinching of the hysteresis plot is clearly 
represented as is the reduction in area from primary cycles to secondary cycles.  Consistent with 

-1.5

-1.0

-0.5

0.0

0.5

1.0

1.5

-20 -10 0 10 20

Displacement (mm)

Fo
rc

e 
(k

N
)

Figure 1  Hysteretic Response of a Typical 
Nailed Sheathing Connection

  

0.133 kN 

0.00875 kN/mm 

0.525 kN/mm 0.667 kN 

0.140 kN/mm 

Node Fixed 
to Framing 

Node Fixed 
to Sheathing 

Pinched Region 

Contact Region 

Figure 2  Unidirectional Sheathing  
Connection Model 

Abbildung 3.14: Kombination der beiden Federelemente zur Modellierung von Nagelverbin-
dungen, aus [Din06]
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In Abbildung 3.15 sind die Ergebnisse aus Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten
und Wandelementen mit denen aus der FE-Modellierung gegenübergestellt. Bei den
Verbindungsmitteleinheiten können die jeweils ersten Zyklen dabei recht gut abgebildet
werden, während die zweiten und dritten Zyklen nur sehr vereinfacht dargestellt
werden. Insbesondere der Lastanstieg bei Wiederbelastung bereitet dem FE-Modell
offensichtlich Probleme. Bei der Anwendung der Federelemente auf Holzrahmenwände,
werden die Kräfte bei den jeweils ersten Zyklen etwas unterschätzt, während die
weiteren Zyklen viel besser erfasst werden als bei den Verbindungsmitteleinheiten.
Dies kann an der abweichenden Charakteristik des hier verwendeten Lastprotokolls
(CUREE) liegen, bei welchem auf eine große Verformungsamplitude jeweils kleinere
Amplituden folgen. Die Probleme bei der Wiederbelastung fallen aus diesem Grund
weniger ins Gewicht.

Traditionally, modeling the behavior shown 
in Figure 1 required a single element with 
programmed response curves for loading, 
unloading and reloading.  An alternative and 
more appropriate technique includes 
breaking down the response into several 
portions, each modeled by its own element.  
The result is a collection of finite elements 
that work together to produce the total 
response of a sheathing connection.  Using 
ANSYS, this connection was modeled as 
two elements in both the X and Y directions 
for a total of four elements.  One of the two 
elements models secondary cycle response 
(plastic deformation of the nail and 
nail/wood friction); the other models the 
primary cycle response (cycles with displacements exceeding the maximum observed 
displacement).  All elements were modeled using COMBIN40, a connection element featuring a 
combination of springs, damper, friction slider and gap.  This element combines the sub-elements 
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as its own element in other analysis programs.  A schematic of the finite element connection model 
for one direction is presented in Figure 2.  Each connection model can translate in one direction (X 
or Y), and consists of two elements and two nodes. 

The first element models the majority of 
the secondary cycles – the pinched region.  
It features a spring (0.00875 kN/mm) and 
two-way friction slider (0.133 kN) in 
parallel.  The 0.00875 kN/mm spring 
represents the slope of the pinched region 
and the 0.133 kN friction slider represents 
half the thickness of the pinched region.  
This element models the minimum 
stiffness and energy dissipation of a 
secondary cycle.  The numerical values 
were taken from data obtained through 
experiments of connections (Blasetti, 
2006).   

The second element models the behavior 
of the connection as the nail comes in 
contact with the wood.  It features a spring 
(0.525 kN/mm) in series with a one-way 
friction slider (0.667 kN), all of which is 

in parallel with another spring (0.140 kN/mm).  It also features a gap such that the connection offers 
no resistance when the gap is open, but when closed it engages in bearing.  Initially, the gap is 
closed.  The friction slider creates a transition from elastic stiffness (0.674 kN/mm) to inelastic 
stiffness (0.149 kN/mm) of the connection caused by crushing of the wood.  The slider also allows 
the gap to open as the element decompresses.  As the gap increases, the transition occurs at larger 
displacements for subsequent cycles.  This varying stiffness models the contact between the nail 
and the wood and was derived from static tests of nailed sheathing connections.   

2.2    Verification of the Connection Model 
Figure 3 illustrates the response of the model as the framing node moves relative to the sheathing 
node.  The total processing time for this connection model was less than 30 seconds with 100 sub-
steps per cycle and a 2.40 GHz processor.  Qualitatively, the response of the connection model 
compares well with an actual sheathing connection.  Pinching of the hysteresis plot is clearly 
represented as is the reduction in area from primary cycles to secondary cycles.  Consistent with 
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sheathing connection models created by 
Kalkert & Dolan (1997) and Symans 
(2004), there was assumed to be no 
degradation between consecutive 
secondary cycles in order to simplify the 
model.  Hence, there is only one visible 
hysteresis loop depicted for each set of 
secondary cycles shown in Figure 3.  This 
assumption is justified, given that very 
little degradation occurs between 
consecutive secondary cycles (see 
Figure 1) and that this model is to be 
implemented into a much larger finite 
element model consisting of 172 
sheathing connections.  Another 
qualitative characteristic missing from the 
connection model is the smooth transitions between pinched, loading, and unloading regions of the 
hysteresis plot.  Again, this could have been achieved, but would have required additional elements 
and/or elements with nonlinearities which translate to additional computation time.  This change 
would have had minimal effect on the shear wall model response and was deemed unnecessary.  

3. Wood Shear Wall Model 

3.1    Derivation 
The hysteretic response of a typical 
2.44x2.44 m wood-frame OSB shear wall 
with 8d nails spaced at 101.6 mm around 
each sheathing panel is presented in 
Figure 4.  This shear wall was subjected to 
the CUREE displacement-based protocol 
(Krawinkler et al., 2001).  In order to 
model the behavior shown in Figure 4, the 
following assumptions were made: 
framing members are pin-connected, 
framing is rigid, the elastic modulus of the 
sheathing is 1,613,374 kPa, translation in 
the Z direction (perpendicular to the 
sheathing panel) is restricted as is 
translation along the bottom sill.  Framing 
members and sheathing panels were 
modeled using beam elements and plane elements, respectively.  The sheathing-to-frame 
connections are modeled using the connection model shown in Figure 2 for a total of four elements 
per connection (two in the X direction, two in the Y direction).  The locations of the sheathing 
connections are identical to those in the experimental shear walls (Blasetti, 2006).  For convenience, 
the sheathing has been meshed into a 101.6 mm grid.   

3.2    Verification of the Shear Wall Model 
The hysteretic response generated by the shear wall model is presented in Figure 5.  The total 
processing time for this shear wall model was less than 30 minutes with 100 sub-steps per cycle and 
a 2.40 GHz processor.  Note that all secondary cycles of the same amplitude produce the same 
response due to the nature of the sheathing connection model.  Pinching of the hysteresis loops is 
accurately modeled, as is the degradation after primary cycles of displacement.  Clearly, this 
modeling methodology offers great potential as a simple alternative to the programming-intensive 
techniques currently employed by the engineering community.  The comparison shows how 
accurate predictions can be made using a combination of basic linear elements.  Not only can this 
methodology be applied to wood sheathing connections; any connection, frame, wall, or other 
structural element with or without hysteretic properties can be modeled.  For example, in an attempt 
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sheathing connection models created by 
Kalkert & Dolan (1997) and Symans 
(2004), there was assumed to be no 
degradation between consecutive 
secondary cycles in order to simplify the 
model.  Hence, there is only one visible 
hysteresis loop depicted for each set of 
secondary cycles shown in Figure 3.  This 
assumption is justified, given that very 
little degradation occurs between 
consecutive secondary cycles (see 
Figure 1) and that this model is to be 
implemented into a much larger finite 
element model consisting of 172 
sheathing connections.  Another 
qualitative characteristic missing from the 
connection model is the smooth transitions between pinched, loading, and unloading regions of the 
hysteresis plot.  Again, this could have been achieved, but would have required additional elements 
and/or elements with nonlinearities which translate to additional computation time.  This change 
would have had minimal effect on the shear wall model response and was deemed unnecessary.  

3. Wood Shear Wall Model 

3.1    Derivation 
The hysteretic response of a typical 
2.44x2.44 m wood-frame OSB shear wall 
with 8d nails spaced at 101.6 mm around 
each sheathing panel is presented in 
Figure 4.  This shear wall was subjected to 
the CUREE displacement-based protocol 
(Krawinkler et al., 2001).  In order to 
model the behavior shown in Figure 4, the 
following assumptions were made: 
framing members are pin-connected, 
framing is rigid, the elastic modulus of the 
sheathing is 1,613,374 kPa, translation in 
the Z direction (perpendicular to the 
sheathing panel) is restricted as is 
translation along the bottom sill.  Framing 
members and sheathing panels were 
modeled using beam elements and plane elements, respectively.  The sheathing-to-frame 
connections are modeled using the connection model shown in Figure 2 for a total of four elements 
per connection (two in the X direction, two in the Y direction).  The locations of the sheathing 
connections are identical to those in the experimental shear walls (Blasetti, 2006).  For convenience, 
the sheathing has been meshed into a 101.6 mm grid.   

3.2    Verification of the Shear Wall Model 
The hysteretic response generated by the shear wall model is presented in Figure 5.  The total 
processing time for this shear wall model was less than 30 minutes with 100 sub-steps per cycle and 
a 2.40 GHz processor.  Note that all secondary cycles of the same amplitude produce the same 
response due to the nature of the sheathing connection model.  Pinching of the hysteresis loops is 
accurately modeled, as is the degradation after primary cycles of displacement.  Clearly, this 
modeling methodology offers great potential as a simple alternative to the programming-intensive 
techniques currently employed by the engineering community.  The comparison shows how 
accurate predictions can be made using a combination of basic linear elements.  Not only can this 
methodology be applied to wood sheathing connections; any connection, frame, wall, or other 
structural element with or without hysteretic properties can be modeled.  For example, in an attempt 
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to improve the seismic performance of wood-frame shear walls 6.35 mm thick viscoelastic polymer 
was used as the sole mechanism for attaching the sheathing to the stud framing around the perimeter 
of each sheathing panel (Foley, 2005).  By 
eliminating the pinched properties of a 
traditional nailed connection, the 
connection was drastically altered and 
could not be modeled using nonlinear 
elements that require hysteretic properties 
as input.  In addition, the new connection 
exhibited viscoelastic behavior dependent 
on displacement and velocity.  Therefore, 
models with programmed displacement-
based responses could not be used.  The 
remainder of this paper will discuss how to 
model a connection with a dynamic 
behavior that is very different from a nailed 
connection using this same methodology 
previously reviewed.   

4. Viscoelastic (VE) Sheathing Connection Model 

4.1    Derivation 
The VE connection appears the same as the nailed connection except the nail is replaced with a 
viscoelastic material sandwiched between the sheathing and the stud.  The dimensions of this 
material are 101.6 mm L x 38.1 mm W x 6.35 mm thk.  The 38.1 mm width accounts for the 
thickness of the stud, and the 101.6 mm length is due to the 101.6 mm perimeter nail spacing used 
on the baseline shear walls.  Thus, a 101.6 mm long strip of VE material replaces one nail along the 
perimeter of the wall.  This allows the analyst to use the same number of sheathing connection 
models in the modified finite element shear wall model, such that only the connection model itself 
must be changed. 

VE material is isotropic and has properties 
that simultaneously exhibit those of a 
viscous fluid as well as a solid.  Therefore, 
its dynamic response is dominated by a 
stiffness force (function of displacement) 
and a damping force (function of velocity).  
When subjected to a maximum 
displacement of 12.7 mm or 200% strain, 
the VE connection produces a dynamic 
response shown in Figure 6.  In order to 
extract the necessary properties from the 
VE connection, the stiffness force and the 
damping force were separated from the 
response.  The stiffness was examined at 
the points of maximum and minimum 
displacement for each cycle, when the velocity is zero.  The load at these points was correlated with 
the respective displacement such that a bilinear stiffness function could be established and 
represented using a bilinear spring element.  The spring produces a stiffness of 0.14 kN/mm for up 
to 6.35 mm of displacement, upon which it produces 0.031 kN/mm of stiffness for additional 
displacement.   

In parallel with the bilinear spring is a viscous damper with a damping coefficient of c.  With the 
stiffness function defined, the damping force can be determined by subtracting the stiffness force 
from the total force for the entire range of motion.  The damping coefficient can then be determined 
by correlating the damping force with the velocity.  The velocity was calculated as the change in 
displacement divided by the change in time.  A linear regression curve was fitted to the data, 
resulting in a coefficient of damping, defined as the ratio of damping force to velocity, of 
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(d)

Abbildung 3.15: Vergleich der Hysteresen aus Versuchen und FEM; (a) Nagelverbindung
– Versuch, (b) Nagelverbindung – FEM, (c) Holzrahmenwand – Versuch,
(d) Holzrahmenwand – FEM, aus [Din06]

Neben diesen Untersuchungen wurde außerdem ein Modell zur Beschreibung des
zyklischen Tragverhaltens von solchen Holzrahmenwänden erstellt, bei denen die
Verbindung zwischen der Beplankung und den Rippen über eine viskoelastische
Zwischenschicht hergestellt wurde.

3.2.6 Sandau-Wietfeldt 2008
Sandau-Wietfeld [SW08] untersuchte das Tragverhalten von Holzrahmenwänden mit
dünner, beulgefährdeter Beplankung unter monotonen Beanspruchungen. Hierfür
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wurde ein FE-Modell entwickelt, das auch in der Lage ist, das nichtlineare Tragverhalten
der Nagelverbindungen abzubilden. Es erfolgte ein Vergleich von beulender und
biegesteifer Beplankung. Außerdem wurde bei der Modellierung eine Variante ohne
und eine Variante mit gelenkiger Verbindung der Rippen untereinander verglichen.
Auf eine Modellierung mit starrem oder nachgiebigem Kontaktstoß wurde mit Hinweis
auf Dettmann [Det03] verzichtet, da er die beiden hier untersuchten Varianten bereits
als obere und untere Eingrenzung der Steifigkeit und der Tragfähigkeit identifiziert
hatte. Die statischen Modelle der insgesamt vier Varianten sind in Abbildung 3.16
dargestellt.

(a) (b)

Abbildung 3.16: Statische Modelle zur Untersuchung des nichtlinearen Tragverhaltens von
Holzrahmenwänden mit und ohne Mittelrippe; (a) mit Eckgelenken, (b)
ohne Eckgelenke, aus [SW08]

Die Beplankung wird mit 8-Knoten-Schalenelementen modelliert. Das Materialgesetz
ist linear-elastisch und isotrop, mit einem E-Modul von E = 5.000N/mm2 und einem
Schubmodul von G = 1.250N/mm2. Die Rippen bestehen aus Balkenelementen, die
ebenfalls einem linear-elastischen, isotropen Materialgesetz folgen. Bei diesen beträgt
der E-Modul E = 11.000N/mm2 und der Schubmodul G = 690N/mm2.
Die Verbindungsmittel werden durch orientierte Federelemente abgebildet. Das ver-
wendete FE-Programm Ansys verfügt hierfür über zwei in Betracht kommende Ele-
menttypen: Das erste Federelement erlaubt identische Koordinaten der Anfangs- und
Endknoten, kann aber nur linear-elastisches Materialverhalten abbilden. Das zweite
erlaubt nichtlineares Materialverhalten, allerdings dürfen die Anfangs- und Endknoten
nicht koinzident sein. Daher erfolgt eine Kombination der beiden Federelemente: Der
anfängliche, linear-elastische Bereich wird mit dem ersten Federelement modelliert –
anschließend wird das erste Federelement durch das zweite ersetzt und das nichtlineare
Verhalten modelliert. Es kommt ein bilineares Materialgesetz zur Anwendung. Die
Anfangssteifigkeit beträgt K1 = 500 N/mm2 und der plastische Bereich wird durch
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

Abbildung 3.17: Bilineare Federkennlinie des Federelements, aus [SW08]

eine reduzierte Steifigkeit von K2 = 1
10.000 ·K1 abgebildet (vgl. Abb. 3.17). Diese Werte

basieren auf der Auswertung von Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten.
Folgende Erkenntnisse ließen sich aus den rechnerischen Untersuchungen ableiten:

• Bei einer beulenden Beplankung verändert sich die Beanspruchung in der Beplan-
kung: Während sich bei einer biegesteifen Beplankung ein Schubfeld ausbildet,
entsteht bei einer beulenden Beplankung eine Art Zugdiagonale (vgl. Abb. 3.18).
Dies führt allerdings nur zu einer geringen Abnahme der maximalen Tragfä-
higkeit, die auf eine veränderte Beanspruchungsrichtung der Verbindungsmittel
in den Eckbereichen zurückzuführen ist. Die Steifigkeit reduziert sich bei einer
beulenden Beplankung hingegen erheblich (vgl. Abb. 3.19).

• Die Modelle mit gelenkiger Verbindung der Rippen erreichen eine etwas höhere
Tragfähigkeit als die Modelle ohne Verbindung der Rippen (vgl. Abb. 3.19). Dies
wird darauf zurückgeführt, dass durch den Kontakt der Rippen auch die oberen
bzw. unteren Verbindungsmittel in den Stielen eine horizontale Kraft in die
Beplankung einleiten können.

• Die Mittelrippen zeigen bei einer ausreichend biegesteifen Beplankung nahezu
keine Wirkung. Bei einer dünnen Beplankung verringern diese die Beulneigung
allerdings ganz erheblich, was einen wesentlichen Einfluss auf die Steifigkeit des
Wandelements hat (vgl. Abb. 3.19).
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(a) (b)

Abbildung 3.18: Vergleich der Spannungsverteilung in der Beplankung; (a) bei eben blei-
bender Beplankung, (b) bei beulender Beplankung, aus [SW08]

(a) (b)

Abbildung 3.19: Last-Verformungskurven für ebene und beulende Beplankung, mit und ohne
Mittelrippe; (a) gelenkige Verbindung der Rippen, (b) keine Verbindung
der Rippen, aus [SW08]
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Eine Validierung des Modells erfolgte mithilfe von experimentellen Untersuchungen an
Holzrahmenwänden. Abbildung 3.20 zeigt den Vergleich der Last-Verformungskurven
für zwei Wandkonfigurationen, bei denen der Abstand der Verbindungsmittel variiert
wurde. In beiden Fällen erfolgte die Modellierung sowohl für eine gelenkige Verbin-
dung (Gelenke) als auch für keinen Kontakt der Rippen untereinander (Schubfeld).
Es zeigen sich recht große Unterschiede zwischen den Versuchsergebnissen und den
Ergebnissen aus der Modellierung. In weiteren Untersuchungen wurden daher die
Werte für den E-Modul und den Schubmodul der Beplankung im Rahmen einer Para-
meterstudie verändert, bis die Last-Verformungskurven eine gute Übereinstimmung
lieferten. Darüber hinaus erfolgte eine rechnerische Untersuchung von unsymmetrisch
beplankten Wandelementen. Die Arbeit schloss mit einem Bemessungsvorschlag für
Holzrahmenelemente mit planmäßig beulender Beplankung ab.

(a) (b)

Abbildung 3.20: Vergleich der Last-Verformungskurven aus der Modellierung mit Wand-
versuchen; (a) Abstand der Verbindungsmittel: 30mm, (b) Abstand der
Verbindungsmittel: 55mm, aus [SW08]

Wesentliche Teile der Arbeit wurden auch in einem Forschungsbericht [Kes03] veröf-
fentlicht.

3.2.7 Xu & Dolan 2009

Xu & Dolan [Xu09b] wandten das von Judd [Jud05b] bzw. Judd & Fonseca [Jud05a]
entwickelte „oriented spring pair model“ für die Modellierung des zyklischen Trag-
verhaltens von Verbindungsmitteln im Holzrahmenbau an. Auch sie verwendeten
benutzerdefinierte „user-elements“, die in das Programm ABAQUS implementiert
wurden. Die Beschreibung des hysteretischen Trag- und Verformungsverhaltens erfolgte
anhand von insgesamt 13 Parametern und wurde an Versuchen an Verbindungsmittel-
einheiten für unterschiedliche Konfigurationen kalibriert. Abbildung 3.21 zeigt zwei
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Hysteresen aus der FE-Modellierung mit den zugehörigen Versuchskurven. Eine An-
wendung dieser Elemente auf die Modellierung von Holzrahmenwänden zeigt eine
recht gute Übereinstimmung des hysteretischen Last-Verformungsverhaltens (vgl. Abb.
3.22).

(a) (b)

Abbildung 3.21: Hysteresen aus Versuchen an glattschaftigen Nägeln und kalibrierte Hys-
teresen aus FEM; (a) „8d common nails“, (b) „10d common nails“, aus
[Xu09b]

Abbildung 3.22: Hysteresen aus dem Versuch an einer Holzrahmenwand und den Ergebnissen
aus der Modellierung, aus [Xu09b]

Aus den Ergebnissen dieser Untersuchungen leiteten Xu & Dolan [Xu09a] entspre-
chende Parameter ab, die sie für die dreidimensionale Modellierung eines Gebäudes
im Holzrahmenbau benötigten: Die Wandelemente wurden hier durch einen Rahmen
und jeweils zwei diagonale Federelemente abgebildet. Zur Anwendung kam auch hier
das Programm ABAQUS. Die Ergebnisse wurden mit denen eines Schwingtischver-
suchs [Fil02] gegenübergestellt und zeigten – trotz kleinerer Abweichungen – einen
vergleichbaren „Base Shear“-Verformungsverlauf (vgl. Abb. 3.23).
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(a) (b)

Abbildung 3.23: Vergleich der Hysteresen aus Schwingtischversuch und FE-Modell,
(a) Versuchsergebnisse, (b) Ergebnisse aus der Modellierung, aus [Xu09a]

3.2.8 Vessby et al. 2010a

Vessby et al. [Ves10a] beschäftigten sich mit der Fragestellung, welchen Einfluss der
Kontakt der Beplankungsplatten untereinander auf das Trag- und Verformungsver-
halten von Holzrahmenwänden hat. Dafür entwickelten sie ein FE-Modell, welches
Balkenelemente für die Rippen und 4-Knoten-Schalenelemente für die Beplankung
verwendet. Die Verbindungsmittel wurden über nichtlineare, orientierte Federelemen-
te abgebildet und anhand von Versuchsdaten an Verbindungsmitteleinheiten (vgl.
[Gir04b]) kalibriert. Die Modellierung des Kontakts der Beplankungsplatten unter-
einander erfolgte über die Annahme eines „hard contacts“, der ein Durchdringen der
benachbarten Beplankungsplatten verhindert und ein Lösen erlaubt. Die Anordnung
der Bauteile und Verbindungen der Holzrahmenwände im FE-Modell ist in Abbil-
dung 3.24 dargestellt. „A“ bezeichnet hier die Position des Nagelfußes und „B“ die
des Nagelkopfs. Für die Modellierung wurde das Programm ABAQUS verwendet.
Abbildung 3.25 zeigt einen Vergleich der Last-Verformungskurven einiger Modelle von
Holzrahmenwänden, bei denen die Berechnungsergebnisse mit und ohne Berücksichti-
gung des Kontakts zwischen den Beplankungsplatten untereinander gegenübergestellt
wurden. Dies erfolgt für vier verschiedene Verformungscharakteristika von Verbin-
dungsmitteln, die an dieser Stelle nicht näher erläutert werden. In allen Fällen zeigt
sich, dass der Einfluss des Kontakts auf das gesamte Last-Verformungsverhalten von
Holzrahmenwänden kaum erkennbar ist.
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Figure 1: Structural components of a shear wall segment. The term leading and trailing stud apply to the first and the last 
stud in a shear wall. The location of the fastener in the sheet (B) and in the framing member (A) before and after the 
displacement and deformation of the system (in the non-deformed and deformed state, respectively) is shown in the 
lower right corner of the figure. 

formed by annular ringed shank nails of dimension 50 × 
2.1 mm (Duofast, Nordisk Kartro AB) and the framing 
joints by two annular ringed shank nails of dimension 
90×3.1 mm applied in the grain direction of the vertical 
studs.  
 
3 FE MODEL OF THE SHEAR WALL 
3.1 MODEL GEOMETRY 
Finite element simulations were performed using the 
commercial software Abaqus. The timber members and 
the hardboard sheets are assumed to have linear elastic 
properties. Second-order beam elements with a cross-
section of 45×120 mm2 are used to model the framing 
elements (with a modulus of elasticity, E = 12 GPa and a 
shear modulus G = 750 MPa). The sheets are modelled 
using four-node linear plane stress elements (with E = 6 
GPa and G = 2.3 GPa).  
To be able to use beam elements for modelling of several 
shear wall segments placed side by side, the rows of 
fasteners along the joining studs are moved to the 
vertical edges of each sheet so that the two rows of 
fasteners coincide in the middle of the joining stud. This 
implies that the actual distance of 22.5 mm between the 
two rows of fasteners is reduced to zero in the model, 
which results in roughly a 2 % overestimation of the 
strength of the shear wall. The simplicity of this 
approach, in which the periphery of the sheets coincides 
with the centre lines of the studs, motivates use of the 
approximation involved. It should be borne in mind 
however, that using this approximation results in the 
capacity of the wall being somewhat overestimated. 
The fasteners near the peripheral edge of the sheet are at 
a distance of 100 mm apart, whereas those in the centre 
stud are 200 mm apart. 

3.2 MODELS OF THE JOINTS 
3.2.1 Sheathing-to-framing joints 
It is well known that the properties of the separate 
sheathing-to-framing joints are decisive for the 
properties of the shear wall. In the present study, a 
single-spring model is used for modelling this important 
connection, for further details see e.g. Judd and Fonseca 
[7]. The use of this model implies that only one load-
displacement curve applies to each of the fasteners. In 
analyzing the shear wall as a whole, the applicability of 
four different load-displacement curves is explored, see 
Figure 2. Two of these are based on experiments 
performed in the parallel and the perpendicular direction, 
respectively, relative to the timber member; see 
Girhammar, Bovim and Källsner [8].  
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Figure 2: Four different load-displacement curves for the 
sheathing-to-framing joints, termed (a) ductile, (b) 
parallel, (c) perpendicular, and (d) brittle characteristics. 
(b) and (c) are experimentally based, and (a) and (d) are 
chosen to represent the extreme cases. 

Abbildung 3.24: Anordnung der Bauteile und Verbindungen im FE-Modell, aus [Ves10a]

 

 

on the assumption of contact or no contact between the 
sheets. As expected, the highest load-carrying capacity is 
attained when the joint characteristics are ductile. This is 
true even if the maximum strength of the individual 
sheathing-to-framing joint is larger as in case of parallel 
characteristics according to Figure 2. The reason for this 
is that in the ductile case a greater number of fasteners 
act at maximum capacity in holding down the shear wall. 
In the other cases, some joints have not yet reached the 
maximum strength and some have passed it at the 
instance of maximum capacity of the shear wall. It is 
obvious from Figure 9 that the peak value of the curves 
(b)–(d) in Figure 2 cannot be used in a rigid plastic 
analysis. For approximately the same peak values of the 
curves in Figure 2, the load-carrying capacity of the 
shear wall varies from 20.8 kN (brittle) to 25.5 kN 
(ductile).   
It is noted in Figure 9 that in all cases the maximum load 
is slightly higher in the case of contact than of non-
contact. The maximum difference at maximum load is 
less than 1.5 %. 
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Figure 9: Load-displacement curves for partially 
anchored three segment shear walls with (dashed lines) 
and without contact (solid lines) between the adjacent 
sheets. The curves are based on the sheathing-to-
framing joint characteristics shown in Figure 2.  

5 CONCLUSIONS 
Fully and partially anchored shear walls were modelled 
using the finite element method to evaluate the effects of 
contact between adjacent sheets. Four different load-
displacement curves were used for the sheathing-to-
framing joints ranging from brittle to ductile behaviour. 
As expected, in fully anchored shear walls the influence 
of contact between the sheets is negligible, but in 
partially anchored shear walls the contact forces can 
become significant.  
The influence of these contact forces were shown to be 
significant with respect to the internal force distribution, 
but negligible with respect to the load-displacement 
relationships and the load-carrying capacity. Therefore, 
when determining the load-carrying capacity of shear 
walls of the type studied it seems reasonable to neglect 
the influence of contact forces between sheets. 
The reason for the insignificant influence of the contact 
forces on the overall behaviour of the shear walls studied 
is mainly that the contact forces between the sheets will 

be transmitted in other ways if they are not included in 
the analysis, namely via the sheathing-to-framing joints 
along the top rail and to some extent also via the 
sheathing-to-framing joints along the upper parts of the 
vertical studs joining the different sheets. 
A consequence of this is that the force distribution in the 
sheathing-to-framing joints along the bottom rail will not 
be much affected if contact is assumed or not. 
The study also shows that the load-displacement curves 
of shear walls differ considerably depending on the 
degree of ductile behaviour of the sheathing-to-framing 
joints. This result is of decisive importance with respect 
to the determination of the design value for the 
sheathing-to-framing joints in a rigid plastic analysis of 
the load-carrying capacity of shear walls. 
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Abbildung 3.25: Vergleich der Last-Verformungskurven mit und ohne Berücksichtigung
des Kontakts der Beplankungsplatten untereinander für unterschiedlich
kalibrierte orientierte Federelemente, aus [Ves10a]
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

3.2.9 Vessby et al. 2010b
Vessby et al. [Ves10b] stellten heraus, dass bei bisherigen Ansätzen für die Modellie-
rung von Nagelverbindungen in Holzrahmenwänden keine Unterscheidung hinsichtlich
des unterschiedlichen Trag- und Verformungsverhaltens für Beanspruchungen par-
allel und orthogonal zum Rand der Beplankung erfolgte. Die Autoren sehen hier
eine Notwendigkeit diesen Effekt zu berücksichtigen. Experimentelle Untersuchun-
gen an Verbindungsmitteleinheiten von Girhammar et al. [Gir04b] zeigten deutliche
Unterschiede, vor allem hinsichtlich des Nachbruchverhaltens bei Nägeln mit einem
Durchmesser von 2,1mm und Randabständen von 22,5mm (vgl. Abb. 3.26 und
Abschnitt 4.2.5).
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Fig. 1. Structural components of a timber shear wall. The fastener indicated (connecting point A with point B) is shown both in undeformed and deformed state.

Fig. 2. Load–displacement relations for loading in parallel and in perpendicular directions respectively to the timber member.

numerical difficulties if the trajectory is dramatically changed.
Another drawback is that the load–displacement characteristics
only allow for one of the two local orthogonal directions (u1
and u2) to be considered, see Fig. 1. A common approach to
overcome these disadvantages is to use an uncoupled nonlinear
model consisting of two orthogonally oriented springs, see [9,10].
In such a model each of the two springs may be given any
load–displacement property. However this spring pair model
typically overestimates the strength and stiffness of nonlinear
sheathing-to-framing joints for any loading pattern involving a
mixedmode loading path, i.e. a combination of displacement in the
u1 and u2 directions. This may be compensated for by scaling the
spacing between the joints in a shear wall to obtain balance with
respect to the energy absorbed [9]. It may also be compensated for
by modifying the load–displacement properties of the individual
joint until they fit an experimentally obtained load–displacement
relation for a larger structure, such as for instance a shearwall, [11].
Both these approachesmay give a reasonable response to a specific
load case on a shear wall, but in the first case the geometry has
to be changed during the analysis, which is both non-physical and
time-consuming, and in the latter case the joint properties cannot
be verified by experiments.

Another modification of the spring pair model has been
suggested by Judd and Fonseca [8]. They used an uncoupled
spring pair model and oriented the model with respect to the
initial displacement trajectory. By using such an approximation the
uncoupled spring pair model will not overestimate the strength,

as long as the displacement continuously takes place along that
initially specified trajectory (i.e. a radial displacement trajectory
in the u1–u2 space). This approximation is efficient as long
as the joint does not diverge from that initially determined
trajectory. Once this happens, the model may still give high
strength values. It may also be difficult to handle different
load–displacement characteristic in the two orthogonal directions
effectively, i.e. longitudinal and perpendicular to the grain, in such
a model. Xu and Dolan [5] used the approximation suggested by
Judd and Fonseca [8] to model shear walls subjected for cyclic
loading. They used the same hystereticmodel in the spring parallel
to the initial trajectory as well as the spring perpendicular to the
initial trajectory. This might be a choice that is acceptable for
cyclic loading, but in the case of successively increasing loading
the orthotropic characteristics of the joint, indicated for instance
by the experimental results shown in Fig. 2, should be included in
the analyses.

1.3. Objectives of the present study

In order to model shear walls with higher accuracy and to
really capture the actual response, one of the crucial points is
to develop more accurate sheathing-to-framing joint models and
these should not be too demanding in terms of computational
cost. The main objective of this paper is to investigate the general
behaviour of nonlinear elastic spring pair models and thus gaining
knowledge about the possibilities and limitations related to the

Abbildung 3.26: Last-Verformungsverhalten von Nagelverbindungen mit beanspruchtem
und unbeanspruchtem Rand, aus [Ves10b]

Vor diesem Hintergrund entwickelten die Autoren ein karthesisches Federpaar, mit
welchem in beide Hauptrichtungen ein unterschiedliches Last-Verformungsverhalten
angesetzt werden kann. Dabei unterscheiden sie ein ungekoppeltes und ein gekoppeltes
Federpaar (vgl. Abb. 3.27a). Beim ungekoppelten Federpaar beeinflussen sich die
Verformungen u1 und u2 nicht gegenseitig:

Ktan =


δF1
δu1 0

0 δF2
δu2

 (3.3)

Beim gekoppelten Federpaar erfolgt eine Beeinflussung durch die Verformungen in die
jeweils andere Hauptrichtung (vgl. Abb. 3.27a):

Ktan =


δF1
δu1

δF1
δu2

δF2
δu1

δF2
δu2

 (3.4)
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

Jx Vessby et alx G Engineering Structures q8 j8[][B qHqq–qHH8 qHqL

use of these in numerical analysesx The models should have the
possibil it ies to include the different behaviour in the local u] and
u8 direct ionsx Furthermore- the models should be possible to use
for any monotonic loading situat ion in a shear wall w ithout having
to change joint propert ies or geometric parameters depending on
the shear wall being analysedx
Below - four different spring pair models- one uncoupled and

three coupled- are described and comparedx In all cases the
load–displacement cha acterist ics are different in the direct ions
parallel and perpendicular to the grain in the t imber member
respect ivelyx For simplicity all models are formulated as being
nonlinear elast ic- but include softening behaviour- ixex the joint has
load bearing capacity after peak load- but this capacity diminishes
as displacement increasesx
Being elast ic- the models are candidates for use in situat ions

dominated by monotonic loadingx The shear wall analyses
performed here are two dimensional analyses- aiming at capturing
the inPplane shear act ion of the shear wallx For structures involving
two perpendicular shear walls- the presented approaches can st il l
be used for each of the shear walls using a proper orientat ion of
each of the twoPdimensional wallsx It is thus assumed that the outP
ofPplane act ion w ithin each shear wall- due to transverse loading
or due to second order effects can be disregardedx

8x Behaviour and model l ing of sheathingPtoPf ram ing joints

8x]x Physical behaviour of joints

The load–displacement relat ion of a single fastener in a t imber
member dependson thedirect ion of the loadingxThisphenomenon
is mainly due to the different st iffness in the perpendicular
direct ions of the highly orthotropic wood materialx Experiments
performed by Girhammar et alx []8] and evaluated by Vessby []q]
shows the load–displacement characterist ic in the two direct ions
for an × mm thick hardboard jwet process fibre board- quality
HBxHL:8B fastened to the t imber member jPine- C8H- HL × ]8[ mm
in crossPsect ionBx The fastener was an annular ringed shank nail
jDuofastB w ith the dimensions L[ × 8x] mm and the yield
capacity fy ≈ H[[–L[[ MPax In the experiments the sheathingP
toPframing joints were loaded parallel and perpendicular to the
t imber member respect ivelyxThese local direct ionsw ill be referred
to w ith respect to load and displacement as F] and u] jparallelB
and F8 and u8 jperpendicularB respect ivelyx Mean value curves-
based on ][ such experiments in each direct ion subjected to
displacement controlled loading- are shown in Figx 8x In the figure-
thedifferencesbetween the two direct ionsareobviousx In thepostP
peak region the joint load is considerably higher in loading parallel
to the t imber member ascompared to loading perpendicular to the
t imber memberx
In the case of an orthotropic sheathing material such as OSB

or plywood- four curves would be needed to define the behaviour
in the two direct ions since the orientat ion of the sheathing jouter
layersbeingoriented in oneway or anotherB might differ in relat ion
to the t imber memberx One pair of relat ionswould then be used to
model the one orientat ion of the sheet and the other pair to model
the other orientat ionx Thus- also for the case of an orthotropic
sheathing material- for any given fastener posit ion only one pair
of load–displacement curves is needed to describe the response of
that specific fastenerx

8x8x Finite element modelling of joints

In a two dimensional finite element model of a shear wall
employed herein for comparison of joint models the t imber

Figx qx Representat ion of the structural element used for modelling the sheathingP
toPframing joint in jaB an uncoupled manner and jbB in a coupled mannerx The
part ial derivat ives represent the tangential formulat ion to be used in the tangent ial
st iffness matrix in the relat ion between the displacements [u]- u8] and the forces
[F]- F8]x

members are modelled as linear elast ic beam elements w ith
two translat ional and one rotat ional degree of freedom in each
nodex The sheathing is modelled using rectangular- l inear elast ic-
plane stress elementsx Since the t imber members- as well as
the sheathing members- are assumed to be linear elast ic- all
sources of material nonlinearity emanate from the sheathingPtoP
framing joints or from the joints connect ing the studs and railsx
In the simulat ions the fibre orientat ion in the t imber members
is assumed to coincide w ith the direct ion of the member itselfx
Each sheathingPtoPframing joint is modelled using a spring pair
element- which adds st iffness in the two perpendicular direct ions-
the one parallel to the t imber member- referred to as u]- and
the one perpendicular to the t imber member- referred to as u8x
The definit ions used for an uncoupled and a coupled model are
given in Figx q- show ing a local coordinate system and two nodes
:′ and B′ x Node :′ is located at the origin and node B′ at the
arbitrary point ju]]- u8]Bx The current elongat ion of the spring pair
element is denoted r - and is calculated from the two components
of displacement u]] and u8]x
One decisive choice that has to be made for a joint model is

whether or not it should possess coupled behaviourx The joint
model presented in Figx qjaB doesnot have such coupled behaviourx
This implies that the st iffness in each direct ion does only depend
upon thedisplacement in that direct ion such that F] N F]ju]B and
F8 N F8ju8Bx In such a case the tangential st iffnessmatrix Ktan for
the joint is formulated as

Ktan N

∂F]

∂u]
[

[
∂F8

∂u8

j]B

and it w ill contain nonzero elements only in the diagonalx If
instead- as indicated in Figx qjbB- the joint is given propert ies
corresponding to a coupled behaviour such that F] N F]ju]- u8B
and F8 N F8ju]- u8B- the tangent ial st iffness matrix Ktan w ill be a
full matrix j8B in the form of a Jacobian matrixx

Ktan N
∂jF]- F8B

∂ju]- u8B
N

∂F]

∂u]

∂F]

∂u8
∂F8

∂u]

∂F8

∂u8

j8B

Ktan can be a symmetric matrix but in general- Ktan is unsymmetP
ricalx In addit ion- each of the terms of the matrix w ill vary in each
increment of the analysis due to the nonlinearity of the funct ions
F] and F8x
Below four different definit ions of the funct ions F] and F8 are

presentedM one corresponds to an uncoupled model- and three
to different coupled modelsx The funct ions F] and F8 are based
on experimental curves- ixex the load versus displacement relat ion
recorded in the two orthogonal direct ions- see Figx 8x

(a)
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Fig. 5. The surfaces represent the forces (a) F1 and (b) F2 respectively assuming a quadratic decrease towards the outer bound.

then be obtained by choosing e.g.

F1(u1, u2) = F1(u1, 0) ·


1 −

u2
u2max

β1

F2(u1, u2) = F2(0, u2) ·


1 −

u1
u1max

β2

.

(6)

The parameters β1 and β2 are then chosen so as to get a good fit
to experimental results. Of course, if experimental data is lacking,
a straightforward choice would be β1 = β2 = β . The value of
β determines the strength of the coupling, β = 0 generating the
uncoupledmodel of the above,β = 1 introducing a linear decrease
of the uniaxial force response as a function of the displacement in
the perpendicular direction,β = 2 a quadratic decrease etc.. Ifβ =

1 constant values of the mixed derivatives of the Jacobian matrix
(see (2)) are obtained, and the coupling terms in the tangential
stiffness matrix Ktan are constant. If instead β = 2, the coupling
terms will not be constant and the decrease of the surface will be
quadratic. In this study, β = 2 for the purpose of illustrating the
influence of a rather strong coupling. This sheathing-to-framing
model will be referred to as coupled-rectangular-outer bounds
(abbreviated c.r.).

The two surfaces F1 and F2 obtained in this way are shown in
Fig. 5(a) and (b) respectively. As mentioned above, the surfaces
are defined as being nonzero within a rectangular area of the
u1–u2-space. There is one important consequence of this. Defining
the forces F1 and F2 as being nonzero within this subspace has
one troublesome consequence. In uniaxial loading the deformation
capacities (deformation at which the load reaches zero) are
approximately 60 and 40 mm for the u1 and u2 directions
respectively (Fig. 5). For any radial load path (u1/u2 = constant)
the deformation capacity is however always larger than 40 mm,
and for some cases even larger than 60 mm. This is probably
unphysical. In order to consider this, an alternative concept
regarding the coupling is presented below.

3.4. Coupled model with smooth outer bound

An alternative to the coupled model above would be to define
a different interaction subspace. One such choice is to define the
following subspace:

u1
u1max

m

+


u2

u2max

n

= 1 (7)

where u1max and u2max represent the above mentioned zero-force
displacements in the two perpendicular directions. The choice of

Fig. 6. Definitions of the parameters used for a coupled joint model with elliptic
outer bound.

the parametersm and n in (7) should be based on experimental ev-
idence. Here, for simplicity,m = n = 2, resulting in the interaction
being defined over an elliptic subspace. Note that lettingm = n =

1will result in a linear relation and thatm = n = ∞will result in a
rectangular outer bound, similar to the one above. Within the sub-
space (7), the force in any point is obtained bymapping the uniaxial
curves F1(u1, 0) or F2(0, u2) respectively to the line defined by the
origin (0, 0) and the current point in deformation space, see Fig. 6.
As an example, for the point (u11, u21) an equivalent displacement
u1∗ is calculated to find the equivalent force F1(u1∗, 0):

r
rmax

=
u1∗

u1max
(8)

where r is the length from the origin to the current point (u11, u21)
and rmax is the length from the origin to the outer bound defined
by (7) (ellipse for m = n = 2) through the current point, cf. Fig. 6.
Using the displacement u1∗, the corresponding force F1(u1∗, 0) is
scaled for the current angle γ1 with a scaling function. One such
possible scaling function is:

F1(u11, u21) = cos (γ ) · F1(u1∗, 0) (9)

where the angle γ is defined by γ = tan−1(u21/u11).
The same principle is used for the force F2 and with the above

mentioned choice of m = n = 2, the functions are nonzero
within an elliptic subspace, see Fig. 7. This connector model will
be referred to as coupled-elliptic-outer bounds (abbreviated c.e.).

3.5. Coupled model with hyper-elastic properties

By definition, a hyper-elastic model (abbreviated h.e.) means
that the same amount of energy is used independent of how the
current state of displacement in a single joint was reached. This

(b)

Abbildung 3.27: Unterschiede zwischen den verwendeten Federpaaren; (a) ungekoppeltes
und gekoppeltes Federpaar, (b) Kopplungsdefinition mit elliptischer Versa-
gensbedingung, aus [Ves10b]

Bei der Kopplung des Federpaares werden drei verschiedene Methoden miteinander
verglichen. An dieser Stelle soll das sogenannte „coupled-elliptic-outer bound“-Modell
erläutert werden. Bei diesem erfolgt die Kopplung über einen elliptischen Ansatz (vgl.
Abb. 3.27b) auf Grundlage folgender Gleichung:

(
u1

u1max

)m
+
(

u2
u2max

)n
= 1 (3.5)

Durch unterschiedliche Zahlenwerte für m und n kann das Verhalten angepasst werden.
Vessby et al. geben an, dass ihnen die Durchführung von Versuchen an Verbindungsmit-
teleinheiten mit unterschiedlichen Beanspruchungswinkeln zur Kalibrierung sinnvoll
erscheint.
Abbildung 3.28 zeigt die Last-Verformungskurven aus der FE-Modellierung einer Holz-
rahmenwand unter Verwendung von ungekoppelten und drei Varianten von gekoppelten
Federpaaren im Vergleich. Der Graph „Coupled, c.e.“ steht hier für den vorgestellten
Ansatz unter Verwendung von m = n = 2 (vgl. Gl. 3.5). Grundsätzlich zeigt sich, dass
mit allen Federpaaren eine vergleichbare Last-Verformungscharakteristik erreicht wird.
Das ungekoppelte Federpaar erreicht dabei die höchste Tragfähigkeit und Steifigkeit,
während das vorgestellte gekoppelte Federpaar die geringsten Werte liefert. Insgesamt
liegen die Abweichungen bei maximal 10%. Eine Validierung der Ergebnisse anhand
von experimentellen Untersuchungen an Holzrahmenwänden erfolgte nicht.

3.2.10 Schädle 2012
Schädle [Sch12] beschäftigte sich in seiner Dissertation mit zwei „innovativen Wand-
bauweisen“, die sich im Bereich des Holzbaus in den letzten Jahren entwickelten. Dies
sind die Massivholz-Paneelbauweise (vgl. Abb. 3.29a) und die Einzelelement-Bauweise
(vgl. Abb. 3.29b). Da für diese Bauweisen noch keine Erkenntnisse über deren Verhal-
ten unter Erdbebenbeanspruchungen vorlagen, erfolgte ein Vergleich hinsichtlich des
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle
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Fig. 11. Properties used in the stud-to-rail joints in horizontal direction (shear) and in vertical direction (tension and compression).

Fig. 12. Load–displacement relation for a diagonally loaded shear wall using the four different sheathing-to-framing joint assumptions: uncoupled, c.r., c.e. and h.e.

not parallel to the framework, especially not close to the 900 mm
high part of the wall. As shown here the difference in peak
load, depending onwhat sheathing-to-framing connection is used,
is around 2 kN, corresponding to around 13%. Again it is the

uncoupled model that governs the highest load capacity while the
two coupled models c.r. and c.e. give almost the same ultimate
capacity. The hyper-elastic model gives a load capacity almost as
high as the uncoupled model does.

Abbildung 3.28: Last-Verformungsverhalten einer Holzrahmenwand bei Verwendung von
unterschiedlichen Federpaaren, aus [Ves10b]

6 Wandbauweisen im Holzbau 

Wandscheibe. Dieser typische Aufbau führte zur Verwendung des Begriffes 

„Massivholz-Paneelbauweise“ im Rahmen dieser Arbeit.  

Den unteren bzw. oberen Abschluss einer Wand bilden Schwelle bzw. Rähm aus 

Brettschichtholz. Die Decklage der Elemente steht an der Ober- und Unterseite 

über. Dieser Überstand wird durch mechanische Verbindungsmittel mit Schwelle 

und Rähm verbunden. 

Die Paneele einer Wandscheibe sind untereinander mit vertikal angeordneten 

Brettern („Koppelbrettern“) verbunden. Die Koppelbretter liegen jeweils mit ihrer 

halben Breite in entsprechenden Aussparungen an den Seiten der angrenzenden 

Elemente auf und werden mit mechanischen Verbindungsmitteln an den Elementen 

befestigt. Die Koppelbretter bzw. die Verbindungsmittel leiten die bei horizontaler

Belastung entstehenden Schubkräfte zwischen den einzelnen Wandelementen 

weiter. Verschiedene Verbindungsmittel sind zum Anschluss der Koppelbretter 

denkbar. Das zur Verbindung zwischen Stoßbrett und Wandelement verwendete

stiftförmige Verbindungsmittel durchdringt je nach Aufbau der Aussparungen an den 

Seiten der Elemente auch mehrere Brettlagen (vgl. Abschnitt 3.1.2). 

Bild 2-1 a) Rohbau Wohngebäude, b) Detail Wandelement, 

c) Aufbau einer Außenwand 

Seitens des Herstellers wurde der Begriff „Brettsperrschichtholz“ (BSSH) eingeführt, 

da die Vorteile von Brettsperrholz (Behinderung des gegenseitigen Quellens und 

Schwindens der Lagen („Sperren“)) sowie von Brettschichtholz (Homogenisierung 

der Querschnitte durch Kappen von Fehlstellen und anschließendes wiederver-

kleben der keilgezinkten Teile) bei der verwendeten Geometrie vereint wurden. 

Installationen können in den vorbereiteten oberflächlichen Öffnungen und in den 

vorbereiteten Aussparungen des Systems (Bild 2-1 b)) verlegt werden. Je nach 

Anforderung an den Wärmeschutz können verschiedene Dämmsysteme zur 

(a)

Wandbauweisen im Holzbau 7 

Anwendung kommen, die mit beliebig wählbaren Fassaden bekleidet werden 

können (Bild 2-1 c)). 

Die Versuche an der Massivholz-Paneelbauweise wurden mit dem Elementtyp 

Fux4S sowie mit den neu entwickelten Fux6S-Elementen durchgeführt. Die Abmes-

sungen der Elemente und weitere technische Details finden sich in Abschnitt 4.3. 

2.1.2 Einzelelement-Bauweise 

Hauptmerkmal von Elementbauweisen sind die vorgefertigten Holzbausteine zur 

Errichtung von tragenden und aussteifenden Wänden. Ähnlich dem Mauerwerksbau 

werden die einzelnen Lagen im Läuferverband verlegt (Bild 2-2 a)). 

Bild 2-2 Elementbauweise: a) Rohbau in Einzelelement-Bauweise, 

b) Einzelelement, c) Details: 1) Überstand Steg, 2) Überstand 

Beplankung,  

Die vorgefertigten Elemente bestehen im Wesentlichen aus zwei parallelen Platten, 

in deren Mitte vertikale Stege angebracht sind (Bild 2-2 b)). Das Grundelement 

besitzt die Abmessungen Länge ℓ = 1.0 m und Höhe h = 0.5 m. Halbe und viertel 

Elemente zur Ausbildung von Zwischenlängen sind ebenfalls im System enthalten.

Je nach gewünschtem Dämmstandard sind Außenwandelemente in Wanddicken 

von b = 160 mm, b = 240 mm oder b = 300 mm erhältlich. Die tragenden Stege im 

Abstand von 250 mm sind mit Schwalbenschwanzfedern versehen, die in passende 

Nuten schadstofffreier Holzwerkstoffplatten beidseitig eingeschoben werden. Die 

Schwalbenschwanz-Verbindung von Platte und Steg wird durch Klammern zusätz-

lich gesichert. Die Stege stehen nach oben um 30 mm über das Element hinaus und 

sind an der Elementunterseite entsprechend zurückversetzt. Die Überstände greifen 

in die Verkürzungen des darüber liegenden Elements ein, wodurch ein Verbund in 

der horizontalen Fuge zwischen den Elementen entsteht. Die Beplankungslagen 

greifen beim Verlegen der Elemente ebenfalls ineinander, nach Abschluss der 

a) 

(b)

Abbildung 3.29: Wandaufbau der untersuchten Bauweisen; (a) Massivholz-Paneelbauweise,
(b) Einzelelement-Bauweise, aus [Sch12]

Trag- und Verformungsverhaltens unter monotoner und zyklischer Beanspruchung mit
der klassischen Holzrahmenbauweise. Ziel war es, eine Einordnung dieser Bauweisen
hinsichtlich der Duktilitäts- und Energiedissipationseigenschaften zu ermöglichen.

Neben der Durchführung von experimentellen Untersuchungen, entwickelte Schäd-
le mithilfe des Programms Ansys ein FE-Modell zur Beschreibung des monotonen
und zyklischen Trag- und Verformungsverhaltens von Holzrahmenelementen und der
Massivholz-Paneelbauweise. Für die Rippen werden quaderförmige Volumenelemente
mit acht Knoten verwendet. Die Beplankung wird mit 4-Knoten-Schalenelementen
modelliert, deren Knoten über jeweils sechs Freiheitsgrade verfügen. Das Trag- und
Verformungsverhalten der Verbindungsmittel wurde sowohl für monotone als auch für
zyklische Beanspruchungen abgebildet. Für den monotonen Fall erfolgte dies mithilfe
von orientierten Federelementen, welche anhand von Versuchen an Verbindungsmittel-
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

einheiten kalibriert wurden (vgl. Abb. 3.30a). Abbildung 3.30b zeigt das resultierende
Trag- und Verformungsverhalten bei einer Anwendung auf eine Holzrahmenwand im
Vergleich zu einem entsprechenden Wandversuch.110 Numerische Modellierung 
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Bild 5-6  Kalibrierung der Klammern für monotone Belastung 

5.2.2 Modell für zyklische Lasten 

Durch Reihen- und Parallelschaltung von Federn kann ein Federpaket (Bild 5-7) 
kombiniert werden. Der Vollständigkeit wegen seien hier die elementaren Feder-
gesetze wiederholt, die zur Berechnung des Verhaltens des Federpaketes erforder-
lich sind. 
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Modellierungen kommen entsprechend der Versuche Zuganker des Typs A zur 

Verwendung. 
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Bild 5-39 Last-Verschiebungskurven von Klammerverbindungen 

a) Klammer 1.83 x 64 mm (Versuch Karlsruhe), 

b) Klammer 1.53 x 64 mm (ohne Versuch), 

c) Klammer 1.53 x 50 mm (Versuch Darmstadt) 
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Bild 5-40  Holztafelbauweise, einseitig beplankt, Auflast 10 kN/m 

Die Ergebnisse der Modellierung unter monotonen Lasten sind in Bild 5-40, Bild 

5-42 und Bild 5-41 gezeigt. In allen Last-Verschiebungsdiagrammen ist die anfäng-

lich gute Übereinstimmung zwischen Versuch und Modell zu erkennen. Bei höheren 

a) 

b) 

c) 

(b)

Abbildung 3.30: Beschreibung des monotonen Trag- und Verformungsverhaltens der Ver-
bindungsmittel mithilfe eines orientierten Federelements; (a) Beispiel für
eine Kalibrierung, (b) Vergleich der Anwendung auf eine Holzrahmenwand
mit entsprechendem Wandversuch, aus [Sch12]

Die Modellierung des zyklischen Verhaltens der Verbindungsmittel erfolgte mithilfe
eines Pakets mit sechs parallel bzw. in Reihe geschalteten Federn. Jede einzelne Feder
entspricht einem der Federtypen, die in kommerziellen FE-Programmen verfügbar
sind. Diese sind nicht orientiert wie im monotonen Fall, sondern werden entlang beider
Achsrichtungen modelliert und entsprechen somit der Definition von karthesischen
Federpaaren. Abbildung 3.31 zeigt den Aufbau des Federpakets und die Bedeutung
der einzelnen Federn für das hysteretische Verhalten.
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Wie beschrieben hängt das hysteretische Verhalten einer Struktur aus Holz vor 
allem von den einzelnen Verbindungen ab. Bei den untersuchten Bauweisen ist dies 
in erster Linie die Verbindung zwischen den Paneelen, in geringerem Umfang die 
Verbindung zum Baugrund, also die Zuganker. Für beide Verbindungen sollen 
Modelle verwendet werden, die das jeweilige Verhalten möglichst zutreffend 
abbilden, um daraus das Verhalten der Gesamtstruktur zu berechnen zu können. 

5.2.2.1 Stiftförmige Verbindungsmittel 

Für die Darstellung einer einzelnen Holzverbindung, im Fall der untersuchten 
Wandbauweisen vornehmlich Klammer- oder Nagelverbindungen, wurde die in Bild 
5-7 gezeigte Kombination von Federelementen („Federpaket“) verwendet. Vorteil 
dieses Federpaketes ist die einfache Verfügbarkeit der vordefinierten Elemente in 
einem kommerziellen Finite-Elemente-Programm. Das Federpaket ist aus den in 
ANSYS zur Verfügung stehenden Federelementen COMBIN37 und COMBIN40 
zusammengestellt. Hierbei handelt es sich um Federelemente mit Reibgliedern und 
Gap-Eigenschaften mit einem Freiheitsgrad pro Knoten. Dies bedeutet, dass eine 
Richtungsorientierung der Verbindungsmittel wie in Bild 5-5 mit dem Federpaket 
nicht erreicht werden kann, sondern für jeden Freiheitsgrad ein einzelnes Feder-
paket angeordnet werden muss. Daraus resultiert die Überschätzung der Steifigkeit 
und der Traglast bei nicht achsenparallelen Belastungen. 
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Bild 5-7  Federpaket für stiftförmige Verbindungsmittel in ANSYS 

So genannte phänomenologische Modelle beschreiben die Form der Hysterese und 
damit die Energiedissipation auf Grundlage von Versuchen, geben allerdings keinen 
Einblick in das mechanische Verhalten der Verbindung. Parametrische Modelle wie 
das in Bild 5-7 gezeigte Federpaket berücksichtigen die mechanischen Parameter in 

(a)
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Bild 5-9  Hysteretisches Verhalten des Federpaketes nach Bild 5-7 
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Bild 5-10  Kalibrierblatt für die Federelemente 

Bild 5-11 a) zeigt die Überlagerung eines Verbindungsmittelversuches nach 
Abschnitt 4.3.1 mit der numerischen Simulation. Obwohl die numerische Simulation 
im Bereich der ersten Fließverschiebung unter den Versuchswerten, im Bereich der 

(b)

Abbildung 3.31: Entwickeltes Federpaket zur Beschreibung des zyklischen, nichtlinearen
Trag- und Verformungsverhalten der Verbindungsmittel; (a) Aufbau der
Elemente, (b) Bedeutung für hysteretisches Verhalten, aus [Sch12]

Die Elemente 1 (K1−1 und K1−2) und 3 (K3−1) beschreiben die Lochleibung im
Holz und in den Plattenwerkstoffen - hier ist vor allem das veränderte Trag- und
Verformungsverhalten bei Ent- und Wiederbelastung entscheidend, wenn kein Kontakt
zwischen Verbindungsmittel und dem Holz bzw. dem Plattenwerkstoff besteht. Element
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

2 (K2−1 und K2−2) beschreibt die Biegebeanspruchung des Verbindungsmittels. Mit
Element 4 kann die Reibung zwischen benachbarten Bauteilen abgebildet werden.
Schädle weist darauf hin, dass dieser Anteil mit zunehmender Verformung abnimmt.
Das Federpaket wird anhand von Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten kalibriert.
Neben der Modellierung des Trag- und Verformungsverhaltens der Verbindungsmittel
wird das Federpaket auch verwendet um das zyklische Verhalten der Zugverankerung
abzubilden.
Die Modellierung der unterschiedlichen Bauweisen im monotonen Fall zeigte eine gute
Übereinstimmung mit den Bauteilversuchen. Bei der Anwendung des Federpakets
auf die Modellierung einer zyklischen Beanspruchung, wurden bei der Massivholz-
Paneelbauweise sehr gute Ergebnisse erzielt (vgl. Abb. 3.32a) – bei der Holzrahmen-
bauweise konnte das Trag- und Verformungsverhalten allerdings nicht hinreichend
beschrieben werden (vgl. Abb. 3.32b). Dies wird unter anderem mit dem Versagen der
Bauteilversuche durch einen Abriss der Beplankung im Bereich der Zugverankerung
erklärt: Dieser Versagensmechanismus kann vom Modell nicht erfasst werden.
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Bild 5-31 zeigt, dass die Steifigkeit und die Traglast beim Modell mit 3 Paneelen 
deutlich überschätzt werden. Beim Versuch mit 3 Paneelen trat das Versagen durch 
die Ablösung der Elemente vom Rähm ein (vgl. Bild 4-22 e) und i)). Dieser Mecha-
nismus kann vom Modell wiederum nicht erfasst werden. 

5.3.2.6 Fux6S 4 Paneele, Verbindungsmittel Klammern, Auflast 10 kN/m 

Die gute Übereinstimmung der Versuchsergebnisse mit der numerischen Modellie-
rung konnte anhand der Ausführungen über die in den vorherigen Abschnitten 
beschriebenen Wandscheiben gezeigt werden. Ein ausführlicher Vergleich soll hier 
anhand der kumulierten Energiedissipation analog zu den Verbindungsmitteln in 
Abschnitt 5.2.2.1 durchgeführt werden. 
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Bild 5-32  Konfiguration Fux6S 4 Paneele mit Klammern, Auflast 10 kN/m 

Bild 5-32 zeigt die Überlagerung der Hysteresekurve von Versuch und Modell in der 
üblichen Form. Bis zur Verschiebungsstufe 96 mm ist gute Übereinstimmung zu 
erkennen, wobei der Verlauf der numerisch berechneten Hysteresekurve im ersten 
und dritten Quadranten hinsichtlich der Steifigkeit über den Versuchsergebnissen 
liegt. Diese Unterschiede rühren daher, dass das Verbindungsmittel im Modell für 
die x- und die y-Richtung durch zwei getrennte Federn dargestellt wird. Bei einer 
Verschiebung in 45°-Richtung werden somit beide Federn angesprochen, die 
Steifigkeit wird zu hoch berechnet. 

(a)

148 Numerische Modellierung 
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Bild 5-44  Holztafelbauweise, beidseitig beplankt, ohne zusätzliche Auflast 
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Bild 5-45  Holztafelbauweise, beidseitig beplankt, Auflast 10 kN/m 

 

(b)

Abbildung 3.32: Vergleich der Ergebnisse aus Modellierung und Bauteilversuchen für unter-
schiedliche Bauweisen; (a) Massivholz-Paneelbauweise, (b) Holzrahmen-
bauweise, aus [Sch12]

Aufbauend auf die genaue Modellierung am Wandelement erfolgte eine vereinfachte
Abbildung der Wandelemente zur Modellierung von Gebäudestrukturen. Das verein-
fachte Modell besteht aus einem Rahmen mit Rotationsfedern in allen vier Ecken.
Die Kalibrierung der Federn erfolgte anhand der Versuche an Wandelementen. Abbil-
dung 3.33 zeigt die Hysteresen des Modells und des zur Kalibrierung herangezogenen
Wandversuchs.
Anhand der Ergebnisse aus der Modellierung ganzer Gebäudestrukturen wurden die je-
weiligen q-Werte abgeleitet und die Energiedissipation bestimmt. Für die Berechnungen
wurden unterschiedliche Erdbebenereignisse zugrunde gelegt.

3.2.11 Rinaldin 2013
Rinaldin [Rin13] verwendete ein orientiertes Federpaar mit zusätzlicher Rotationsfeder
(vgl. Abb. 3.34a). Mit diesem Element kann sowohl monotones als auch hystereti-
sches Last-Verformungsverhalten von Verbindungen und Bauteilen abgebildet werden.
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Bild 6-6 Überlagerung Versuch-Simulation: a) Massivholz-Paneelbauweise 
Fux4S mit Klammern, b) Massivholz-Paneelbauweise Fux4S mit 
Nägeln, c) Massivholz-Paneelbauweise Fux6S mit Klammern, 
d) Einzelelement-Bauweise, e) Holztafelbauweise 

6.2.3.1 Vergleich der Energiedissipation 

Bild 6-6 zeigt, dass bei der Überlagerung der Simulation mit den Versuchsdaten 
keine optisch exakte Übereinstimmung der Kurven erreicht werden kann. Dass die 
Kurven dennoch das tatsächliche Verhalten der Wandscheiben wiedergeben, lässt 
sich durch den Vergleich der Energiedissipation von Versuch und Modell zeigen. 

Die Energiedissipation eines Schleifendurchlaufs kann ausgedrückt werden als: 

dE F(u) du


   (6-15)

wobei 

Ed während eines Halbzyklus dissipierte Energie 

a) b) 

e) 

d) c) 

Abbildung 3.33: Vergleich der Hysteresen aus den Ergebnissen eines Wandversuchs und des
FE-Modells einer zweidimensionalen Ersatzstruktur eines Wandelements,
aus [Sch12]

Rinaldin verwendete diesen Elementtyp bei der Modellierung von Holzrahmenele-
menten sowohl für die Modellierung der Verbindungsmittel als auch der Veranke-
rung, wobei die Rotationsfeder jeweils unberücksichtigt blieb. Um das gewünschte
Tragverhalten abbilden zu können, ist eine Kalibrierung anhand der Hysteresen aus
experimentellen Untersuchungen notwendig. Abbildung 3.34b zeigt beispielhaft eine
Last-Verformungskurve aus einem zyklischen Versuch an Verbindungsmitteleinheiten
aus dem Forschungsprojekt Optimberquake (vgl. Abschnitt 5.3) und die entsprechend
kalibrierte Hysterese des Federelements. Die Kalibrierung wird durch das von Rinaldin
entwickelte Programm „So.ph.i.“ automatisiert vorgenommen (eine abschließende ma-
nuelle Anpassung ist möglich) und mithilfe von „user-elements“ in das FE-Programm
ABAQUS implementiert.

86                                                                      Giovanni Rinaldin – Modellazione e analisi non lineare di strutture in muratura e in legno 

 

 
Figura 3.19 – Dettaglio su angolare e hold‐down (destra) utilizzati nelle costruzioni in X‐lam 

 
I pannelli  in X‐lam  sono modellati  con elementi  shell elastici, poiché  tale approccio è basato  sull’ipotesi, 
confermata dalle prove sperimentali (Gavric et al., 2011) che queste strutture dissipino energia solo nelle 
connessioni fra pannelli e fra pannelli e fondazioni. Il principale vantaggio della modellazione proposta è la 
possibilità di predire il ciclo isteretico di interi pannelli, sottostrutture o strutture in X‐lam una volta che le 
componenti (ogni grado di libertà delle molle utilizzate) siano state calibrate su prove cicliche di connettori 
singoli.  È  stata  scelta  una  caratterizzazione  fenomenologica  del modello,  fondamentalmente  grazie  alle 
semplicità  di  controllo  che  tale  approccio  garantisce:  il  comportamento  ciclico  è  caratterizzato  da  un 
legame  lineare  a  tratti  definito  in  forza‐spostamento  in  campo  elastico  e  plastico.  Nessun  legame  sul 
materiale è utilizzato nel modello, che invece è pensato per essere autosufficiente una volta che sono dati i 
parametri che caratterizzano il ciclo (rigidezze dei tratti, livelli resistenti, fattori di forma dei cicli). Il modello 
è  stato calibrato  sui  test  sperimentali condotto da Gavric et al.  (2011 e 2012)  su  singoli connettori quali 
angolari, hold‐down e viti. 
Infine, il modello prende in considerazione i degradi di rigidezza e resistenza, caratteristici delle strutture in 
legno. 
 

3.4.1.1 Modello costitutivo delle componenti 
 
Il modello  è  stato  sviluppato  per  lavorare  nel  piano,  considerando  3  gradi  di  libertà  per molla:  assiale, 
trasversale e rotazionale (Tabella 3.2). 
 

Tabella 3.2 – Definizione delle molle non lineari 

 
Rappresentazione schematica delle rigidezze 

utilizzate 

Equazioni di congruenza: 

=2‐1 

=u2‐u1 
=v2‐v1 

 
 
 

 
Equazioni costitutive – 
Forze delle molle: 

M=M() 
T=T() 

Equazioni di equilibrio al nodo 
(le reazioni esterne all’elemento hanno 

segno opposto rispetto alle forze interne):
T1=T 
T2= ‐T 

1 

2 

K KV 

+ 

u 

v  

KN 

(a)

 

 
Figure 2: FE model of the light-frame shear wall 

 

1.4 Calibration of the nails 

The auto-calibration of nails has been made in such a way that the experimental and 
numerical energy are the same. The result of the calibration is shown in figure 3. 
 

 
Figure 3: Calibration of a group of 12 nails 

 7
(b)

Abbildung 3.34: Orientiertes Federpaar mit zusätzlicher Rotationsfeder zur Modellierung
der Verbindungen; (a) Aufbau des Elements, aus [Rin13], (b) Kalibrierung
anhand von Bauteilversuchen, aus [Fra12]

Die Validierung der Ergebnisse auf Wandebene erfolgte anhand der Versuche des
Forschungsprojekts Optimberquake an Holzrahmenelementen unter monotoner und
zyklischer Beanspruchung (vgl. Abschnitt 5.5). Abbildung 3.35 zeigt einen Vergleich
von zwei Last-Verformungskurven aus den Wandversuchen und den Ergebnissen aus
der FE-Modellierung. Die Wandaufbauten waren in beiden Fällen identisch, lediglich
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3.2 Beispielhafte Rechenmodelle

die Art der Beanspruchung (monoton oder zyklisch) unterschied sich hier. In beiden
Fällen zeigt sich eine gute Übereinstimmung, auch wenn die Maximallasten und
die Steifigkeiten im zyklischen Fall etwas überschätzt werden. Da die Versuche an
Verbindungsmitteleinheiten unter monotonen und zyklischen Beanspruchungen, die der
Kalibrierung der Federelemente zugrundegelegt wurden, vergleichbare Tragfähigkeiten
aufwiesen, bleibt an dieser Stelle unklar, weshalb sich die Tragfähigkeiten in den
nummerischen Berechnungen so deutlich voneinander unterscheiden.

 

The presence of the adjacent panel limits the negative displacement (see figure 2) while in the 
positive displacement no limitation exists for spring No. 94035 (figure 9). Each spring 
connecting sheathing panels and plate has the same behaviour as spring 94035. The spring 
97060 has an opposite behaviour (figure 10). Each spring connecting sheathing panels and 
stud has the same behaviour as spring 97060. 
 

 
Figure 10: Numerical result of nailed connection between central stud and sheathing panel 

1.8 Results for the light-frame shear wall 

The numerical analysis was conducted in two steps: first, the vertical load was applied, and 
then the lateral displacement protocol was considered. 
The response in terms of lateral force versus top displacement, using the monotonic CUREE 
protocol [6] is shown in figure 11. 
 

 
Figure 11: Numerical and experimental load-displacement curves for specimen WL-1-1. 
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(a)

 

 
Figure 13: Numerical and experimental load displacement curves of specimen WL-1-3 ISO21581 

 

Wall 
specimen 

Type of  
loading 

Experimental Numerical 
Fmax [kN] Du [mm] Fmax [kN] Du [mm] 

WL-1-1 monotonic 110.5 133.8 115.7 133.5 

WL-1-2 cyclic (ISO) 78.3 74.9 81.7 86.5 

WL-1-3 cyclic (ISO) 81.4 75.7 81.6 86.5 

Table 1: Experimental and numerical results 
 
There is a slight difference between the results. The accuracy of the results calculated using 
the model is considered acceptable. 

1.9 Analytical formulas 

The inter-story horizontal deflection in one storey of a shear wall, , can be calculated from 
[7]: 

w       4 5 6 7
 (1) 

where: 

4
= inter-storey deflection due to chord relaxation at the base connection 

5
= inter-storey deflection due to shear deformation of plywood sheathing 

6
= inter-storey deflection due to nail slip, en , between sheathing and framing 

7
= inter-storey flexural deflection as cantilever (may be ignored for single storey shear 

walls). 
Strictly speaking, there is also a deflection component due to shear slip of the wall-to-
foundation connection; however this is negligible in most cases. 
The total deflection at each level must be obtained by calculating the individual components 
and summing them from the base of the structure. From research work undertaken at the 
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(b)

Abbildung 3.35: Vergleich der Last-Verformungskurven aus Wandversuchen und den Ergeb-
nissen der FE-Modellierung; (a) monotone Beanspruchung, (b) zyklische
Beanspruchungen, aus [Fra12]

Für die dreidimensionale Modellierung von Gebäuden wurde ein vereinfachtes Modell
der Wandelemente entwickelt, welches das Tragverhalten mithilfe von zwei globa-
len, diagonalen Federelementen abbildet. Diese werden anhand von Versuchen an
Holzrahmenwänden kalibriert und in ein dreidimensionales FE-Modell eingebunden.
Abbildung 3.36 zeigt einen Vergleich der Hysteresen aus einem Wandversuch und dem
Ergebnis aus der Kalibrierung der Federelemente. 

 
Figure 17: Validation of the diagonal spring model 

1.12 Coupled walls with diagonal springs 

A wall assembly made of three walls has been modelled using the diagonal springs for each 
separate wall (Figure 18). The vertical connections between adjacent walls have not been 
considered in this model. The aim was to use the numerical model to calculate the racking 
resistance of shear walls made of multiple panels.  
The analysis has been conducted by imposing a displacement history according to the ISO 
protocol used in the single wall cyclic test. 
 

 
Figure 18: Coupled walls model 

 
 

 18

Abbildung 3.36: Vergleich der Hysterese aus einem Wandversuch und dem Ergebnis aus der
Kalibrierung der Federelemente, aus [Fra12]
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3 FE-Modellierung von Holzrahmenwänden

3.3 Zwischenbilanz
In diesem Kapitel wurde ein Überblick über eine Vielzahl von Ansätzen gegeben,
mit denen Holzrahmenelemente unter Verwendung der Methode der finiten Elemente
berechnet werden können. Dies umfasst sowohl globale Federn zur Modellierung des
Trag- und Verformungsverhaltens von vollständigen Wandelementen als auch detail-
liertere Modelle, bei denen die einzelnen Verbindungsmittel mithilfe von lokalen Feder-
oder Balkenelementen abgebildet werden. Es wurden die jeweiligen Besonderheiten
genannt und die Vor- und Nachteile diskutiert.
Zu diesem Thema wurde eine umfangreiche Literaturrecherche durchgeführt. Neben
einem tabellarischen Überblick wichtiger Veröffentlichungen, erfolgte auch eine ge-
nauere Beschreibung der jeweiligen Methodik, der Ergebnisse der Modellierung und,
falls vorhanden, der Validierung anhand von experimentellen Untersuchungen.
Die Modellierung mithilfe von globalen Federelementen hat den Vorteil, dass die
benötigten Federelemente in gängigen Berechnungsprogrammen üblicherweise verfüg-
bar sind. Allerdings ist eine Kalibrierung anhand von Ergebnissen aus Versuchen an
Wandelementen notwendig, wodurch der Aufwand dieser Methode wiederum deutlich
erhöht und die Anwendbarkeit eingeschränkt wird.
Fast alle Autoren, die sich mit der Modellierung lokaler Federelemente für die Verbin-
dungsmittel beschäftigten, berücksichtigten ein nichtlineares Trag- und Verformungs-
verhalten. Eine Variante für lokale Federelemente stellen karthesische Federpaare dar,
welche aus jeweils einer in x- und einer in y-Richtung angeordneten Feder bestehen.
Die Anfangs- und Endknoten werden jeweils an der Beplankung bzw. an den Rippen
angeschlossen. Diese nicht-orientierten Federn sind in gängigen Berechnungsprogram-
men verfügbar, führen allerdings zu einer Überschätzung der Tragfähigkeit und der
Steifigkeit bei Beanspruchungsrichtungen, die nicht ausschließlich entlang der x- oder
y-Achse wirken. Eine andere Variante sind orientierte Federelemente, die sich während
des Rechenvorgangs „mitdrehen“ und somit immer entlang der Wirkungsrichtung
zwischen Anfangs- und Endknoten wirken. Auf diese Weise kann zwar das Trag- und
Verformungsverhalten der Nagelverbindungen zutreffend abgebildet werden, allerdings
sind Federelemente mit den benötigten Eigenschaften in gängigen Berechnungspro-
grammen üblicherweise nicht verfügbar. Außerdem erfolgt bei allen Autoren, die lokale
Federelemente verwenden, eine Kalibrierung des Trag- und Verformungsverhaltens
anhand von Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten.
Die einzigen Autoren, die eine andere Variante für die Modellierung der Verbindungs-
mittel wählten, sind Muszala [Mus87] und Raschper [Ras90] (vgl. Abschn. 3.2.1 und
3.2.2). Diese verwendeten Balkenelemente für die Verbindungsmittel, welche senkrecht
zur Wandebene angeordnet sind und die Rippen mit der Beplankung verbinden. Die
verwendeten Elementtypen sind sowohl in rein wissenschaftlich ausgerichteten als auch
in gängigen Berechnungsprogrammen verfügbar, was die Verwendung der Ansätze
auch einem breiten Anwenderkreis zugänglich macht. Der Ansatz von Muszala be-
schränkt sich auf linear-elastisches Tragverhalten, während der Ansatz von Raschper
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3.3 Zwischenbilanz

auch ein nichtlineares Tragverhalten abbilden kann. Raschper führte allerdings auch
eine Kalibrierung der Parameter anhand von Versuchsergebnissen durch. Außerdem
weichen die Ergebnisse aus der Modellierung recht deutlich von den Ergebnissen der
zur Validierung herangezogenen Wandversuche ab.
Um die Zielsetzung einer Berechnung von Holzrahmenwänden mithilfe von gängigen
Berechnungsprogrammen zu erfüllen, ohne dass dazu eine Kalibrierung anhand von
experimentellen Untersuchungen notwendig wird, ist die Entwicklung eines neuartigen
Berechnungsmodells erforderlich. Ein solches wird in Kapitel 6 vorgestellt und in
Kapitel 7 anhand von Wandversuchen validiert.
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4 Experimentelle Untersuchungen zu
Holzrahmenwänden

4.1 Konzeption und Auswertung von Versuchen
Gebäude können für sehr unterschiedliche Nutzungen errichtet werden und dabei
verschiedenste Aufgaben erfüllen. Für die Planung von Tragwerken sind zwei Dinge
von entscheidender Bedeutung: Zum einen sollte möglichst genau abgeschätzt werden
können, welchen Beanspruchungen ein Gebäude (maximal) ausgesetzt sein wird. Zum
anderen muss bekannt sein, welche Lasten ein Gebäude bzw. die einzelnen Bauteile
aufnehmen können. Um Aussagen zu den aufnehmbaren Lasten der einzelnen Bauteile
treffen zu können, gibt es Normen, Richtlinien oder bauaufsichtliche Zulassungen, in
denen die rechnerischen Tragfähigkeiten angegeben sind. Diese basieren meist auf me-
chanischen Berechnungsmodellen und sind i.d.R. durch experimentelle Untersuchungen
abgesichert.
Mithilfe von experimentellen Untersuchungen können neben der Tragfähigkeit als
wichtigsten Parameter auch Angaben beispielsweise zur Steifigkeit, Duktilität oder
Energiedissipation ermittelt werden. Je nach Aufbau der Bauteile und in Abhängigkeit
der verwendeten Materialien, können die Ergebnisse erheblich voneinander abweichen.
In Abschnitt 4.1.1 werden die entscheidenden Eingangsparameter für Wandelemente
in Holzrahmenbauweise aufgeführt und es wird beschrieben, welche Erkenntnisse
aus Versuchen unterschiedlicher Skalen (Materialprüfungen, Verbindungsmittelein-
heiten, Wandelemente) gewonnen werden können. In Abschnitt 4.1.2 wird auf die
Interpretation von Versuchsergebnissen eingegangen. Schwerpunkt bildet hier die
Ableitung von Steifigkeiten und von vereinfachten bilinearen Last-Verformungskurven
aus Bauteilversuchen.

4.1.1 Eingangsparameter

Holzrahmenwände zeichnen sich unter anderem durch eine sehr große Flexibilität
hinsichtlich möglicher Wandkonfigurationen aus. Folgende Parameter können variiert
werden:

• Abmessungen und Abstände der Rippen: Während lange Zeit ein Rastermaß von
62,5 cm üblich war, kommt im Zuge von Bestrebungen zur Materialeinsparung
mittlerweile auch ein Rastermaß von 83,3 cm zur Anwendung. Die Dicke von
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

Außenwänden wird i.d.R. durch den gewünschten Grad der Wärmedämmung
bestimmt. Die Breite der Stiele kann den statischen Voraussetzungen angepasst
werden.

• Material, Größe und Dicke der Beplankungsplatten: Neben Holzwerkstoffplatten
können auch Gipswerkstoffplatten für aussteifende Zwecke verwendet werden.
Übliche Abmessungen sind 2,50m×1,25m – es können aber auch schmalere
oder breitere Beplankungsplatten zur Anwendung kommen.

• Art, Durchmesser, Länge und Abstände der Verbindungsmittel: In den meisten
Fällen sind die Verbindungsmittel maßgebend für die Tragfähigkeit der Wand-
elemente. Auch auf die Steifigkeit, die Duktilität und die Energiedissipation
haben diese einen entscheidenden Einfluss. Es werden üblicherweise glattschaftige
Nägel oder beharzte Klammern verwendet. Außerdem können profilierte Nägel
oder Schrauben zur Anwendung kommen. Neben der Art der Verbindungsmittel
werden in Abhängigkeit von der geforderten Tragfähigkeit auch die Durchmesser,
Längen und Abstände der Verbindungsmittel variiert.

Darüber hinaus beeinflussen die Auflast auf die Wandelemente, die Art der Verankerung
und ggf. Öffnungen das Trag- und Verformungsverhalten erheblich. Die obige Auflistung
macht bereits deutlich, dass bei dem Vergleich von experimentellen Untersuchungen in
der Literatur genau hinterfragt werden muss, welche Randbedingungen den Versuchen
zugrunde lagen.

Versuche können auf unterschiedlichen Ebenen durchgeführt werden. Dies umfasst
auf kleinster Ebene die Prüfung der Materialeigenschaften der einzelnen Komponen-
ten. Wesentlichen Einfluss auf die Tragfähigkeit und die Steifigkeit haben hier die
Zugfestigkeit bzw. das plastische Moment der Verbindungsmittel sowie die Lochlei-
bungsfestigkeit und der E-Modul der Rippen und der Beplankung. Auf mittlerer Ebene
können Versuche an Verbindungsmitteleinheiten und Verankerungsdetails durchgeführt
werden. Verbindungsmitteleinheiten beschreiben eine Gruppe an Verbindungsmitteln,
die Rippen und Beplankungswerkstoffe miteinander verbinden. So kann eine genaue
Aussage zur Tragfähigkeit der einzelnen Verbindungen gemacht werden. Ähnlich ver-
hält es sich bei den Verankerungsdetails: Hier wird beispielsweise ein Zuganker so mit
dem Stiel und ggf. der Beplankung und dem Untergrund verbunden, wie es auch bei
den Wandelementen der Fall ist. Auf diese Weise können sowohl Aussagen zur Tragfä-
higkeit und Steifigkeit der Verankerung getroffen als auch ggf. lokale Effekte untersucht
werden. Auf der nächsten Ebene können Versuche an Wandelementen durchgeführt
werden. Die entsprechenden Ergebnisse werden dazu verwendet, Berechnungsmodelle
für Wandelemente zu validieren bzw. bilden die Grundlage für die Modellierung von
ganzen Gebäudestrukturen. Im Gegensatz zu anderen Bauweisen kann im Holzbau
sogar das Trag- und Verformungsverhalten ganzer Gebäude experimentell untersucht
werden. Diese Versuche dienen in Sonderfällen der Beurteilung der Tragfähigkeit unter
Erdbebenbeanspruchungen.
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4.1 Konzeption und Auswertung von Versuchen

4.1.2 Auswertung von Versuchsergebnissen
Die maximale Tragfähigkeit ist sowohl der wichtigste als auch der am einfachsten zu
bestimmende Parameter bei der Auswertung von Versuchsergebnissen. Andere Para-
meter bieten häufig mehr Interpretationsspielraum und können auf unterschiedliche
Weise abgeleitet werden. Dies gilt z.B. für die Bestimmung der Duktilität: Hier gibt es
eine Reihe unterschiedlicher Verfahren, die sich im Wesentlichen in der Definition des
Fließpunktes Py unterscheiden. Das liegt daran, dass der Übergang vom elastischen
zum plastischen Bereich bei Verbindungen mit stiftförmigen Verbindungsmitteln im
Holzbau nicht „schlagartig“ eintritt, sondern die Stiefigkeit in einem bestimmten
Bereich nach und nach abnimmt (vgl. Abb. 4.1).

Py
Fmax

0, 8Fmax

α

β

tanβ =
1

6
tanα

u

F

u0.1Fm. u0.4Fm. Dy Du

0,1Fmax

0,4Fmax

Fy

Abbildung 4.1: Typische Last-Verformungskurve einer Verbindung mit stiftförmigen Verbin-
dungsmitteln (idealisiert) mit Steifigkeit nach [ISO 21581] und Definition
des Fließpunktes nach [DIN EN 12512]

Aus dem gleichen Grund ist auch die Steifigkeit nicht eindeutig als ein Parameter
aus Versuchsergebnissen abzuleiten. Daher wird diese in Prüfnormen geregelt und
vereinheitlicht. Die nach [ISO 21581] für Wandelemente ermittelte Steifigkeit ist in
Abbildung 4.1 eingezeichtet. Sie wird als Sekante bei 10% und 40% der Maximallast
definiert:

K = 0, 3Fmax
u0.4Fmax − u0.1Fmax

(4.1)

Die für Versuche an Verbindungen geltende [DIN EN 26891] verwendet zwar etwas
andere Formeln und Bezeichnungen für die Bestimmung der Steifigkeit, das Ergeb-
nis ist aber mit dem nach [ISO 21581] nahezu identisch. Der einzige Unterschied
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

liegt in der Definition der einzusetztenden Tragfähigkeit: Es wird nicht die maximal
erreichte Kraft des jeweilgen Versuchs Fmax, sondern eine geschätzte Maximalkraft
Fest eingesetzt. Diese darf bei den Versuchen nicht um mehr als 20% abweichen.
Eine andere schlüssige Variante ist es, die Steifigkeit an einer vereinfachten bilinearen
Last-Verformungskurve zu bestimmen. Dies wird erreicht, indem der ermittelte Fließ-
punkt Py mit dem Koordinatenursprung verbunden wird – die Steigung der Geraden
entspricht der Steifigkeit des Versuchskörpers. Munoz et al. [Muñ08] und Tichelmann
und Rädel [Tic09] gaben eine Übersicht über unterschiedliche Verfahren, mit denen
die Steifigkeit und die Duktilität aus Versuchen ermittelt werden können und vergli-
chen diese miteinander. Eine besonders umfangreiche Übersicht dieser und weiterer
Verfahren wurde von Höflich [Höf12] zusammengestellt. Die wichtigsten Verfahren
sollen im Folgenden beschrieben werden.

Für die Definition einer bilinearen Last-Verformungskurve ist grundsätzlich die Posi-
tion des Fließpunktes Py relevant. Bei einem Teil der Verfahren wird zusätzlich die
Bruchverformung Du benötigt, um den Fließpunkt zu bestimmen. Die Ermittlung der
Bruchverformung ist bei allen hier vorgestellten Verfahren einheitlich: Sie ist definiert
als die Verformung, bei der – nach Erreichen der Maximallast Fmax – die Last wieder
abfällt und 0, 8Fmax erreicht.

In [DIN EN 12512] wird ein Verfahren beschrieben, bei welchem der Schnittpunkt
zweier Geraden den Fließpunkt bildet (vgl. Abb. 4.2a). Für die erste Gerade werden
zwei Punkte auf der Last-Verformungskurve miteinander verbunden, die in Abhängig-
keit der Maximallast Fmax definiert werden: Der erste Punkt liegt bei 0, 1Fmax und
der zweite bei 0, 4Fmax. Die zweite Gerade wird über die Steigung und die Position
definiert: Sie bildet eine Tangente der Last-Verformungskurve mit einer Steigung von
einem Sechstel der Steigung der ersten Geraden.

Mit dem Verfahren aus [ASTM E 2126-05] wird der Fließpunkt ebenfalls über den
Schnittpunkt zweier Geraden definiert (vgl. Abb. 4.2b). Die erste Gerade entsteht durch
Verbinden des Koordinatenursprungs mit dem Punkt auf der Last-Verformungskurve
bei einer Last von 0, 4Fmax. Die zweite Gerade verläuft horizontal und wird über die
Energieäquivalenz definiert. Die Flächen unter den Graphen entsprechen der jeweiligen
dissipierten Energie. Bei einer Energieäquivalenz muss die Fläche unter der bilinearen
Kurve (Ebi) somit der Fläche unter der Last-Verformungskurve des Versuchs (Etest)
entsprechen. Der für die Ermittlung herangezogene Verformungsbereich verläuft vom
Koordinatenursprung bis zur Bruchverformung Du.

Im Gegensatz zu den beiden bereits vorgestellten Verfahren liegt der Fließpunkt Py
nach Yasumura & Kawai [Yas98] direkt auf der Last-Verformungskurve (vgl. Abb.
4.2c). Eine erste Gerade ist definiert über zwei Punkte auf der Last-Verformungskurve
bei 0, 1Fmax und 0, 4Fmax. Eine zweite Gerade verbindet die Punkte auf der Last-
Verformungskurve bei 0, 4Fmax und 0, 9Fmax. Diese wird nun parallel verschoben, bis
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(d) Kobayashi und Yasumura [Kob11]

Abbildung 4.2: Bestimmung der Anfangssteifigkeit über die Definition der Fließpunkte, z.Tl.
aus [Sei12a]

sie eine Tangente zur Last-Verformungskurve bildet. Diese wiederum wird mit der
ersten Geraden geschnitten. Der Schnittpunkt wird nun horizontal verschoben, bis die
Last-Verformungskurve erreicht wird.

Kobayashi & Yasumura [Kob11] erweiterten diese Methode um den Ansatz der Energie-
äquivalenz zwischen der bilinearen Kurve und der Last-Verformungskurve aus dem Ver-
such (vgl. Abb. 4.2d). Die erste Gerade ist definiert über den Koordinatenursprung und
den Fließpunkt nach Yasumura und Kawai. Die zweite Gerade verläuft horizontal, so
dass die Fläche unter der bilinearen Kurve der Fläche unter der Last-Verformungskurve
aus dem Versuch entspricht (vgl. Verfahren aus [ASTM E 2126-05]).

Welche Steifigkeit als repräsentativ für den jeweiligen Versuch angesehen wird, hängt
auch davon ab, wofür diese benötigt wird. Soll eine Aussage zum Thema Gebrauchs-
tauglichkeit getroffen werden, sollte eine höhere Steifigkeit angesetzt werden als für
eine Ermittlung der Eigenfrequenz im Rahmen eines Erdbebennachweises.
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

4.2 Verbindungsmitteleinheiten
Die Verbindungen zwischen den Rippen und der Beplankung haben den größten Ein-
fluss auf das Trag- und Verformungsverhalten von Holzrahmenwänden. Um Aussagen
zur Tragfähigkeit und Steifigkeit dieser Verbindungen treffen zu können, wurde in der
Vergangenheit eine Vielzahl von Versuchen an Verbindungsmitteln und Verbindungs-
mitteleinheiten durchgeführt. In diesem Abschnitt sollen repräsentative experimentelle
Untersuchungen vorgestellt werden. Neben einer Beschreibung der Zielsetzung und
der gewonnenen Erkenntnisse liegt ein Schwerpunkt auf dem Vergleich der jeweiligen
Versuchsaufbauten, die sich teilweise erheblich voneinander unterscheiden. Eine recht
umfangreiche Übersicht zu Versuchen, die vor dem Jahr 1990 in Deutschland und im
internationalen Bereich durchgeführt wurden, gibt Raschper [Ras90].

4.2.1 Blaß 1990 und 1991
Blaß [Bla90a] [Bla90b] [Bla91] führte experimentelle Untersuchungen an zweischnitti-
gen Verbindungen mit Fichtenholz und Nägeln mit einem Durchmesser von 3,66mm
und einer Länge von 102mm unter monotoner Beanspruchung durch. Ziel war es, Aus-
sagen über die Streuung der Tragfähigkeit von Nagelverbindungen treffen zu können,
die in einer Verbindung „in Faserrichtung hintereinander“ angeordnet sind. Dafür
wurden 1088 Versuche an jeweils einer Nagelverbindung unter einer Beanspruchung
parallel zur Faserrichtung des Holzes durchgeführt (vgl. Abb. 4.3a). Dafür wurden die
„in Faserrichtung hintereinander“ angeordneten Nägel einzeln in den Versuchskörper
eingeschlagen und getestet. Die Standardabweichung lag hier bei 7,7% – die Streuung
war also relativ gering.
In einer weiteren Versuchsreihe wurden 200 Versuche an jeweils einer Nagelverbindung
durchgeführt, bei welcher die Beanspruchung ebenfalls parallel zur Faserrichtung
aufgebracht wurde (vgl. Abb. 4.3b). Der Unterschied lag hier darin, dass die Hölzer
der Versuchskörper so aus größeren Brettern entnommen wurden, dass das Tragver-
halten einzelner, „in Faserrichtung nebeneinander“ angeordneter Verbindungsmittel
untersucht werden konnte. Hier war die Standardabweichung mit 14,9% etwa doppelt
so groß.
Nach den Untersuchungen an einzelnen Nagelverbindungen wurden anschließend Versu-
che an insgesamt 93 Verbindungsmitteleinheiten mit jeweils neun Nägeln durchgeführt.
Hier kamen die selben Versuchskörper zum Einsatz, an denen einzelne Nagelverbin-
dungen in Fasserrichtung beansprucht wurden (vgl. Abb. 4.3a) – die Anordnung der
Nägel erfolgte allerdings so versetzt, dass die Gefahr einer möglichen Beeinflussung
durch die bereits geschädigten Bereiche minimiert werden konnte. Der Grund für
diese Vorgehensweise war, dass eine Streuung der Ergebnisse aufgrund abweichender
Holzfestigkeiten bei unterschiedlichen Versuchskörpern ausgeschlossen werden sollte.
Ein Vergleich der Ergebnisse zeigt, dass keine signifikanten Unterschiede zwischen dem
an Versuchen an einzelnen Nagelverbindungen und Versuchen an Verbindungsmit-
teleinheiten mit neun Nägeln ermittelten Last-Verformungsverhalten auftraten. Eine
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4.2 Verbindungsmitteleinheiten

330 Holz als Roh- und Werkstoff48 (]990) 

Tabelle 2. Mittelwert und Standardabweichung der mittleren Festig- 
keits- bzw. Steifigkeitseigenschaften sowie der Standardabweichung 
dieser Eigenschaften innerhalb eines Prfifk6rpers. MWI0: Mittel- 
weft der 10 Werte eines Prfifk6rpers; S10: Standardabweichung der 
10 Werte eines Priifk6rpers; weitere Abkfirzungen s. Tabelle 1 

Mittelwert Standardabweichung An- 
zahl 

MW10 $10 MWI0 S10 

F~..~ (N) 1885 144,3 301,0 84,32 109 
k~ (N/mm) 4596 1176 1 372 805,7 109 
k~ (N/ram) 1686 508,7 356,6 338,8 109 
k, (N/mm) 1347 427,0 302,8 313,1 109 
K1 (N/mm) 3129 967,1 714,8 739,8 109 
K z (N) 1116 81,92 106.2 35,96 109 
K 3 (N/mm) 61,92 12,69 14,93 4,81 109 

Bild 4. Last-Verschiebungsdiagramme des Priifk6rpers 23C3A.- -:  
N~iherungsfunktion 
Fig. 4. Load-slip diagrams for specimen 23C3A.--- :  Approxima- 
tion function 

pern. Die Ergebnisse eines Student-t-Tests (Neville u. Ken- 
nedy 1968) besthtigen dies. Fiir ein Signifikanzniveau von 
0,05 konnte die Hypothese, dab sich die wahren Mittelwerte 
der Gruppe mit 28 bzw. siimtlichen 1 088 Versuchen nicht 
unterscheiden, nur fiir die H6chstlast und den elastischen 
Verschiebungsmodul zuriickgewiesen werden. Ebenfalls in 
Bild 3 und 4 sind als gestrichelte Linien die N/iherungsfunk- 
tionen eingezeichnet, die den Last-Verschiebungsdiagram- 
men angepagt wurden. 

In Tabelle 1 sind Mittelwert und Standardabweichung 
sowie die nichtparametrischen Werte der 50%- bzw. 5%- 
Fraktile fiir die H6chstlast, die Verschiebungsmoduln und 
die Konstanten der angepagten N/iherungsfunktion sfimtli- 
cher Einzelversuche angegeben. Fiir die jeweils 10 Versuche 
eines Prfifk6rpers wurden zus/itzlich der Mittelwert und die 
Standardabweichung dieser Festigkeits- bzw. Steifigkeits- 
eigenschaften berechnet. In Tabelle 2 sind Mittelwert und 
Standardabweichung dieser prfifk6rperbezogenen Werte als 
Anhaltswerte fiir die Variation innerhalb eines Prfifk6rpers 

Tabelle3. Korrelationskoeffizienten der Festigkeits- bzw. Steifig- 
keitseigenschaften. Abkiirzungen s. Tabelle 1 

F,,~. k~ k~ k~ K~ K 2 K 3 

Fm,~ 1,00 0,62 -0,09 -0,09 0,24 0,66 0,78 
ke 0,62 1,00 0,31 0,30 0,50 0,56 0,45 
k~ -0,09 0,31 1,00 0,99 0.69 0,05 0,00 
k., -- 0,09 0,30 0,99 1,00 0,66 0,06 - 0,02 
K ! 0,24 0,50 0,69 0.66 1.00 0.08 0,37 
K 2 0,66 0.56 0.05 0,06 0,08 1,00 0,2(t 
K 3 0.78 0,45 0,00 --0,02 0,37 0,20 1,00 

bzw. zwischen verschiedenen Priifk6rpern zusammenge- 
stellt. Aus Tabelle 2 ist zu ersehen, dab fiir die H6chstlast 
F,~.x, den elastischen Verschiebungsmodul k, sowie ffir die 
Konstanten K 2 und K 3 eine geringere Streuung innerhalb 
eines Priifk6rpers (Mittelwert S 10) vorhanden ist, als zwi- 
schen verschiedenen Priifk6rpern (Standardabweichung 
MW 10), w~ihrend fiir den Anfangsverschiebungsmodul ki, 
den Verschiebungsmodul k s und die Anfangstangente der an- 
gepagten N/iherungsfunktion K 1 die Streuungen innerhalb 
des Priifk6rpers fiberwiegen. 

Da die hier ermittelten Werte als Datenbasis fiir die Si- 
mulation von Nagelverbindungen mit mehreren N~igeln die- 
nen sollen, ist einerseits die Korrelat ion der in Tabelle 1 an- 
gegebenen Eigenschaften untereinander zu bestimmen, zum 
anderen ist zu untersuchen, wie sich sowohl Autokorrelat ion 
als auch Korrelat ion der Eigenschaften untereinander mit 
zunehmendem Abstand der N/igel voneinander verhalten. 
Zur  Charakterisierung der gegenseitigen Abh/ingigkeit wird 
der Wert  der Pearson-Produkt-Moment-Korrela t ion ver- 
wendet, der nachfolgend kurz als Korrelationskoeffizient be- 
zeichnet wird. In Tabelle 3 sind die Korrelationskoeffizien- 

Tabeile 1. Mittelwert, Standardabweichung, 50%-Fraktile und 5%-Fraktile der Festig- 
keits- bzw. Steifigkeitseigenschaften. Fm~ ~, k~, k~, ks: Kennwerte nach ISO 6891: K~, K2, 
K3: Konstanten der N~iherungsfunktion 

Mittel- Standard- 50%- 5%- Anzahl 
wert abweichung Fraktile Fraktile 

Fma x (N) 1 885 339,1 1 819 1456 1088 
k e (N/mm) 4599 1922 4293 2353 1085 
k~ (N/mm) 1686 679,8 1571 988,6 1088 
k s (N/mm) 1348 585,6 1241 775,2 1088 
K~ (N/mm) 3130 1356 2866 1 745 1088 
K 2 (N) t 116 135,6 1106 921,4 1088 
K 3 (N/mm) 61,93 19,68 60,19 34,03 1088 

(a)

H.J. BlaB: Lastverschiebung in Nagelverbindungen. Variation rechtwinklig zur Faserrichtung 451 

Bild 3. Verlauf der Nfiherungsfunktion fiir die Last-Verschiebungs- 
diagramme 
Fig. 3. Fitted function for the load-slip data 

Tabellel. Mittelwert, Standardabweichung, 50%-Fraktile und 
5%-Fraktile der Festigkeits- bzw. Steifigkeitseigenschaften. Fm~, 
k,, k~. k,: Kennwerte nach ISO 6891; Ka, K 2, K3: Konstanten der 
N/iherungsfunktion 

Mittel- Standard- 50%- 5%- An- 
wert abwei- Fraktile Fraktile zahl 

chung 

.[m.x (N) 1621 241,9 1581 1283 200 
k~ (N/mm) 3934 1562 3730 1929 199 
k i (N/mm) 1506 548,5 1404 823,1 200 
/% (N/mm) 1218 457,7 1104 653,7 200 
K l (N/mm) 2389 861,7 2764 1603 200 
Kz (N) 1082 171,3 1053 870,1 200 
K 3 (N/mm) 44,00 12,14 41,59 28,97 200 

Tabelle2. Korrelationskoeffizienten der Festigkeits- bzw. Steifig- 
keitseigenschaften ffir 200 bzw. 1288 Versuche. n: Anzahl der zu- 
grundeliegenden Versuche; iJbrige Abkfirzungen s. Tabelle 1 

Fma x k~ k~ k~ K 1 K 2 K 3 

F~,~ 1400 0,63 -0,01 -0,02 0,30 0,66 0,79 
n 1288 1284 1288 1288 1288 1288 1287 

k~ 0,70 1,00 0,34 0,33 0,52 0,57 0,45 
n 200 1284 1284 1284 1284 1284 1283 

kl 0,39 0,54 1,00 0,99 0,71 0,09 0,06 
n 200 199 1288 1288 1288 1288 1287 

k s 0,41 0,53 0,99 1,00 0,67 0,11 0,03 
n 200 199 200 1288 1288 1288 1287 

K1 0,48 0,57 0,88 0,86 1,00 0,11 0,42 
n 200 199 200 200 1288 1288 1287 

K 2 0,79 0,61 0,29 0,31 0,22 1,00 0,21 
n 200 199 200 200 200 1288 1287 

K 3 0,60 0,32 0,36 0,36 0,52 0,12 1,00 
n 200 199 200 200 200 200 1287 

Bild 4. Last-Verschiebungsdiagramme der Priifk6rper 41M4 
Fig. 4. Load-slip diagrams for specimens 41 4 4  

Bild 3 zeigt den grunds/itzlichen Verlauf der Nfiherungs- 
funktion und die Bedeutung der Konstanten K 1 his K 3. In 
Bild 4 sind Beispiele fiir den Verlauf der Last-Verschie- 
bungsdiagramme ffir die vier benachbarten Priifk6rper eines 
Brettes zusammen mit den als gestrichelte Linien eingezeich- 
neten Nfiherungsfunktionen dargestellt. In Tabelle 1 sind 
Mittelwert und Standardabweichung sowie die nichtparame- 
trischen Werte der 50%- bzw. 5%-Frakt i le  ffir die H6chst- 
last, die Verschiebungsmoduln und die Konstanten der an- 
gepaBten Nfiherungsfunktion der 200 Einzelversuche ange- 
geben. Verglichen mit den Ergebnissen der 1 088 Einzelver- 
suche der friiheren Versuchsreihe (Variation in Faserrich- 
tung) ergaben sich im Mittel 10% bis 14% geringere Werte 
fiir die H6chstlast und die Verschiebungsmoduln. Dieser 

Unterschied kann nur zum Teil mit der im Mittel um 4% ge- 
ringeren Darrohdichte  der Priifk6rper erkl~irt werden. 

Analog zum Vorgehen bei der Ermitt lung der Variation 
des Last-Verschiebungsverhaltens in Faserrichtung wird zur 
Charakterisierung der gegenseitigen Abh/ingigkeit der in Ta- 
belle 1 angegebenen Eigenschaften der Wert der Pearson 
Produkt -Moment-Korre la t ion  verwendet, der nachfolgend 
kurz als Korrelationskoeffizient bezeichnet wird. In Tabel- 
le 2 sind die Korrelationskoeffizienten der ermittelten Fe- 
stigkeits- bzw. Steifigkeitseigenschaften zusammengestellt .  
Die Korrelationskoeffizienten wurden einmal fiir die hier be- 
schriebenen 200 Versuche berechnet, zusfitzlich wurden die 
Ergebnisse dieser Versuche mit denjenigen aus den 1 088 
Versuchen der friiheren Versuchsreihe zusammengefaBt und 
die Korrelationskoeffizienten ffir s/imtliche 1 288 Versuche 
erneut bestimmt. 

AuBer der gegenseitigen Abh/ingigkeit der Kennwerte  
des Last-Verschiebungsverhaltens wur'den fiir eine spfitere 
Simulation auch die Autokorrelat ion dieser Eigenschaften 
innerhalb des Bereiches einer Verbindung ermittelt. Insbe- 
sondere die Autokorrela t ion der H6chstlast Fro, x stellt eine 
wichtige Einflul3gr6Be fiir die Streuung der Tragffihigkeit si- 
mulierter Verbindungen mit  mehreren N/igeln dar. Ein ho- 
her Wert  der Autokorrela t ion der H6chstlast Fro, x bedeutet 
eine geringe Streuung der H6chstlasten einzelner Nfigel in- 
nerhalb der Verbindung und damit eine grol3e Streuung der 
Tragf/ihigkeit der Gesamtverbindung.  Umgekehr t  fiihrt eine 

(b)

Abbildung 4.3: Versuchsaufbau und Last-Verformungskurven für Versuche an einzelnen
Nagelverbindungen unter Beanspruchungen (a) in Faserrichtung und (b) quer
zur Faserrichtung des Holzes, aus [Bla90a] und [Bla90b]

Reduzierung der Tragfähigkeit aufgrund mehrerer in Kraftrichtung hintereinander
angeordneter Nägel konnte somit nicht festgestellt werden.

4.2.2 Dolan & Madsen 1992

Dolan & Madsen [Dol92] führten monotone und zyklische Versuche an Verbindungsmit-
teleinheiten durch. Die Ergebnisse sollten zur FE-Modellierung von Holzrahmenwänden
verwendet werden. Auf Grundlage der Versuchsergebnisse erfolgte eine analytische
Beschreibung des Last-Verformungsverhaltens. Außerdem wurde der Einfluss einer
Beanspruchung parallel und quer zur Faserrichtung des Holzes sowie der Einfluss
unterschiedlicher Belastungsgeschwindigkeiten untersucht. Darüber hinaus sollte die
Annahme bestätigt werden, dass die Einhüllenden der Hysteresen aus den zyklischen
Versuchen den Last-Verformungskurven aus den monotonen Versuchen entsprechen.
Die Versuchskörper bestanden aus Nadelholz (38mm×89mm) für die Rippen und
9mm dicken OSB-Platten bzw. 9mm dicken dreischichtigen Sperrholzplatten aus
Nadelholz für die Beplankung. Als Verbindungsmittel wurden 64mm lange, glatt-
schaftige Nägel mit einem Durchmesser von 4,12mm verwendet (8 d common nails).
Für die Beanspruchungen in und quer zur Fasserrichtung des Holzes kamen zwei
unterschiedliche Versuchsaufbauten zur Anwendung (vgl. Abb. 4.4).
Die Versuchsergebnisse lassen keinen signifikanten Unterschied der Last-Verformungs-
kurven unter Beanspruchungen parallel und quer zur Faserrichtung erkennen. Die
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

(a) (b)

Abbildung 4.4: Verwendete Versuchsaufbauten; (a) Beanspruchung in Faserrichtung des
Holzes; (b) Beanspruchung quer zur Faserrichtung des Holzes, aus [Dol92]

Verbindung mit OSB-Beplankung führen zu höheren Werten in der Steifigkeit und
der maximalen Tragfähigkeit gegenüber der Beplankung mit Sperrholz. Abbildung 4.5
zeigt beispielhaft eine monotone und eine zyklische Last-Verformungskurve. Es zeigt
sich, dass die Einhüllende der Hysterese vergleichbar mit der Last-Verformungskurve
aus dem monotonen Versuchen ist. Dies wurde auch in den anderen Versuchen beob-
achtet. DOLAN AND MADSEN 
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FIG. 4. Typical load-displacement curve obtained from the monotonic connection test. 

rate resulted in the time to  complete failure of the specimen 
being between 5 and 8 minutes. The slow cyclic test was 
conducted with the same displacement rate as the monotonic 
tests, and the rapid cycle test was conducted at a displace- 
ment rate 30 times faster than the slow cyclic test. Figure 3 
shows the actuator displacement records used for the three 
tests and Table 1 shows the peak displacements and displace- 
ment rates used in the cyclic tests as well as the number of 
cycles. The slow displacement rate was used for the 
monotonic connection test to allow comparisons to be made 
with the previous test results presented by Foschi (19826, 
c) and to verify that the specimen configuration did not 
adversely affect the results. The parameters obtained from 
the static tests were virtually the same as those found by 
Foschi (19826) for 64 mm (8d) nails. The displacement rate 
used for the rapid test was determined by the maximum 
speed of the hydraulic testing equipment. 

Results 
The monotonic test data were analyzed using a least 

squares regression method to  fit [I] to the data up to the 
peak load. 

[I] Fcon = (Po + K2A) 1 - exp - - ( (23) 
where Fcon is the connection force and A is the connection 
displacement. The slip of each joint between the sheathing 
and the framing material was monitored independently with 
linear transducers. Variables KO, K2, and Po are the param- 
eters shown in Fig. l a .  

The value A,,, shown in Figs. 1 and 4, represents the 
displacement at peak load and was obtained directly from 
the load-displacement data. A linear regression was per- 
formed using the data after the peak load was obtained to 
determine the descending slope of the load-displacement 
curve, K3. Figure 4 shows a typical load-displacement 
curve obtained from the monotonic test together with the 
segments of data used to  determine each of the parameters. 

Table 2 shows the results for the monotonic connection 
tests for both plywood and waferboard specimens. The vari- 
able K2, which represents the stiffness after yielding of the 
connection, shows a pattern of higher stiffness for specimens 
loaded perpendicular to  the grain than for specimens loaded 
parallel to the grain of the framing. The average difference 
in K2 between specimens loaded perpendicular and parallel 
to grain is 30 N/mm for plywood and 16 N/mm for wafer- 
board. Since plywood is an orthotropic material, it was 
expected that the plywood connections would show a 
dependency on the sheathing grain orientation. The param- 
eter values were therefore grouped according to  the 
sheathing orientation. However, there is no significant 
difference between the initial stiffness of the connections 
with the sheathing grain oriented parallel or perpendicular 
to the load. Except for K2, there is no definite effect on any 
of the parameters shown due to  the grain orientation of 
either the framing or the sheathing. Similar results were 
obtained by Foschi (19826, c) for waferboard and plywood 
connections. Foschi also found no differences in the vari- 
able K2 due to grain orientation. An initial investigation 
using the numerical models developed in Dolan's (1989) 
dissertation showed that the effect of the framing grain 
orientation on K2 had no effect on the predicted behaviour 
of the shear walls. Therefore, the average values of K2 are 
reported along with the averages for the other parameters 
in this paper, and only the average values were used in 
subsequent modelling of the behaviour of shear walls. The 
parameters obtained for the waferboard connections also 
did not exhibit a dependency on the sheathing orientation. 
The waferboard material does not have orthotropic prop- 
erties like plywood; rather, it is almost homogeneous in the 
plane of the panel. The homogeneity of the material allows 
the nail connection to  deform in any direction without 
affecting the joint performance. The values of KO and the 
peak loads are approximately the same as those found by 
Gromala (1985) and Foschi (19826, c) for similar types of 
connections and nail size. 

(a)
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TABLE 2. Average load-displacement parameters obtained from the monotonic sheathing 
connection tests 

- -- 

Framing Sheathing 
Number of grain grain KO Po K2 A m  K3 
specimens direction direction (N/mm) (N) (N/mm) (mm) (N/mm) 

Plywood sheathed specimens 
5 Parallel Parallel 794 907 
5 Parallel Perpendicular 1195 910 
3 Perpendicular Parallel 1436 813 
5 Perpendicular Perpendicular 832 973 

Overall values for plywood 1023 910 

Waferboard sheathed specimens 
4 Parallel Parallel 875 989 
4 Parallel Perpendicular 980 1127 
5 Perpendicular Parallel 885 1062 
4 Perpendicular Perpendicular 753 937 

Overall values for waferboard 874 1031 

-10 -8 -6 -4 -2 0 2 4 6 8 10 

Displacement (mm) 

FIG. 5. Typical load-displacement curve obtained from the 
slow cyclic connection test. 

Five parameters were obtained from the slow cyclic tests 
of the sheathing connection. The parameters KO, K2, and 
Po were obtained by extracting data points that represented 
sections of the initial load-displacement curve. The values 
of KO, Po, and K2 were determined by performing a least 
squares regression analysis to  fit the function given by [l]  
to  the data, up to  the peak load value. No significant dif- 
ferences were found statistically between the parameters 
estimated using the monotonic test data and those estimated 
using the extracted data from the cyclic tests. The parameters 
P,  and K4 were found using a linear regression on the data 
within k2.5 mm for the second through fourth cycles at 
each displacement. The restriction of using data within the 
+ 2.5 mm range was imposed to prevent the data points at 
larger deflections from influencing the calculated slope. The 
main parameter of interest was the slope at the intercept; 
the data points at larger displacements could easily be in the 
nonlinear region of the curve. To  ensure the data points used 
for this calculation were from the linear region of the curve, 
the range was further restricted to smaller values of displace- 
ment for the first set of cycles. Usually a range of + 1.0 mm 
or less was used for the initial set of cycles. A typical load- 
deflection curve for a slow cyclic test is shown in Fig. 5. 

The "rapid cyclic" connection tests provided load- 
displacement curves that were statistically indistinguishable 
from those of the slow cyclic tests. Therefore, it was con- 
cluded that the nail connection was not significantly affected 
by the load rate in the range tested. A similar conclusion 
that displacement rate does not affect the joint characteris- 
tics for the range used was made by Lhuede (1988). The 
parameters for the load-displacement curves were therefore 
averaged for all of the tests and the resulting values are 
shown in Table 3. 

Discussion 
The parameters shown in Table 3 are the overall average 

values and were used as input to two finite element programs 
to  successfully predict the behaviour of plywood and wafer- 
board sheathed shear walls. The derivations of the finite 
element programs are presented in Dolan (1989). Com- 
parisons between the predictions made with the finite 
element models and the results of full-size shear wall tests 
are presented by Dolan and Foschi (1991) and Dolan (1990). 

The results show that, although there is an  effect of the 
grain orientation of the framing on the parameter K2, the 
grain orientations of both the sheathing and the framing do 
not significantly affect the overall characteristics of the 
load-displacement curves when used for modelling shear 
walls. This is due to the properties of the connection used 
in this experiment being primarily influenced by the nail 
properties. Further evidence of the nail properties being the 
dominant factor in the connection behaviour can be seen 
in Fig. 6 and Table 3. Figure 6 shows the change in the shape 
of the nail when the connection is tested. The nails remain 
in a reversed bending shape after testing, indicating that 
there has been significant yielding of the nail. Also, if the 
overall average values for plywood and waferboard, shown 
in Table 3,  are studied, it is seen that the differences in the 
variables used to  define the load-displacement curve are 
small. These three independent pieces of evidence indicate 
that the connection stiffness and the strength are primarily 
governed by the nail properties, and the timber properties 
have only a secondary effect for cyclic loading at high 
displacement amplitudes for common nails. This conclusion 
may not be valid for other types of nails such as ring shank 

(b)

Abbildung 4.5: Vergleich des Tragverhaltens von Verbindungsmitteleinheiten unter verschie-
denen Arten der Beanspruchung; (a) monoton, (b) zyklisch, aus [Dol92]

4.2.3 Zimmer & Lißner 1992
Zimmer & Lißner [Zim92] führten 560 monotone Versuche an Nagelverbindungen
durch. Dabei sollten die Einflüsse der Holzqualität (hohe und niedrige Rohdichte), des
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4.2 Verbindungsmitteleinheiten

Jahrringverlaufs (stehend und liegend), der Beanspruchungsart (Zug- bzw. Druckbean-
spruchung) und der Holzfeuchte (8% bzw. 25%) untersucht werden. Als Materialien
wurden Kiefern- bzw. Fichtenholz und glattschaftige Nägel mit einem Durchmesser
von 3,4mm und einer Länge von 90mm verwendet (vgl. Abb. 4.6). Es erfolgte eine
statistische Auswertung der in den Versuchen erreichten Tragfähigkeiten und die
Angabe einer angepassten Normalverteilung. Last-Verformungskurven werden nicht
dargestellt und es werden keine Steifigkeiten angegeben, d.h. die Auswertung bezieht
sich ausschließlich auf die erreichten Tragfähigkeiten.

182 K. Z i m m e r  und K. LiBner: Tragf/ihigkeJt yon Nage lve rb indungen  

Weiterhin wurden die Priifk6rper, die bei einer Holz- 
feuchte von 25% genagelt und gepr/.ift werden sollten, 
einer Klimatisierung unterworfen, d. h., sie wurden 6 bis 
8 Wochen feucht gelagert, so dab sie zum Zeitpunkt der 
Prfifung eine Holzfeuchte zwischen 22 und 28% auf- 
wiesen. 

F/.w die Versuche wurde Kiefern- und Fichtenholz 
verwendet. Die Eigenschaften des verwendeten Holzes 
sind in Tabelle 2 angegeben. Als Verbindungsmittel 
wurden N/igel SA 3,4 x 90 TGL 36433 verwendet. 

2.2 Versuchscho'ch/i'ihru;;g 

F/.ir die Druckscher- und Zugscherversuche wurden ein- 
und zweischnittig genagelte Holzverbindungen (2, 4, 6 
und 23 N/igel bzw. 2 und 6 N/igel pro Anschlul3) nach 
Bild I verwendet. 

Dabei wttrden die Mindestnagelabst/_inde nach TGL 
33 135 bzw. DIN 1052 gew~ihlt. Das Verhfiltnis Seiten- 
holzdicke zu Mittelholzdicke betrug 1:1. 

Die Durchftihrung der Versuchc erfolgte nach 
RILEM/CIB-3TT. wobei die Lasteintragung bis zum 
Erreichen der Bruchlast erfolgte. Die Versuchsdauer 
betrug in der Regel 8 bis 12 Minuten. Als Bruchlast 
wurde dabei die Last verstanden, die bei der gewfihlten 
Belastungsgeschwindigkeit mater weiterer Verschiebungs- 
zunahlne nicht mehr anstieg (Bruchversclaiebung 
=< 15 ran0. Die Verschiebungen zwischen Mittel- und 

Tabelle 2. Eigenschaften des vcrwendeten Holzes bet einer Holz- 
feuchtc yon u = 8 • 2% 

Rohdichtc  Druckfesligkeit  
kg.:m 3 I1 Fa 

N/n l l ] l  2 

Vollholz (Kie['er, Fichtel 
niedrigc Rohdichte  351 ... 395 ... 440 
hohe  Rohdichte  461 ... 528 ... 596 

34,1 ... 44,8 ... 48,6 
50. l ... 60,6 ... 67,2 

8ild 1. Vcrsuchsk6rpcr  ffir Zug-  und Druckscherversuchc  
Fig. 1. Specimen fo r shea r  tests loaded in tcnsion and compress ion  

Bild 2. Prfifk61per mit Nfigeln 3,4 x 90 in dcr Pr/.ifl3aaschine 
Fig. 2. Tens ion  shear  specimen with 23 nails 3.4 x 9(} in the test ing 
machine  

Seitenholz wurden f(ir jeden AnschluB nail Hil['e yon 
induktiven Wegaufitehmcrn (Bild 2) gemessen. 

3 E r g e b n i s  

In Tabelle 3 sind die charakteristischen Werte der Trag- 
fiihigkeit yon Nagclverbindungen mit Nfigeln 
d = 3,4 mm in Abhiingigkeit yon der Holzqualit'at, dem 
Jahrringverlauf und der Beanspruchungsart enthalten. 
Die vollst~indige Zusammenfassung der Versuchsergeb- 
nisse ist in (Zimmer, Ligner, 1987) enthahcn. 

3. I Ei;1/lufl des Juhrri;~gt:c'rlat(fes 

Wie die Werte in Tabclle 3 zeigen, kann kein nachteiliger 
EinfluB stehender Jahrringe im Brettquerschnitt auf (lie 
Tragffihigkeit der Nagelverbindungen festgestelll werdcn. 
Das liegt u. a. daran, dab es nicht m6glich ist, cxakt nach 
stchenden und liegenden Jahrringen zu unterscheidcn. 
wenn dcr Holzvcrbrauch in Grenzen gehalten werden 
soll (LiBner, 198%. 

Tal)elle 3. Charakter i s t i sche  Werlc  der Tragfiihigkeil  yon Nagcl-  
verb indungen  fd 3.4 turn} in N 

Beanspruc l iungsar t  Jahr r ingver lauf  

s tehend liegend 

Gi.itek lasso G/.itek lasso 
l II 1 II 

Druck 1142 1234 922 864 
(u = 8%, 8%) 
( Nageln,  Pr(ifcn) 

Druck 1184 1084 902 922 
{u = 25%, 8%) 

Druck 954 858 832 822 
(u = 25%,  25%) 

Zug  (n. v.) t 1496 1510 1572 1458 
(u = 8~ 8%1 

nicht vorgebohr t  

Abbildung 4.6: Verwendeter Versuchsaufbau, aus [Zim92]

Anhand der Versuchsergebnisse kann kein tragfähigkeitsmindernder Einfluss des Jahr-
ringverlaufs und der Beanspruchungsart festgestellt werden. Die Versuche mit einer
Holzfeuchte von 25% erreichten etwa 15% geringere Werte im Vergleich zu den Ver-
suchen mit einer Holzfeuchte von 8%. Eine höhere Rohdichte des Holzes führte zu
höheren Tragfähigkeiten der Verbindung.

4.2.4 Chui & Ni 1997

Chui & Ni [Chu97] führten monotone und zyklische Versuche an Nagelverbindun-
gen durch und entwickelten einen analytischen Ansatz zur Beschreibung des Last-
Verformungsverhaltens eines einzelnen Zyklus sowie der Einhüllenden über alle Zyklen.
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

Ziel war es herauszufinden, wie sich das Last-Verformungsverhalten unter verschie-
denen zyklischen Lastprotokollen von dem unter einer monotoner Beanspruchung
unterscheidet. Bei den Versuchen wurde ein Kantholz auf der Oberseite in eine Stahl-
konstruktion eingespannt (vgl. Abb. 4.7a). Auf der Unterseite erfolgte die Befestigung
über einen Nagelschaft, der auf beiden Seiten in eine Stahlklemme eingespannt war.
Es handelte sich somit um eine Stahlblech-Holz-Verbindung mit zwei außenliegen-
den, dicken Stahlblechen. Es wurden drei verschiedene Holzarten (Fichte, Ahorn und
Sperrholz aus Nadelholz) sowie Nägel mit Durchmessern von 2,86mm und 3,76mm
verwendet. Das Holz wurde vorgebohrt. An jeder Kombination aus Holzart und Nagel
wurden zehn Versuche durchgeführt.

Kopie für Lizenzkunden der TIB Hannover, geliefert und ausgedruckt für Fachgebiet Bauwerkserhaltung   und Holzbau   Herrn Dipl.-Ing. Tobias Vogt, 12.08.11

(a)

Kopie für Lizenzkunden der TIB Hannover, geliefert und ausgedruckt für Fachgebiet Bauwerkserhaltung   und Holzbau   Herrn Dipl.-Ing. Tobias Vogt, 12.08.11

(b)

Abbildung 4.7: Versuche an Verbindungsmitteleinheiten; (a) Versuchsaufbau, (b) beispiel-
hafte Hysterese (vertikale Achse: Kraft in kN), aus [Chu97]

Abbildung 4.7b zeigt exemplarische eine Hysterese, bei der sehr viele Verformungs-
zyklen aufgebracht wurden. Die Auswertung der Versuche zeigt, dass durch die Vorbe-
lastungen bei den zyklischen Lastprotokollen die Anfangssteifigkeit und die maximale
Tragfähigkeit abnimmt. Die Anfangssteifigkeit erhöht sich hingegen mit steigender
Frequenz (also größerer Verformungsgeschwindigkeit), höherer Dichte des Holzes und
größerem Durchmesser der Nägel. Außerdem ist der Lastabfall nach Erreichen der
Maximallast bei dichterem Holz und größeren Nageldurchmessern höher – bei dem
verwendeten Sperrholz wurde kein Lastabfall beobachtet. Hier sei allerdings darauf hin-
gewiesen, dass die Verbindungen nur bis zu einer Verformung von 10mm beansprucht
wurden.

4.2.5 Girhammar et al. 2004
Girhammar et al. [Gir04b] untersuchten das Last-Verformungsverhalten von einschnit-
tigen Nagelverbindungen unter monotoner Beanspruchung. Der Schwerpunkt lag auf
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4.2 Verbindungsmitteleinheiten

dem Vergleich unterschiedlicher Beplankungsmaterialien und unterschiedlicher Bean-
spruchungsrichtungen (parallel und quer zur Faserrichtung des Holzes). Dabei wurde
auch der Randabstand variiert. Außerdem wurde ein analytisches Modell zur Abbil-
dung des Last-Verformungsverhaltens entwickelt. Die Versuchskörper bestanden aus
Kiefernholz (45mm×120mm×300mm), die Beplankung aus Hartfaserplatten (8mm),
Spanplatten (12mm) oder Sperrholz (9mm) mit den Abmessungen 150mm×150mm.
Der Versuchsaufbau ist in Abbildung 4.8 schematisch dargestellt. Als Verbindungsmit-
tel kamen Nägel mit einem Durchmesser von 2,1mm und einer Länge von 50mm zur
Anwendung. Die Randabstände zum Beplankungsrand hin betrugen 1 d, 2 d, 3 d, 4 d
und 5 d.

1002

2 Testing Program
2.1 Test Specimens and Testing Procedure
All test specimens were designed as follows:

Frame members: Pine (Pinus Sylvestris), C24, 45 120 300 mm.
Sheathing: 150 150 mm.
Nails: Annular ringed shank nails (Duofast), fy  400-500 MPa, 50 2.1 mm. The joints were
hand-nailed and the nail holes were pre-drilled, 1.7 mm, in case of hardboard.
Edge distances: For both frame member and sheet, 11.25 mm for parallel and 22.5 mm for
perpendicular load-to-grain directions in timber, respectively.

The test set-up is shown in Figure 1 for the single nailed sheathing-to-timber joints loaded parallel
and perpendicular to grain, respectively. The testing procedure was designed to conveniently study
the edge distance effect.

P

150

P

Free
edge

150

200

100+150+100

P

2
P

2
P

150Free
edge

Figure 1. Test set-up for sheathing-to-timber joints subjected to tensile loads parallel and
perpendicular to grain, respectively.

All tests were performed under deformation control and with a deformation rate of 2 mm/min. For
each test, the density and moisture content was determined and a choice of fasteners was tested. No
adjustment of the test results was made with respect to these parameters.

2.2 Joints with Different Sheathing Materials at Different Load-to-Grain Directions
Three types of materials were used:

Hardboard (wet process fibre board, HB.HLA2, Masonite AB):  C40, 8 mm.
Particleboard (Byggelit AB): V100, 12 mm.
Plywood (Spruce, Picea Abies, Schauman Wood Oy): P30, 9 mm (3.2+2.6+3.2).

The load directions were parallel (0 ) and perpendicular (90 ) to grain, respectively.

2.3 Joints with Hardboard at Different Load-to-Grain Directions and Edge Distances
Only hardboard was used as sheathing material. The dimensions of the timber member were
45 95 300 mm and the sheet 150 230 mm in these tests. The edge distance of the fastener in the
timber member was 22.5 mm in all tests.
For load directions parallel to grain (0 ), the following edge distances in the sheet were tested:

1d and 2d, where d = 2.1 mm.
And for load directions perpendicular to grain (90 ):

2d, 3d, 4d, and 5d, where d = 2.1 mm.

3 Test Results
3.1 Joints with Different Sheathing Materials at Different Load-to-Grain Directions
3.1.1 Hardboard
The test results for parallel and perpendicular load-to-grain directions, respectively, are shown in
Figure 2 (P = load, u = slip) [2]. In all parallel tests but one, a ductile type of failure took place (nail
yielding followed by withdrawal of nail). The brittle type of failure, which occurred after the

Abbildung 4.8: Verwendeter Versuchsaufbau, aus [Gir04b]

Ein Vergleich der Last-Verformungskurven aus Versuchen mit einer Beplankung
aus Spanplatten ist in Abbildung 4.9 dargestellt. Die Versuche zeigten nur geringe
Unterschiede bei der maximalen Last und der zugehörigen Verformung bei einer
Beanspruchung parallel und quer zur Faserrichtung des Holzes. Allerdings führten
kleine Randabstände zu geringeren Tragfähigkeiten: Hier wird empfohlen, bei Bean-
spruchungen in Faserrichtung 2 d und bei Beanspruchungen quer zur Faserrichtung 4 d
als Mindestabstände anzusetzen. Bei den Versuchen mit Spanplatten und Sperrholz
trat überwiegend ein Versagen auf Herausziehen oder Kopfdurchziehen der Nägel ein.
Bei den Versuchen mit Hartfaserplatten versagten die Nägel.
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(b)

Abbildung 4.9: Last-Verformungskurven aus Versuchen mit Spanplatten; (a) Beanspru-
chung parallel zur Faserrichtung des Holzes, (b) Beanspruchung quer zur
Faserrichtung des Holzes, aus [Gir04b]

4.2.6 Vessby et al. 2008

Vessby et al. [Ves08] führten Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten und geklebten
Verbindungen unter monotoner Beanspruchung durch. Dabei wurden sowohl Bean-
spruchungen parallel und quer zur Faserrichtung des Holzes untersucht. Ziel war es,
neben dem reinen Last-Verformungsverhalten der Verbindungen auch Aussagen über
die Lastverteilung im Holz und in den Beplankungswerkstoffen treffen zu können.
Um dies zu erreichen, verwendeten sie ein optisches Messsystem, mit welchem die
Dehnungen und Verformungen im Versuch mithilfe von zwei Kameras erfasst werden
kann. Darüber hinaus wurde die Schwellenpressung im Kontaktstoß zwischen Stiel
und Schwelle untersucht.
Die Versuchskörper zur Untersuchung der Verbindungsmitteleinheiten bestanden
aus 15mm dicken Gipskartonplatten mit den Abmessungen 100mm×400mm und
Fichtenholz mit einem Querschnitt von 45mm×70mm. Als Verbindungsmittel kamen
einzelne Schrauben mit einem Durchmesser von 3,9mm und einer Länge von 41mm
zur Anwendung. Die Versuche an geklebten Verbindungen bestanden aus den gleichen
Materialien, als Klebstoff wurde ein „PVAc“ verwendet. Der Versuchsaufbau für eine
Beanspruchung quer zur Faser des Holzes ist in Abbildung 4.10a dargestellt, Abbildung
4.10b zeigt die zugehörige Dehnungsverteilung.
Abbildung 4.11 zeigt einen Vergleich der Last-Verformungskurven für die unterschied-
lichen Verbindungsarten. Bei den Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten wurde
bei einer Beanspruchung parallel zur Faserrichtung des Holzes eine deutlich höhere
Tragfähigkeit und auch ein duktileres Verhalten erreicht. Die Tragfähigkeit der Ver-
suchskörper mit geklebter Verbindung lag noch einmal deutlich höher als bei den
geschraubten Verbindungen – das Versagen trat allerdings schlagartig ein.
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4.2 Verbindungsmitteleinheiten

3.1 Sheathing-to-framing connections 
Four different tests are included in this study. The test specimens consist of three different 
parts; a gypsum board, (Gyproc GF 15, 15×100×400 mm3) a wooden member of Norway 
spruce with a cross-section of 45×70 mm2 and either a single screw (QSTR 41 Quick, 
3.9×41 mm2) or a layer of glue (PVAc) in between. The gypsum board covers half the 
thickness of the wooden member, i.e. 22.5 
mm. Screws are located at a distance of 11.3 
mm from the edge of the board. In glued 
specimens glue is applied over the entire 
overlap area between board and wood. Both 
screwed and glued specimens are tested in two 
different setups. The first, see Figure 2, is 
arranged such that the wooden member is 
loaded in direction perpendicular to grain. The 
second setup is arranged such that the wooden 
member is loaded in direction parallel to grain. 
For each setup two screwed specimens and one 
glued specimen are manufactured and tested 
which in total makes six specimens in the test 
series. The CCD cameras are calibrated to a 
measurement area that includes the entire 
overlap area of the gypsum board and the 
wood with some marginal.  

3.1.1 Results 

For the six specimens tested load- displacement curves acquired with the testing machine, 
and thus including the deformation of the entire specimens, are shown in Figure 3. Two 
curves show the tests with screws loaded in direction perpendicular to the length direction 
of the timber member, i.e. perpendicular to grain, two show the test with screws loaded in 
direction parallel to grain, and two show the glued connection (one in each direction). As 
expected stiffness and strength are high and ductility is low in the glued connection 

Figure 3. Load- 
displacement 
curves of the 
piston for tests 
on screwed and 
glued 
connections 
respectively, 
and for loading 
in direction 
parallel and 
perpendicular 
to grain of the 
wooden member 
respectively. 
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Figure 2. Test setup for experiments 
performed pulling the gypsum sheathing 
perpendicular to the length direction of 
the timber member. 

(a)

compared to the properties of the screwed connection. The results also show that the 
screwed connection is almost twice as strong when loaded parallel to grain as when loaded 
perpendicular to grain.  

Results similar to those presented in Figure 3 are often presented in literature but the more 
precise behavior, i.e. the two-dimensional displacement- or strain field, is usually not 
evaluated from experimental results. With the optical measurement system used here the 
load- displacement curves can be complemented with strain plots, at different load levels. 

Figure 4. Load- displacement relations 
(left), strain field in y-direction from the 
optical system (upper right) and the failure 
mode of the test specimen (lower right). 

Figure 5. Load- displacement 
relation (lower left), strain field in y-
direction from the optical system 
(upper left) and test specimen loaded 
in direction parallel to the wooden 
member (right). 

(b)

Abbildung 4.10: Versuchsaufbau einer Schraubenverbindung unter einer Beanspruchung quer
zur Faserrichtung des Holzes; (a) Versuchskörper in Versuchseinrichtung,
(b) Dehnungen in Beplankung, aus [Ves08]
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Abbildung 4.11: Vergleich der Last-Verformungskurven für geschraubte und geklebte Ver-
bindungen zwischen Holz und Gipskartonplatten unter Beanspruchungen
parallel und quer zur Faserrichtung des Holzes, aus [Ves08]
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4.3 Verankerungsdetails

Während in der zurückliegenden Zeit sehr viele Versuche an Verbindungsmittelein-
heiten und auch an ganzen Wandelementen durchgeführt wurden, beschäftigten sich
vergleichsweise wenige Autoren mit der Untersuchung der Verankerungssituation.
Wenn der Einfluss der Verankerung auf das Trag- und Verformungsverhalten von
Holzrahmenwänden untersucht wurde, erfolgte dies i.d.R. durch Versuche an Wandele-
menten mit variierter Verankerung (vgl. Abschn. 4.4). Nur wenige Veröffentlichungen
behandeln experimentelle Untersuchungen an Verankerungsdetails.

4.3.1 Blaß & Schädle 2011

Blaß & Schädle [Bla11b] führten monotone und zyklische Versuche an Verankerungs-
details mit unterschiedlichen Zugankern durch, die später an Wandversuchen einer
Massivholzbauweise zum Einsatz kamen. Die entsprechenden Abmessungen und ein
skizzierter Versuchsaufbau können Abbildung 4.12 entnommen werden. Die Verbin-
dung zwischen Zugankern und Stielen erfolgte über Holzschrauben (4,0mm×50mm)
und Rillennägel (4,0mm×50 und 75mm). Ziel der insgesamt 17 Versuche war es,
die Traglasten, die Steifigkeiten und die dissipativen Eigenschaften unter monoto-
ner und zyklischer Beanspruchung herauszufinden. Für die zyklischen Versuche kam
das Lastprotokoll aus [ISO 21581] in leicht veränderter Form zur Anwendung: Da
das Trag- und Verformungsverhalten im Bereich der Verankerung nicht symmetrisch
ist, wurde die Verformung nur in Zugrichtung aufgebracht – eine Beanspruchung in
Druckrichtung erfolgte nicht (vgl. Abb. 4.13a).
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Verbindungen im Holzbau. Das Versagen ist ausgeprägt duktil, unter wiederholter 

Belastung findet Energiedissipation statt.  

Die Versuchsdurchführung an Zugankern hat damit die Ermittlung der Traglasten 

unter monotoner und zyklischer Belastung, die Untersuchung der dissipativen 

Eigenschaften unter zyklischer Belastung und die Ermittlung der Steifigkeits-

eigenschaften für die numerische Modellierung zum Hintergrund. 

4.2.3.2 Versuchsaufbau und Versuchsprogramm 

Bild 4-12 zeigt die drei verwendeten Zuganker sowie den Versuchsaufbau. Das 

Lochmuster des Zugankers Typ A teilt sich in einen oberen und einen unteren 

Bereich. Bei der Holztafelbauweise wird der untere Bereich mit der Schwelle, der 

obere Bereich mit der Rippe verbunden. Für die Versuche an Zugankern wurde 

daher nur der obere Bereich mit Verbindungsmitteln ausgefüllt. Die beiden anderen 

Zuganker wurden voll ausgenagelt bzw. voll ausgeschraubt. 
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Bild 4-12 a) Zuganker Typ A, b) Typ B, c) Typ C, d) Versuchsaufbau 

Die untersuchten Konfigurationen, die Belastung und die Kurzbeschreibung des 

Versagens sind in Tabelle 4-5 enthalten. Aufgrund des symmetrischen Aufbaus der 

Wandscheiben erfolgt bei zyklischer Belastung auch eine Beanspruchung der 

Zuganker durch Druckkräfte. Es wird jedoch davon ausgegangen, dass die 

Druckkräfte vor allem durch die Querdruckbeanspruchung in der Schwelle übertra-

gen werden. Das zyklische Belastungsprotokoll wurde daher als schwellende 

Belastung ausgelegt: Es werden wiederholt reine Zugverschiebungen aufgebracht 

a) b) c) d) 

Monotone oder 
zyklische Last 

Vollholz  
ℓ x b h =  
900 x 80 x 100 mm

Stiftförmige 
Verbindungsmittel 

Befestigungsbolzen 

Abbildung 4.12: Verwendete Zuganker und Versuchsaufbau, aus [Bla11b]
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bevor zur Nulllage zurückgekehrt wird (Bild 4-13 a)). Die resultierende Hysterese-

kurve befindet sich somit hauptsächlich im ersten Quadranten (Bild 4-13 b)). 

Tabelle 4-5 Übersicht über die Versuche mit Zugankern 

Nr. 
Versuchs-

bezeichnung 
Verbindungsmittel Belastung 

Versagens-
beschreibung 

1 A1 SR 4,0 x 50 mm Mon, 5 mm/min Abriss Bo 
2 A2 SR 4,0 x 50 mm Mon, 5 mm/min Auszug SR 
3 A3 SR 4,0 x 50 mm Zyk, 10 mm/min Auszug SR 
4 A4 RiNä 4,0 x 50 mm Mon, 5 mm/min Auszug Nä 
5 A5 RiNä 4,0 x 50 mm Zyk, 10 mm/min Auszug Nä 
6 B1 RiNä 4,0 x 75 mm Mon, 5 mm/min Zugversagen Stahl 
7 B2 RiNä 4,0 x 75 mm Mon, 5 mm/min Zugversagen Stahl 
8 B3 RiNä 4,0 x 75 mm Zyk, 10 mm/min Zugversagen Stahl 
9 B4 RiNä 4,0 x 75 mm Zyk, 10 mm/min Zugversagen Stahl 

10 B5 RiNä 4,0 x 50 mm Mon, 5 mm/min Zugversagen Stahl 
11 B6 RiNä 4,0 x 50 mm Zyk, 10 mm/min Zugversagen Stahl 
12 B7 SR 4,0 x 50 mm Mon, 5 mm/min Zugversagen Stahl 
13 B8 SR 4,0 x 50 mm Zyk, 10 mm/min Zugversagen Stahl 
14 C1 RiNä 4,0 x 75 mm Mon, 2 mm/min Zugversagen Stahl 
15 C2 RiNä 4,0 x 75 mm Mon, 2 mm/min Zugversagen Stahl 
16 C3 RiNä 4,0 x 75 mm Zyk, 4 mm/min Spalten Holz 
17 C4 RiNä 4,0 x 75 mm Zyk, 10 mm/min Zugversagen Holz 

SR = Schraube, RiNä = Rillennägel 
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Bild 4-13 a) Lastungsprotokoll für die Zuganker, b) Typische Hysteresekurven 

4.2.3.3 Versuchsergebnisse und Diskussion 

Bei zyklischen Versuchen ist das Ausziehen oder Abreißen von Verbindungsmitteln 

zu beobachten (Bild 4-19 a)), weiterhin die plastische Verformung der Zuganker. Im

Querschnitt des langen Schenkels kann Zugversagen des Metalls auftreten (Bild 

4-19 h) und i)), bis dahin tritt jedoch unter zyklischer Belastung Energiedissipation 

auf. Die Schrauben oder RiNä mit 4,0 x 50 mm werden beim Zuganker des Typs A 

unabhängig von der Belastung ausgezogen (ähnlich Bild 4-19 g)). Die vergleichs-

(a)
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4.2.3.3 Versuchsergebnisse und Diskussion 

Bei zyklischen Versuchen ist das Ausziehen oder Abreißen von Verbindungsmitteln 

zu beobachten (Bild 4-19 a)), weiterhin die plastische Verformung der Zuganker. Im

Querschnitt des langen Schenkels kann Zugversagen des Metalls auftreten (Bild 

4-19 h) und i)), bis dahin tritt jedoch unter zyklischer Belastung Energiedissipation 

auf. Die Schrauben oder RiNä mit 4,0 x 50 mm werden beim Zuganker des Typs A 

unabhängig von der Belastung ausgezogen (ähnlich Bild 4-19 g)). Die vergleichs-

(b)

Abbildung 4.13: Versuche an Verankerungsdetails; (a) verwendetes Lastprotokoll nach
[ISO 21581], (b) typische Hysterese, aus [Bla11b]

Beim Vergleich des Trag- und Verformungsverhaltens der unterschiedlichen Zuganker
unter monotoner und zyklischer Beanspruchung konnten folgende Beobachtungen
gemacht werden:

• Bei zyklischen Versuchen trat ein Ausziehen oder Abreißen der Verbindungsmittel
ein, außerdem verformten sich die Zuganker plastisch.

• Die Zuganker des Typs B (vgl. „b“ aus Abb. 4.12) versagten durchgängig
aufgrund eines Zugversagens im Bereich des Nettoquerschnitts der untersten
Bohrung. Diese Versagensform wurde auch bei den monotonen Versuchen an
den Zugankern des Typs C (vgl. „c“ aus Abb. 4.12) beobachtet.

• Bei allen Versuchen konnte Energie disspiert werden. Dies gilt auch für die
Versuche, bei denen ein Versagen des Zugankers eintrat: Auch hier war – bis
zum Versagen des Zugankers – ein duktiles Verhalten der Verbindungsmittel zu
erkennen. Im Vergleich zu der Energie, die bei einem vollständigen Wandelement
dissipiert werden kann, wird der Anteil der Verankerung allerdings als gering
bewertet.

Die Autoren geben die Empfehlung, bei der Ausführung und Dimensionierung der
Verankerung darauf zu achten, dass das Versagen in den Verbindungsmitteln eintritt.
Auf diese Weise sei in jedem Fall ein duktiles Verhalten zu erwarten.

4.3.2 Caprolu 2012
Caprolu [Cap12] untersuchte das Trag- und Verformungsverhalten von Verankerungs-
details anhand von 120 monotonen Versuchen mit dem Ziel, die Tragfähigkeiten
und Steifigkeiten von Verankerungen zu bestimmen und grundsätzliche Unterschiede
verschiedener Verankerungskonfigurationen zu erkennen. Es kamen vier verschiedene
Zuganker zur Anwendung (AB55365, ABR9020, AKR135, HTT4, alle SIMPSON
StrongTie), die auf unterschiedliche Art und Weise mit dem Untergrund und dem
Stiel verbunden wurden. Neben Ankerbolzen unterschiedlicher Größen (M8, M10,
M12 und M16) wurden auch Holzschrauben (CSA 5,0mm×40mm) und Rillennägel
(CNA 4,0mm×40mm) verwendet. Stiel und Schwelle bestanden aus Fichtenholz
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Test setup and material  

Test specimen 

The specimens tested were built with two timber pieces of different lengths joined by four 

different connectors. The horizontal part of the specimen is the bottom rail of a shear wall whilst 

the vertical part is the stud. The length of the bottom rail was 300 mm for each series whilst the 

length of the stud was 400 mm for series 1, 2 and 3 and 900 mm for series 4 (see figure 1).  

The cross section of the original timber was 45x145 mm but the cross section of the board for the 

specimen had to be 45x120 mm. Therefore 12.5 mm were cut from each side for each board.  

The length of the rails was originally of 6000 mm and in September 2010, when they arrived to 

the lab of Umeå University, they were cut in pieces of 900 mm and were kept enclosed in a 

plastic cover until testing (see Appendix B for a chronological summary of the conduction of the 

tests). The temperature in the lab was about 20º C.  

All specimens were assembled manually.  

 

Figure 1: A) dimensions of the specimen of series 1, 2 and 3; B) dimensions of the specimen of series 4. 

Test program 

A total of 120 specimens were tested. The tests were divided in four different series with respect 

to the type of hold down device and each series was divided into several sets with respect to the 

use and arrangement of screws and nails. For each set, 12 tests were conducted.  

 

 

 

(a)

12 

 

 

Figure 2: A) test setup for series 1 and 2; B) test setup for series 3; C) test setup for series 4. 

 

 

 
 

Figure 3: setup for series 1 

and 2. 

 
Figure 4: setup for 

series 1 and 2. 
 

 

 

 
 

Figure 5: steel plate for 
series 3 and 4. 

 
Figure 6: steel plate for 

series 3 and 4. 

 
Figure 7: setup for series 3. 

 

 
Figure 8: setup for 

series 3. 

 
Figure 9: setup for series 4. 

 
Figure 10: setup for 

series 4. 

During the testing the displacement was recorded using a Linear Voltage Displacement 

Transducer (LVDT). For series 1 – set 2 from specimen 55365-1B to 55365-9B only one LVDT 

was used and it was positioned on the upper surface of the angle connector in the part of the rail. 

However this displacement was not good because during the deformation of the connector the 

LVDT moved and did not measure the displacement at the same point (see figures 11 and 12). 

The stud was not guided and it was free to move in horizontal direction due to the eccentricity.    

(b)

Abbildung 4.14: Versuche an Verankerungsdetails; (a) Versuchskörper mit Abmessungen,
(b) Verankerungsvarianten der Versuchskörper, aus [Cap12]

(C24) mit den Abmessungen 45mm×145mm. Die Abmessungen der Versuchskörper
kann Abbildung 4.14a entnommen werden, der Versuchsaufbau ist in Abbildung 4.14b
dargestellt.
Abbildung 4.15 zeigt eine Übersicht der Versuchsergebnisse. Die höchsten Tragfähig-
keiten konnten mit dem Zuganker HTT4 erreicht werden.
Die Ergebnisse der Versuche zeigten, dass sowohl die Art der Zuganker als auch die
Verbindung der Zuganker mit dem Untergrund bzw. dem Stiel einen entscheidenden
Einfluss auf die Steifigkeit und die Tragfähigkeit der Verankerung haben. Die größten
Steifigkeiten und Tragfähigkeiten erreichten die Versuchskörper, bei denen die Verbin-
dung zwischen Zuganker und Untergrund durch Bolzen erfolgte, die durch die Schwelle
hindurch mit einem Stahlträger verbunden wurden (vgl. Abb. 4.16a). In diesem Fall
konnten drei verschiedene Versagensarten unterschieden werden:

• Versagen des Stiels, wenn die Verbindung zwischen Zuganker und Stiel über
Bolzen hergestellt wurde (vgl. Abb. 4.16b).

• Versagen durch Herausziehen der Verbindungsmittel, wenn die Verbindung
zwischen Zuganker und Stiel über Schrauben oder Rillennägel hergestellt wurde
(vgl. Abb. 4.16c).

• Versagen des Stiels, wenn Fehlstellen im Holz vorhanden waren (Äste oder
Keilzinkenverbindungen, insbesondere wenn diese im Bereich der Lasteinleitung
auftraten (vgl. Abb. 4.16d und 4.16e)).

Wenn die Zuganker über Schrauben oder Nägel mit der Schwelle verbunden waren,
versagte i.d.R. diese Verbindung durch Abbrechen oder Herausziehen der Verbindungs-
mittel (vgl. Abb. 4.16f).
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Conclusions 

The test results show different failure load and different failure modes. The failure load is higher 

when hold downs with anchor bolts compared to screws or nails. Anchor bolts can be up ten 

times stronger than screws or nails.  

Connector HTT4 was the one with the highest strength whilst connector 90 m/Rippe with nails 

was the one with the lowest strength. 

Connector Type of fastening of the connector 
Average 

Strength [kN] 

AB 55365 

Stud: Bolt M8 
5.84 

Rail: 8 wooden screws 4x40 

Stud: 8 wooden screws 4x40 
8.68 

Rail: 8 wooden screws 4x40 

ABR 9020 

Stud: Bolt M10 + 10 wooden screws 4x40 
10.7 

Rail: 10 wooden screws 4x40 

Stud: Bolt M10 + 10 annular ringed shank nail 4x40 
5.56 

Rail: 10 annular ringed shank nail 4x40  

Stud: 10 wooden screws 4x40 
10.5 

Rail: 10 wooden screws 4x40 

Stud: 10 wooden screws 4x40 
11.2 

Rail: 6 wooden screws 4x40 

AKR 135 

Stud: 14 wooden screws 4x40 
30.5 

Rail: Bolt M12 

Stud: 14 annular ringed shank nail 4x40 
30.6 

Rail: Bolt M12 

HTT4 

Stud: 18 wooden screws 4x40 
45.2 

Rail: Bolt M16 

Stud: 18 annular ringed shank nail 4x40 
42.5 

Rail: Bolt M16 

 

It was found that the strength of the connection is dependent not only on the type of connector 

but also on the fastener used in the connection. Nails have the lowest strength and they pull-out 

easily. Screws have a higher strength compared with nails but the highest strength is reached 

when bolts are used.  

The failure modes vary with type of connector. The tests showed three primary failure modes: 

- failure mode 1: failure of the stud when a bolt is used as the connector between connector 

and stud; 

- failure mode 2: failure due to pull-out of the screws or nails from the rail; 

- failure mode 3a: failure due to failure or pull-out of screws or nails from stud; 

- failure 3b: failure of the stud caused by some defect of the timber. 

Abbildung 4.15: Übersicht der Versuchsergebnisse mit den Mittelwerten der jeweiligen
Versuchskonfigurationen [Cap12]

12 

 

 

Figure 2: A) test setup for series 1 and 2; B) test setup for series 3; C) test setup for series 4. 

 

 

 
 

Figure 3: setup for series 1 

and 2. 

 
Figure 4: setup for 

series 1 and 2. 
 

 

 

 
 

Figure 5: steel plate for 
series 3 and 4. 

 
Figure 6: steel plate for 

series 3 and 4. 

 
Figure 7: setup for series 3. 
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series 3. 

 
Figure 9: setup for series 4. 

 
Figure 10: setup for 

series 4. 

During the testing the displacement was recorded using a Linear Voltage Displacement 

Transducer (LVDT). For series 1 – set 2 from specimen 55365-1B to 55365-9B only one LVDT 

was used and it was positioned on the upper surface of the angle connector in the part of the rail. 

However this displacement was not good because during the deformation of the connector the 

LVDT moved and did not measure the displacement at the same point (see figures 11 and 12). 

The stud was not guided and it was free to move in horizontal direction due to the eccentricity.    

(a) Versuchsaufbau
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Test results 

Load vs. time and load vs. displacement curves for each test are displayed in Appendix A. 

Moreover other data and test result, as well as figures for each test, are displayed. 

- Type of failure; 

- Failure load; 

- Displacement 1 and displacement 2 at failure; 

- Mean displacement; 

- Moisture; 

- Density. 

Failure modes 

Different failure modes were found during the tests. They were dependant on the connector used 

and on the type of fastening of the connector. In total three primary failure modes were observed. 

- Failure mode 1: failure of the stud when a bolt is used as the connector between 

connector and stud (see figure 16); 

   

   

Figure 16: failure mode 1, failure of the stud 

- Failure mode 2: failure due to pull-out of the screws or nails from the rail (see figure 17); 

(b) Versagen Stiel (Bolzen)

15 

 

   

   

Figure 17: failure mode 2, pull-out of the screws or nails from the rail 

- Failure mode 3a: failure due to failure or pull-out of screws or nails from stud (see figure 

18); 

   

   

Figure 18: failure mode 3a, failure or pull-out of screws or nails 

- Failure mode 3b: failure of the stud caused by some defect of the timber (see figure 19); 

(c) Herausziehen Nägel (Stiel)

16 

Figure 19: failure mode 3b, failure of the stud due to different defect. a), b), c) and d) four different failure of the 

stud due defects of the timber in the connection between stud and steel bars of the hydraulic piston. e) and f) failure 

of the stud due defects of the timber, in this case in the position of the finger joint 

a c 

d e 

f 

(d) Versagen Stiel Lasteinlei-
tung

16 

Figure 19: failure mode 3b, failure of the stud due to different defect. a), b), c) and d) four different failure of the 

stud due defects of the timber in the connection between stud and steel bars of the hydraulic piston. e) and f) failure 

of the stud due defects of the timber, in this case in the position of the finger joint 

a 

b 

c 

d e 

(e) Versagen Stiel Keilzinken-
verbindung

15 

 

   

   

Figure 17: failure mode 2, pull-out of the screws or nails from the rail 

- Failure mode 3a: failure due to failure or pull-out of screws or nails from stud (see figure 

18); 

   

   

Figure 18: failure mode 3a, failure or pull-out of screws or nails 

- Failure mode 3b: failure of the stud caused by some defect of the timber (see figure 19); 

(f) Herausziehen Schrauben
(Schwelle)

Abbildung 4.16: Versuchsaufbau und Bilder der verschiedenen Versagensarten, aus [Cap12]
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Es konnte außerdem festgestellt werden, dass die Rillennägel deutlich leichter heraus-
gezogen wurden als die Schrauben. Die größte Tragfähigkeit unter den Verbindungs-
mitteln hatten allerdings die Bolzen.

4.3.3 Tomasi & Sartori 2013

Tomasi & Sartori [Tom13] untersuchten Verankerungssysteme im Holzrahmenbau, um
Erkenntnisse über den Einfluss der Verankerung auf das Trag- und Verformungsverhal-
ten von Wandelementen zu gewinnen. Untersucht wurde sowohl die Schubverankerung
(selbstbohrende Schrauben oder Winkelverbinder) als auch die Zugverankerung (Zug-
anker). Neben der Verwendung von praxisüblichen Verankerungselementen erfolgte
auch eine Optimierung mit neu entwickelten Systemen. Eine wichtige Motivation
hierfür war, dass die Löcher in den Winkelverbindern oftmals in Bereichen angeordnet
sind, bei denen entweder die Randabstände in der Schwelle nicht eingehalten werden
oder diese sogar oberhalb der Schwelle liegen.
Für die Stiele und die Schwelle wurde Konstruktionsvollholz der Festigkeitsklasse C24
mit einem Querschnitt von 60mm×160mm verwendet. In den meisten Fällen erfolgte
die Verankerung in die Rippen auf einer Beplankung aus OSB-Platten mit einer Dicke
von 15mm. Sowohl die Winkelverbinder als auch die Zuganker wurden mit Rillennägeln
(4,0mm×60mm) an den Rippen befestigt. Für die Schubverankerung mit diagonal
angeordneten, selbstbohrenden Schrauben kamen Schrauben mit einem Durchmesser
von 8,0mm und einer Länge von 160mm zur Anwendung. Die Lastprotokolle der
monotonen und zyklischen Versuche werden nicht angegeben. Die Prüfgeschwindigkeit
betrug 0,05mm/s.
Abbildung 4.17 verdeutlicht die genannte Problematik der Positionen der Löcher in
den Winkelverbindern und die Lösungen mit neu entwickelten Winkelverbindern. Der
Winkelverbinder vom Typ „NEW120“ ermöglicht die Verwendung von zehn Nägeln;
mit dem Winkelverbinder vom Typ „NEW150“ können sogar zwölf Nägel eingeschlagen
werden. An dieser Stelle sei darauf hingewiesen, dass auch mit dem Winkelverbinder
„AE116“ von Simpson StrongTie bei geringer Unterschreitung der Randabstände
bereits acht Nägel verwendet werden können. Bei den hier durchgeführten Versuchen
wurden neben den genannten Schubverankerungssystemen außerdem Winkelverbinder
vom Typ „135“ und „KR135“ verwendet, bei denen acht bzw. fünf Nägel eingeschlagen
werden konnten.
Auch bei den Versuchen an Zugverankerungen wurden unterschiedliche Verbinder
miteinander verglichen. Zur Anwendung kamen Zuganker der Typen „HTT16“ (18
Nägel), „KR285“ (19 Nägel), „RP“ (20 Nägel) und „RG“ (52 Nägel), wobei keine
Angaben zu den jeweiligen Herstellern gemacht werden. Insgesamt wurden 16 Versuche
an Schubverankerungen durchgeführt, darunter neun mit monotonem und sieben
mit zyklischem Lastprotokoll. Die Zugverankerung wurde in elf monotonen und fünf
zyklischen Versuchen untersucht.
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Hence alternative methods for on site assembling are needed. At
present, solution commonly adopted is to use steel angle brackets
nailed externally to the timber wall, as shown in Fig. 1. They are
manufactured from perforated mild steel sheets, cold bent at 90�
and usually reinforced with ribs in order to give extra rigidity.
The joint configuration is unsymmetrical, because the angle brack-
ets are usually fixed to only one side of the external walls. The
geometry and shape of the angle bracket may vary depending on
the producer, but most of them are not specifically designed to
transfer shear forces in platform frame buildings. As indicated in
Fig. 2, there is only a narrow band in the bottom beam of the shear
wall in which it is possible to insert nails fulfilling the standard
requirements for minimum edge distances: none of the commer-
cial types of angle brackets considered in this analysis seem to
be optimized so that they can be fully nailed to the base of the wall
(for most of the products the holes are situated outside the usable
band of the bottom beam or in the empty part of the panel).

Taking into account a standard geometry of the shear walls de-
scribed by the Authors [2], where the bottom beams adopted were
60 � 160 mm timber elements, two types of angle brackets were
designed ad hoc. The shape and the geometry proposed were in-
tended to optimize the maximum number of fasteners nailed to
the bottom beam of the shear walls, also taking account the possi-
bility of the presence of a further sill beam between the panel and
the foundation floor. The vertical flange of the new angle bracket
was endowed with four rows of holes: the two rows in the bottom
part of the vertical flange are used in the case of wall panels fixed
directly to the foundation, while the two rows in the upper part
may be used when an interposed 60 � 160 mm sill beam is pres-
ent. The angle brackets indicated as NEW120 and NEW150 corre-
spond to a new type proposed here; they differ only in the
length of the hole row and in the number of possible fasteners
for each row (Fig. 3).

Another type of connection system proposed during the exper-
imental campaign had self-tapping screws that connected the bot-
tom beam to the lower wooden sill beam (see Fig. 3). The screws
were inserted with an inclination of 45� with respect to the hori-
zontal plane, and could be easily fixed on site on a prefabricated
wall. The lower sill plate could be previously fixed to the founda-
tion floor with anchor bolts inserted in a central position. There-
fore, the joint configuration could be considered perfectly
symmetrical with respect to the central axis of the shear wall.

2.2. Hold-down connection system

The vertical forces at the lower corner of shear walls (Fig. 1)
necessitate metal hold-downs to connect the shear wall chord to
the foundation or to lower shear walls. Hold-down elements pre-
vent the uplift and rotation of the wall. They are designed with a
particular geometry to resist vertical forces: they are usually L-
shape metal plates endowed with ribs in order to transfer the ver-
tical force (aligned with the vertical flange symmetry axis) to the
anchor bolt placed centrally to the base flange. In some hold-down
systems, in addition to a standard anchor washer, a further thick
washer plate has been adopted to prevent negative effects caused
by local buckling mechanisms and to distribute the compression
stress over a larger surface. In traditional timber frame technology,

Fig. 1. Role of the connection system between vertical panels and horizontal
diaphragm.

Fig. 2. Useful band of the bottom beam where nails may be inserted.
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Abbildung 4.17: Vergleich der verfügbaren Nagellöcher bei unterschiedlichen Winkelverbin-
dern, aus [Tom13]

Bei den Versuchen an Schubverankerungssystemen erreichten die neu entwickelten
Winkelverbinder höhere Werte in der Tragfähigkeit und der Steifigkeit als die kommer-
ziellen Winkelverbinder, was vor allem an der höheren Anzahl verwendeter Nägel lag.
Ein Vergleich der Tragfähigkeiten pro Verbindungsmittel zeigt allerdings, dass auch
diese Werte höher lagen (vgl. Abb. 4.18a). Dies wird auf die ungünstigere Geometrie
der kommerziellen Winkelverbinder zurückgeführt, bei der die Verbindungsmittel in
einem größeren Abstand zur unteren Verankerung angeordnet sind. Aufgrund der
daraus resultierenden Rotation der Winkelverbinder würden die Verbindungsmittel
nicht ausschließlich in Schubrichtung beansprucht. Die Versuche mit selbstbohrenden
Schrauben zeigten ähnliche Tragfähigkeits- und Steifigkeitswerte wie die Winkelver-
binder vom Typ „NEW120“. Insbesondere dann, wenn die Wände bereits im Werk an
den entsprechenden Stellen vorgebohrt werden, sehen die Autoren diese Variante als
gute und zeitsparende Alternative zu den üblichen Winkelverbindern an.
Aus den Versuchen an Zugverankerungssystemen wurden u.a. folgende Schlussfolge-
rungen gezogen:

• Der Vergleich zwischen einer Verankerung auf der OSB-Beplankung und einer
Verankerung direkt auf dem Stiel zeigte kaum Unterschiede in der Steifigkeit
und der Tragfähigkeit. Dies steht im Widerspruch zu den Erkenntnissen des
Forschungsprojekts Optimberquake (vgl. Abschnitt 5.4 und [Sei12a]). Es gibt
allerdings einen entscheidenden Unterschied im Versuchsaufbau: Während in den
eigenen Versuchen eine relative Verschiebung zwischen der Beplankung und dem
Stiel ermöglicht wurde, brachte man bei diesem Versuchsaufbau die Verformung
auf den Stiel und die Beplankung gleichzeitig auf.

• Die Steifigkeit der Zugverankerung war bei allen Zugankern nahezu gleich – nur
der Zuganker „RG“ erreichte deutlich höhere Werte. Vergleicht man auch hier
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procedure followed calculates this parameter also taking account
of the behaviour in the lower semicyclic part. This parameter is re-
ferred to the entire load procedure, considering also the compres-
sive force absorbed by the stud (for this semi-cyclic part the
dissipation is equal to zero.).

6. Discussion

6.1. Discussion of the shear connection test results

In order to comment on the test results better, the histograms in
Fig. 15 have been reported. Plotted on the left side is the ratio be-
tween the maximum force achieved in the test and the number of
fasteners adopted in the connection system. Reported on the right
side is the global stiffness of the connections.

According to the charts in Fig. 15, angle bracket 135 performs
badly both in stiffness and strength. The stretched geometry of this
angle bracket, according to the model explained in Section 4.1,
makes it highly deformable. Moreover, the presence of only one
anchor bolt and the possibility of inserting only a few nails in the
wooden wall increase the rotation and consequently the deforma-
tion of this angle bracket (see Fig. 16).

Both angle brackets NEW150 and NEW120 proved to provide
high values of strength and stiffness. The connection to the founda-
tions made by two anchors bolts was very stiff. Furthermore, the
geometry was suitable for providing a larger polar moment of iner-
tia of the fastener group, which prevented the rotation of the ver-
tical flange. The test results show that the difference in strength
between NEW120 and NEW150 is proportional to the number of
nails. By contrast, the stiffness values increase more than propor-
tionally from NEW120 to NEW150 (55% higher). The connection
made by HBS screws highlights out a good behaviour for both
strength and stiffness. In the test, as described above, 8 � 180
screws were used. Different screws can be used depending on
the bottom and sill beam thickness. This solution is particularly
advantageous because of its ease of installation and its symmetry
in the force pattern. It can be an interesting alternative to the

use of angle brackets. The idea is to pre-drill the wall in the factory
and then insert the screws at the building site in the pre-drilled
holes. In the test, as described above, 8 � 180 screws were used.

6.2. Discussion of the hold-down test results

Charts in Fig. 17 have been reported in order to comment on the
test results better. Plotted on the left side is the maximum force di-
vided by the number of nails, while presented on the right is the
global stiffness of the connections. Comparing the tests where an
OSB panel was interposed between timber and hold-down with
those where the hold-down was connected directly to the timber
stud, showed that the interposition of the OSB does not affect the
behaviour of the connections (only a slight increase of connection
strength is observed with OSB boards).

As a consequence, the bearing capacity of a hold-down can be
calculated neglecting the presence of the interposed OSB layer with
an acceptable accuracy. From the stiffness point of view, all types
of hold-downs show similar values. The use of hold-down
HD285, HD16 or HDRP does not induce substantial differences in
either the stiffness or the load carrying capacity of the timber
framed wall. Only the HDRG showed significantly higher values
in terms of strength (two times higher) and stiffness (three times
higher) if compared with the other hold-downs: this could be a va-
lid solution when greater strength and stiffness are required. A for-
mula suitable to calculate both strength and stiffness of the hold-
down is not included in EN 1995. The results of the test confirm
that the calculation of the bearing capacity obtained by the sum
of the single connectors capacity with the Johansen theory is a
good approximation (Fig. 11). This is true if the vertical steel flange
is subjected to a force compatible with the failure criterion. Other-
wise the carrying capacity of the hold-down is given by the tension
resistance of the vertical nailed flange (this happens for HDRG, see
Fig. 18).

In regard to the stiffness, a similar calculation is not correct be-
cause it leads to overestimating by five times the values obtained
in the tests. Indeed, besides the deformation due the nailed con-

Fig. 15. Shear connection: ratio between maximum force and number of connectors (left) and stiffness of the connection (right).

Fig. 16. Angle bracket 135 deformation (left) and angle bracket NEW150 deformation (right)).
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(a)

nection, there are two further contributions that should be taken
into account. The total deformation is given by three principal
components (Fig. 18). The first contribution is due to local defor-
mation of the base steel plate. An additional thick washer can im-
prove this behaviour, as happened with the HD340. The second
contribution is the result of the deformation of the nailed connec-
tions (this part is the only one that is implemented in EN 1995).
The last contribution is given by the elongation of the vertical steel
flange. Shown on the right-hand side of Fig. 12 is the deformation
contribution given by different components. It is clear from these
considerations that a formula suitable for accurately predicting
the stiffness of this system is needed.

7. Conclusion and future work

The commercial products usually adopted for factory-prefabri-
cated shear walls seem not completely suited to efficient use in
modern platform frame systems. Regarding the shear connections,
this article has proposed different solutions (NEW120, NEW150,
SCREW). These connections will need further numerical and exper-
imental investigation, but they appear promising in light of this
first study. Future work will address the development of reliable
design models for practitioners and researchers, able correctly to
predict the mechanical behaviour of the joint. Moreover, the exper-
imental campaign will be extended to real scale timber frame walls
subjected to lateral monotonic and cyclic load.
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Abbildung 4.18: Vergleich der auf die jeweilige Nagelanzahl bezogene Traglast („Kraft pro
Nagel“); (a) Schubverankerung, (b) Zugverankerung, aus [Tom13]

die „Steifigkeit pro Nagel“, so zeigen sich insgesamt vergleichbare Werte.
• Die „Tragfähigkeit pro Nagel“ lag insgesamt in einer ähnlichen Größenordnung

(vgl. Abb. 4.18b). Nur bei dem Zuganker „RG“ war dieser Wert geringer, da das
Versagen im Zuganker und nicht in den Verbindungsmitteln eintrat.

4.4 Holzrahmenwände
Dieser Abschnitt beschäftigt sich mit experimentellen Untersuchungen an Holzrahmen-
wänden. Abschnitt 4.4.1 enthält eine Übersicht zu Versuchsreihen, die in der Literatur
zu finden sind. In den weiteren Abschnitten werden exemplarisch vier Veröffentlichun-
gen näher beschrieben. Das sind die Veröffentlichungen von Becker & Zeitter [Bec92],
Girhammar & Källsner [Gir04a] und Sartori et al. [Sar12], welche in Kapitel 9 zur
Anwendung des in dieser Arbeit entwickelten FE-Modells herangezogen werden. Au-
ßerdem wird auf den Aufsatz von Boudaud et al. [Bou10] eingegangen, in welchem die
Duktilitätsklassen nach [EN 1998-1] für in Frankreich übliche Wandkonfigurationen
bestimmt werden.

4.4.1 Literaturübersicht

In den zurückliegenden Jahrzehnten wurde eine Vielzahl von Versuchen an Holzrahmen-
wänden durchgeführt. Carney [Car75] und Peterson [Pet83] gaben einen umfassenden
Überblick über experimentelle Untersuchungen bis zu den Jahren 1975 bzw. 1983.
Van de Lindt [VdL04] erweiterte diesen um die Entwicklungen bis zum Jahr 2004. Im
Folgenden sollen einige Literaturquellen ergänzt werden. Dies umfasst auch deutsch-
sprachige Veröffentlichungen, die von den genannten Autoren nicht berücksichtigt
wurden. Außerdem erfolgt eine Fortschreibung des Überblicks bis zum Jahr 2012 (vgl.
Tab. 4.1).
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4.4 Holzrahmenwände

4.4.2 Becker & Zeitter 1992

Becker & Zeitter [Bec92] führten experimentelle Untersuchungen an Wandelementen
durch, an denen die Eignung von Holzrahmenwänden für Erdbebenbeanspruchung-
en getestet wurde. Dafür wurden jeweils drei zyklische Versuche an 1-Raster- und
2-Raster-Tafeln sowie ein Versuch an einer 3-Raster-Tafel durchgeführt. Außerdem
wurden zwei weitere 1-Raster-Tafeln im Rahmen von Vorversuchen untersucht. Die
Wandhöhe betrug jeweils 2,50m, die Länge der Wände 1,25m, 2,50m und 3,75m (1-,
2- und 3-Raster-Tafeln). Die Außenstiele und die Schwelle hatten einen Querschnitt
von 80mm×80mm, die Innenstiele waren 60mm breit. Das Rähm wies eine Brei-
te von 100mm auf. Die 13mm dicken Spanplatten wurden mithilfe von Klammern
(1,53-50mm) in einem Abstand von 50mm auf den Rippen befestigt (Abstand auf
Innenrippen: 130mm). Die Zugverankerung erfolgte stirnseitig mit deutlich überdi-
mensionierten Ankerlaschen, die eine entsprechend hohe Steifigkeit aufwiesen. Es
wurde keine Auflast aufgebracht. Die Abmessungen der Versuchskörper sind für eine
3-Raster-Tafel in Abbildung 4.19 angegeben, der Versuchsaufbau kann Abbildung 4.20
entnommen werden (Darstellung für eine 1-Raster-Tafel).

Abbildung 4.19: Abmessungen einer 3-Raster-Tafel, aus [Bec92]

Das zyklische Lastprotokoll ist sinusförmig, wobei die Verformungsamplitude kon-
tinuierlich gesteigert wurde. Bei jeweils drei Zyklen wurde die gleiche Verformung
aufgebracht. Es wird auf die Bedeutung der Verformungsgeschwindigkeit hingewiesen,
eine genaue Angabe dieser erfolgt jedoch nicht. Abbildung 4.21 zeigt das Lastprotokoll
als Weg-Zeit-Diagramm. Daraus wird ersichtlich, dass die Verformungen frequenzab-
hängig aufgebracht wurden und die Frequenz im Bereich von etwa 1/120Hz lag (ca.
2 Minuten pro Zyklus). Der dargestellte Abfall der Amplituden nach Erreichen von
30mm Zylinderweg wurde allerdings nicht bei allen Versuchen angewendet – in den
meisten Fällen erfolgte eine Beanspruchung über 30mm hinaus.
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

Abbildung 4.20: 1-Raster-Tafel in Versuchsrahmen, aus [Bec92]

Abbildung 4.22 zeigt je eine Hysterese für die Versuche an 1-, 2- und 3-Raster-Tafeln.
Auffällig bei den Versuchen ist, dass entgegen der Erwartungen und abweichend
von der Bemessung nach [DIN EN 1995-1-1], die Tragfähigkeit nicht linear mit der
Wandlänge anstieg: Je länger die getesteten Wandelemente waren, desto geringer
wurde die relative Tragfähigkeit pro Wandlänge. Andere Forschergruppen kamen
hier zu anderen Beobachtungen (z.B. [Sal00] und [Sal03]). Dieser Unterschied ist
beim Vergleich der 1- und 2-Rastertafeln noch nicht sehr ausgeprägt (vgl. 42,1 kN zu
74,2 kN), wird beim Vergleich mit der 3-Raster-Tafel allerdings um so deutlicher (vgl.
92,3 kN). Da jedoch nur ein einziger Versuch an einer 3-Raster-Tafel durchgeführt
wurde, hat diese Beobachtung keine statistische Absicherung und es kann sich somit
auch um einen Einzelfall handeln.
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4.4 Holzrahmenwände

Abbildung 4.21: Frequenzabhängiges Lastprotokoll für die zyklischen Versuche, aus [Bec92]

(a) (b)

(c)

Abbildung 4.22: Hysteresen aus Versuchen an Holzrahmenwänden; (a) 1-Raster-Tafel VK2,
(b) 2-Raster-Tafel VK1, (c) 3-Raster-Tafel VK1, aus [Bec92]
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

4.4.3 Girhammar & Källsner 2004

Girhammar & Källsner [Gir04a] führten Versuche an Holzrahmenwänden durch, um
ein analytisches Modell zur Ermittlung von Wandtragfähigkeit zu validieren. Ein
Schwerpunkt lag auf dem Vergleich unterschiedlicher Auflagersituationen, bei denen
entweder die Schwelle oder die zugbeanspruchten Stiele verankert wurden. Für die
Verankerung der Stiele kamen dabei keine Zuganker zur Anwendung, sondern ein
Abheben der zugbeanspruchten Stiele wurde durch eine diagonale Lasteinleitung
verhindert (Auflast).
Insgesamt wurden ca. 70 monotone Versuche an 1-, 2-, 3- und 4-Rastertafeln durch-
geführt. Die Höhe der Wandelemente betrug 2,40m, die Länge zwischen 1,20m und
4,80m. Die Rippen bestanden aus Fichtenholz der Festigkeitsklasse C24 mit einem
Querschnitt von 45mm×120mm. Für die Beplankung kamen 8mm dicke Hartfaser-
platten, 12mm dicke OSB-Platten und 9mm dicke Sperrholzplatten zur Anwendung.
Die Verbindung zwischen Beplankung und Rippen erfolgte über Rillennägel mit ei-
nem Durchmesser von 2,1mm und einer Länge von 50mm, welche in einem Abstand
von 100mm eingeschlagen wurden. Die Belastungsgeschwindigkeit betrug 8mm/min,
wodurch das Versagen nach ca. 5 Minuten eintrat.
Abbildung 4.23 zeigt die Versagensmechanismen bei einer Verankerung der Stiele
(realisiert durch Auflast) und einer Verankerung der Schwelle. Es lässt sich gut erkennen,
dass durch die Auflast auf den zugbeanspruchten Stiel der Kontakt zwischen Stiel
und Schwelle bestehen bleibt, während sich bei einer Verankerung der Schwelle der
zugbeanspruchte Stiel von der Schwelle löst.
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can be made to behave in a ductile way. Another reason for the values on the unsafe side for
particleboard and plywood is that the plastic capacity of the sheathing-to-timber joints, as presented
in the companion paper [1], is determined for test specimens with higher density of the frame
members than of those used in the shear wall tests.

3.1.2 Hardboard
The test results for fully and partially anchored shear walls with hardboard are presented in Table 2
[5]. A typical failure mode around the bottom corner at the leading stud in the case of a fully
anchored leading stud (diagonal load) is shown in Figure 1a. A ductile type of joint failure by
yielding and withdrawal of nails took place, where the main direction of the nail forces was parallel
to the grain direction of the frame members. The final failure mode of the wall is ductile.
For a partially anchored shear wall (horizontal load), the failure mode is shown in Figure 1b. The
joint failure was ductile by nail yielding and withdrawal. The direction of the nail forces was
essentially perpendicular to the bottom rail. No failure of nails took place along the leading stud.
The final failure of the wall was ductile, but the load decreased more rapidly than in the case of
fully anchored shear walls (semi-ductile).

   (a)        (b) 
Figure 1. Failure modes: (a) Fully anchored shear wall; and (b) Partially anchored shear wall.

3.1.3 Particleboard
The test results for fully and partially anchored shear walls with particleboards are presented in
Table 2 [6]. Fully anchored shear walls: The failure of the walls at maximum load was of a semi-
brittle character, meaning that after maximum load is reached the softening part of the curve is
fairly steep. Particleboard is a much softer material than hardboard. Therefore, most joint failures
occurred as punching of nail heads through the sheet (and occasionally tearing failure of the
corner). Partially anchored shear walls: The mode was the same as for fully anchored walls, but
with much less deformability. Again, joint failures occurred as punching of the nail head through
the sheet (together with tearing failure of the corner).

3.1.4 Plywood
The test results for fully and partially anchored shear walls with plywood are presented in Table 2
[6]. Fully anchored shear walls: The failure of the walls at maximum load was brittle. Most joint
failures occurred as punching of head through the sheet. The type of nail head used in this case was
not optimal. Partially anchored shear walls: The failure mode of the walls in this case became more
ductile, going from brittle to semi-brittle.

3.2 Fully and Partially Anchored Shear Walls with Different Number of Segments (Series 2)
Shear walls with hardboards show ductile load-displacement characteristics. Therefore, the
theoretical model presented in the companion paper [2] can be evaluated. This is the main objective
of sections 3.2 and 3.3.
Mean values of the test results for fully (diagonal load) and partially (V = 0) anchored shear walls
with hardboards and with one, two, three, and four segments are summarized in Table 3 [5, 7]. The
failure modes are the same as those discussed in section 3.1.2 (however, in these tests there were

(a)
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(b)

Abbildung 4.23: Auflagersituation und Versagensmechanismen bei Versuchen an Holz-
rahmenwänden; (a) Verankerung der Stiele (realisiert durch Auflast),
(b) Verankerung der Schwelle, aus [Gir04a]

In Abbildung 4.24 erfolgt ein Vergleich der Ergebnisse aus dem analytischen Modell
(Linien) und den Versuchsergebnissen (Punkte). Es wird eine relative Tragfähigkeit in
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4.4 Holzrahmenwände

Abhängigkeit der Anzahl der Wandsegmente dargestellt. Dies erfolgt für das Modell
und die Versuche auf unterschiedlichen Wegen.

Zur Auswertung der experimentellen Untersuchungen wird der maximal aufnehmbare
Schubfluss fp anhand der Versuche an 2-Rastertafeln mit Verankerung der Stiele
ermittelt. Dafür wird der Mittelwert der Horizontalkraft (29,9 kN) durch die Wandlänge
(2,40m) geteilt. Die in den jeweiligen Versuchen erreichte Horizontalkraft H wird nun
mit der Anzahl der Wandsegmente m, dem maximal aufnehmbaren Schubfluss fp
und der Länge eines Wandsegments b ins Verhältnis gesetzt. Auf diese Weise kann
gezeigt werden, welcher Anteil an der theoretisch aufnehmbaren Tragfähigkeit (bei
Verankerung der Stiele) mit einer Verankerung der Schwelle erreicht werden konnte.

Der wesentliche Kern der analytischen Methode ist die Ermittlung einer effektiven
Länge leff , auf deren Grundlage die Ermittlung der Tragfähigkeit von Wandelementen
mit Verankerung der Schwelle erfolgt (vgl. Beschreibung in Abschnitt 2.5.1). Bei einer
Verankerung der Stiele wird leff gleich l – bei einer Verankerung der Schwelle reduziert
sich dieser Wert je nach Wandgeometrie und Auflast.

Abbildung 4.24 zeigt eine sehr gute Übereinstimmung der Ergebnisse aus dem ana-
lytischen Modell und den Wandversuchen. Verglichen werden allerdings keine Trag-
fähigkeiten, sondern ein Verhältniswert aus der Tragfähigkeit bei einer Verankerung
der Schwelle und der Tragfähigkeit bei einer Verankerung der Stiele. Wie genau die
Ergebnisse des Modells sind, hängt dementsprechend davon ab, welcher Schubfluss
angesetzt wird und auf welche Weise dieser ermittelt wird. Interessant wäre hier ein
Vergleich von Wandtragfähigkeiten, bei denen der Schubfluss anhand der Tragfähigkeit
von Nagelverbindungen ermittelt wurde. Diese könnten auf einer Bemessung z.B. nach
[DIN EN 1995-1-1] oder auf den Ergebnissen von Versuchen an Verbindungsmittel-
einheiten beruhen.
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more nail failures in the case of four segments). The plastic capacity of the sheathing-to-timber
joints, fp, used to compare experimental and theoretical values, are evaluated by using the test
results for the fully anchored two segment wall as a reference wall, i.e. fp = 29.9/2.4 = 12.5 kN/m.

Table 3. Mean values of test results for shear walls with hardboards and with different number of
segments and vertical loads. Vertical loads according to Table 1.

Dry density
[kg/m3]

Moisture Content
[%]Series 2, 3, and 4

Maximum
load
[kN] Timber Sheet Timber Sheet

Number
of tests

Diagonal load 16.7 404 890 10.3 6.9 4One
segment V = 0 3.8 409 886 9.5 7.7 4

Diagonal load 29.9 405 895 12.3 7.4 4Two
segments V = 0 13.9 401 873 10.8 6.3 4

Diagonal load 42.0 398 893 10.3 6.3 4Three
segments V = 0 25.9 403 920 10.0 7.0 4

Diagonal load 60.1 470 956 12.7 6.2 4Four
segments V = 0 45.2 500 972 13.2 6.0 4

V = 3.23 kN 19.4 389 896 10.0 6.5 4Two
segments V = 6.46 kN 21.9 415 901 10.1 6.6 4

V = 1.29 kN 55.3 472 989 11.1 5.7 3
V = 3.23 kN 55.5 454 977 11.7 6.1 3Four

segments V = 6.46 kN 58.4 480 992 11.3 6.3 3

The relative horizontal capacity (H/mfpb = leff/l) versus the number of segments (m) is shown in
Figure 2a, where b is the width of the sheet, l = m  b is the total length of the wall, and leff is the so
called effective length. This effective length is defined as that portion of the length of the wall that
is active in resisting the horizontal load. For a wall with a fully anchored leading stud (diagonal
load) the effective length equals the total length.
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Figure 2. (a) Effect of partial anchorage on horizontal load-bearing capacity with respect to the
number of segments (Series 2); and (b) Anchoring effect of vertical loads on horizontal
load-bearing capacity (Series 3 and 4). Solid lines denote theoretical values, see [2], and
solid points experimental mean values.

As is evident from Figure 2a, there is good agreement between the theoretical and experimental
(dots) values for fully anchored shear walls. Also, in case of partial anchorage, the experimental
values (squares) are closely related to the theoretical ones (thick solid line). If the effect of the
framing joints (maximum tension load, 1 kN) is taken into account (thin solid line), the agreement
is improved.

Abbildung 4.24: Vergleich der Ergebnisse des analytischen Modells (Linien) und der Versuche
an Holzrahmenwänden (Punkte), aus [Gir04a]
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

4.4.4 Boudaud et al. 2010
Boudaud et al. [Bou10] führten monotone und zyklische Versuche an Holzrahmenwän-
den und Verbindungsmitteleinheiten durch, um unterschiedliche Wandkonfigurationen
hinsichtlich deren Eigenschaften unter Erdbebenbeanspruchungen zu klassifizieren.
Dies erfolgte nach einem Verfahren aus [EN 1998-1], mit welchem anhand von Ver-
suchsergebnissen die zugehörigen Duktilitätsklassen ermittelt werden können. Dabei
werden Beplankungen aus OSB-Platten (in [EN 1998-1] nicht genannt) und Flach-
pressplatten miteinander verglichen.
Insgesamt wurden Versuche an Holzrahmenwänden mit vier unterschiedlichen Wand-
konfigurationen durchgeführt. Die Abmessungen der Wandelemente betrugen 2,40m
×2,40m. Die Rippen bestanden aus Konstruktionsvollholz der Festigkeitsklasse C24 mit
einem Querschnitt von 35mm×120mm (bei OSB-Beplankung) und 45mm×120mm
(bei Flachpressplatten). Für die Beplankung kamen 9mm und 12mm dicke OSB-
Platten sowie 10mm und 16mm dicke Flachpressplatten zur Anwendung. Die Verbin-
dung zwischen Beplankung und Rippen erfolgte über Rillennägel mit einem Durch-
messer von 2,1mm und einer Länge von 45mm (bei OSB-Beplankung) bzw. einem
Durchmesser von 2,5mm und einer Länge von 50mm oder 55mm (bei Flachpressplat-
ten). Der Abstand der Nägel betrug 150mm, bei den Innenstielen 300mm. Verankert
wurde die Schwelle, wobei innenliegend an die Randstiele Winkelverbinder angebracht
waren. Die Versuchskörper wurden mit einer Auflast von 15 kN/m belastet. Darüber
hinaus wurden Versuche an einzelnen Nagelverbindungen durchgeführt. Abbildung
4.25a zeigt den Aufbau der Wandelemente, in Abbildung 4.25b ist der Versuchsaufbau
für die Nagelverbindungen dargestellt.
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Abbildung 4.25: Versuchsaufbauten für (a) Holzrahmenwände, (b) Verbindungsmittelein-
heiten, aus [Bou10]

Für die Belastung der Wandversuche kamen drei unterschiedliche Lastprotokol-
le zur Anwendung. Für jede der vier Wandkonfigurationen wurde je ein monoto-
ner Versuch nach [EN 594] und zwei zyklische Versuche nach [DIN EN 12512]
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durchgeführt. Bei „einigen“ Versuchen wurde auch das zyklische Lastprotokoll nach
[ISO 21581] verwendet. Die Verformungsgeschwindigkeit wird nicht angegeben, liegt
nach [DIN EN 12512] allerdings bei maximal 0,2mm/s.
Die Auswertung der Versuchsergebnisse zeigt, sowohl für die Versuche an Verbindungs-
mitteleinheiten als auch für die Versuche an Holzrahmenwänden, ein ausgeprägtes
duktiles Verhalten. Die nach [EN 1998-1] ermittelten Duktilitätsklassen geben dies
allerdings nicht wieder: Nach diesem Verfahren ist die Bruchverformung erreicht, wenn
zwischen dem ersten und dem dritten Zyklus gleicher Verformungsamplitude mehr als
20% Lastabfall auftreten (vgl. Markierung in Abb. 4.26a). Die Duktilitätsklasse hängt
dann von der Anzahl „gefahrener“ Zyklen gleicher Amplitude ab, bei denen dieses
Abbruchkriterium noch nicht erreicht wurde: Je größer die Anzahl, desto höher die
Duktilitätsklasse. Nach dieser Definition erreichten die Verbindungsmitteleinheiten die
mittlere oder die hohe Duktilitätsklasse, während die Wandelemente durchweg in die
niedrige Duktilitätsklasse eingeteilt wurden. Die Autoren weisen darauf hin, dass für die
unterschiedlichen Holzbauweisen in der [EN 1998-1] auch tabellierte Duktilitätsklas-
sen angegeben sind, wonach Holzrahmenwände in die hohe Duktilitätsklasse eingeteilt
werden. Aufgrund dieses Widerspruchs sehen die Autoren einen Überarbeitungsbedarf
bei der Ermittlung der Duktilitätsklassen anhand von Versuchsergebnissen.
Die Versuchsergebnisse zeigen außerdem, dass die Wandelemente mit OSB-Beplankung
ein vergleichbares Tragverhalten aufweisen wie solche mit einer Beplankung aus
Flachpressplatten.

and a nail. The load-displacement curve is obtained by 

using a universal testing machine, see Figure 2. In order 

to evaluate the effect of the variability of materials and 

connections properties, three monotonic and five cyclic 

tests were performed for each configuration. 

 

2.2.2 Configurations tested 

Tests were conducted on the same configurations as the 

shear walls previously tested, as well as 29 others 

configurations in order to observe the effect of panel 

thickness and type and nail size, shape and material. 

These configurations were chosen after an industrialists 

survey and a look at the provisions of the French code 

for timber frame houses [13]. Both showed a wide 

variety of solutions. Table 2 summarizes all tested 

configurations tested in order to cover this variety. 

 
Nail Size      Shape   Material    Panel type      Panel thick. (mm) 

  2.1x38        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  2.5x60        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  3.1x85        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  2.1x45        RS       ZP      OSB 3        9, 12 

  2.5x50        RS       ZP        P 5    10, 16 

  2.1x55        RS       ZP      OSB 3        9, 15 

  2.8x80        RS       ZP      OSB 3        9, 15 

  2.3x60        RS       Ga      OSB 3        9, 15 

  3.1x90        RS       Ga      OSB 3        9, 15 

  2.3x60         X       SS      OSB 3        9, 15 

  3.1x85         X       SS      OSB 3        9, 15 

  2.3x60         X       Ga      OSB 3        9, 15 

  3.1x75         X       Ga      OSB 3        9, 15 

  2.3x60        RS       Ga        P 5    10, 16 

  3.1x90        RS       Ga              P 5    10, 16        

RS: Ring-shank nail, X: “X” shaped cross section nail, SS: 

Stainless Steel (X5 CrNiMo 18-10), ZP: Zinc-plated c3+ (15µ), 

Ga: hot-dip galvanisation (50µ) 

Table 2: Configurations of connections tested 

Sections and shank shape of nails tested are shown in 

Figure 3. 

 

Figure 3: Ring-shank nail (left) and “X” shaped nail (right) 

2.3 RESULTS FOR SHEAR WALLS 

Figure 4 shows the force-displacement curve for a 16mm 

particleboard sheathed wall and Table 3 shows the 

resistance weakening in percentage for each amplitude 

and the viscous damping coefficient υeq. 

 

For the amplitude corresponding to 4×Vy, the resistance 

weakening is more than 20% - see encircled area - which 

is the failure criteria used by EC8. A failure at 4×Vy 

means that the shear wall is classified in LDL. 

 

Results show that OSB shear walls with OSB are 

classified in LDL whatever the thickness tested. Walls 

sheathed with particleboards and made in accordance 

with prescriptions of EC8 for HDL class showed the 

same result. 

 

 
Figure 4: Force-displacement hysteretic evolution of 
a16mm particleboard sheathed wall undergoing the load 
F 

 
Amplitude 

   0,75xVy              Vy              2xVy          4xVy 

w% pos         4,6                5,9             14,2          40,5 

w% neg       18,8              10,7               8,9          29,0 

υeq pos       14,3              12,6             15,5          24,1 

υeq neg       12,3              12,8             13,3          14,7 

w%: resistance weakening in %, υeq viscous damping coefficient 

pos: positive displacement, neg: negative displacement. 

Table 3: Materials properties 

2.4 RESULTS FOR CONNECTIONS 

Figure 5 shows a force-displacement hysteretic evolution 

of a nail connection.  

 

Figure 5: Force-displacement hysteretic evolution of the 
single nail connection used in the shear wall of Figure 4 

                            Shear Wall       Single Connection 

Panel   X × Vy            Class                  X × Vy           Level 

OSB 9        1            LDL      2        LDL 

OSB 12        2            LDL      4        MDL 

P5 10        2            LDL      2        LDL 

P5 16        2            LDL      8        HDL 

Table 4: Comparison of ductility levels between shear 
walls and nail connections using the same connectors 

Table 4 contains results of the single nail connections 

corresponding to shear walls tested. Ductility level 

according to EC8 can be compared and numbers indicate 

the amplitude of the last cycle before the failure happens 

– e. g. the number 2 in the X×Vy column means that 

cycles of amplitude 2×Vy were completed and the 

rupture happened at amplitude 4×Vy. 

 

For each cyclic test, the force-displacement response has 

been characterized according to the behaviour law 

described later in §3. Curves plotted in Figure 6 are 

average responses of five tests for each diameter. For 

each configuration, it shows the envelop curve of the 

first loading at every amplitude, the envelop curve of the 

(a)

and a nail. The load-displacement curve is obtained by 

using a universal testing machine, see Figure 2. In order 

to evaluate the effect of the variability of materials and 

connections properties, three monotonic and five cyclic 

tests were performed for each configuration. 

 

2.2.2 Configurations tested 

Tests were conducted on the same configurations as the 

shear walls previously tested, as well as 29 others 

configurations in order to observe the effect of panel 

thickness and type and nail size, shape and material. 

These configurations were chosen after an industrialists 

survey and a look at the provisions of the French code 

for timber frame houses [13]. Both showed a wide 

variety of solutions. Table 2 summarizes all tested 

configurations tested in order to cover this variety. 

 
Nail Size      Shape   Material    Panel type      Panel thick. (mm) 

  2.1x38        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  2.5x60        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  3.1x85        RS       SS      OSB 3  9, 12, 15 

  2.1x45        RS       ZP      OSB 3        9, 12 

  2.5x50        RS       ZP        P 5    10, 16 

  2.1x55        RS       ZP      OSB 3        9, 15 

  2.8x80        RS       ZP      OSB 3        9, 15 

  2.3x60        RS       Ga      OSB 3        9, 15 

  3.1x90        RS       Ga      OSB 3        9, 15 

  2.3x60         X       SS      OSB 3        9, 15 

  3.1x85         X       SS      OSB 3        9, 15 

  2.3x60         X       Ga      OSB 3        9, 15 

  3.1x75         X       Ga      OSB 3        9, 15 

  2.3x60        RS       Ga        P 5    10, 16 

  3.1x90        RS       Ga              P 5    10, 16        

RS: Ring-shank nail, X: “X” shaped cross section nail, SS: 

Stainless Steel (X5 CrNiMo 18-10), ZP: Zinc-plated c3+ (15µ), 

Ga: hot-dip galvanisation (50µ) 

Table 2: Configurations of connections tested 

Sections and shank shape of nails tested are shown in 

Figure 3. 

 

Figure 3: Ring-shank nail (left) and “X” shaped nail (right) 

2.3 RESULTS FOR SHEAR WALLS 

Figure 4 shows the force-displacement curve for a 16mm 

particleboard sheathed wall and Table 3 shows the 

resistance weakening in percentage for each amplitude 

and the viscous damping coefficient υeq. 

 

For the amplitude corresponding to 4×Vy, the resistance 

weakening is more than 20% - see encircled area - which 

is the failure criteria used by EC8. A failure at 4×Vy 

means that the shear wall is classified in LDL. 

 

Results show that OSB shear walls with OSB are 

classified in LDL whatever the thickness tested. Walls 

sheathed with particleboards and made in accordance 

with prescriptions of EC8 for HDL class showed the 

same result. 

 

 
Figure 4: Force-displacement hysteretic evolution of 
a16mm particleboard sheathed wall undergoing the load 
F 

 
Amplitude 

   0,75xVy              Vy              2xVy          4xVy 

w% pos         4,6                5,9             14,2          40,5 

w% neg       18,8              10,7               8,9          29,0 

υeq pos       14,3              12,6             15,5          24,1 

υeq neg       12,3              12,8             13,3          14,7 

w%: resistance weakening in %, υeq viscous damping coefficient 

pos: positive displacement, neg: negative displacement. 

Table 3: Materials properties 

2.4 RESULTS FOR CONNECTIONS 
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of a nail connection.  
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single nail connection used in the shear wall of Figure 4 
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Table 4: Comparison of ductility levels between shear 
walls and nail connections using the same connectors 

Table 4 contains results of the single nail connections 

corresponding to shear walls tested. Ductility level 

according to EC8 can be compared and numbers indicate 

the amplitude of the last cycle before the failure happens 

– e. g. the number 2 in the X×Vy column means that 

cycles of amplitude 2×Vy were completed and the 
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For each cyclic test, the force-displacement response has 
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described later in §3. Curves plotted in Figure 6 are 
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each configuration, it shows the envelop curve of the 

first loading at every amplitude, the envelop curve of the 

(b)

Abbildung 4.26: Beispielhafte Hysteresen aus den Versuchen an (a) Holzrahmenwände, (b)
Verbindungsmitteleinheiten, aus [Bou10]
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4 Experimentelle Untersuchungen zu Holzrahmenwänden

4.4.5 Sartori et al. 2012

Sartori et al. [Sar12] untersuchten den Einfluss unterschiedlicher Materialparameter
und Randbedingungen auf das Trag- und Verformungsverhalten anhand von elf
monotonen und elf zyklischen Versuchen an Holzrahmenwänden. Von Interesse waren
dabei die Einflüsse der Auflast und der Verankerung sowie der Art der Beplankung und
der Verbindungsmittel. Außerdem wurden Wandelemente mit Öffnungen und Wände
mit Installationsebene untersucht. Die Abmessungen der Versuchkörper betrugen
2,50m×2,50m, die Rippen bestanden aus Konstruktionsvollholz. Es wurden OSB-
Platten mit einer Dicke von 15mm und Gipsfaserplatten mit einer Dicke von 12,5mm
verwendet. Während die OSB-Platten mit Rillennägeln (2,8mm–60mm) an den
Rippen angebracht wurden, erfolgte die Befestigung der GFB-Platten mit Klammern
(1,4mm×1,6mm×55mm). Abbildung 4.27 zeigt die Abmessungen der Versuchskörper
und den Versuchsaufbau.
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The samples tested had square shape with side of 2.5m 
and a thickness ranging between 185 mm and 190 mm 
depending on the material used for sheathing panel 
(Figure 3). 

Figure 3: geometry of samples

The internal frame was made of solid wood elements.
For the outer stud and top beam were used 100x160mm
sections while the interior stud and the bottom beam 
were used 60x160 mm sections. The spacing between 
stud amounts to 625 mm. Regarding the structural 
coating material different configurations were tested. In 
addition to the standard configuration equipped with 
OSB and the solution with GFB on both sides of the 
frame was tested also the mixed configuration. In 
addition different geometries have been tested. In 
particular walls with a central opening and walls with 
non-structural surface finishes were studied. The wall 
with opening contained a few additional items inside the 
frame to allow the nailing on the perimeter of the 
opening (Figure 21). The walls with non-structural 
finishing have the classical stratification used in the 
construction of perimeter structural walls and internal 
shear walls. Both walls tested had a counter wall for the 
installations. 

Figure 4: composition of walls equipped with finishing 
(S_ST_RIV1 above – S_ST_RIV2 below) 

2.3 TEST SET-UP 
The setup used during the experimental campaign allows 
the simultaneous application of vertical load and 
horizontal displacement. The application of the vertical 
loads was obtained by counterweights suspended to 
horizontal lever hinged on a fixed frame. 
To allow the three-dimensional independent free 
displacement of the beams spherical hinges were used. 

Figure 5: test set-up 

To apply different load levels, the position of the point 
of suspension of counterweights on the levers can be 
translated. The horizontal displacement at the top of the 
wall is provided by a hydraulic actuator with a special 
device. This allows relative rotation and the vertical 
scroll between the plate against the wall and actuator 
fixed to the contrast wall. In order to enable cyclic tests, 
on the opposite side of the wall, was fixed a plate 
attached with four threaded bars to the head of the 
actuator. 

Figure 6: device designed to apply the horizontal 
displacement.

To prevent overturning of the wall in the direction 
orthogonal to the test, vertical pads connected to the 
fixed frame were placed. To minimize the friction forces 
between the wall and set up the pads were covered with 
sheets of plastic material with a low friction surface 
(polyzene). Angle bracket and hold-down that constrain 
the sample were fixed to a base made of steel and filled 
with concrete. This structure has been realized by two 
UPN profiles spaced with steel traverses to whose inside 

SESSION 35, LATERAL-LOAD RESISTING SYSTEMS 4

(a)
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between the wall and set up the pads were covered with 
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with concrete. This structure has been realized by two 
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Abbildung 4.27: Versuche an Holzrahmenwänden; (a) Abmessungen der Versuchskörper,
(b) Versuchsaufbau, aus [Sar12]

Die Verankerung zur Aufnahme der horizontalen Kräfte erfolgte mithilfe von Winkel-
verbindern (Typ „NEW 150“) oder über selbstbohrende Schrauben, welche diagonal
in die verankerte Richtschwelle eingeschraubt wurden. Für die Zugverankerung kamen
zwei verschiedene Zuganker zur Anwendung, die sich erheblich in der Größe unter-
schieden: Der Zuganker „RP“ wurde über 20 Rillennägel (4,0mm–60mm) mit dem
Stiel verbunden und über einen Bolzen (M16) an der Unterkonstruktion befestigt.
Bei dem Zuganker „RG“ erfolgte der Anschluss an den Stiel über 52 Rillennägel
(4,0mm– 60mm) und an die Unterkonstruktion über einen Bolzen (M20). Abbildung
4.28 zeigt die Vorrichtung zur Verankerung der Schwelle und eine Anordnung für
Winkelverbinder und Zuganker. Die monotone Belastung erfolgte ohne Pausen oder
Entlastungen mit einer Geschwindigkeit von 0,05mm/s. Bei den zyklischen Versuchen
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4.4 Holzrahmenwände

nach [DIN EN 12512] wurde die Verformungsgeschwindigkeit während des Versuchs
gesteigert: Bei den ersten fünf Zyklen betrug diese 0,05mm/s, danach bis zum Er-
reichen des Fließpunktes 0,1mm/s. Die Beanspruchungen im vorwiegend plastischen
Bereich wurden mit 0,2mm/s aufgebracht.
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concrete has been cast. On the traverses were welded 
threaded bushes to allow screwing bolts of the sill beam, 
while on the wings of UPN profiles were prepared holes 
for the insertion of the angle brackets and hold down's 
bolts (Figure 7). Using these components it was possible 
to reproduce the real fixing between the sill beams and 
the foundation and it was also possible to replace quickly 
the sample without making every time a new hole in the 
concrete base. 

Figure 7: anchor the sill beam and the wall fixings 

2.4 TEST PROCEDURE 
The specimens were installed in the test apparatus 
inserting laterally the walls until the exact position under 
the beams for the vertical load was reached. Metal 
connection systems were then nailed to the panel on the 
vertical flange and bolted to the upper flange of the base 
beam on the horizontal flange. Then vertical load was 
applied moving down the levers beams until the contact 
with the upper surface of the wall. A total amount of 6 
linear variable displacement transducer (LVDTs) were 
positioned on the wall as shown in Figure 8. All the 
transducers were connected to a datum remote controller. 

Figure 8: instruments position 

The LVDT L0 measured the uplift of the wall when the 
load is applied in monotonic tests, while the LVDT L1 
measured the same displacement only for the cyclic 
tests. L2 measured the horizontal relative displacement 
between the ground and the bottom surface of the panel. 
L3 measured the horizontal displacement at the upper 
top plate. L4 and L5 were wire displacement transducer 
placed to measure the shear deformation in the plane of 
the panel. LC12 is the load cell of the hydraulic jack and 
it measured the force applied at the top; another 
transducer incorporated in the actuator measured the 
displacement at the same point. LC14 and LC16 were 

load cells incorporated in the hold-down bolts to 
measure the vertical reactions under the wall. The load 
was applied approaching the actuator head until the 
contact with the head of the panel was reached. In the 
monotonic tests the load was applied only by contact 
without fixing the head of the actuator to the specimen.  
In the monotonic test the load was applied approaching 
the actuator head until the contact with the head of the 
panel was reached. The horizontal load was applied by 
monotonically advancing the actuator until the specimen 
failure. The rate of loading was selected equal to 0.05 
mm/s. The cyclic test procedure was formulated in 
accordance with UNI EN 12512 [1]. In particular the 
amplitude of the cycles is expressed as a function of the 
yield slip (Vy). A single conventional value on which to 
calibrate the amplitude of cycles equal to 10mm 
was adopted. The sequence of the cycles and the number 
of repetitions for each level of imposed displacement is 
reported in Figure 9. The rate of loading was selected 
equal to 0.05 mm / s for the first five cycles (1x0.25 - 
1x0.5 - 3x0.75Vy), then 0.1 for the cycles corresponding 
to the displacement Vy and 0.2 for the cycles up to the 
end of the test. All load cell and LVDTs were connected 
to a main data acquisition system with a recording 
frequency equal to 2 Hz and were zeroed just before 
starting the test.  

Figure 9: cyclic procedure according to EN12512 

3 TEST RESULTS 
11 monotonic (S) and 11 cyclic (C) tests were done.
Some cyclic tests are then enveloped to obtain 
monotonic curves (SC). The results in term of maximum 
load achieved are resumed in the chart of Figure 10. As 
expected the maximum load was reached by the wall 
with OSB panel nailed with spacing of 50 mm equipped 
with the stronger hold-down (RG) and the maximum 
vertical load applied (20 kN\m). The same configuration 
of wall nailed with spacing of 150 mm, equipped with 
weakest hold down and with the same vertical load reach 
half value of horizontal carrying capacity. The lowest 
load was obtained from the wall sheated only on one side 
by gypsum fiber with 20 kN\m of vertical dead load.
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3 TEST RESULTS 
11 monotonic (S) and 11 cyclic (C) tests were done.
Some cyclic tests are then enveloped to obtain 
monotonic curves (SC). The results in term of maximum 
load achieved are resumed in the chart of Figure 10. As 
expected the maximum load was reached by the wall 
with OSB panel nailed with spacing of 50 mm equipped 
with the stronger hold-down (RG) and the maximum 
vertical load applied (20 kN\m). The same configuration 
of wall nailed with spacing of 150 mm, equipped with 
weakest hold down and with the same vertical load reach 
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Abbildung 4.28: Verankerung der Holzrahmenwände; (a) Vorrichtung zur Verankerung der
Schwelle, (b) Anordnung der Winkelverbinder und Zuganker, aus [Sar12]

Bei den Wandversuchen konnten u.a. folgende Beobachtungen gemacht werden:

• Die Verankerung der horizontalen Kräfte mit Winkelverbindern zeigte im Ver-
gleich mit den diagonal eingedrehten, selbstbohrenden Schrauben keine we-
sentlichen Unterschiede. Die Verwendung der kleineren Zuganker „RP“ führte
hingegen zu einem Versagen der Verankerung und somit zu einer geringeren
Tragfähigkeit des Wandelements.

• Die Versuche an Wandelementen mit OSB-Platten und Rillennägeln erreichten
etwa die 1,5-fache Tragfähigkeit der Versuche an Wandelementen mit GFB-
Platten und Klammern. Ein Vergleich mit den eigenen Versuchen zeigt, dass
die Tragfähigkeiten der GFB-beplankten Wände, unter Berücksichtigung der
Unterschiede in den Versuchsaufbauten, vergleichbare Werte erreichen, während
die Versuche an OSB-beplankten Wänden hier höhere Tragfähigkeiten erzielen.
Dieser Effekt liegt vermutlich an den verwendeten Rillennägeln, die durch den
größeren Auszugswiderstand auch höhere Schertragfähigkeiten erreichen können.

• Die Tragfähigkeit des Versuchs mit Öffnung (S_OP) ist nur ca. 13% geringer
als die des vergleichbaren Versuchs ohne Öffnung (S_ST_L10). Die Steifig-
keit ist allerdings deutlich geringer und die maximale Tragfähigkeit wird erst
bei etwa der doppelten Verformung erreicht (vgl. ca. 80mm zu ca. 40mm).
Der Versuchsaufbau und die Last-Verformungskurven sind in Abbildung 4.29
dargestellt.

• Die Versuche an den Wandelementen im ausgebauten Zustand zeigen mit 6%
höheren Werten nur eine geringe Steigerung der Tragfähigkeit. Die Steifigkeit
der Wände nimmt allerdings um 22% zu.
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Table 10: data obtained from the test (presence of hold 
down) 

3.2 INFLUENCE OF OPENINGS 

The openings in the walls, like windows or door, involve 
inevitably a decrease of strength and stiffness in 
comparison with wall without openings. In the test 
presented a particular geometry was chosen (Figure 20). 
From the rectangular OSB panels the shape of the 
opening (1 x 1 m) has been cut, without interrupt the 
continuity of the panel itself above the window. The 
vertical wooden studs are placed to guarantee the 
continuity of the shear flow around the panels. 

Figure 21: Panels disposition in the wall with opening 

For the geometry tested (S_OP) the decrease of strength 
was 15% and the decrease of stiffness was 17%. 

Figure 22: Impose displacement vs horizontal load 
carrying capacity of the wall (presence of openings) 

The results shows that if the sheathing panels are not 
interrupted above the windows and the windows is not 
too big, the behaviour of the wall is not so influenced by 
the presence of the opening. Completely different 
behaviour should be assume if the panels is completely 

cut above the windows [4]. The type of sheeting panel is 
important, in the case of out of plane force  

Table 11: data obtained from the test (presence of 
openings) 

3.3 INFLUENCE OF NON-STRUCTURAL 
FINISHING AND CORRELATION BETWEEN 
INTERSTOREY DRIFT AND DAMAGE 

The influence of non-structural finishing (e.g. plaster 
board, insulation, counter wall) on the mechanical 
behavior of the timber wall has been investigated. The 
tested stratigraphy are the one presented in Figure 4 
(S_ST_RIV1 – S_ST_RIV2). The wall S_ST_RIV2 
shown the same behavior as the wall without finishing. 
Instead the wall S_ST_RIV1 shown 6% higher 
maximum horizontal load carrying capacity and 22% 
higher stiffness that the wall without finishing. 

Figure 23: Impose displacement vs horizontal load 
carrying capacity of the wall (non-structural finishing) 

It was observed that the GFB panels stapled on the OSB 
structural panel produce an slightly increment in strength 
and stiffness of the wall S_ST_RIV1. In fact the staples 
were 55 mm long and the insertion in the wooden stud 
was 27.5 mm . 

Table 12: data obtained from the test (non-structural 
finishing) 

No damages of the finishing were observed in the wall 
S_ST_RIV2 until the imposed horizontal displacement 
of 60 mm. In fact, the counter wall and the external 
insulation were very flexible and the movement of the 
structural part didn’t affect the finishing. 
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Abbildung 4.29: Wandelemente mit Öffnungen; (a) Aufbau des Versuchskörpers, (b) Ver-
gleich der Last-Verformungskurve mit Wand ohne Öffnung, aus [Sar12]

4.5 Zwischenbilanz

In diesem Kapitel wurde eine Vielzahl an experimentellen Untersuchungen zu Holz-
rahmenwänden auf unterschiedlichen Ebenen vorgestellt. Neben vollständigen Wand-
elementen umfasst dies auch solche Bereiche, die für das Gesamttragverhalten von
entscheidender Bedeutung sind: Die Verbindungen zwischen Beplankung und Rippen
sowie die Verankerung der Wandelemente. Während in den vergangenen Jahrzehnten
viele Forschergruppen Versuche an Verbindungsmitteleinheiten und Holzrahmenwän-
den durchführten, wurden Versuche an Verankerungsdetails bisher erst selten veröf-
fentlicht. Es wurden zwar durchaus unterschiedliche Verankerungssysteme untersucht,
allerdings nur an vollständigen Wandelementen, die auf unterschiedliche Art und Weise
verankert wurden. Während im deutschsprachigen Raum der Einfluss der Verankerung
mit überdimensionalen Ankerlaschen häufig gezielt minimiert wurde, weisen Versuche
im Nordamerika und Japan i.d.R. eine praxisnahe Verankerung der Schwelle mithilfe
von Bolzen und/oder eine Anordnung von Zugankern auf der Innenseite der Wandele-
mente auf. Beide Varianten sind hierzulande in der Baupraxis eher unüblich, da durch
den hohen Vorfertigungsgrad die Wandelemente i.d.R. „geschlossen“ auf die Baustelle
geliefert werden. Eine Anordnung von Zugankern kann somit nur noch „von außen“
erfolgen, so dass eine seitliche Verankerung durch die Beplankung hindurch oder mit
Ausschneiden der Beplankungsplatten zu den üblichen Vorgehensweisen gehört.
Die Versuche an Verbindungsmitteleinheiten zeigen deutlich, dass die verwendeten
Materialien einen erheblichen Einfluss auf das Trag- und Verformungsverhalten der
Verbindungen haben. Zwar beschäftigten sich bereits viele Forschungsprojekte mit
Verbindungsmitteleinheiten, allerdings sind die möglichen Kombinationen aus Rippen,
Beplankungsmaterial und -dicke sowie Verbindungsmittelart, -durchmesser und -länge
auch sehr umfangreich. Auch die zugrundegelegten Lastprotokolle haben einen wesent-
lichen Einfluss auf das Tragverhalten. Neben den Unterschieden in den verwendeten
Materialien gibt es auch z.Tl. erheblich voneinander abweichende Versuchsaufbauten.
Dies umfasst einfache Scherfugen, bei denen ein Holzbalken und eine Beplankungsla-
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sche miteinander verbunden werden, symmetrische Versuchsaufbauten, bei denen an
einem Holzbalken auf beiden Seiten je eine Beplankungslasche angebracht ist sowie
doppelt symmetrische Querschnitte, bei denen zwei Beplankungslaschen auf beiden
Seiten mit je einem Holzbalken verbunden sind. Allgemein bescheinigen sowohl die Un-
tersuchungen an monotonen als auch an zyklischen Versuchen diesen Verbindungen ein
ausgeprägtes duktiles Verhalten, was insbesondere unter Erdbebenbeanspruchungen
von entscheidendem Vorteil ist.
Bei den experimentellen Untersuchungen an Holzrahmenwänden sind die möglichen
Variationen der Randbedingungen besonders vielfältig. Neben den bereits genannten
Parametern wie Materialien, Lastprotokollen und Verankerungen, zählen dazu auch
unterschiedliche Wandgeometrien, mögliche Öffnungen sowie eine zusätzliche Auflast
in unterschiedlicher Intensität.
Wenn das Trag- und Verformungsverhalten unter Erdbebenbeanspruchungen unter-
sucht werden soll, zeigt sich eine weitere Hürde bei dem Vergleich von Versuchsergebnis-
sen: Nicht nur die Randbedingungen bei dem Versuchsaufbau und den Lastprotokollen
sind hier vielfältig, auch die Methoden bei der Auswertung von Versuchsergebnissen
weichen teils stark voneinander ab. Dies umfasst in erster Linie die Ermittlung der
Duktilität, bei der verschiedene Auswertungsverfahren teilweise zu erheblichen Un-
terschieden in den Duktilitätswerten kommen. Auch die Ermittlung der dissipierten
Energie und der äquivalenten viskosen Dämpfung ist, je nach verwendetem Lastproto-
koll und berücksichtigten Zyklen, sehr uneinheitlich.
Von großer Relevanz sind bei den Holzrahmenwänden auch die Beanspruchungen
in den einzelnen Bauteilen. In der Bemessung nach [DIN EN 1995-1-1] unter Be-
rücksichtigung des deutschen nationalen Anhangs [DIN EN 1995-1-1/NA] werden
diese auf Basis des Schubfeldmodells ermittelt. Bisher existieren nur Vergleiche mit
FE-Berechnungen zur Validierung dieser Methode. Eine Erfassung der lokalen Verfor-
mungen anhand von Bauteilversuchen erfolgte bisher, wenn überhaupt, nur in sehr
begrenztem Maße.
Alle diese Argumente zeigen, dass eine Vergleichbarkeit von Versuchsergebnissen nur
sehr eingeschränkt möglich ist. Daher wurden im Rahmen des Forschungsprojektes
Optimberquake eigene Versuchsreihen zu Verbindungsmitteleinheiten, Verankerungs-
details und Holzrahmenwänden entwickelt und durchgeführt. Diese Versuche werden
in den Kapiteln 7 und 8 verwendet, um das entwickelte FE-Modell zu validieren.
Außerdem wurden die Versuche an Holzrahmenwänden dafür genutzt, die lokalen
Verformungen in den einzelnen Bauteilen zu erfassen und mit den entsprechenden
Verformungen im FE-Modell zu vergleichen.
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Aufgrund der in Abschnitt 4.5 dargelegten Gründe wurde ein eigenes Versuchspro-
gramm entwickelt, mit welchem das Trag- und Verformungsverhalten von Holzrahmen-
wänden unter im mitteleuropäischen Raum üblichen Rahmenbedingungen analysiert
werden kann. Dies umfasst zum einen baupraktisch übliche Größen und Abmessun-
gen der einzelnen Komponenten und zum anderen für den Holzrahmenbau typische
Verankerungselemente. Neben großformatigen Versuchen an vollständigen Wandele-
menten wurden auch die Verbindungen zwischen den Rippen und der Beplanung sowie
die Verankerungssituationen näher untersucht. Das Versuchsprogramm war Teil des
Forschungsprojektes Optimberquake, bei welchem ein besonderer Schwerpunkt auf
das Tragverhalten unter Erdbebenbeanspruchungen gelegt wurde. Für eine Auswer-
tung hinsichtlich erdbebenrelevanter Gesichtspunkte (Duktilität, Energiedissipation)
sowie einer detaillierten Dokumentation aller Einzelversuche sei auf die jeweiligen
Versuchsberichte verwiesen ([Sei12a], [Sei12b] und [Sei12c]). Die Ergebnisse der ex-
perimentellen Untersuchungen wurden außerdem von Vogt et al. [Vog12a], [Vog12b],
[Sch13], [Vog14a], [Vog14b] und [Sei14] veröffentlicht.
Für diese Arbeit werden nur die Einhüllenden der Hysteresen benötigt. Diese ent-
sprechen in ihrer Form annähernd den Last-Verformungskurven von statischen bzw.
monotonen Versuchen, unterscheiden sich allerdings z.Tl. hinsichtlich der Bruchver-
formung und der maximalen Tragfähigkeit. Durch das Heranziehen der Einhüllenden
aus zyklischen Versuchen kann in Kapitel 7 direkt untersucht werden, ob mithilfe der
rechnerischen Modellierung auch das einhüllende Trag- und Verformungsverhalten von
zyklischen Beanspruchungen beschrieben werden kann.

5.1 Werkstoffe

Für die Versuchskörper wurden folgende Werkstoffe verwendet:

• Konstruktionsvollholz (KVH) der Festigkeitsklasse C24 für die Rippen,
• OSB/3-Platten bzw. GFB-Platten vom Typ Fermacell für die Beplankung mit

Dicken von jeweils 10mm und 18mm,
• glattschaftige Nägel mit Durchmessern von 2,5mm, 2,8mm und 3,1mm und

beharzte Klammern mit Durchmessern von 1,53mm, 1,80mm und 2,00mm für
die Verbindung zwischen Rippen und Beplankung sowie
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• Rillennägel mit einem Durchmesser von 4,0mm und selbstbohrende Schrauben
mit einem Durchmesser von 6,0mm (Außengewinde) für den Anschluss des
Zugankers an die Holzkonstruktion.

Der charakteristische Wert der Zugfestigkeit beträgt für die Nägel 600N/mm2 nach
[DIN EN 10230-1], die Zugfestigkeit der Klammern nach bauaufsichtlicher Zulassung
[Z-908] 900N/mm2. Die charakteristischen Festigkeitswerte des KVH und der Beplan-
kungswerkstoffe sowie die Mittelwerte der Elastizitäts- und Schubmoduln können
Tabelle 5.1 entnommen werden. Wichtige Materialparameter wurden in Nebenversu-
chen bestimmt und in den Versuchsberichten dokumentiert. Die jeweiligen Mittelwerte
sind in den Tabellen 5.2 und 5.3 aufgeführt.

OSB– 10mm OSB– 18mm GFB GFB KVH
||∗1 ⊥∗2 ||∗1 ⊥∗2 10mm 18mm C24

fm,k [N/mm2] 9,9 7,2 9,0 6,8 4,3 4,0 24,0
ft,k [N/mm2] 9,9 7,2 9,0 6,8 2,5 2,3 14,0
fc,k [N/mm2] 15,9 12,9 14,8 12,4 8,5 8,5 21,0
fv,k [N/mm2] 6,8 6,8 6,8 6,8 3,7 3,4 2,5
Emean [N/mm2] 3.800 3.000 3.800 3.000 3.800 3.800 11.000
Gmean [N/mm2] 1.080 1.080 1.080 1.080 1.600 1.600 690
ρk [kg/m3] 550 550 550 550 1.150 1.150 350
∗1 parallel zur Hauptspanrichtung, ∗2 rechtwinklig zur Hauptspanrichtung

Tabelle 5.1: Materialparameter für Beplankung unter Scheibenbeanspruchung aus
[DIN EN 12369-1] bzw. [ETA06] und KVH nach [DIN EN 338]
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Werkstoff
ρ ω Ec,0 fc,0

[kg/m3] [%] [N/mm2] [N/mm2]

KVH, C24 413 9,2 12.168 40,3
OSB/3 – 10mm 583 6,9 - -
OSB/3 – 18mm 581 6,8 - -

fu F ∗ax,45 F ∗ax,50 F ∗ax,55

[N/mm2] [kN] [kN] [kN]
Nägel – 2,5mm 951 - - -
Nägel – 2,8mm 853 0,43 - 0,56
Nägel – 3,1mm 919 - - -
Klammern – 1,53mm 994 1,16 - -
Klammern – 1,80mm 943 - - -
Klammern – 2,0mm 1.025 - - -
Rillennägel – 4,0mm 763 - 2,86 -

* Auszugsfestigkeit bei 45mm, 50mm bzw. 55mm Einschlagtiefe

Tabelle 5.2: Mittelwerte der Materialparameter (Verbindungsmitteleinheiten und Veranke-
rungsdetails)

Wand Nr.
ρ ω

Wand Nr.
ρ ω

[kg/m3] [%] [kg/m3] [%]

WL-1.1 343 8,8 WL-3.3 366 9,2
WL-1.2 433 9,4 WL-3.4 451 8,8
WL-1.3 379 9,5 WL-4.1 326 9,4
WL-1.4 439 9,9 WL-4.2 427 10,3
WL-2.1 – – WL-4.3 392 10,1
WL-2.2 393 9,3 WL-4.4 411 8,8
WL-2.3 416 9,1 WL-5.1 333 9,3
WL-2.4 431 8,7 WL-5.2 449 9,1
WL-3.1 365 9,7 WL-5.3 323 9,0
WL-3.2 373 9,2 WL-5.4 374 9,4

Tabelle 5.3: Mittelwerte der Materialparameter des KVH der Wandelemente
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5.2 Lastprotokolle

Bei den Versuchen wurden unterschiedliche monotone und zyklische Lastprotokolle
verwendet:

1. Verbindungsmitteleinheiten: monoton in Anlehnung an [ISO 16670] sowie zy-
klisch nach [ISO 16670] und CUREE (Basic Loading History) [Kra01]

2. Verankerungsdetails: monoton nach [DIN EN 26891] und zyklisch nach
[ISO 16670] (in Druckrichtung kraftgesteuert)

3. Holzrahmenwände: monoton nach [ISO 21581] sowie zyklisch nach [ISO 21581]
und CUREE (Basic Loading History) [Kra01]

Das monotone Lastprotokoll aus [ISO 16670] bzw. [ISO 21581] (vgl. Abb. 5.1a)
zeichnet sich durch eine Erstbelastung bis 10% der erwarteten Maximallast Fmax
aus, gefolgt von einer Entlastung und einer Zweitbelastung bis 0,4Fmax. Nach einer
weiteren Entlastung folgt eine erneute Belastung bis 0,4Fmax. Nach einem kurzen
Halten der Last erfolgt dann die Belastung bis zum Versagen. Bei den Versuchen an
Verbindungsmitteleinheiten wurde auf den Verformungsschritt bei 10% der erwarteten
Maximallast Fmax verzichtet, da dieser bereits in der ersten Sekunde des Versuchs
erreicht und mit der verwendeten Versuchstechnik nicht effektiv abgepasst werden
konnte. Das monotone Lastprotokoll aus [DIN EN 26891] (vgl. Abb. 5.1b) unter-
scheidet sich dahingehend, dass die Erstbelastung bis 30% der erwarteten Maximallast
Fmax aufgebracht wird, gefolgt von einer Entlastung auf 0,1Fmax. Nach einem kurzen
Halten der Last erfolgt dann die Belastung bis zum Versagen.
Abbildung 5.1c zeigt das zyklische Lastprotokoll aus [ISO 16670] bzw. [ISO 21581].
Dieses wird anhand der Bruchverformung Du bei monotonen Versuchen kalibriert.
Die Bruchverformung ist definiert als die Verformung, bei der nach Erreichen der
Maximallast Fmax die Last wieder abfällt und 0,8Fmax beträgt. Das Lastprotokoll
startet mit fünf einzelnen Zyklen, bei denen die Verformung jeweils gesteigert wird.
Die weiteren Verformungsschritte bestehen aus jeweils drei Zyklen mit gleicher Am-
plitude. Da bei den Versuchen an Wandelementen nicht für jede Wandkonfiguration
ein monotoner Versuch durchgeführt wurde und um eine gute Vergleichbarkeit der
Versuche untereinander zu erzielen, wurde für die Kalibrierung grundsätzlich eine
Bruchverformung Du von 60mm angenommen. Als weiteres zyklisches Lastprotokoll
kam das Lastprotokoll nach CUREE (Basic Loading History) [Kra01] zur Anwendung
(vgl. Abb. 5.1d). Dieses unterscheidet sich im Wesentlichen durch eine große Anzahl
von sehr kleinen Zyklen zu Beginn, gefolgt von einem überproportionalen Anstieg
der Amplituden. Außerdem erfolgt die Beanspruchung frequenzabhängig, d.h. die
Belastungsgeschwindigkeit zu Beginn ist sehr klein und steigert sich mit zunehmenden
Verformungsamplituden.
Die Verformungsgeschwindigkeiten und -frequenzen bei den verschiedenen Versuchsauf-
bauten sind in Tabelle 5.4 aufgeführt. Die angegebenen Frequenzen bei Verwendung des
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Abbildung 5.1: In den experimentellen Untersuchungen verwendete Lastprotokolle

zyklischen Lastprotokolls nach CUREE führten bei den Wandversuchen zu Geschwin-
digkeiten zwischen 0,1mm/s und 10,0mm/s und bei den Versuchen an Verbindungs-
mitteleinheiten zwischen 0,1mm/s und 4,0mm/s. Die maximale Geschwindigkeit von
4,0mm/s resultiert aus der auf diesen Wert begrenzten Verformungsgeschwindigkeit
der Prüfmaschine. Abweichend von den Angaben in der Tabelle wurde Wandversuch
WL-1.2 (ISO 21581) mit einer Geschwindigkeit von 0,2mm/s belastet.
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Art der Versuche monoton
zyklisch

ISO CUREE

Verbindungsmitteleinheiten 0,2mm/s 0,2mm/s 0,05Hz
Verankerungsdetails 0,1mm/s 1,0mm/s -
Holzrahmenwände 1,0mm/s 1,0mm/s 0,025Hz

Tabelle 5.4: Verformungsgeschwindigkeiten und -frequenzen der verschiedenen Versuchsauf-
bauten

5.3 Verbindungsmitteleinheiten

5.3.1 Versuchsprogramm

Mit den Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten wurde der Einfluss folgender Para-
meter auf das Last-Verformungsverhalten untersucht:

• Art, Durchmesser und Länge der Verbindungsmittel,
• Material und Dicke der Beplankung sowie
• das Lastprotokoll.

Es wurde ein Versuchsprogramm mit vier Versuchsreihen entwickelt (vgl. Abb. 5.2).
In Versuchsreihe I wurde das grundsätzliche Last-Verformungsverhalten von Verbin-
dungen mit Verbindungsmitteln unterschiedlicher Art und Durchmesser ermittelt.
In Versuchsreihe II wurde die Dicke der verwendeten OSB-Platten auf 10mm redu-
ziert, während in Versuchsreihe III die Länge der Verbindungsmittel reduziert und
das Lastprotokoll variiert wurde. Versuchsreihe IV verwendete GFB-Platten anstelle
von OSB-Platten für die Beplankung. Tabelle 5.5 zeigt einen Überblick über die
Versuchsreihen mit insgesamt 58 Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten.

Verbindungsmittel-
einheiten

58 Versuche

Versuchsreihe II
dünne

B l k

Versuchsreihe III
Lastprotokoll und 

Ei hl ti f

Versuchsreihe IV
Gipsfaserplatten

Versuchsreihe I
Grundlagen-

h Beplankung

8 Versuche

Einschlagtiefe

8 Versuche 15 Versuche

versuche

27 Versuche

Abbildung 5.2: Überblick über das Versuchsprogramm an Verbindungsmitteleinheiten
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5.3 Verbindungsmitteleinheiten

Versuch Belastung Beplankung Verbindungsmittel [mm]

na3.1-o18-m-1 mono OSB– 18mm 2×4 Nägel, 3,1-65
na3.1-o18-c-1..3 ISO
na2.8-o18-m-1..4 mono OSB– 18mm 2×6 Nägel, 2,8-65
na2.8-o18-c-1..3 ISO
na2.5-o18-m-1 mono OSB– 18mm 2×6 Nägel, 2,5-60
na2.5-o18-c-1..3 ISO
st2.0-o18-m-1 mono OSB– 18mm 2×4 Klammern, 2,00-65
st2.0-o18-c-1..3 ISO
st1.8-o18-m-1 mono OSB– 18mm 2×4 Klammern, 1,80-55
st1.8-o18-c-1..3 ISO
st1.53-o18-m-1 mono OSB– 18mm 2×6 Klammern, 1,53-55
st1.53-o18-c-1..3 ISO

na2.8-o10-m-1 mono OSB– 10mm 2×6 Nägel, 2,8-65
na2.8-o10-c-1..3 ISO
st1.53-o10-m-1 mono OSB– 10mm 2×6 Klammern, 1,53-55
st1.53-o10-c-1..3 ISO

st1.53-o18-sl-c-1..3 ISO OSB– 18mm 2×6 Klammern, 1,53-35
na2.8-o18-sl-c-1..3 ISO OSB– 18mm 2×6 Nägel, 2,8-60
na2.8-o18-c-cre-1..2 CUREE OSB– 18mm 2×6 Nägel, 2,8-65

na2.8-g18-m-1 mono GFB– 18mm 2×2 Nägel, 2,8-65
na2.8-g18-c-1..3 ISO
st1.53-g18-m-1 mono GFB– 18mm 2×2 Klammern, 1,53-55
st1.53-g18-c-1..3 ISO
st1.53-g10-m-1 mono GFB– 10mm 2×2 Klammern, 1,53-55
st1.53-g10-c-1..3 ISO
st1.53-g18-c-cre-1..3 CUREE GFB– 18mm 2×2 Klammern, 1,53-55

Tabelle 5.5: Versuchsprogramm für Verbindungsmitteleinheiten
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5.3.2 Versuchsaufbau

Der Aufbau der Versuchskörper kann den Abbildungen 5.3 und 5.4 entnommen werden.
Die Abmessungen der Holzelemente betrugen 110mm×75mm×300mm, die Abmes-
sungen der OSB-Platten 115mm×360mm und die der GFB-Platten 200mm×360mm.
Die Verbindung wurde über Nägel oder Klammern hergestellt. Die Versuchskörper
wurden mithilfe von Stahlplatten und Schrauben mit dem Versuchsrahmen verbunden.
Die verwendete Prüfmaschine mit der Bezeichnung „Dynamess“ der Firma Instron
verfügte über eine maximale Belastungskraft von 500 kN.
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Abbildung 5.3: Aufbau der Versuchskörper mit OSB-Platten

Abbildung 5.4: Versuchskörper im Versuchsrahmen
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5.3.3 Ergebnisse

In Tabelle 5.6 sind die Ergebnisse aus den experimentellen Untersuchungen an Ver-
bindungsmitteleinheiten aufgeführt. Dies umfasst neben der erreichten Maximalkraft
Fmax auch die Anfangssteifigkeit KISO nach [ISO 16670] und die Steifigkeit KK&Y
der ersten Geraden der bilinearen Lastverformungskurve nach Kobayashi & Yasu-
mura [Kob11]. Die Vorgehensweise bei der Ermittlung der Steifigkeiten nach beiden
Verfahren wurde in Abschnitt 4.1.2 erläutert.

107



5 Versuchsprogramm Optimberquake

Versuch
KISO KK&Y Fmax Versuch

KISO KK&Y Fmax

[kN/mm] [kN] [kN/mm] [kN]

na3.1-o18-m-1 9,0 4,5 10,9 na2.8-o10-c-2 11,8 9,4 12,7
na3.1-o18-c-1 9,9 8,1 11,8 na2.8-o10-c-3 3,6 3,5 13,0
na3.1-o18-c-2 9,1 6,5 10,6 st1.53-o10-m-1 6,2 4,0 12,0
na3.1-o18-c-3 7,3 4,4 13,8 st1.53-o10-c-1 4,5 3,6 12,0
na2.8-o18-m-1 14,4 10,7 13,3 st1.53-o10-c-2 4,5 3,7 13,1
na2.8-o18-m-2 15,8 17,0 12,9 st1.53-o10-c-3 7,1 6,5 13,7
na2.8-o18-m-3 13,6 10,7 12,4 st1.53-o18-sl-c-1 9,0 10,0 9,3
na2.8-o18-m-4 15,5 11,4 12,7 st1.53-o18-sl-c-2 8,2 7,3 8,5
na2.8-o18-c-1 12,2 9,4 14,2 st1.53-o18-sl-c-3 8,2 9,3 8,8
na2.8-o18-c-2 11,8 10,1 14,0 na2.8-o18-sl-c-1 11,9 9,4 14,7
na2.8-o18-c-3 12,6 10,4 13,9 na2.8-o18-sl-c-2 10,9 10,1 12,4
na2.5-o18-m-1 9,4 7,9 9,7 na2.8-o18-sl-c-3 11,5 10,8 13,7
na2.5-o18-c-1 9,5 8,1 11,2 na2.8-o18-c-cre-1 10,3 9,3 12,3
na2.5-o18-c-2 6,4 5,3 11,4 na2.8-o18-c-cre-2 9,5 9,4 13,2
na2.5-o18-c-3 8,6 9,1 10,4 na2.8-g18-m-1 17,5 10,2 6,1
st2.0-o18-m-1 3,7 4,2 12,7 na2.8-g18-c-1 5,4 4,5 6,4
st2.0-o18-c-1 6,9 5,2 11,5 na2.8-g18-c-2 4,6 4,1 6,4
st2.0-o18-c-2 5,5 5,5 10,6 na2.8-g18-c-3 4,4 3,6 6,9
st2.0-o18-c-3 6,3 5,0 11,0 st1.53-g18-m-1 1,3 1,3 4,9
st1.8-o18-m-1 4,8 5,6 10,7 st1.53-g18-c-1 0,9 1,8 5,3
st1.8-o18-c-1 2,6 2,2 9,6 st1.53-g18-c-2 1,4 1,3 4,3
st1.8-o18-c-2 5,5 5,3 10,0 st1.53-g18-c-3 1,5 1,5 6,7
st1.8-o18-c-3 4,6 4,1 10,1 st1.53-g10-m-1 3,5 3,9 4,5
st1.53-o18-m-1 4,9 4,6 13,7 st1.53-g10-c-1 4,0 4,3 3,0
st1.53-o18-c-1 4,6 4,4 11,9 st1.53-g10-c-2 1,3 1,2 4,3
st1.53-o18-c-2 6,9 6,5 13,7 st1.53-g10-c-3 3,1 3,3 4,2
st1.53-o18-c-3 5,6 4,1 12,6 st1.53-g18-c-cre-1 3,0 2,2 5,4
na2.8-o10-m-1 13,1 10,7 13,8 st1.53-g18-c-cre-2 1,7 1,6 5,9
na2.8-o10-c-1 14,4 13,1 13,0 st1.53-g18-c-cre-3 3,0 2,7 6,3

Tabelle 5.6: Ergebnisse der Versuche an Verbindungsmitteleinheiten
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5.4 Verankerungsdetails

5.4.1 Versuchsprogramm

Mit den Versuchen an Verankerungsdetails wurde der Einfluss von zwei verschiedenen
Befestigungsvarianten der Zuganker auf das Last-Verformungsverhalten untersucht:
Zuerst erfolgte die Befestigung des Zugankers direkt auf dem Stiel, später wurde der
Zuganker auf einer OSB- bzw. GFB-Platte angebracht, so dass die Verbindungsmittel
durch die Beplankung hindurch in die Stiele eingebracht wurden.
Es wurde ein Versuchsprogramm mit vier Versuchsreihen entwickelt (vgl. Abb. 5.5).
In Versuchsreihe I wurde die Verankerung direkt auf dem Stiel untersucht. In Ver-
suchsreihe II und III erfolgte die Verbindung durch eine OSB- bzw. GFB-Beplankung
hindurch. Aufgrund der in den ersten drei Versuchsreihen erkannten Notwendigkeit
einer Querzugverstärkung der Stiele, wurde in Versuchsreihe IV eine Optimierung der
Verbindung zwischen Zugankern und Stielen mithilfe von selbstbohrende Schrauben
anstelle der üblichen Kammnägel durchgeführt. Tabelle 5.7 zeigt einen Überblick über
die Versuchsreihen mit insgesamt 17 Versuchen an Verankerungsdetails.

Verankerungs-
details

17 Versuche

Versuchsreihe II
Verankerung
d h OSB

Versuchsreihe III
Verankerung
d h GFB

Versuchsreihe IV
Optimierung mit

S h b

Versuchsreihe I
Verankerung

f Sti l durch OSB

4 Versuche

durch GFB

4 Versuche

Schrauben

5 Versuche

auf Stiel

4 Versuche

Abbildung 5.5: Überblick über das Versuchsprogramm an Verankerungsdetails

5.4.2 Versuchsaufbau

Der Aufbau der Versuchskörper ist in Abbildung 5.6 dargestellt. Der Querschnitt
der Stiele und der Schwelle betrug 120mm×60mm, die Abmessungen der Beplan-
kung 558mm×130mm bei einer Dicke von 18mm. Die Verbindung zwischen der
Beplankung und dem Stiel bzw. der Schwelle wurde durch Nägel (2,8 - 65mm bei
OSB) oder Klammern (1,53 - 55mm bei GFB) im Abstand von 75mm hergestellt.
Die Befestigung der Zuganker vom Typ HTT22 (Simpson StrongTie) erfolgte über
Kammnägel (CNA 4,0 - 60mm, Simpson StrongTie) oder selbstbohrende Schrauben
(6,0 - 140mm, Würth). Die Versuchskörper wurden mithilfe von Stahlplatten und
Schrauben mit dem Versuchsrahmen verbunden. Als Prüfmaschine diente eine „RBO
2000“ der Firma Instron mit einer maximalen Belastungskraft von 1600 kN.
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Abbildung 5.6: Aufbau der Versuchskörper (Variante ohne Querzugverstärkung)

(a) (b)

Abbildung 5.7: Versuchskörper im Versuchsrahmen; (a) Vorderseite, (b) Rückseite
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Versuch Belastung Beplankung Verankerung [mm]

HD-sct-1.1 monoton
- 17 Kammnägel, 4,0× 60mm

HD-sct-1.2..4 ISO

HD-osb18-1.1 monoton
OSB– 18mm 17 Kammnägel, 4,0× 60mm

HD-osb18-1.2..4 ISO

HD-gfb18-1.1 monoton
GFB– 18mm 17 Kammnägel, 4,0× 60mm

HD-gfb18-1.2..4 ISO

HD-osb18-sc-1.2..3 ISO OSB– 18mm 16 Schrauben, 6,0× 140mm
HD-gfb18-sc-1.1 monoton

GFB– 18mm 17 Kammnägel, 4,0× 75mm*
HD-gfb18-sc-1.2..3 ISO

*Bei Versuch HD-gfb-sc-1.3 Befestigung mit 13 Kammnägeln und 3 Schrauben.

Tabelle 5.7: Versuchsprogramm für Verankerungsdetails

5.4.3 Ergebnisse

Tabelle 5.8 enthält eine Übersicht der Ergebnisse aus den Versuchen an Verankerungs-
details. Diese umfasst, neben der erreichten Maximalkraft Fmax, auch die Anfangs-
steifigkeit Kt,ISO nach [ISO 16670] und die Steifigkeit Kt,K&Y der ersten Geraden
der bilinearen Lastverformungskurve nach Kobayashi & Yasumura [Kob11] für die
Zugrichtung sowie die Anfangssteifigkeit Kc,ISO nach [ISO 16670] für die Druck-
richtung. Die statistische Streuung der Werte für die Anfangssteifigkeit Kc,ISO ist
bei den Versuchen mit Verankerung durch eine Beplankung besonders hoch. Dies
kann u.a. darauf zurückgeführt werden, dass bei diesen Versuchen die Beplankung
teilweise frühzeitig auf dem unteren Stahlblech auflag, wodurch eine wesentlich höhere
Steifigkeit in Druckrichtung mobilisiert werden konnte. Ein weiterer Grund ist, dass die
Verformungen in Druckrichtung i.d.R. nicht wesentlich über 2mm lagen – somit haben
kleinere Abweichungen im Versuchsaufbau, wie beispielsweise ein kleiner Abstand
zwischen Schwelle und Stahlblech zu Versuchsbeginn, einen erheblichen Einfluss auf
die ermittelten Steifigkeiten.
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Versuch
Kt,ISO Kt,K&Y Kc,ISO Fmax

[kN/mm] [kN/mm] [kN/mm] [kN]

HD-sct-1.1 5,9 6,3 - 55,2
HD-sct-1.2 5,2 4,9 158,0 60,5
HD-sct-1.3 5,8 5,0 183,0 62,4
HD-sct-1.4 7,5 6,7 95,8 54,7

HD-osb18-1.1 3,7 3,8 - 43,6
HD-osb18-1.2 4,5 4,3 79,4 48,8
HD-osb18-1.3 4,1 3,8 231,6 48,6
HD-osb18-1.4 4,4 4,1 65,7 48,9

HD-gfb18-1.1 4,2 4,5 - 45,2
HD-gfb18-1.2 4,6 4,8 145,7 55,5
HD-gfb18-1.3 4,4 4,6 31,2 51,8
HD-gfb18-1.4 4,4 4,6 87,3 52,4

HD-osb18-sc-1.2 6,4 6,0 390,9 52,5
HD-osb18-sc-1.3 6,6 6,1 385,9 48,6
HD-gfb18-sc-1.1 4,4 4,9 - 64,3
HD-gfb18-sc-1.2 5,7 5,9 1.050,0 63,2
HD-gfb18-sc-1.2 3,4 3,6 1.224,0 61,6

Tabelle 5.8: Ergebnisse der Versuche an Verankerungsdetails
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5.5 Holzrahmenwände

5.5.1 Versuchsprogramm

Mit den Versuchen an Holzrahmenwänden wurde der Einfluss folgender Parameter
auf das Last-Verformungsverhalten untersucht:

• Art der Verbindungsmittel,
• Material und Dicke der Beplankung,
• stirnseitige und seitliche Verankerung sowie
• das Lastprotokoll.

Es wurde ein Versuchsprogramm mit fünf Versuchsreihen entwickelt (vgl. Abb. 5.8).
In Versuchsreihe I wurde das grundsätzliche Last-Verformungsverhalten von Holz-
rahmenwänden mit beidseitiger OSB-Beplankung untersucht. In Versuchsreihe II
wurden eine GFB-Beplankung anstelle der OSB-Beplankung verwendet. Versuchs-
reihe III und V wurden nur einseitig mit OSB- bzw. GFB-Beplankung ausgeführt.
Bei Versuchsreihe IV wurde eine seitliche, praxisnahe Verankerungsvariante gewählt.
Tabelle 5.9 zeigt einen Überblick über die Versuchsreihen mit insgesamt 20 Versuchen
an Holzrahmenwänden.

Versuchsreihe V
einseitige

Versuche an 
Holzrahmenwänden

Versuchsreihe I
Grundlagen einseitige 

Beplankung (GFB)

4 Versuche

Holzrahmenwänden

20 Versuche

Grundlagen
OSB

4 Versuche

Versuchsreihe III
einseitige

Versuchsreihe IV
exzentrische

Versuchsreihe II
Grundlagen einseitige 

Beplankung (OSB)

4 Versuche

exzentrische 
Verankerung

4 Versuche

Grundlagen
GFB

4 Versuche

Abbildung 5.8: Überblick über das Versuchsprogramm an Holzrahmenwänden

5.5.2 Versuchsaufbau

Der Aufbau der Versuchskörper kann den Abbildungen 5.9, 5.10 und 5.11 entnommen
werden. Die Verbindung zwischen den Rippen wurde bei den Wandversuchen WL-
1.1 bis WL-1.4 über Wellennägel und bei den anderen Versuchen über jeweils zwei
selbstbohrende Schrauben (2×6,0-160mm) hergestellt.
Die Auflast wurden über zwei Prüfzylinder der Firma Schenk mit einer maximalen
Kraft von 400 kN und einem maximalen Kolbenweg von ± 125mm aufgebracht. Für die
horizontale Belastung diente ebenfalls ein Prüfzylinder der Firma SCHENK mit einer
maximalen Kraft von 400 kN, der maximalen Kolbenweg betrug ±150mm. Bei den
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Versuch Belastung Beplankung Verbindungsmittel [mm]

WL-1.1 monoton

2×OSB– 18mm Nägel, 2,8-65WL-1.2 ISO
WL-1.3 ISO
WL-1.4 CUREE

WL-2.1 monoton

2×GFB– 18mm Klammern 1,53-55
WL-2.2 ISO
WL-2.3 ISO
WL-2.4 CUREE

WL-3.1 ISO
1×OSB– 10mm

Nägel, 2,8-65
WL-3.2 CUREE
WL-3.3 ISO

1×OSB– 18mm
WL-3.4 CUREE

WL-4.1 ISO 2×OSB– 18mm Nägel, 2,8-65
WL-4.2 ISO 2×GFB– 18mm Klammern, 1,53-55
WL-4.3 ISO 1×OSB– 18mm Nägel, 2,8-65
WL-4.4 ISO 1×GFB– 18mm Klammern, 1,53-55

WL-5.1 ISO 1×GFB– 10mm
Klammern 1,53-55

WL-5.2 CUREE
WL-5.3 ISO 1×GFB– 18mm
WL-5.4 CUREE

Tabelle 5.9: Versuchsprogramm für Holzrahmenwände
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Abbildung 5.10: Versuchsaufbau bei symmetrischer Verankerung

Abbildung 5.11: Versuchsaufbau bei asymmetrischer Verankerung

116



5.5 Holzrahmenwände

Versuchen wurde zuerst die Auflast aufgebracht und über die gesamte Versuchsdauer
konstant gehalten. Die Horizontallast wurde von dem Prüfzylinder auf einen Stahl-
träger übertragen (HEB120), welcher über 24 diagonal verschraubte, selbstbohrende
Schrauben (� 8− 160 mm) mit dem Rähm verbunden war.
Bei den Versuchen mit symmetrischer Verankerung wurden auf beiden Seiten jeweils
zwei Zuganker (HTT22, SIMPSON-StrongTie) stirnseitig an die Stiele genagelt. Die
Horizontalverschiebung wurde durch zwei Stahlplatten verhindert, die vor und hinter
der Schwelle befestigt wurden. Bei den Wandelementen mit asymmetrischer Veranke-
rung wurde für die Aufnahme der Zugkräfte an beide Randstiele seitlich ein Zuganker
angebracht (HTT22, SIMPSON-StrongTie). Für die Aufnahme der Schubkräfte wurden
Winkelverbinder (AE116, SIMPSON-StrongTie) verwendet.

5.5.3 Ergebnisse

In Tabelle 5.10 sind die Ergebnisse aus den experimentellen Untersuchungen an
Holzrahmenwänden aufgeführt. Diese umfassen neben der erreichten Maximalkraft
Fmax auch die Anfangssteifigkeit KISO nach [ISO 16670] und die Steifigkeit KK&Y
der ersten Geraden der bilinearen Lastverformungskurve nach Kobayashi & Yasumura
[Kob11].

Versuch
KISO KK&Y Fmax Versuch

KISO KK&Y Fmax

[kN/mm] [kN] [kN/mm] [kN]

WL-1.1 3,2 2,7 110,5 WL-3.3 2,4 1,6 35,2
WL-1.2 2,4 2,7 78,3 WL-3.4 3,2 1,9 39,6
WL-1.3 2,9 2,7 81,4 WL-4.1 4,1 3,9 59,4
WL-1.4 3,1 3,1 95,5 WL-4.2 3,9 4,0 68,3
WL-2.1 5,2 4,4 76,1 WL-4.3 2,3 2,3 37,1
WL-2.2 3,0 3,2 66,8 WL-4.4 2,7 2,8 40,0
WL-2.3 1,8 2,3 61,2 WL-5.1 1,7 1,8 32,6
WL-2.4 3,3 3,4 84,7 WL-5.2 2,9 3,0 41,3
WL-3.1 2,0 1,8 33,6 WL-5.3 1,8 1,9 41,2
WL-3.2 2,0 2,0 41,1 WL-5.4 2,3 2,0 52,8

Tabelle 5.10: Ergebnisse der Versuche an Holzrahmenwänden
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5.5.4 Messeinrichtung zur Datenerfassung

Abbildung 5.12 zeigt die Anordnung der Wegaufnehmer und Seilzugpotentiometer bei
den Versuchen an Holzrahmenwänden. Die Messwerte der Sensoren wurden mit einer
Frequenz von 2Hz bei den Versuchen nach ISO-Protokoll und 5Hz bei den Versuchen
nach dem CUREE-Protokoll erfasst.
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Abbildung 5.12: Anordnung der Messtechnik bei Versuchen an Holzrahmenwänden

Neben der Datenerfassung mit Wegaufnehmern und Seilzugpotentiometern erfolg-
te auch eine Datenerfassung mithilfe eines optischen Messsystems der Firma GOM
(vgl. Abb. 5.13). Hierfür wurden Markierungspunkte auf die Wandelemente aufge-
bracht (vgl. Abb. 5.11), deren Positionen während des Versuchs von zwei Kameras
dreidimensional erfasst wurden. Auf diese Weise konnten in der Auswertung sowohl
die absoluten Bewegungen der Messpunkte als auch relative Bewegungen zwischen
einzelnen Messpunkten bestimmt werden. Die Messintervalle betrugen 6 s bei den
Versuchen mit ISO-Protokoll und 5 s bei den Versuchen mit dem CUREE-Protokoll.
Auf diese Weise konnte sichergestellt werden, dass alle Minimal- und Maximalwerte
der Zyklen erfasst werden. Neben unterschiedlichen Rastern an Messpunkten, die
auf die Beplankung aufgeklebt wurden, erfolgte auch eine Erfassung der Stiele über
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seitlich angeschraubte Messplatten sowie der Stahlträger ober- und unterhalb der
Wandelemente. Diese Informationen wurden verwendet, um lokale Verformungen an
verschiedenen Positionen und an den einzelnen Bauteilen nachvollziehen zu können.

(a) Kameras auf Messbalken (b) Messrechner

Abbildung 5.13: Optische Messeinrichtung

5.6 Auswertung der lokalen Verformungen
Die Erfassung der lokalen Verformungen erfolgte mithilfe des optischen Messsystems.
Abbildung 5.14 zeigt die Anordnung der Messpunkte mit den entsprechenden Be-
zeichnungen. In den folgenden Abschnitten wird gezeigt, wie aus den Messwerten die
einzelnen Verformungsanteile ermittelt wurden.

5.6.1 Ermittlung der Dehnungen in den Stielen

Die Dehnung in den Stielen wurde mithilfe der seitlich aufgeschraubten Messplatten
aus den Änderungen der Abstände zwischen den Punkten N1 und N2 bzw. N3 und
N4 erfasst. Da die Stiele in den Versuchen neben einer Druckbeanspruchung auch
einer Biegebeanspruchung erfahren, wurde bei den Messungen eine Relativverdrehung
zwischen der jeweils oberen und unteren Messplatte beobachtet (vgl. Abb. 5.15). Da die
Messung nicht in der Achse der Stiele, sondern in einem Abstand von 180mm erfolgte,
hatte die beschriebene Relativverdrehung einen Einfluss auf die Dehnungsmessung –
je nach Verbiegungsrichtung der Stiele wurden die Dehnungen über- oder unterschätzt.
Abbildung 5.16 zeigt exemplarisch die Relativverdrehung der Messplatten 3 und 4.
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Abbildung 5.14: Verwendete Messpunkte zur Auswertung der lokalen Verformungsanteile
mithilfe des optischen Messsystems
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Abbildung 5.15: Relativverdrehung zwischen den Messplatten 3 und 4 aufgrund von Biegung
in den Stielen
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Abbildung 5.16: Ermittlung des Messfehlers aufgrund der Relativverdrehung zwischen den
Messplatten 3 und 4
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Über die gemessenen Verdrehungswinkel α3 und α4 kann der Winkel der Relativver-
drehung α34 berechnet werden:

α34 = α4 − α3 (5.1)

Aus diesem Winkel und dem Abstand von 180mm wird nun der Anteil der Längenän-
derung aus der Relativverdrehung ermittelt:

∆34,V erdrehung = sinα34 · 180 mm (5.2)

Analog dazu gilt für die Messplatten 1 und 2:

α12 = α2 − α1 (5.3)
∆12,V erdrehung = sinα12 · 180 mm (5.4)

Beim linken Stiel (Messplatten 1 und 2) führt ein positiver Winkel α12 zu einer Über-
schätzung und ein negativer Winkel α12 zu einer Unterschätzung der Dehnung. Beim
rechten Stiel ist dieser Effekt genau umgekehrt. Die resultierenden Längenänderungen
aus der Dehnung in Längsrichtung der Stiele ergeben sich somit wie folgt:

∆12,res = ∆12,gem −∆12,V erdrehung (5.5)
∆34,res = ∆34,gem + ∆34,V erdrehung (5.6)

Abbildung 5.17 zeigt die gemessenen Änderungen der Abstände ∆12,gem und ∆34,gem
zwischen den Punkten N1 und N2 bzw. N3 und N4 für die Einhüllende des Wandele-
ments WL-3.4 in Abhängigkeit der aufgebrachten Horizontalkraft. Außerdem sind die
Anteile aus der Relativverdrehung der Messplatten ∆12,V erdrehung und ∆34,V erdrehung
sowie die resultierenden Längenänderungen aus der Dehnung ∆12,res und ∆34,res dar-
gestellt. Zur Veranschaulichung sind nur die Werte entlang der Einhüllenden des
zyklischen Versuchs bis zum Erreichen der Maximallast dargestellt. Gut erkennen lässt
sich, dass der Anteil aus der Verdrehung mit zunehmender Horizontalkraft stärker
ansteigt. Das liegt daran, dass die Verdrehung der Stiele proportional zu der Kopf-
verformung der Wand ist und die Wand ab ca. 50% der Maximallast zunehmend
plastische Verformungsanteile aufweist. Die resultierende Längenänderung hingegen ist
proportional zur Horizontalkraft, so dass hier ein näherungsweise lineares Verhalten
zu beobachten ist.
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Abbildung 5.17: Längenänderungen der äußeren Randstiele entlang der Einhüllenden des
Wandversuchs WL-3.4 – gemessene Werte, Anteile aus der Relativverdre-
hung und resultierende Längenänderungen

5.6.2 Ermittlung des Schubwinkels in der Beplankung

Mithilfe der optischen Messtechnik wurde auch der Schubwinkel γ und die daraus
resultierenden Verformungen und Beanspruchungen in der Beplankung ermittelt. Dies
erfolgte auf zwei Ebenen: Auf globaler Ebene wurden die Schubwinkel der gesamten
Beplankungsplatten über die Eckpunkte D1 bis D8 erfasst. Bei einigen Wandelementen
kam auch ein Punkteraster zur Anwendung (Punkte 1 bis 64), über welches die
Verteilung der Dehnungen in den Beplankungsplatten verfolgt werden konnte.
Die grundsätzliche Vorgehensweise war in beiden Fällen identisch. Aus den Rela-
tivbewegungen von jeweils vier Punkten eines Quadrats bzw. Rechtecks wurde der
entsprechende Schubwinkel ermittelt (vgl. Abb. 5.18).
Dafür wurden die beiden Vektoren a = AD = D − A und b = AB = B − A des
Ausgangssystems bestimmt und der Winkel α1 zwischen beiden gebildet:

cos(α1) = a · b
|a| · |b|

(5.7)

Am verformten System wurde nun für jeden Verformungsschritt die Winkeländerung
bestimmt:
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Abbildung 5.18: Beschreibung und Benennung der Schubverformungen an einem Rechteck

cos(α1 − γa) = a′ · b′

|a′| · |b′|
(5.8)

Der Schubwinkel kann nun einfach ermittelt werden:

γa = α1 − arccos
(
a′ · b′

|a′| · |b′|

)
(5.9)

Zur Überprüfung wurde außerdem der Gegenwinkel γ1 und der Schubwinkel γc be-
stimmt. Für die weiteren Berechnungen wurde der Mittelwert aus beiden verwendet:

γ = 1
2 · (γa + γc) (5.10)

Abbildung 5.19 zeigt exemplarisch den Verlauf des Schubwinkels in der Beplankung
für das Wandelement WL-3.4 bei einer aufgebrachten Kopfverformung von 60mm und
einer zugehörigen Horizontalkraft von 39,5 kN. Die gemessenen Einzelwerte sind zur
Veranschaulichung linear miteinander verbunden. In Abbildung 5.20 ist der Verlauf des
Schubwinkels über die Einhüllende der einzelnen Verformungsschritte in Abhängigkeit
der Horizontalkraft dargestellt. Hierfür wurden die äußeren Messpunkte D1 bis D8
verwendet. Die Graphen zeigen einen vergleichsweise linearen Verlauf. Dies bestätigt
die Erwartung einer weitgehend linear-elastischen Beanspruchung der Beplankung.

124



5.6 Auswertung der lokalen Verformungen

62.5125187.5250312.5375437.5500562.5625687.5750812.5875937.51,0001,062.51,1251,187.51,2501,312.51,3751,437.51,5001,562.51,6251,687.51,7501,812.51,8751,937.52,0002,062.52,1252,187.52,2502,312.52,3752,437.5

62.5
125

187.5
250

312.5
375

437.5
500

562.5
625

687.5
750

812.5
875

937.5
1,000

1,062.5
1,125

1,187.5
1,250

1,312.5
1,375

1,437.5
1,500

1,562.5
1,625

1,687.5
1,750

1,812.5
1,875

1,937.5
2,000

2,062.5
2,125

2,187.5
2,250

2,312.5
2,375

2,437.5

1 Feld entspr. 2, 5E−04

5, 2E−4 4, 8E−4

4, 2E−4 5, 0E−4
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Abbildung 5.20: Schubwinkel γ in den beiden Beplankungsplatten entlang der Einhüllenden
des Wandversuchs WL-3.4
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5.6.3 Ermittlung der Verformungen der Verbindungsmittel

Die Verformungen der Verbindungsmittel am Wandelement lassen sich grundsätzlich
nicht so einfach bestimmen, da im Versuchsverlauf nur die Nagelköpfe von außen
sichtbar sind, nicht aber der unverformte Teil des Nagelschafts, hier „Nagelfuß“ ge-
nannt. Bei der Auswertung mithilfe des optischen Messsystems wurde daher auf die
seitlich aufgeschraubten Messplatten zurückgegriffen, indem über die Abstände der
Verbindungsmittel relativ zu den Messplatten die globalen Koordinaten der Nagelfüße
ermittelt wurden. In ähnlicher Weise wurden die Positionen der Nagelköpfe über
die relativen Abstände zum Mittelpunkt der Beplankungsplatten erfasst. Insgesamt
wurden pro Beplankungsplatte acht Verbindungsmittel definiert, deren Kopf- und
Fußpositionen im Versuch nachverfolgt wurden (vgl. Abb. 5.21a und 5.21b).
In PONTOS lassen sich die Verschiebungen und Verdrehungen von einzelnen Kom-
ponenten ausgeben. Als Komponenten definiert wurden die jeweils rechte und linke
Beplankungsplatte sowie die vier aufgeschraubten Messplatten. Die Mittelpunkte der
Beplankungsplatten wurde durch die Ermittlung des Schnittpunkts zwischen den
Diagonalen D1D4 und D2D3 bzw. D5D8 und D6D7 bestimmt. Die Mittelpunkte der
aufgeschraubten Messplatten waren jeweils durch einen Klebepunkt markiert.
Die Vorgehensweise bei der Ermittlung der Verformungen der Nägel und Klammern
und die dazu verwendeten Formeln sollen im Folgenden exemplarisch für die linke
Beplankungsplatte erläutert werden:

1. Ermittlung der Positionen der Nagelköpfe Vl,i
a) Ausgabe der Verschiebungen MKomp,x und MKomp,y und Verdrehungen

ϕKomp der einzelnen Komponenten aus PONTOS. Dabei steht „Komp“
für die jeweiligen Komponenten: „Bp-l“ bzw. „Bp-r“ bezeichnet die linke
bzw. rechte Beplankungsplatte und „Mp-1“ bis „Mp-4“ die Messplatten
1 bis 4. MKomp,x und MKomp,y geben dabei jeweils den Mittelpunkt der
Komponenten an.

b) Ermittlung der Anfangsabstände bzw. lokalen Abstände n′l,i,x und n′l,i,y zwi-
schen den Positionen der Nagelköpfe Vl,i und dem Beplankungsmittelpunkt
(vgl. Abb. 5.21a).

c) Umrechnen der lokalen Abstände der Positionen der Nagelköpfe Vl,i zum
Beplankungsmittelpunkt in globale Achsrichtungen:nl,i,x

nl,i,y

 =
 cosϕ sinϕ
− sinϕ cosϕ

n′l,i,x
n′l,i,y


d) Angabe der globalen Koordinaten der Nagelköpfe Vl,i für jeden Verfor-

mungsschritt:

Vl,i,x = MBp−l,x + nl,i,x Vl,i,y = MBp−l,y + nl,i,y
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Abbildung 5.21: Positionen der Nagelköpfe und -füße und Abstände zu Referenzpunkten;
(a) Positionen der Nagelköpfe, (b) Positionen der Nagelfüße
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2. Ermittlung der Positionen der Nagelfüße Wl,i

a) Ermittlung der Anfangsabstände m′l,i,x und m′l,i,y zwischen den Positionen
der Nagelfüße Wl,i und dem Mittelpunkt der nächstgelegenen aufgeschraub-
ten Messplatte (vgl. Abb. 5.21b):

m′l,i,x = Vl,i,x −MMp−i,x m′l,i,y = Vl,i,y −MMp−i,y

b) Das Verformungsverhalten der Rippen unterscheidet sich von dem der
Beplankungsplatten: Während sich die vertikalen Rippen verdrehen, bleiben
die horizontalen Rippen überwiegend horizontal („parallelogrammförmiges“
Verformungsverhalten).
Die vertikalen Positionen der Nagelfüße Wl,i,y werden über den Versuch
hinweg als konstant angenommen:

Wl,i,y = MMp−i,y +m′l,i,y

Vergleichsrechnungen konnten zeigen, dass die vertikalen Abweichungen
der Nagelfußposition aufgrund dieser Vereinfachung bis zum Erreichen
der Maximallast bei maximal 0,5mm liegen (Berechnung der vertikalen
Absenkung des Rähms bei Annahme von 50mm Kopfverformung und einer
Wandhöhe von 2.500mm) – der Einfluss auf die resultierenden Abstän-
de der Nagelköpfe und -füße ist somit vernachlässigbar klein. Bei weiter
ansteigenden Verformungen über die Maximallast hinaus versagten die
Verbindungsmittel, so dass die Position des Nagelfußes ohnehin keine Aus-
sagekraft mehr hat.
Bei der Ermittlung der horizontalen Position der Nagelfüße Wl,i,x ist zu
beachten, dass aufgrund der Verdrehung der Messplatten und in Abhän-
gigkeit der vertikalen Abstände der Nagelfüße zu den Messplatten eine
Umrechnung der am unverformten System ermittelten Abstände notwendig
ist (vgl. Abb. 5.22):

Wl,i,x = MMp−i,x +m′l,i,x − 180 mm + 180 mm
cosϕ + tanϕ ·m′l,i,y

3. Aus den globalen Koordinaten der Nagelköpfe und -füße können nun die Verfor-
mungen jedes einzelnen Nagels ermittelt werden. Die Berechnung erfolgt jeweils
über die Definition:

∆ux = Vl,i,x −Wl,i,x ∆uy = Vl,i,y −Wl,i,y

Die Resultierende dieser Verformungen beträgt:

∆u =
√

∆u2
x + ∆u2

y
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Abbildung 5.22: Ermittlung der horizontalen Positionen der Nagelfüße (Wl,i,x) anhand der
Abstände zu den Messplatten am Beispiel des Nagels 3 (Wl,3)

Abbildung 5.23 zeigt die Relativverformungen zwischen den erfassten Nagelköpfen und
den Nagelfüßen exemplarisch für das Wandelement WL-3.4 bei einer aufgebrachten
Kopfverformung von 60mm und einer zugehörigen Horizontalkraft von 39,5 kN. Die
jeweiligen Positionen der Nagelköpfe und Nagelfüße sind linear miteinander verbunden,
wodurch die Verschiebungen und Verdrehungen der Rippen und der Beplankungsplat-
ten sichtbar werden.
Wenn die Verformungen der Verbindungsmittel entlang der Ränder bekannt sind,
so kann daraus der Anteil an der Kopfverformung eines Wandelements aus den
Nagelverformungen berechnet werden. Abbildung 5.24 zeigt eine Aufgliederung der
Relativverformungen einer Beplankungsplatte zu den Rippen entlang der Beplan-
kungsränder. Insgesamt liegen demnach in vier Bereichen Relativverformungen vor:
Im Kontakt zu Schwelle und Rähm (horizontaler Anteil) sowie im Kontakt zum linken
und rechten Stiel (vertikaler Anteil).

1. Die horizontale Relativverschiebung zwischen Beplankungsplatte und Schwelle
beschreibt eine Verschiebung der Beplankungsplatte gegenüber der Schwelle in
x-Richtung. Die hieraus resultierende Kopfverschiebung beträgt:

uVM,Sw = ∆uSw,x

2. Analog dazu beschreibt die horizontale Relativverschiebung zwischen Beplan-
kungsplatte und Rähm eine Verschiebung des Rähms gegenüber der Beplankungs-
platte in x-Richtung. Für die Ermittlung der resultierenden Kopfverschiebung
ist das negative Vorzeichen zu beachten:

uVM,Rä = −∆uRä,x
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10 mmAusgangspositionen
Positionen der Nagelfüße
Positionen der Nagelköpfe

Abbildung 5.23: Verformungen der Verbindungsmittel mit linearer Verbindung der Nagel-
köpfe und -füße für Wandelement WL-3.4

3. Die vertikale Relativverschiebung zwischen Beplankungsplatte und dem linken
Stiel resultiert aus einer Verdrehung der Platte. Bei Annahme einer starren
Platte führt dieser vertikale Anteil zu einer horizontalen Kopfverschiebung im
Verhältnis der Seitenlängen der Beplankungsplatte zueinander:

uVM,St−l = ∆uSt−l,y ·
h

b

4. Vergleichbares gilt für die Relativverschiebung zwischen der Beplankungsplatte
und dem rechten Stiel. Zu beachten ist auch hier das negative Vorzeichen bei
der Ermittlung der resultierenden Kopfverschiebung:

uVM,St−r = −∆uSt−r,y ·
h

b

Der Anteil aus den Verformungen der Verbindungsmittel an der Kopfverformung eines
Wandelements setzt sich entsprechend zusammen aus:

uVM,ges = uVM,Sw + uVM,St−l + uVM,St−r + uVM,Rä (5.11)
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Abbildung 5.24: Darstellung der Relativverformungen einer Beplankungsplatte zu ihren
Randrippen aufgrund der Verformungen der Verbindungsmittel

Weitere Beplankungsplatten bei Mehrrastertafeln erhöhen die Gesamtkopfverformung
nicht. Es wird allerdings empfohlen, den Mittelwert aus den vertikalen Verformungs-
anteilen zu bilden. Für eine 2-Raster-Tafel gilt dementsprechend:

uVM,ges =1
2 · (uVM,St−1 + uVM,St−3l + uVM,St−3r + uVM,St−5)

+ uVM,Sw + uVM,Rä
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5.6.4 Ermittlung des Zug- und Druckverhaltens der Verankerung

Die vertikalen Verformungen der Stiele im Bereich der Verankerung gehen auf der
druckbeanspruchten Seite auf die Eindrückung der Schwelle und auf der zugbean-
spruchten Seite auf die Nachgiebigkeit der Verankerungselemente zurück. Beide Effekte
konnten mithilfe der beiden unteren, seitlich auf die Außenstiele aufgeschraubten Mess-
platten über die vertikale Verschiebung der Punkte N2 und N4 erfasst werden. Da die
Verdrehung der Stiele einen wesentlichen Einfluss auf die Position der Messpunkte
hat (analog zu der Dehnungsmessung in den Stielen erfolgte auch hier die Messung
180mm neben der Stielachse), wurde der Verformungsanteil aus der Verankerung je
nach Verdrehungsrichtung der Stiele über- oder unterschätzt. Abbildung 5.25 zeigt
exemplarisch die Relativverdrehung der Messplatte 2.

180

α2

∆2

Messplatte 2

Abbildung 5.25: Ermittlung des Messfehlers aufgrund der Verdrehung des Stiels 1

Über den gemessenen Verdrehungswinkel α2 und den Abstand von 180mm wird nun
der Anteil der Längenänderung aus der Verdrehung ermittelt:

∆2,V erdrehung = sinα2 · 180 mm (5.12)

Analog dazu gilt für den rechten Stiel (Messplatte 4):

∆4,V erdrehung = sinα2 · 180 mm (5.13)

Die resultierenden Verschiebungen aus der Zug- und Druckbeanspruchung der Veran-
kerung ergeben sich wie folgt:
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∆2,res = ∆2,gem −∆2,V erdrehung (5.14)
∆4,res = ∆4,gem + ∆4,V erdrehung (5.15)

Abbildung 5.26 zeigt die gemessenen vertikalen Verschiebungen ∆2,gem und ∆4,gem der
Punkte N2 bzw. N4 für die Einhüllende des Wandelements WL-3.4 in Abhängigkeit
der aufgebrachten Horizontalkraft. Außerdem sind die Anteile aus der Verdrehung
der Messplatten ∆2,V erdrehung und ∆4,V erdrehung sowie die resultierenden Verformungen
∆2,res und ∆4,res aus den Zug- und Druckbeanspruchungen der Verankerung dargestellt.
Es ist sehr gut erkennbar und bestätigt die Erwartungen, dass die Anteile aus der
Verdrehung für den rechten und den linken Außenstiel fast identisch sind.
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Abbildung 5.26: Verformungen aus Zug- und Druckbeanspruchung der Verankerung entlang
der Einhüllenden des Wandversuchs WL-3.4: gemessene Werte, Anteile aus
der Verdrehung und resultierende Längenänderungen
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6.1 Aufbau des FE-Modells

Im Rahmen dieser Arbeit wird der grundsätzliche Ansatz der Modellierung der Verbin-
dungsmittel über Balkenelemente aufgegriffen und konsequent weiterentwickelt. Der
Aufbau des entwickelten FE-Modells ist in Abbildung 6.1 dargestellt. Der entscheiden-
de Schritt in der Weiterentwicklung liegt in den verwendeten Kontaktbedingungen
zwischen dem Verbindungsmittelelement (VM-Element) und den zu verbindenden
Bauteilen sowie in den Parametern, mit denen das VM-Element modelliert wird. Die
VM-Elemente werden an beiden Seiten biegesteif an die Rippen und die Beplankung
angeschlossen. Durch die einwirkende Verformung entstehen Biegebeanspruchungen,
die an den Einspannstellen maximal werden. Hieraus resultieren in den VM-Elementen
zwei Fließgelenke, die die plastische Tragfähigkeit der Verbindungsmittel abbilden
können. In Tabelle 6.1 werden die verwendeten Elementtypen mit deren jeweiligen Pa-
rametern aufgeführt. Hier wird unterschieden zwischen „realen“ oder „physikalischen“
und definierten Parametern. Eine genaue Beschreibung der einzelnen Elemente und
der Modellparameter wird in den folgenden Abschnitten gegeben.

Bauteil Elementtyp
Parameter

real definiert

Stiel
2-Knoten
Balkenelemente

- Abmessungen
Schwelle - E-Modul –
Rähm - Querdehnzahl

4-Knoten
Schalenelemente

- Abmessungen
Beplankung - E-Modul –

- Querdehnzahl

Verbindungsmittel 2-Knoten
Balkenelemente

- Durchmesser - Steifigkeitsfaktor
- Zugfestigkeit - Länge
- E-Modul

Tabelle 6.1: Elementtypen der Bauteile und deren Parameter
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Abbildung 6.1: Aufbau des FE-Modells

Dieser Modellierungsansatz bietet eine Reihe von Vorteilen gegenüber der Verwendung
von Federelementen für das Abbilden der Verbindungsmittel:

1. Die verwendeten Balkenelemente weisen ein nichtlineares Trag- und Verformungs-
verhalten in der jeweils richtigen Beanspruchungsrichtung auf.

2. Als Parameter der VM-Elemente werden im Wesentlichen reale Größen benötigt.
Je nach Zielsetzung können charakteristische oder Mittelwerte eingesetzt werden.
Es ist grundsätzlich keine Kalibrierung durch Nebenversuche an Verbindungs-
mitteleinheiten oder gar Wandelementen notwendig.

3. Die verwendeten Elemente sind sowohl in wissenschaftlich ausgerichteten als
auch in gängigen Berechnungsprogrammen verfügbar.
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6.2 Verwendete Elementtypen

6.2.1 Stabförmige Bauteile (Rippen)

Die Stiele, die Schwelle und das Rähm werden hier unter dem Oberbegriff „Rippen“
zusammengefasst. Diese werden mithilfe von 2-Knoten Balkenelementen mit linea-
ren Ansatzfunktionen und sechs Freiheitsgraden (FHG) pro Knoten modelliert (vgl.
Abb. 6.2). Es wird ein isotropes, elastisches Materialgesetz verwendet. In den für die
Validierung herangezogenen Versuchen (vgl. Kapitel 5) kam KVH der Festigkeits-
klasse C24 zur Anwendung (vgl. Abschnitt 5.1), dessen E-Modul in Faserrichtung
nach [DIN EN 338] 11.000N/mm2 beträgt. Jede Rippe besteht aus Balkenelementen,
deren Längen jeweils dem halben Abstand der Verbindungsmittel entspechen.

4 1

6
3
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1 2
9

12

8

11

7 10

Abbildung 6.2: Aufbau der verwendeten Balkenelemente für die Rippen

6.2.2 Schalenelemente (Beplankung)

Die Beplankung besteht aus 4-Knoten Schalenelementen mit linearen Ansatzfunktionen
und sechs FHG pro Knoten (vgl. Abb. 6.3), denen ein transversal isotropes, elastisches
Materialgesetz zugrunde liegt. In den zur Validierung herangezogenen Versuchen
kamen OSB- und GFB-Platten zur Anwendung (vgl. Abschnitt 5.1). Die im FE-
Modell verwendeten Materialparameter sind in Tabelle 6.2 aufgeführt. Jede Platte
besteht aus quadratischen Schalenelementen, deren Seitenlängen dem halben Abstand
der Verbindungsmittel entsprechen.

E1 E2 ν G12

N/mm2 N/mm2 [-] N/mm2

OSB 3.000 3.800 0,5 1.080
GFB 3.800 3.800 0,3 1.600

Tabelle 6.2: Verwendete Materialkennwerte für die Beplankung; E-Moduln und G-Modul
nach [DIN EN 12369-1] für OSB und [ETA06] für GFB, Querdehnzahlen
entsprechen Annahmen z.Tl. in Anlehnung an das KVH
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Abbildung 6.3: Aufbau der verwendeten Schalenelemente für die Beplankung

6.2.3 Verbindungsmittel

Die Verbindungsmittel werden als 2-Knoten Balkenelemente mit kubischen Ansatz-
funktionen und sechs Freiheitsgraden (FHG) pro Knoten (Bernoulli-Balken) modelliert
(vgl. Abb. 6.2). Es wird ein isotropes, bilineares Materialgesetz verwendet (vgl. Abb.
6.4). In den zur Validierung herangezogenen Versuchen kamen glattschaftige Nägel
mit einem Durchmesser von 2,8mm und einer Länge von 65mm sowie Klammern mit
einem Durchmesser von 1,53mm je Schaft und einer Länge von 55mm zur Anwen-
dung (vgl. Abschnitt 5.1). Die im FE-Modell verwendeten Materialparameter sind in
Tabelle 6.3 aufgeführt. Jedes VM-Element besteht aus zehn Balkenelementen, wobei
die Einteilung zu den Rändern hin feiner wird.

ε [−]
εy

fu

σ [N/mm2]

ε∞

Abbildung 6.4: Materialgesetz für die VM-Elemente
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lV ME
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Abbildung 6.5: Diskretisierung des VM-Elements

Verbindungsmittel Abmessungen
E-Modul Zugfestigkeit fu,k

N/mm2 N/mm2

glattschaftige Nägel ∅ 2,8 - 65mm 200.000 600
beharzte Klammern ∅ 1,53 - 55mm 200.000 900

Tabelle 6.3: Verwendete Materialparameter für VM-Elemente; E-Moduln und fu,k nach
[DIN EN 10230-1] (Nägel) bzw. [Z-908] (Klammern)

6.3 Parameter des VM-Elements

Mit dem entwickelten VM-Element können alle im Holzrahmenbau üblichen Verbin-
dungen mit stiftförmigen Verbindungsmittel (Nägel, Klammern, Schrauben) modelliert
werden. In den folgenden Abschnitten wird beschrieben, welche Parameter für das
Element benötigt werden und wie diese ermittelt werden können. Außerdem wird
für eine vereinfachte Modellierung eine Umrechnung vorgestellt, mit der mehrere
Verbindungsmittel durch ein VM-Element abgebildet werden können.

6.3.1 Länge des VM-Elements

Für Verbindungen, bei denen stiftförmige Verbindungsmittel die Bauteile aus Holz bzw.
Holzwerkstoffen miteinander verbinden, gibt es verschiedene mögliche Versagensformen.
Eine genaue Beschreibung der zugrundeliegenden Mechanismen gab Johansen [Joh49]
bereits 1949. Das von ihm entwickelte Berechnungsverfahren basiert auf der Anwendung
des oberen Grenzwertsatzes der Plastizitätstheorie. Es wird unterschieden in sechs
verschiedene Mechanismen, bei denen das Versagen entweder im Holz bzw. den
Holzwerkstoffen auftritt, Fließgelenke in den Verbindungsmitteln entstehen oder ein
kombiniertes Versagen eintritt (vgl. Abb. 6.6 und 6.7). Der Mechanismus, bei dem der
kleinste Wert ermittelt wird, entspricht der Traglast der Verbindung. Die Ermittlung
der Tragfähigkeit basiert auf den Lochleibungsfestigkeiten fh,i der beiden Bauteile
und dem Fließmoment des Verbindungsmittels.

Die einzelnen Variablen in den Abbildungen bezeichnen folgende Größen:
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6 Rechnerische Modellierung

Rfh Resultierende der Lochleibungsspannungen [N/mm]
d Dicke des Verbindungsmittels [mm]
Ff Tragfähigkeit der Verbindung: Ff = Rfh · d [N]
ti Dicken der beiden Bauteile [mm]
fh,i Lochleibungsfestigkeit der beiden Bauteile [N/mm2]
β Verhältnis der Lochleibungsfestigkeiten des Holzes und des Beplan-

kungswerkstoffs: β = fh,2
fh,1

[-]
Mpl vollplastisches Moment [Nmm]
a Bereich mit erreichter Lochleibungsfestigkeit – nicht wirksam für

Ff [mm]
b Bereich mit erreichter Lochleibungsfestigkeit – wirksam für Ff [mm]
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Rfh
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Rfh

Ff = fh,1 · t1 · d (6.1)

t1 t2

fh,2

Rfh
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Ff = fh,2 · t2 · d (6.2)

t1 t2

fh,2

Rfh

Rfh

fh,2

fh,1

fh,1

a1 a2a2a1 b1 b2

Ff=
fh,1·t1·d

1+β ·

[√
β+2β2

[
1+ t2

t1
+
(
t2
t1

)2
]

+β3
(
t2
t1

)2
−β
(

1+ t2
t1

)]
(6.3)

Abbildung 6.6: Versagensmechanismen 1 bis 3 nach Johansen [Joh49] für Verbindungen mit
stiftförmigen Verbindungsmitteln

141



6 Rechnerische Modellierung

t1 t2

fh,2
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fh,1

a1a1 b1 b2

Rfh
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Ff = fh,1·t1·d
2+β ·

[√
2β · (1 + β) + 4β·(2+β)·Mpl

fh,1·d·t21
− β

]
(6.4)
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Ff = fh,1·t2·d
1+2β ·

[√
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fh,1·d·t22
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(6.5)
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1+β ·

√
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Abbildung 6.7: Versagensmechanismen 4 bis 6 nach Johansen [Joh49] für Verbindungen mit
stiftförmigen Verbindungsmitteln
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In der [DIN EN 1995-1-1] werden die Gleichungen nach Johansen verwendet und in
zweierlei Hinsicht modifiziert: Zum einen weisen die verschiedenen Materialien unter-
schiedliche statistische Streuungen der Festigkeiten auf. Daher werden Vorfaktoren
eingeführt, die diesen Effekt für die unterschiedlichen Versagensformen berücksichti-
gen. Zum anderen wird eine zusätzliche Steigerung der Tragfähigkeit aufgrund der
Seilwirkung über das Ansetzen eines Teils der Auszugsfestigkeit Rechnung getragen.
Die Tragfähigkeit des VM-Elements wird über die Elementlänge lVME definiert. Zur
Veranschaulichung werden die Beanspruchungen eines Verbindungsmittels entspre-
chend des Versagensmechanismus nach Gleichung 6.6 und diejenigen des VM-Elements
miteinander verglichen.
Abbildung 6.8a zeigt das statische System sowie den Momenten- und Querkraftverlauf
eines Verbindungsmittels zwischen den beiden Fließgelenken für den Versagensme-
chanismus nach Gleichung 6.6. Das Verbindungsmittel ist in den zu verbindenden
Bauteilen eingebettet und die Kräfte werden über die entstehenden Lochleibungs-
spannungen fh übertragen. Mit Entstehen der beiden Fließgelenke sind die für die
Ermittlung der Tragfähigkeit der Verbindung relevanten Längen b1 und b2 somit
definiert als die Bereiche zwischen den Fließgelenken und den Rändern des jeweiligen
Bauteils (Rand mit Kontakt zum benachbarten Bauteil).
In Abbildung 6.8b ist das statische System sowie der Momenten- und Querkraftverlauf
des VM-Elements dargestellt. Die beiden Fließgelenke entstehen hier jeweils in den
Endbereichen. Der wesentliche Unterschied zu dem System nach Abbildung 6.8a ist,
dass die Kräfte nicht linienförmig über die Lochleibung eingeleitet werden, sondern in
Form von Einzellasten auf die äußeren Knoten des Elements einwirken.
Das Momentengleichgewicht für das System in Abbildung 6.8a lautet:

�
∑

MP = 0 : Rfh · d ·
b1

2 −Rfh · d ·
(
b1 + b2

2

)
+ 2 ·Mpl = 0 (6.7)

mit

Rfh = fh,1 · b1 = fh,2 · b2 (6.8)

Daraus ergibt sich unter Einsetzen von Ff = Rfh · d:

Ff = 2 ·Mpl

(b1 + b2)/2 (6.9)

Das Momentengleichgewicht für das System in Abbildung 6.8b lautet:

�
∑

MP = 0 : − Ff · lVME + 2 ·Mpl = 0 (6.10)
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Abbildung 6.8: Vergleich der statischen Systeme und der Momenten- bzw. Querkraftverläufe;
(a) Beanspruchung eines Verbindungsmittels nach Johansen [Joh49] (Gl. 6.6),
(b) Beanspruchung des VM-Elements

Daraus folgt:

Ff = 2 ·Mpl

lVME

(6.11)

Setzt man nun die Gleichungen 6.9 und 6.11 der beiden statischen Systeme gleich, so
ergibt sich:

lVME = b1 + b2

2 (6.12)

Der Vergleich anhand dieses Beispiels zeigt somit, dass die Länge des VM-Elements
lVME für den Versagensmechanismus aus Gleichung 6.6 dem Abstand der Resultieren-
den der Lochleibungsspannungen Rfh entspricht.
Um die Länge des VM-Elements lVME unabhängig von einem bestimmten Versagens-
mechanismus zu bestimmen, muss die Tragfähigkeit der Verbindung Ff bekannt sein.
Für die Ermittlung der Tragfähigkeit wird der beschriebene Ansatz nach Johansen
unter Berücksichtigung der in der [DIN EN 1995-1-1] getroffenen Erweiterungen
empfohlen.
Die Länge des VM-Elements lVME berechnet sich für den allgemeinen Fall aus der
Umformung von Gleichung 6.11 wie folgt:

144



6.3 Parameter des VM-Elements

lVME = 2 ·Mpl

Ff
(6.13)

Damit der Ansatz aus Gleichung 6.13 auch korrekte Ergebnisse liefert, ist auf die
passende Ermittlung des plastischen Moments Mpl zu achten. Der Grund hierfür ist,
dass es sich bei dem plastischen Moment um keinen Parameter handelt, der direkt
in das FE-Modell implementiert werden kann. Die relevanten Parameter, die für
das VM-Element eingegeben werden, sind der E-Modul E, der Durchmesser d und
die Zugfestigkeit fu des Verbindungsmittels. Der ideal-plastische Bereich wird dann
erreicht, wenn die eingegebene Zugfestigkeit erreicht bzw. überschritten wird. Ab
diesem Punkt setzt ein vollständiges Fließen des Querschnitts ein. An den Anfangs-
und Endpunkten der VM-Elemente entstehen somit vollplastische Momente, welche
sich wie folgt berechnen lassen:

Mpl = 1
6 · fu · d

3 (6.14)

6.3.2 Steifigkeit des VM-Elements
Während die Tragfähigkeit der Verbindungsmittel durch die Definition der Länge des
VM-Elements unter Verwendung der rein physikalischen Materialparameter sehr gut
abgebildet werden kann, ist für die Abbildung der realen Steifigkeit im elastischen
Bereich eine Anpassung erforderlich. Dies lässt sich folgendermaßen erklären: Die
Steifigkeit des VM-Elements wird über den Wert des eingesetzten E-Moduls definiert,
welcher für den verwendeten Stahl bei 200.000N/mm2 liegt. Wird der Wert nun
direkt für das Materialgesetz des Verbindungsmittels eingesetzt, führt dies zu einer
erheblichen Überschätzung der Steifigkeit. Grund dafür ist, dass diese nicht nur von dem
Materialverhalten des Verbindungsmittels, sondern auch von dem Materialverhalten
der Rippen und der Beplankung abhängt, in die sich das Verbindungsmittel eindrückt.
Diese Eindrückung kann mitunter deutlich größer sein, als die Verformungen, die
in dem Verbindungsmittel hervorgerufen werden. Um dieser Randbedingung gerecht
zu werden, wird der Steifigkeitsbeiwert κEI eingeführt, der die geringere Steifigkeit
aufgrund der Lochleibung im Holz bzw. Holzwerkstoff berücksichtigt. Im Folgenden
wird daher ein Verfahren vorgestellt, mit dem der Steifigkeitsbeiwert κEI aus einem
vorgegebenen Verschiebungsmodul K berechnet werden kann.
Die Ermittlung des Steifigkeitsbeiwerts κEI aus einem vorgegebenen Verschiebungsmo-
dul K erfolgt auf Basis der Einheitsverformungen (Hermite-Polynome). Die zu diesem
statischen System und der vorhandenen Beanspruchung zugehörige Einheitsverformung
ist in Abbildung 6.9 dargestellt.
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Abbildung 6.9: Eigenschaften des VM-Elements; (a) statisches System mit Darstellung der
Auflagerbedingungen, (b) zugehörige Einheitsverformung

Das Polynom für eine Einheitsverformung in y-Richtung lautet:

ϕ1(x) = 1− 3x2

l2VME

+ 2x3

l3VME

(6.15)

Mit den zugehörigen Ableitungen

ϕ′1(x) = − 6x
l2VME

+ 6x2

l3VME

(6.16)

und

ϕ′′1(x) = − 6
l2VME

+ 12x
l3VME

(6.17)

kann die Steifigkeit K für eine Verformung senkrecht zur Stabachse ausgerechnet
werden. Dies erfolgt durch Ergänzung der Gleichung für einen schubstarren Bernoulli-
Balken (z.B. nach [Lin02]) um den Steifigkeitsbeiwert κEI :

K = κEI ·
EI

l3
·
∫
ϕ′′1(x) · ϕ′′1(x)Tdx (6.18)
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Nach Lösen des Integrals ergibt sich die Steifigkeit zu:

K = 12 · κEI · EI
l3VME

(6.19)

Diese Gleichung wird nun nach κEI umgestellt:

κEI = K · l3VME

12 · EI (6.20)

Für K kann entweder Kser oder Ku nach [DIN EN 1995-1-1] oder eine aus Ver-
suchen abgeleitete Größe Kexp eingesetzt werden. Die Steifigkeit des VM-Elements
ist somit definiert als (EI)VME = κEI · (EI)VM , wobei (EI)VM die Biegesteifigkeit
des Verbindungsmittels ist, die sich aus dem E-Modul des Stahls und dem Flächen-
trägheitsmoments des Kreis- oder Rechteckquerschnitts zusammensetzt. Wichtig an
dieser Stelle ist, dass das Balkenelement mit kubischen Ansatzfunktionen arbeitet.
Vergleichsrechnungen haben gezeigt, dass bei linearen Ansatzfunktionen und sehr
kurzen VM-Elementen Abweichungen der Verformungen von bis zu 40% entstehen
können.

6.3.3 Abbilden der Überfestigkeit von Verbindungsmitteln

Der beschriebene Ansatz ist sehr gut dafür geeignet, eine Schertragfähigkeit von
stiftförmigen Verbindungsmitteln abzubilden, die über die Anwendung von Bemes-
sungsverfahren ermittelt wurde – ohne dass dafür Nebenversuche an Verbindungsmit-
teleinheiten notwendig werden. Alle Eingangswerte entsprechen den physikalischen
Materialparametern. In experimentellen Untersuchungen werden allerdings häufig
höhere Tragfähigkeiten erzielt. Diese Überfestigkeit der Verbindungsmittel hat meh-
rere Ursachen und wird ausführlich von Schick et al. [Sch13] diskutiert. Auch geben
die Autoren Überfestigkeitsbeiwerte für unterschiedliche Kombinationen von Verbin-
dungsmitteln, Holz und Beplankungswerkstoffen an. Alternativ zu diesen Werten
kann die Überfestigkeit auch durch Nebenversuche an Verbindungsmitteln bestimmt
werden. Der Überfestigkeitsbeiwert γVM ergibt sich dann aus der mittleren und der
charakteristischen Tragfähigkeit wie folgt:

γVM = Ff,Rm
Ff,Rk

(6.21)

Falls die Ermittlung der Tragfähigkeit mit Bemessungswerten durchgeführt wurde,
muss Ff,Rk entsprechend durch Ff,Rd ersetzt werden.
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6.3.4 Abbilden mehrerer Verbindungsmittel durch ein
VM-Element

Die Modellierung jedes einzelnen Verbindungsmittels ist bei üblichen Abständen
zwischen 50mm und 150mm sehr aufwendig. Darüber hinaus müssen bei Klammer-
verbindungen jeweils zwei Schafte je Verbindungsmittel modelliert werden. Daher
wurde ein Vorschlag entwickelt, mit dessen Hilfe mehrere Verbindungsmittel durch ein
VM-Element abgebildet werden können. Dies wird durch eine rechnerische Erhöhung
des Durchmessers des VM-Elements erreicht. Grundlage für die Umrechnung ist die
Forderung, dass das entstehende plastische Moment M∗

pl genau der Summe der ein-
zelnen plastischen Momente Mpl,1 der n Verbindungsmittel entspricht, die durch das
neue Element abgebildet werden:

M∗
pl = n ·Mpl,1 (6.22)

Für einen kreisförmigen Vollquerschnitt errechnet sich das plastische Moment entspre-
chend Gleichung 6.14 zu:

Mpl = 1
6 · fu · d

3

Durch Einsetzen in Gleichung 6.22 ergibt sich:

1
6 · fu · d

∗3 = n · 1
6 · fu · d

3
1

⇒ d∗ = 3
√
n · d3

1 (6.23)

mit

M∗
pl plastisches Moment des VM-Elements [Nmm]

n Anzahl der abgebildeten Verbindungsmittel [-]
Mpl,1 plastisches Moment eines einzelnen Verbindungsmittels [Nmm]
d∗ Durchmesser des VM-Elements [mm]
fu Zugfestigkeit [N/mm2]
d1 Durchmesser eines einzelnen Verbindungsmittels [mm]

Die Veränderung des Durchmessers hat auch einen Einfluss auf die Steifigkeit der
VM-Elemente. Daher muss anschließend auch der Steifigkeitsbeiwert κ∗EI entsprechend
angepasst werden:
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κ∗EI = K∗ · l3VME

12 · EI∗ (6.24)

mit

I∗ = π

4 ·
(
d∗

2

)4

(6.25)

und

K∗ = n ·K1 (6.26)

6.3.5 Ermittlung von Teilsteifigkeiten aus Bauteilversuchen

Wie bereits zu Beginn des Kapitels beschrieben, kann das Erstellen des FE-Modells
ohne eine Kalibrierung anhand von Versuchen erfolgen. Lediglich die Länge lVME des
VM-Elements wird über eine einfache, mechanisch herleitbare Gleichung ermittelt
(vgl. Abschnitt 6.3.1).
Die Ergebnisse aus dem Rechenmodell zur Steifigkeit der Wandelemente werden um so
genauer, je mehr Kenntnisse über die Steifigkeiten der Verbindungen und der Veranke-
rung bekannt sind. Die Steifigkeit der Verbindungsmittel kann sowohl über normative
Ansätze berechnet als auch anhand von Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten
ermittelt werden. Bei der Ermittlung der Zug- und Drucksteifigkeit der Verankerung
ist die Ausgangssituation etwas komplizierter: Hier liegen, auch aufgrund der Vielzahl
an möglichen Verankerungssystemen, keine normativen Regelungen zur Bestimmung
der Steifigkeiten vor. Zwar gibt es in der Literatur z.B. bei Görlacher et al. [Gör99]
Angaben zur Steifigkeit bei Schwellenpressungen, allerdings lässt sich die Druckver-
ankerung nicht auf eine reine Schwellenpressung zurückführen: Zum einen wirken
auch die Zuganker mit (wenn auch deutlich weicher als bei einer Zugbeanspruchung),
zum anderen sind die Schwellen und die Randstiele üblicherweise über selbstbohrende
Schrauben oder vergleichbare Konstruktionen miteinander verbunden, welche ebenfalls
einen erheblichen Einfluss auf die Steifigkeit der Verankerung haben können.
Aus den genannten Gründen kann es sinnvoll sein, die Teilsteifigkeiten anhand von
Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten und Verankerungssystemen zu bestimmen.
Im Folgenden soll nun das Verfahren vorgestellt werden, mit welchem in dieser Arbeit
die Verformungscharakteristik von Verbindungsmitteln und Verankerungselementen
aus Versuchen abgeleitet wurde.
Grundsätzlich wird empfohlen, für die Steifigkeit des VM-Elements auf Kser nach
[DIN EN 1995-1-1] zurückzugreifen, da sich hier eine gute Übereinstimmung mit
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den Versuchsergebnissen zeigte (vgl. Kapitel 7). Da für die Steifigkeit der Verankerung
bisher keine experimentell abgesicherten Bemessungsansätze vorliegen, können für
einen ersten Ansatz die in Abschnitt 7.1.5 aus Versuchsergebnissen abgeleiteten
Steifigkeitswerte Kc und Kt verwendet werden.

Ermittlung der Steifigkeit des VM-Elements
Wenn die Steifigkeit eines Verbindungsmittels anhand von Versuchen an Verbindungs-
mitteleinheiten bestimmt werden soll, können unterschiedliche Verfahren verwendet
werden. In Kapitel 4 wurden einige dieser Varianten vorgestellt. Die größte Plausibilität
und Durchgängigkeit hat die Vorgehensweise nach Kobayashi und Yasumura [Kob11]
unter Berücksichtigung der Energieäquivalenz (vgl. Abschnitt 4.1.2), weshalb diese bei
der Validierung des FE-Modells verwendet und generell empfohlen wird. Abbildung
6.10 zeigt ein Beispiel für die auf diese Weise ermittelte Steifigkeit eines Versuchskör-
pers mit zwölf Nägeln. Die Steifigkeit pro Verbindungsmittel beträgt dementsprechend
ein Zwölftel dieses Wertes.
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Abbildung 6.10: Beispiel für eine Last-Verformungskurve eines zyklischen Versuchs an Ver-
bindungsmitteleinheiten mit zwölf Nägeln mit äquivalenter bilinearer Ver-
einfachung

Ermittlung der Zug- und Drucksteifigkeit der Verankerung
Vergleicht man die Verformungen der Verankerung von Holzrahmenwänden unter einer
Zugbeanspruchung mit denen aus einer Druckbeanspruchung, so stellt man fest, dass
diese grundlegend verschieden sind. Während das Trag- und Verformungsverhalten
unter Zugbeanspruchung – bei planmäßigem Versagen der Verbindungsmittel zwischen
Zuganker und Stiel – den aus Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten bekannten
Verlauf aufweist, steigert sich die Last unter Druckbeanspruchung schon bei sehr kleinen
Verformungen erheblich. Auch hier kann ein anschließendes quasi plastisches Verhalten
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beobachtet werden – eine abfallende Last stellt sich allerdings nicht ein. Abbildung 6.11
zeigt das Trag- und Verformungsverhalten eines Verankerungsdetails unter zyklischer
Zug- und Druckbeanspruchung. Für den Zugbereich wird auch hier das Verfahren nach
Kobayashi und Yasumura [Kob11] zur Bestimmung der Steifigkeit verwendet. Dieses
Verfahren kommt im Druckbereich aufgrund des fehlenden Lastabfalls allerdings nicht
infrage: Hier wird daher die zwischen 10% und 40% der maximalen Last ermittelten
Sekantensteifigkeit Ksek verwendet.
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Abbildung 6.11: Beispiel für eine Last-Verformungskurve eines zyklischen Verankerungsver-
suchs mit Ermittlung der Zug- und Drucksteifigkeiten

6.4 Kontaktbedingungen, Verankerung und
Lasteinleitung

In diesem Abschnitt werden die Auflagerbedingungen der Verankerung, die Kontaktbe-
dingungen zwischen den einzelnen Bauteilen und die Art der Lasteinleitung erläutert.
Eine Übersicht hierzu ist in Abbildung 6.12 dargestellt.

6.4.1 Horizontalverankerung

Die Wandelemente müssen im FE-Modell gegen horizontale Verschiebungen verankert
werden. Dies erfolgt, wie in den durchgeführten Versuchen mit stirnseitiger Veranke-
rung, über die stirnseitige Festhaltung der Schwelle (vgl. A1 in Abb. 6.12). Außerdem
wird eine Verschiebung der Rippen in der Ebene durch entsprechende Festhaltungen
der Schwelle und des Rähms verhindert (vgl. A2 und A3 in Abb. 6.12).
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Abbildung 6.12: Isometrische Darstellung des statischen Systems einer Holzrahmenwand
mit Verankerung, Lasteinleitung und Kontaktbedingungen

6.4.2 Druck- und Zugverankerung

Die Schwellenpressung und die Zugverankerung werden über in y-Richtung orientierte
Federelemente modelliert, die nichtlineares Trag- und Verformungsverhalten in Druck-
und Zugrichtung abbilden können (vgl. K1 und K2 in Abb. 6.12). Die Eingabe erfolgt
über eine Kraft-Verformungskennlinie, die sowohl auf analytischen Ansätzen als auch
auf Verankerungsversuchen beruhen kann.

6.4.3 Kontakt zwischen Rippen, Beplankung und VM-Elementen

Schwelle und Rähm werden als durchlaufende Balken modelliert, die gelenkig mit den
Stielen verbunden sind (vgl. Abb. 6.12). Der Kontakt zwischen den VM-Elementen
und der Beplankung auf der einen und den Rippen auf der anderen Seite ist biegesteif,
wie bereits zu Beginn des Kapitels erläutert wurde.
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6.4.4 Kontakt und Reibung bei Plattenstößen

Bei Holzrahmenwänden, deren Beplankung aus mehr als einer Platte besteht, kann der
Kontakt der Beplankungsplatten untereinander grundsätzlich zu einer Beeinflussung
des globalen Trag- und Verformungsverhaltens der Wandelemente führen. Auf eine
Modellierung dieser Kontaktbedingungen wird im entwickelten FE-Modell verzichtet.
Die Gründe hierfür sind folgende:

• Ob eine Beeinflussung stattfindet und wie groß diese ist, hängt von einer Reihe
von Randbedingungen ab. Wenn zwischen den Beplankungsplatten eine kleine
Fuge ausgebildet wird, entsteht kein Kontakt bzw. es sind dafür große Verformun-
gen notwendig, so dass davon ausgegangen werden kann, dass keine Beeinflussung
stattfindet.

• Wenn die Beplankungsplatten ohne Fuge angebracht sind, ist die Beeinflus-
sung abhängig von der auf den Kontaktstoß einwirkende Normalkraft und dem
Reibungsbeiwert µ. Vessby und Källsner (vgl. Abschnitt 3.2) modellierten den
Kontaktstoß über Federelemente und kamen zu dem Ergebnis, dass die Nor-
malkräfte auf den Kontaktstoß sehr klein sind (je nach Verankerungssituation
zwischen 1 kN und 6 kN). Wenn dieser Effekt aufgrund der Vollständigkeit
dennoch modelliert werden soll, ist die Größe des Reibungsbeiwerts µ eine wei-
tere Unbekannte. Veröffentlichungen zu Reibungsbeiwerten für einen Kontakt
der Stirnflächen von Beplankungswerkstoffen sind dem Autoren dieser Arbeit
nicht bekannt – die Ermittlung von aussagekräftigen Werten würde daher die
Durchführung von zusätzlichen Nebenversuchen voraussetzen.

• Eigene numerische Untersuchungen an vereinfachten Wandelementen, bei denen
die Beplankungsplatten mit Volumenelementen modelliert wurden, zeigten für
angenommene Reibungsbeiwerte von µ = 0, 5 und µ = 1, 0 ebenfalls keinen
erkennbaren Einfluss des Kontakts der Beplankungsplatten untereinander auf
das globale Trag- und Verformungsverhalten der Wandelemente.

• Ein Anspruch an das entwickelte FE-Modell ist es, möglichst einfache und
allgemein verfügbare Elementtypen zu verwenden, die auch in kommerziellen
Programmen verfügbar sind. Eine Modellierung der Kontaktbedingungen würde
diesem Anspruch nicht gerecht werden.

6.4.5 Auflast und Horizontalbeanspruchung

Die auf das Wandelement einwirkende Auflast wird als Linienlast ny in das Rähm
eingeleitet (vgl. Abb. 6.12). Erst nach Aufbringung der Auflast erfolgt die Einleitung
der Horizontalverformung ux.

153





7 Validierung des FE-Modells

7.1 Vergleich der einzelnen Modellierungsstufen

In diesem Abschnitt werden die Ergebnisse der Modellierung, wie sie in Kapitel 6
beschrieben wurden, auf unterschiedlichen Tiefen miteinander verglichen. Es wird
gezeigt, welchen Einfluss die vorgeschlagenen Parameter auf die Modellierung des
globalen Trag- und Verformungsverhaltens der Wandelemente haben. Dafür werden die
Last-Verformungskurven aus der FE-Modellierung mit denen aus den entsprechenden
Wandversuchen verglichen. In Abschnitt 7.1.1 wird eine Übersicht und eine kurze
Beschreibung der einzelnen Modellierungsstufen gegeben. In den Abschnitten 7.1.2 bis
7.1.8 werden diese erläutert und die entsprechenden Parameter des VM-Elements und
der Verankerung bestimmt. Die Validierung erfolgt anhand der Wandversuche WL-3.3
und WL-3.4.

7.1.1 Stufen der Modellierung

In Kapitel 6 wurde ein gleichzeitig einfacher und wirkungsvoller Modellierungsansatz
vorgestellt, der durch eine begrenzte Anzahl einfach bestimmbarer Parameter eine gute
Abschätzung des Trag- und Verformungsverhaltens von Holzrahmenwänden ermöglicht.
Welchen Einfluss die einzelnen Parameter auf die Steifigkeit und die Tragfähigkeit
des Modells haben, soll nun Schritt für Schritt gezeigt werden. Tabelle 7.1 gibt einen
Überblick über die Modellierungsstufen.
Die Modelle 1 und 2 zeigen das Grundmodell ohne Kontakt der Rippen untereinander,
das in der Tragfähigkeit die Werte aus der Bemessung nach der Schubfeldmethode
erreicht. Im Gegensatz zu Modell 1 wird in Modell 2 eine reduzierte Steifigkeit des
VM-Elements berücksichtigt. Bei Modell 3 wird eine gelenkige Verbindung der Rippen
untereinander angesetzt, wie sie bei den Bauteilversuchen vorhanden war. In Modell 4
wurde die Nachgiebigkeit der Verankerung implementiert, welche in den Versuchen an
Verankerungsdetails (vgl. Abschnitt 5.4) ermittelt werden konnte. Bis hierhin wird die
Tragfähigkeit der Verbindungsmittel unterschätzt, da die Überfestigkeit, welche auf
unterschiedliche Phänomene zurückzuführen ist (vgl. Schick et al. [Sch13]), nicht erfasst
wird. Modell 5 berücksichtigt diese über einen entsprechenden Überfestigkeitsbeiwert.
Modell 6 beschreibt, wie zur Vereinfachung des Modellierungsaufwands mehrere
Verbindungsmittel durch ein VM-Element abgebildet werden können.
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M1 M2 M3 M4 M5 M6

reduzierte Steifigkeit der
Verbindung nein ja ja ja ja ja

Verbindung der Rippen nein nein ja ja ja ja

nachgiebige Verankerung nein nein nein ja ja ja

Berücksichtigung der
Überfestigkeit nein nein nein nein ja ja

Abbilden mehrerer VM
durch ein VM-Element nein nein nein nein nein ja

Tabelle 7.1: Übersicht der Modelle 1 bis 6 und der jeweiligen Parameter

7.1.2 Grundmodell (M1)
Modell 1 beschreibt das Grundmodell, welches die Vereinfachungen des Schubfeldmo-
dells im statischen System abbildet. Dies erfolgt durch das Entfernen der Gelenke
im Kontaktbereich der Rippen untereinander. Die benötigten Eingangswerte und
Parameter werden im Folgenden aufgeführt bzw. berechnet. Alle Werte sind auch in
der Übersichtstabelle (vgl. Tab. 7.3) angegeben.
Für die Ermittlung der Länge des VM-Elements lVME werden die charakteristische
Tragfähigkeit eines Verbindungsmittels Ff,Rk nach [DIN EN 1995-1-1] sowie das
vollplastische Moment Mpl nach Gleichung 6.14 benötigt. Die Eingangswerte sind:

• Verbindungsmittel: Nagel

d = 2, 8 mm
l = 65 mm

fu,k = 600 N/mm2

E = 200.000 N/mm2

• Beplankung: OSB/3

t = 18 mm
tpen = 65 mm− 18 mm = 47 mm
ρk,Bp = 550 kg/m3

ρm,Bp = 1, 1 · 550 kg/m3 = 605 kg/m3 (Annahme wie für BSH)

• Rippen: KVH C24

ρk,Hz = 350 kg/m3

ρm,Hz = 420 kg/m3
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Das vollplastische Moment Mpl berechnet sich hieraus wie folgt:

Mpl = 1
6 · 600 N/mm2 · (2, 8 mm)3 = 2195 Nmm

Für die Ermittlung von Ff,Rk ist die Berechnung weiterer Eingangswerte notwendig:

My,Rk = 0, 30 · fu,k · d2,6 (7.1)
= 0, 30 · 600 N/mm2 · (2, 8 mm)2,6

= 2617 Nmm

I = π

4 ·
(
d

2

)4

(7.2)

= π

4 ·
(2, 8 mm

2

)4

= 3, 017 mm4

fh,1 = 65 · d−0,7 · t0,11 (7.3)
= 65 · (2, 8 mm)−0,7 · (18 mm)0,1

= 42, 21 N/mm2

fh,2 = 0, 082 · ρk · d−0,3 (7.4)
= 0, 082 · 350 kg/m3 · (2, 8 mm)−0,3

= 21, 07 N/mm2

β = fh,2
fh,1

= 21, 07 N/mm2

42, 21 N/mm2 = 0, 499 [−] (7.5)

fax,k = 20 · 10−6 · ρk = 20 · 10−6 · 350 kg/m3 = 2, 45 N/mm2 (7.6)

Fax,Rk = fax,k · d · tpen = 2, 45 N/mm2 · 2, 8 mm · 47 mm = 322 N (7.7)
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Bei der Bemessung wird der Versagensmechanismus 6 (vgl. Gl. 6.6) unter Berücksich-
tigung der Anpassungen nach [DIN EN 1995-1-1] maßgebend:

Ff,Rk = 1, 15 ·
√

2 · β
1 + β

·
√

2 ·My,Rk · fh,1,k · d+ Fax,Rk
4 (7.8)

= 1, 15 ·
√

2 · 0, 499
1 + 0, 499 ·

√
2 · 2617 Nmm · 42, 21 N/mm2 · 2, 8 mm + 322 N

4
= 819 N

Die Länge des VM-Elements lVME wird dann anhand von Gleichung 6.13 berechnet:

lVME = 2 ·Mpl

Ff,Rk
= 2 · 2195 Nmm

819 N = 5, 36 mm

7.1.3 Steifigkeit des VM-Elements (M2)
Modell 2 entspricht dem gleichen statischen System, allerdings wird die reduzierte
Steifigkeit des VM-Elements aufgrund der Lochleibung bei der realen Verbindung
berücksichtigt. Für die Steifigkeit wird der Verschiebungsmodul Kser entsprechend
[DIN EN 1995-1-1] angesetzt. Hierfür wird der Mittelwert der Rohdichten über
die Gleichung ρmean = √ρm,Bp · ρm,Hz bestimmt. Da für Holzwerkstoffplatten keine
Normwerte für die mittleren Rohdichten vorliegen, wurde die Rohdichte der OSB-
Platten bestimmt über ρm,Bp = 1, 1 · ρk,Bp. Der gleiche Faktor wird von Colling
u.a. in den Schneider Bautabellen [Gor12] für das ebenfalls industriell gefertigte
Brettschichtholz angegeben.
Die mittlere Rohdichte beträgt:

ρmean = √ρm,Bp · ρm,Hz (7.9)

=
√

605 kg/m3 · 420 kg/m3

= 504 kg/m3

Hieraus folgt für Kser:

Kser = ρ1,5
mean · d0,8

30 = (504 kg/m3)1,5 · (2, 8 mm)0,8

30 = 860 N/mm (7.10)

Daraus ergibt sich nach Gleichung 6.20 folgender Steifigkeitsbeiwert κEI :

κEI = K · l3VME

12 · EI = 860 N/mm · (5, 36 mm)3

12 · 200.000 N/mm2 · 3, 017 mm4 = 0, 0183 [−]
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7.1.4 Kontaktbedingungen der Rippen (M3)

Bei den Wandversuchen war eine Verdrehung zwischen Schwelle und Rähm zu den
Stielen erkennbar, während ein Versagen der genagelten bzw. geschraubten Verbin-
dungen nur in seltenen Fällen beobachtet wurde. Daher wurde der Kontakt zwischen
den Rippen in Modell 3 als gelenkige Verbindung abgebildet. Die Parameter des
VM-Elements bleiben im Vergleich zu Modell 2 unverändert.

7.1.5 Nachgiebigkeit der Verankerung (M4)

Wie bereits in Abschnitt 6.3.5 beschrieben, erfolgt die Ermittlung der Federkennlinie
in Zugrichtung über den bilinearen Ansatz nach Kobayashi und Yasumura [Kob11]
und in Druckrichtung über die Sekantensteifigkeit. In Tabelle 7.2 sind die relevanten
Einzelwerte der Verankerungsversuche HD-sct-1.1 bis -1.4 aufgeführt. Dies umfasst
die Verformung Dy und die Kraft Fy am Fließpunkt und die daraus resultierende Stei-
figkeit Kt für eine Zugbeanspruchung sowie Kc in Druckrichtung (Schwellenpressung).
Abbildung 7.1 gibt die hieraus resultierenden Werte für die Federelemente an (der
Wert für die Zugkraft entspricht dem doppelten Wert aus den Verankerungsversuchen,
da bei den Wandversuchen jeweils zwei Zuganker zur Anwendung kamen). In Modell
4 sind die Nachgiebigkeiten der Verankerung über die Mittelwerte nach Tabelle 7.2
implementiert.

Verankerungsversuch
Dy Fy Kt Kc

[mm] [kN] [kN/mm] [kN/mm]

HD-sct-1.1 7,6 48,5 6,35 -
HD-sct-1.2 10,6 51,8 4,88 158,0
HD-sct-1.3 11,3 56,8 5,05 183,0
HD-sct-1.4 7,2 48,2 6,72 95,8

Mittelwerte 9,2 51,3 5,75 145,6

Tabelle 7.2: Ermittlung der Federkennlinie zur Modellierung der Verankerung aus Versuchs-
ergebnissen
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u [mm]9, 2

102.600
102.601

F [N]

100

−145.000

−1, 0

Abbildung 7.1: Materialgesetz für die Federelemente der Verankerung

7.1.6 Überfestigkeit der Verbindungsmittel (M5)
Als letzter Einflussparameter wird in Modell 5 die Überfestigkeit der Verbindungsmittel
durch den Beiwert γVM erfasst. Für eine Auswahl an Verbindungsmitteln kann der
Überfestigkeitsbeiwert auch direkt aus Schick et al. [Sch13] bestimmt werden. Dies
erfolgt über die Multiplikation der Beiwerte γmat zur Berücksichtigung der Differenz
zwischen charakteristischen Werten und Mittelwerten der Materialien und γmech zur
Berücksichtigung mechanischer Einflüsse wie Reibung, erhöhter Auszugsfestigkeiten
und Modellungenauigkeiten:

γVM = γmat · γmech (7.11)

Allgemein gilt die Beziehung aus Gleichung 6.21 mit Ff,Rm = 1110 N nach Ab-
schnitt 5.3:

γVM = Ff,Rm
Ff,Rk

= 1110 N
819 N = 1, 355 [−] (7.12)

7.1.7 Zusammenstellung der Modellparameter
Tabelle 7.3 enthält die Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und
die Parameter des VM-Elements für die Modelle 1 bis 5 im Überblick. Neben den
Werten sind auch die zugehörigen Formelnummern angegeben. Die entsprechenden
Rechnungen wurden in diesem Abschnitt bereits dokumentiert.
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Bezeichnung Bauteil Formel Wert

d [mm] VM - 2.8
l [mm] VM - 65
fu,k [N/mm2] VM - 600
E [N/mm2] VM - 200.000
t [mm] Beplankung - 18
tpen [mm] Verbindung l − t 47
ρk,Bp/ρm,Bp [kg/m3] Beplankung - 550/605
ρk,Hz/ρm,Hz [kg/m3] Rippen - 350/420
ρmean [kg/m3] Rippen/Bepl. Gl. 7.9 504
Mpl [Nmm] VM Gl. 6.14 2195
My,Rk [Nmm] VM Gl. 7.1 2617
I [mm4] VM Gl. 7.2 3,017
fh,1,k [N/mm2] Beplankung Gl. 7.3 42,21
fh,2,k [N/mm2] Rippen Gl. 7.4 21,07
β [-] - Gl. 7.5 0,499
fax,k [N/mm2] Verbindung Gl. 7.6 2,45
Fax,Rk [N] Verbindung Gl. 7.7 322
Ff,Rk [N] Verbindung Gl. 7.8 819
Kser [N/mm] Verbindung Gl. 7.10 860
Ff,Rm [N] Verbindung Abschnitt 5.3 1110
lVME [mm] VM-Element Gl. 6.13 5,36
κEI [-] VM-Element Gl. 6.20 0,0183
γVM [-] VM-Element Gl. 6.21 1,355
Kt [kN/mm] Verankerung Tab. 7.2 5,75
Kc [kN/mm] Verankerung Tab. 7.2 145,6

Tabelle 7.3: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für die Modelle 1 bis 5
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7.1.8 Abbilden mehrerer Verbindungsmittel durch ein
VM-Element (M6)

Die Abbildung von mehreren Verbindungsmitteln durch ein VM-Element kann den
Modellierungsaufwand deutlich reduzieren. Immerhin wurden bei den hier untersuchten
Wandelementen insgesamt 224 Nägel verwendet – bei den Wänden mit beidseitiger
Beplankung sogar doppelt so viele. Bei den Modellen 6a bis 6d werden je zwei, vier,
acht bzw. sechzehn Verbindungsmittel durch ein VM-Element abgebildet, wobei der
VM-Durchmesser, die Steifigkeit sowie das Flächenträgheitsmoment entsprechend der
Gleichungen 6.23, 6.25 und 6.26 umgerechnet werden müssen:

(n=2) d∗ = 3
√

2 · (2, 8 mm)3 = 3, 528 mm

(n=4) d∗ = 3
√

4 · (2, 8 mm)3 = 4, 444 mm

(n=8) d∗ = 3
√

8 · (2, 8 mm)3 = 5, 6 mm

(n=16) d∗ = 3
√

16 · (2, 8 mm)3 = 7, 056 mm

(n=2) I∗ = π

4 ·
(3, 528 mm

2

)4
= 7, 603 mm4

(n=4) I∗ = π

4 ·
(4, 444 mm

2

)4
= 19, 145 mm4

(n=8) I∗ = π

4 ·
(5, 6 mm

2

)4
= 48, 275 mm4

(n=16) I∗ = π

4 ·
(7, 056 mm

2

)4
= 121, 645 mm4

(n=2) K∗ = 2 · 860 N/mm = 1720 N/mm
(n=4) K∗ = 4 · 860 N/mm = 3440 N/mm
(n=8) K∗ = 8 · 860 N/mm = 6880 N/mm
(n=16) K∗ = 16 · 860 N/mm = 13760 N/mm

Mit den angepassten Werten für I∗ und K∗ werden nun anhand von Gleichung 6.24
die jeweiligen Steifigkeitsbeiwerte ermittelt:
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(n=2) κ∗EI = 1720 N/mm · (5, 36 mm)3

12 · 200.000 N/mm2 · 7, 603 mm4 = 0, 01452

(n=4) κ∗EI = 3440 N/mm · (5, 36 mm)3

12 · 200.000 N/mm2 · 19, 145 mm4 = 0, 01153

(n=8) κ∗EI = 6880 N/mm · (5, 36 mm)3

12 · 200.000 N/mm2 · 48, 275 mm4 = 0, 00914

(n=16) κ∗EI = 13760 N/mm · (5, 36 mm)3

12 · 200.000 N/mm2 · 121, 645 mm4 = 0, 00726

Durch die Reduzierung der Anzahl an VM-Elementen verändert sich auch deren Positi-
on entlang der Rippen bzw. der Beplankungsränder. Abbildung 7.2 zeigt die Positionen
der Verbindungsmittel entsprechend der jeweiligen Anzahl an VM-Elementen für den
allgemeinen Fall (Darstellung für n = 1) und die Varianten n = 4 und n = 16.

n · s2

n · s

n · s

n · s
n · 2s

n · s2

(a)

2s

4s

4s

4s

8s

2s

(b)

8s

16s

8s

16s

16s

8s

(c)

Abbildung 7.2: Positionen der VM-Elemente in Abhängigkeit der Anzahl abgebildeter Ver-
bindungsmittel; (a) für den allgemeinen Fall oder n=1, (b) für n=4, (c) für
n=16

7.1.9 Ergebnisse und Schlussfolgerungen
In Abbildung 7.3 werden die Ergebnisse der Modellierungen gezeigt und mit den
Einhüllenden der Last-Verformungskurven der Wandversuche WL-3.3 und WL-3.4
verglichen.
Modell 1 zeigt noch deutliche Unterschiede im Vergleich zu den Wandversuchen
(vgl. Abb. 7.3a). Durch die Verwendung des Steifigkeitsbeiwertes κEI nähert sich die
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Steifigkeit des Modells 2 schon stark an die Anfangssteifigkeit der Einhüllenden an.
Die Optimierung des statischen Systems durch die gelenkige Verbindung der Rippen
untereinander führt zu einer Steigerung der Tragfähigkeit um 21% und zu einer
geringfügigen Erhöhung der Wandsteifigkeit.
Durch die Berücksichtigung der Steifigkeit der Verankerung in Modell 4 wird die
Wandsteifigkeit reduziert (vgl. Abb. 7.3b). Die Tragfähigkeit bleibt hiervon unbeein-
flusst. In Modell 5 wird der Einfluss des Überfestigkeitsbeiwertes γVM deutlich: Die
Tragfähigkeit steigert sich entsprechend des Wertes von 1,355 um 35,5%. Vergleicht
man die Last-Verformungskurve mit den Einhüllenden der Wandversuche WL-3.3 und
WL-3.4, so zeigt sich eine sehr gute Übereinstimmung im Bereich der Anfangssteifigkeit
bis ca. 50% der Maximallast. Diese wiederum liegt etwas höher als die Maximallasten
des Versuchs WL-3.3 (+17%) und des Versuchs WL-3.4 (+5%).
Das Modell 5 stellt somit eine sehr zufriedenstellende Abbildung des Last-Verformungs-
verhaltens der entsprechenden Wandversuche dar. Ein genaueres „Nachfahren“ der
realen Versuchskurven könnte dadurch erreicht werden, dass das Materialverhalten der
VM-Elemente zwischen dem linear-elastischen und dem ideal plastischen Bereich um
einen Bereich mit reduzierter Steifigkeit ergänzt wird. Es stellt sich dabei allerdings
die Frage, welchen Mehrwert diese zusätzlichen Informationen aus der Modellierung
liefern würden und welcher Aufwand bei der Ermittlung der Eingangsparameter
betrieben werden soll. Der Grundsatz einer ausreichend genauen Modellierung, ohne
die Notwendigkeit von aufwendigen experimentellen Untersuchungen, steht hier im
Vordergrund. Wenn die reduzierte Steifigkeit im Bereich höherer Tragfähigkeiten
von Interesse ist, kann der Steifigkeitsbeiwert κEI auch unter Berücksichtigung von
Ku = 2/3Kser ermittelt werden.
Abbildung 7.3c zeigt, welchen Einfluss das Abbilden von mehreren Verbindungsmitteln
durch ein VM-Element auf die Steifigkeit und die Tragfähigkeit eines Wandmodells hat.
Auf die Veränderung der Positionen der Verbindungsmittel entsprechend der Anzahl
der modellierten VM-Elemente wurde bereits eingegangen (vgl. Abb. 7.2). Da sowohl
die Intensität der Beanspruchung als auch die Beanspruchungsrichtung von der Position
abhängen, kann dies zu Unterschieden im Last-Verformungsverhalten führen. Dieser
Effekt wird umso größer, je mehr Verbindungsmittel durch ein VM-Element abgebildet
werden. Das Modell 6a, bei welchem jedes zweite Verbindungsmittel modelliert wurde
(16 VM-Elemente pro Außenstiel), hat einen nahezu deckungsgleichen Verlauf wie das
Modell 5, bei dem alle Verbindungsmittel durch ein VM-Element abgebildet wurden
(32 VM-Elemente pro Außenstiel). Auch bei einer Reduzierung der VM-Elemente mit
n=4 (Modell 6b, 8 VM-Elemente pro Außenstiel) zeigen sich nur im Übergang vom
elastischen zum plastischen Bereich geringfügige Abweichungen von Modell 5. Bei den
Modellen 6c (n=8, 4 VM-Elemente pro Außenstiel) und 6d (n=16, 2 VM-Elemente
pro Außenstiel) wird deutlich, dass die Reduzierung Grenzen hat – hier sind die
Abweichungen vor allem in der Tragfähigkeit erheblich (vgl. 5% und 15%).
Es wird daher empfohlen, pro Außenstiel mindestens acht VM-Elemente zu verwenden,
wie sie bei Modell 6b (n=4) zur Anwendung kamen.
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7.1 Vergleich der einzelnen Modellierungsstufen
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Abbildung 7.3: Vergleich der Last-Verformungskurven der Modelle 1 bis 6 mit den Ein-
hüllenden der Wandversuche WL-3.3 und WL-3.4 (zugehörige Parameter
s. Tab. 7.3)

165



7 Validierung des FE-Modells

7.2 Vergleich anhand unterschiedlicher
Wandkonfigurationen

In diesem Abschnitt erfolgt die Validierung des FE-Modells anhand von sechs un-
terschiedlichen Wandkonfigurationen. Für den Vergleich werden die Modelle 4 (ohne
Berücksichtigung der Überfestigkeit) und 5 (mit Berücksichtigung der Überfestigkeit)
herangezogen. Bei den OSB-beplankten Wandelementen mit Nägeln werden alle Ver-
bindungsmittel durch jeweils ein VM-Element abgebildet. Bei den GFB-beplankten
Wänden wird jeder Schaft modelliert, d.h. bei gleichem Abstand der Verbindungs-
mittel wird die doppelte Anzahl an VM-Elementen benötigt. Die Ergebnisse werden
mit denen aus den entsprechenden Wandversuchen verglichen. Tabelle 7.4 gibt eine
Kurzübersicht über die Wandkonfigurationen und die zugehörigen Wandversuche.
Ausführlichere Informationen können Kapitel 5 entnommen werden.
Aus der Formulierung in der [DIN EN 1995-1-1] lässt sich nicht eindeutig ableiten,
ob sich die Formel zur Berechnung des Verschiebungsmoduls Kser für Klammern auf
einen Schaft oder auf die gesamte Klammer bezieht (Kser = ρ1,5

m ·d0,8

80 ). Ein Vergleich
mit den Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten und Wandelementen in Kapitel 5
zeigt jedoch deutlich, dass sich diese Formel nur auf einen Schaft beziehen kann.

WK1 WK2 WK3 WK4 WK5 WK6

Versuche
WL-3.3 WL-5.3 WL-3.1 WL-5.1 WL-1.1 WL-2.1

WL-1.2 WL-2.2

WL-3.4 WL-5.4 WL-3.2 WL-5.2 WL-1.3 WL-2.3
WL-1.4 WL-2.4

Beplankung 1×OSB
18mm

1×GFB
18mm

1×OSB
10mm

1×GFB
10mm

2×OSB
18mm

2×GFB
18mm

VM Nagel Klammer Nagel Klammer Nagel Klammer
� –Länge 2,8-65 1,53-55 2,8-65 1,53-55 2,8-65 1,53-55

Abstand [mm] 75mm 75mm 75mm 75mm 75mm 75mm

Tabelle 7.4: Kurzübersicht der Wandkonfigurationen und der zugehörigen Versuche

7.2.1 Modellparameter
Die Materialkennwerte und Modellparameter für die Wandkonfigurationen 1 und 5
entsprechen den Werten aus Abschnitt 7.1 (vgl. Tab. 7.3). Für die Wandkonfigu-
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7.2 Vergleich anhand unterschiedlicher Wandkonfigurationen

rationen 2 und 6 erfolgt die Ermittlung der benötigten Parameter in Tabelle 7.5.
Für die Bemessung der Verbindungen unter Verwendung von Gipsfaserplatten wird,
abweichend von der Gleichung aus Abschnitt 7.1, folgende Formel benötigt:

fh,1 = 7 · d−0,7 · t0,91 (aus ETA-03/0050 [ETA06]) (7.13)

Bei der Verwendung von Klammern anstelle von Nägeln werden für die Ermittlung
des Verschiebungsmoduls Kser pro Klammerschaft folgende Gleichungen verwendet:

My,Rk = 240 · d2,6 (aus [DIN EN 1995-1-1]) (7.14)

Kser = ρ1,5
mean · d0,8

80 (aus [DIN EN 1995-1-1]) (7.15)

Die Ermittlung der Parameter der Wandkonfigurationen 3 und 4 erfolgt analog zu
den Wandkonfigurationen 1 und 5 sowie 2 und 6 und soll hier nicht näher beschrieben
werden. Ein wesentlicher Unterschied ist, dass in beiden Fällen bei der Ermittlung der
Tragfähigkeit der Verbindungsmittel Ff,Rk unter Berücksichtigung der Anpassungen
nach [DIN EN 1995-1-1] Versagensmechanismus 4 (vgl. Gl. 6.4) maßgebend wird:

Ff = 1, 05 · fh,1,k·t1·d2+β ·
[√

2 · β · (1 + β) + 4·β·(2+β)·My,Rk

fh,1,k·d·t21
− β

]
+ Fax,Rk

4 (7.16)

Tabelle 7.6 gibt eine Gesamtübersicht über alle Materialkennwerte, die Ergebnisse aus
Zwischenrechnungen und die Parameter der VM-Elemente für alle sechs Wandkonfigu-
rationen.
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7 Validierung des FE-Modells

Bezeichnung Formel Rechnung Wert

d [mm] - - 1,53
l [mm] - - 55
fu,k [N/mm2] - - 900
E [N/mm2] - - 200.000
t [mm] - - 18
tpen [mm] l − t 55-18 37
ρk,Bp/ρm,Bp [kg/m3] - - 1150/1150
ρk,Hz/ρm,Hz [kg/m3] - - 350/420
ρmean [kg/m3] Gl. 7.9

√
1150 · 420 695

Mpl [Nmm] Gl. 6.14 1
6 · 900 · 1, 533 537

My,Rk [Nmm] Gl. 7.14 240 · 1, 532,6 725
I [mm4] Gl. 7.2 Π

4 ·
(

1,53
2

)4
0,269

fh,1,k [N/mm2] Gl. 7.13 7 · 1, 53−0,7 · 100,9 70,07
fh,2,k [N/mm2] Gl. 7.4 0, 082 · 350 · 1, 53−0,3 25,26
β [-] Gl. 7.5 25,26

70,07 0,361
fax,k [N/mm2] Gl. 7.6 20 · 10−6 · 350 2,45
Fax,Rk [N] Gl. 7.7 2, 45 · 1, 53 · 37 139
Ff,Rk [N] Gl. 7.8 1, 15 ·

√
2·0,361
1+0,361 ·

√
2 · 725 · 70, 07 · 1, 53 + 139

4

365

Kser [N/mm] Gl. 7.15 6951,5·1,530,8

80 322
Ff,Rm [N] Abschnitt 5.3 - 670
lVME [mm] Gl. 6.13 2·537

365 2,94
κEI [-] Gl. 6.20 322·2,943

12·200.000·0,269 0,0127
γVM [-] Gl. 6.21 670

365 1,833

Tabelle 7.5: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für die Wandkonfiguration 2 und 6
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7.2 Vergleich anhand unterschiedlicher Wandkonfigurationen

Bezeichnung WK1/WK5 WK2/WK6 WK3 WK4

d [mm] 2,8 1,53 2,8 1,53
l [mm] 65 55 65 55
fu,k [N/mm2] 600 900 600 900
E [N/mm2] 200.000 200.000 200.000 200.000
t [mm] 18 18 10 10
tpen [mm] 47 37 55 45
ρk,Bp/ρm,Bp [kg/m3] 550/605 1150/1150 550/605 1150/1150
ρk,Hz/ρm,Hz [kg/m3] 350/420 350/420 350/420 350/420
ρmean [kg/m3] 504 695 504 695
Mpl [Nmm] 2195 537 2195 537
My,Rk [Nmm] 2617 725 2617 725
I [mm4] 3,017 0,269 3,017 0,269
fh,1,k [N/mm2] 42,21 70,07 39,80 41,29
fh,2,k [N/mm2] 21,07 25,26 21,07 25,26
β [-] 0,499 0,361 0,529 0,612
fax,k [N/mm2] 2,45 2,45 2,45 2,45
Fax,Rk [N] 322 139 377 169
Ff,Rk [N] 819 365 634 305
Kser [N/mm] 860 322 860 322
Ff,Rm [N] 1110 670 1090 500
lVME [mm] 5,36 2,94 6,92 3,52
κEI [-] 0,0183 0,0127 0,0393 0,0218
γVM [-] 1,355 1,833 1,745 1,638

Tabelle 7.6: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für die Wandkonfigurationen 1 bis 6

169



7 Validierung des FE-Modells

7.2.2 Ergebnisse und Schlussfolgerungen

Die Abbildungen 7.4 und 7.5 zeigen den Vergleich der Ergebnisse aus der FE-
Modellierung mit den Last-Verformungskurven aus den jeweiligen Wandversuchen.
Folgende Beobachtungen und Schlussfolgerungen konnten dabei gemacht werden:

• Bei Verwendung von charakteristischen Materialkennwerten (Modell 4) sind
die Tragfähigkeiten aus der FE-Modellierung ca. 15% höher als die Ergebnisse
nach [DIN EN 1995-1-1]. Dies wurde bereits beim Vergleich der Modelle 2
und 3 in Abschnitt 7.1 beobachtet und kann auf die Verbindung der Rippen
untereinander zurückgeführt werden.

• Die nach [DIN EN 1995-1-1] ermittelten charakteristischen Tragfähigkeiten
liegen im Durchschnitt ca. 40% unter den Maximallasten, die in den Versuchen
erreicht wurden. Die Ergebnisse aus der FE-Modellierung bei Verwendung von
charakteristischen Materialkennwerten erreichen ca. 30% geringere Werte.

• Wenn die Überfestigkeit direkt aus den Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten
abgeleitet wird, liegen die Tragfähigkeiten aus der Modellierung (Modell 5) und
den Wandversuchen dicht beieinander (-8% bis +13%). Nur bei Wandkonfigu-
ration 6 mit beidseitiger GFB-Beplankung wird die Tragfähigkeit um etwa 38%
überschätzt.

• Die in den FE-Berechnungen ermittelte Steifigkeit der Wandelemente zeigt
eine gute Übereinstimmung im vorwiegend elastischen Bereich bis ca. 50% der
Maximallast. Anschließend nimmt die Steifigkeit der Wandelemente bis zum
Erreichen der Maximallast deutlich ab. Für diesen Bereich kann die Ermittlung
der Steifigkeit der Verbindungsmittel über die in [DIN EN 1995-1-1] genannte
Abminderung des Verschiebungsmoduls im Grenzzustand der Tragfähigkeit
(Ku = 2/3 ·Kser) erfolgen.
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7.2 Vergleich anhand unterschiedlicher Wandkonfigurationen
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Abbildung 7.4: Vergleich der Last-Verformungskurven der Wandkonfigurationen 1, 3 und
5 (OSB) mit den Einhüllenden der jeweiligen Wandversuche (zugehörige
Parameter s. Tab. 7.6)
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Abbildung 7.5: Vergleich der Last-Verformungskurven der Wandkonfigurationen 2, 4 und
6 (GFB) mit den Einhüllenden der jeweiligen Wandversuche (zugehörige
Parameter s. Tab. 7.6)
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8 Validierung des FE-Modells –
lokale Effekte

Die Horizontalverformung am Wandkopf, die in den Diagrammen in Kapitel 7 darge-
stellt wurde, setzt sich aus mehreren Anteilen zusammen. An dieser Stelle werden die
einzelnen Anteile mithilfe des FE-Modells ermittelt und mit gemessenen Verformungen
verglichen. In Abschnitt 5.6 wurde die Vorgehensweise beschrieben, wie die Verfor-
mungsanteile mithilfe des optischen Messsystems ermittelt wurden. In den folgenden
Abschnitten werden die Anteile nun Schritt für Schritt miteinander verglichen. In Ab-
schnitt 8.1 erfolgt der Vergleich anhand von Wandkonfiguration 1 (OSB-Beplankung),
während in Abschnitt 8.2 Wandkonfiguration 2 (GFB-Beplankung) zur Anwendung
kommt (vgl. Tab. 7.4). Die Modellierung folgt den Ansätzen des Modells 5 (vgl. Abschn.
7.1).

8.1 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 1 (OSB)

8.1.1 Normalkraftdehnung in den Stielen

In Abbildung 8.1 ist der Verlauf der Dehnungen in den Randrippen aus der Normal-
kraftbeanspruchung dargestellt, der in der FE-Berechnung ermittelt wurde. Obwohl
im Modell die Rippen gelenkig miteinander verbunden sind, entspricht dieser nähe-
rungsweise dem Verlauf, der auch nach dem Schubfeldmodell für die Beanspruchung
der Rippen berechnet wird. Die geringfügige Beanspruchung der Stiele 2, 3 und 4
resultiert aus der Auflast von 10 kN/m.
Abbildung 8.2 zeigt einen Vergleich der Dehnungen in den Stielen 1 und 5 aus dem
Wandversuch und dem FE-Modell. Da im Wandversuch nur die Dehnungen im Bereich
zwischen den Mittelpunkten der angeschraubten Messplatten erfasst werden konnten,
wurden diese mit den entsprechenden Bereichen aus dem FE-Modell gegenübergestellt.
Auch wenn die Dehnungen der Stiele im Wandversuch nicht genau linear verlaufen,
zeigt der Vergleich mit dem FE-Modell bis zum Erreichen der Maximallast eine sehr
gute Übereinstimmung.
Aus den Dehnungen in den einzelnen Rippen des FE-Modells lassen sich die jeweiligen
Längenänderungen wie folgt ermitteln:
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Abbildung 8.1: Verlauf der Dehnungen in den Rippen aus Normalkraftbeanspruchung in
FE-Modell 5

∆u =
l∫

0

εdx (8.1)

Die aus den Dehnungen resultierende Kopfverformung des Wandelements uE setzt sich
aus der geometrie- und richtungsgetreuen Addition der einzelnen Längenänderungen
zusammen:

uE,FEM = uSw + uRä −
h

b
· uS1 + h

b
· uS5 (8.2)

Abbildung 8.3 zeigt den Verlauf der Horizontalkraft in Abhängigkeit der, aus der
Dehnung resultierenden, Kopfverformung. Da die Stiele einem linear-elastischen Mate-
rialverhalten folgen, resultiert auch für die Kopfverformung ein linearer Zusammenhang
zur Horizontalkraft.
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Abbildung 8.3: Darstellung der Horizontalkraft über den Verformungsanteil uE aus Normal-
kraftdehnung in den Rippen (aus FE-Modell 5)
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8.1.2 Schubdehnungen in der Beplankung

Der Vergleich der Schubbeanspruchungen in der Beplankung erfolgt durch das Ge-
genüberstellen der Schubwinkel γ, aus denen sich anschließend auch der Anteil an
der Kopfverformung der Wandelemente ermitteln lässt. Abbildung 8.4 zeigt den Ver-
lauf der Schubwinkel aus der FE-Berechnung (gefüllte Flächen) und der gemessenen
Einzelwerte aus dem Wandversuch (linear verbundene Punkte). Beide wurden pro
Beplankungsplatte an jeweils sechs Pfaden innerhalb der Beplankung erfasst. Auch
hier erfolgte der Vergleich bei einem Verformungsschritt von 60mm.
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Abbildung 8.4: Verlauf der Schubwinkel γ in der Beplankung aus FE-Berechnung (Modell
5) und Versuchsdaten

In beiden Fällen konnten vergleichsweise lineare Verläufe der Schubwinkel entlang der
einzelnen Pfade beobachtet werden. Abweichungen gibt es vor allem in den Randbe-
reichen. Die etwas „zackigen“ Bereiche entlang der beiden mittleren, vertikalen Pfade
resultieren aus den dort angeschlossenen VM-Elementen im Bereich der Innenstiele.
Sieht man sich die Verläufe genauer an und bildet man die Mittelwerte der Schubwin-
kel, dann zeigt sich, dass die gemessenen Werte um ca. ein Drittel unter denen aus
dem FE-Modell liegen. Während Abweichungen bei den Einzelwerten noch auf die In-
homogenität der OSB-Platten zurückgeführt werden können, sollten lokale Effekte auf
die Mittelwerte ganzer Platten keinen erkennbaren Einfluss mehr haben. Ein anderer
Effekt ist hier vermutlich bedeutender: Im FE-Modell wurden die Steifigkeitskennwerte
(E-Modul und G-Modul) aus den Normen und Zulassungen verwendet. Auch wenn es
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8.1 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 1 (OSB)

sich bei diesen um die jeweiligen Mittelwerte handelt, liegt die Vermutung nahe, dass
die tatsächlichen Werte etwas darüber liegen.
Um aus den Mittelwerten der Schubwinkel auf die aus der Schubbeanspruchung der
Beplankung resultierenden Kopfverformung uG zu schließen, werden diese mit der
Höhe der Beplankungsplatten multipliziert:

uG = γ · h (8.3)

Da es sich um sehr kleine Winkel handelt, kann der Schubwinkel direkt eingesetzt
werden ohne den Tangens zu berechnen.
Abbildung 8.5 zeigt den Verlauf der Horizontalkraft in Abhängigkeit von uG. Auch
hier ist der lineare Zusammenhang, der auf das linear-elastische Materialverhalten der
Beplankung zurückzuführen ist, deutlich erkennbar.
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Abbildung 8.5: Darstellung der Horizontalkraft über den Verformungsanteil uG aus Schub-
beanspruchung in der Beplankung (aus FE-Modell 5)

8.1.3 Verformungen der Verbindungsmittel

In Abschnitt 5.6.3 wurde beschrieben, wie mithilfe der optischen Messeinrichtung
die Positionen der Nagelköpfe und -füße und somit die Verformungen der Verbin-
dungsmittel erfasst wurden. Auch wurde beschrieben, auf welche Weise, aus den
horizontalen bzw. vertikalen Anteilen an den Verformungen der Verbindungsmittel,
auf die hieraus resultierenden Kopfverformungen geschlossen werden kann. Beide
Informationen wurden nun verwendet, um die Verformungen der Verbindungsmittel
im FE-Modell anhand der Versuchsergebnisse zu validieren. Dafür wurden aus dem
FE-Modell die Verformungen der signifikanten Verbindungsmittel ausgegeben. Da
sich die VM-Elemente im FE-Modell direkt an den Rändern der Beplankungsplatten
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8 Validierung des FE-Modells – lokale Effekte

befinden (die Rippen werden als eindimensionale Balkenelemente modelliert), werden
auch bei der Auswertung der optischen Messung die Positionen der Verbindungsmittel
an den Beplankungsrändern angenommen.
Die Abbildungen 8.6a und 8.6b zeigen die Verformungen der Verbindungsmittel aus
dem FE-Modell und aus dem Wandversuch bei einer Kopfverformung der Wand von
60mm. Um die Verformungen der Beplankung und der Rippen erkennbar werden
zu lassen, wurden jeweils die Nagelköpfe und -füße linear miteinander verbunden.
Bei der rechnerischen Modellierung sind die Positionen der Nagelköpfe und -füße der
Verbindungsmittel dargestellt, die am dichtesten an den Ecken angeordnet waren. Die
Darstellung der Ecken wurde linear extrapoliert.
Es lässt sich gut erkennen, dass sowohl die Größenordnung der Verformungen als
auch die Verformungsrichtungen bei dem Modell und dem Versuch nahezu identisch
sind. In beiden Fällen sind die resultierenden Verformungen der Verbindungsmittel
in den Eckbereichen größer als in den mittleren Bereichen. Daraus resultiert im
elastischen Bereich eine höhere Beanspruchung in den Ecken. Im plastischen Bereich
sind die Kräfte dort zwar nicht größer, aber das Ablösen der Beplankung bei zyklischen
Versuchen und das Versagen der Verbindungsmittel wird begünstigt. Dies deckt sich
auch mit den Beobachtungen in den experimentellen Untersuchungen.
Tabelle 8.1 gibt eine Übersicht über die Verformungsanteile der Verbindungsmittel
in vertikale bzw. horizontale Richtung. Angegeben sind jeweils nur die Anteile, die
in Achsrichtung der Rippen bzw. entlang der Beplankungsränder verlaufen. Die
resultierende Kopfverformung uVM wurde mithilfe der Gleichung 5.11 ermittelt. Die
Vergleiche sowohl der Einzelwerte als auch der resultierenden Kopfverformung uVM
zeigen eine sehr gute Übereinstimmung der Ergebnisse aus dem FE-Modell und dem
Wandversuch.

Rippe
FEM Versuch

∆ux,FEM [mm] ∆uy,FEM [mm] ∆ux,exp [mm] ∆uy,exp [mm]

Stiel 1 - 10,1 - 11,1
Stiel 3-r - -10,5 - -9,2
Stiel 3-l - 10,7 - 9,7
Stiel 5 - -7,3 - -10,8
Schwelle 5,5 - 5,9 -
Rähm -5,4 - -5,2 -

uVM [mm] 49,42 51,90

Tabelle 8.1: Übersicht der Verformungsanteile der Verbindungsmittel in vertikaler (uy) bzw.
horizontaler (ux) Richtung und resultierende Kopfverformung uVM aus FEM
(Modell 5) und experimentellen Untersuchungen (WL-3.4)
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8.1 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 1 (OSB)

10 mmAusgangspositionen
Positionen der Nagelfüße
Positionen der Nagelköpfe

(a)
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Abbildung 8.6: Verformungen der Verbindungsmittel mit linearer Verbindung der Nagelköpfe
und -füße; (a) aus FEM (Modell5), (b) aus PONTOS (Wandversuch WL-3.4)
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8 Validierung des FE-Modells – lokale Effekte

Abbildung 8.7 zeigt den Verlauf der Horizontalkraft in Abhängigkeit von uVM . Hier
lassen sich sehr gut der lineare Anfangsbereich sowie der plastische Bereich bei großen
Verformungen erkennen. Der abgerundete Übergangsbereich, der trotz des bilinearen
Materialverhaltens der VM-Elemente entsteht, kann darauf zurückgeführt werden,
dass die Verbindungsmittel nicht gleichzeitig den Fließbereich erreichen, sondern zuerst
die Elemente in den Eckbereichen und erst später die in den mittleren Bereichen zu
fließen beginnen.
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Abbildung 8.7: Darstellung der Horizontalkraft über den Verformungsanteil uVM aus den
Verformungen der Verbindungsmittel (aus FE-Modell 5)

8.1.4 Zug/Druck Verankerung

Abbildung 8.8 zeigt den Vergleich der vertikalen Verformungen der Stiele im Bereich
der Verankerung aus Druck- bzw. Zugbeanspruchung aus der FE-Berechnung und
dem Wandversuch. Als Messpunkte bei den Wandversuchen dienten die Mittelpunkte
der unteren Messplatten, welche entsprechend der Beschreibung in Abschnitt 5.6.4
umgerechnet wurden. Bei der FE-Modellierung konnten direkt die unteren Knoten
der Stiele erfasst werden. Während auf der zugbeanspruchten Seite die beiden Ver-
suchskurven dicht beieinander liegen, stellt sich auf der druckbeanspruchten Seite
im Versuch eine im Vergleich zum Rechenmodell deutlich größere Verformung ein.
Da die Federkennlinie der Verankerung anhand der Versuche an Verankerungsdetails
kalibriert wurde, müsste hier eigentlich eine bessere Übereinstimmung erreicht werden.
Die Unterschiede lassen sich vermutlich darauf zurückführen, dass bei den Wandversu-
chen die Schwelle im entsprechenden Bereich zu Versuchsbeginn noch nicht vollständig
auf dem Stahlträger auflag. Denn beim Vergleich muss berücksichtigt werden, dass
zwar die prozentuale Abweichung sehr hoch ist, diese absolut aber bei weniger als
einem Milimeter liegt.
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8.1 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 1 (OSB)
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Abbildung 8.8: Verlauf des Eindrückens bzw. Abhebens der Stiele 1 und 5 im Bereich der
Verankerung aus Druck- und Zugbeanspruchung – Vergleich der Ergebnisse
aus FE-Modell 5 und Wandversuch WL-3.4

Aus der geometrie- und richtungsgetreuen Addition der beiden Anteile aus Zug- und
Druckverformung errechnet sich der Anteil uV A an der Kopfverformung zu:

uV A = h

b
· (uS5 − uS1) (8.4)

Abbildung 8.9 zeigt den Verlauf der Horizontalkraft in Abhängigkeit von uV A. Es lässt
sich neben elastischen Anteilen auch ein plastischer Einfluss erkennen.

8.1.5 Addition der Verformungsanteile

In den vorangegangenen Abschnitten wurden u.a. die verschiedenen Beanspruchungen
in Holzrahmenwänden mithilfe des FE-Modells ermittelt und dahingehend untersucht,
welche Kopfverformungen aus diesen einzelnen Anteilen resultieren. An dieser Stelle
soll nun überprüft werden, ob sich damit die resultierende Kopfverformung hinreichend
genau erklären lässt. Daher werden alle ermittelten Verformungsanteile aufsummiert
und mit der, im FE-Modell ermittelten, Kopfverformung verglichen. Dieser Vergleich
ist in Abbildung 8.10 dargestellt. Beginnend mit dem Verformungsanteil aus den Deh-
nungen in den Rippen, werden nun Schritt für Schritt alle weiteren Verformungsanteile
dazu addiert, bis mit dem Anteil aus den Verformungen der Verbindungsmittel die
Summe aller Verformungsanteile erreicht ist.
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Abbildung 8.9: Darstellung der Horizontalkraft über den Verformungsanteil uV A aus den
Verformungen der Verbindungsmittel (aus FE-Modell 5)
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Abbildung 8.10: Darstellung der Horizontalkraft über die einzelnen Verformungsanteile mit
schrittweiser Aufsummierung und Vergleich mit der Kopfverformung (aus
FE-Modell 5)
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8.2 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 2 (GFB)

Der Vergleich macht deutlich, dass die „reale“ Last-Verformungskurve einen nahezu
identischen Verlauf wie die Summe aller Verformungsanteile aufweist. Damit kann
gezeigt werden, dass die beschriebene Vorgehensweise dazu geeignet ist, die Kopfver-
formung von Holzrahmenwänden auch bei einer gelenkigen Verbindung der Rippen
untereinander den einzelnen Bauteilen zuzuordnen.

8.2 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 2 (GFB)
Neben dem Wandaufbau mit OSB-Beplankung, werden nun die Ergebnisse des Rechen-
modells für eine mit Gipsfaserplatten beplankte Wand mit den Ergebnissen aus dem
entsprechenden Bauteilversuch verglichen. Zur Anwendung kommt Wandkonfiguration
2, deren Parameter bereits in Abschnitt 7.2 erläutert wurden. Die Validierung erfolgt
anhand des Wandversuchs WL-5.3. Für den Vergleich der Dehnung in den Stielen, der
Schubverteilung in der Beplankung sowie der Verformungen der Verbindungsmittel
wurde eine Verformungsstufe von 34mm gewählt. Bei dieser Verformung wurde im
Bauteilversuch die Maximallast von 41,2 kN erreicht.

8.2.1 Normalkraftdehnung in den Stielen

In Abbildung 8.11 ist der Verlauf der Dehnungen in den Stielen aus der Normalkraft-
beanspruchung dargestellt, der in der FE-Berechnung ermittelt wurde. Es lässt sich
ein linearer Verlauf entlang der Randrippen erkennen. Die geringfügige Beanspruchung
der Stiele 2, 3 und 4 resultiert aus der Auflast von 10 kN/m.
Abbildung 8.12 zeigt einen Vergleich der Dehnungen in den Stielen 1 und 5 aus dem
Wandversuch und dem FE-Modell im Bereich zwischen den Punkten N1 und N2 bzw.
N3 und N4 (vgl. Abschnitt 8.1.1). Hier liegen die Dehnungen sowohl auf der zug-
als auch auf der druckbeanspruchten Seite dicht beieinander. Aufällig ist, dass im
FE-Modell aufgrund der Auflast zu Beginn eine Druckbeanspruchung in beiden Stielen
zu sehen ist, diese in der Auswertung des Wandversuchs allerdings nicht zu erkennen
ist.
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8 Validierung des FE-Modells – lokale Effekte
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Abbildung 8.11: Verlauf der Dehnungen in den Rippen aus Normalkraftbeanspruchung im
FE-Modell (Wandkonfiguration 2)
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Abbildung 8.12: Vergleich der Dehnungen in den Stielen 1 und 5 aus dem FE-Modell
(Wandkonfiguration 2) und dem Wandversuch WL-5.3 über den im Versuch
erfassten Bereich
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8.2 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 2 (GFB)

8.2.2 Schubdehnungen in der Beplankung

Abbildung 8.13a zeigt den Verlauf der Schubwinkel γ aus der FE-Berechnung (gefüllte
Flächen) und der gemessenen Einzelwerte aus dem Wandversuch (linear verbundene
Punkte). Beide wurden pro Beplankungsplatte an jeweils sechs Pfaden innerhalb der
Beplankung erfasst.
In beiden Fällen konnten vergleichsweise lineare Verläufe der Schubwinkel entlang der
einzelnen Pfade beobachtet werden. Abweichungen vom linearen Verlauf gab es vor
allem in den Randbereichen. Der Mittelwert der Schubwinkel lag bei dem FE-Modell
bei 6, 1h, während beim Wandversuch nur 4, 4h erreicht wurden.
Im FE-Modell wurden die Steifigkeitskennwerte (E-Modul und G-Modul) aus der
Zulassung verwendet. Um die Unterschiede in den Schubwinkeln näher zu untersuchen,
wurde an drei Versuchskörpern der E-Modul nach [DIN EN 789] bestimmt. Der
Mittelwert lag bei 5.434 N/mm2 und damit um 43% über dem in der Zulassung
angegebenen Wert von 3.800 N/mm2.
Der ermittelte Wert für den E-Modul wurde daraufhin im FE-Modell verwendet.
Außerdem wurde der G-Modul vereinfachend um den gleichen Faktor erhöht. Abbil-
dung 8.13b zeigt den Vergleich der Schubwinkel mit den veränderten Werten für die
Beplankung im FE-Modell. Der Mittelwert reduziert sich von 6, 1h auf 4, 3h und
trifft somit fast exakt den Mittelwert, der in dem Wandversuch ermittelt wurde.
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Abbildung 8.13: Verlauf der Schubwinkel γ in der Beplankung aus FE-Berechnung und
Versuchsdaten; (a) Wandkonfiguration 2 mit E = 3.800 N/mm2, (b) Wand-
konfiguration 2 mit E = 5.434 N/mm2
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8.2 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 2 (GFB)

8.2.3 Verformungen der Verbindungsmittel

Die Abbildungen 8.14a und 8.14b zeigen die Verformungen der Verbindungsmittel aus
dem FE-Modell und aus dem Wandversuch bei einer Kopfverformung der Wand von
34mm. Auch hier wurden die Positionen der Nagelköpfe und -füße linear miteinander
verbunden.
Die Tabelle 8.2 gibt eine Übersicht über die Verformungsanteile der Verbindungsmittel
in vertikale bzw. horizontale Richtung. Angegeben sind jeweils nur die Anteile, die in
Achsrichtung der Rippen bzw. entlang der Beplankungsränder verlaufen.
Das Verhalten ist direkt mit den Ergebnissen aus Abschnitt 8.1.3 vergleichbar:

• Die resultierenden Verformungen und die Verformungsrichtungen sind bei Modell
und Versuch nahezu identisch. Der Vergleich der Einzelwerte zeigt eine gute
Übereinstimmung der Ergebnisse aus dem FE-Modell und dem Wandversuch –
nur die Stiele 3 und 5 weisen Abweichungen von bis zu 30% auf.

• Die Verbindungsmittel in den Ecken sind größeren Verformungen ausgesetzt als
solche in den mittleren Bereichen, was im elastischen Bereich zu einer höheren
Beanspruchung in den Ecken führt und im plastischen Bereich das Ablösen der
Beplankung bei zyklischen Versuchen und das Versagen der Verbindungsmittel
begünstigt.

Rippe
FEM Versuch

∆ux,FEM [mm] ∆uy,FEM [mm] ∆ux,exp [mm] ∆uy,exp [mm]

Stiel 1 - 5,7 - 6,2
Stiel 3-r - -6,2 - -4,2
Stiel 3-l - 5,8 - 4,1
Stiel 5 - -3,8 - -5,9
Schwelle 3,9 - 4,4 -
Rähm -3,8 - -4,0 -

uVM [mm] 29,2 28,8

Tabelle 8.2: Übersicht der Verformungsanteile der Verbindungsmittel in vertikale bzw. hori-
zontale Richtung und resultierende Kopfverformung aus FEM und Wandversuch
WL-5.3
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Abbildung 8.14: Verformungen der Verbindungsmittel mit linearer Verbindung der Nagel-
köpfe und -füße; (a) aus FEM, (b) aus PONTOS (Wandversuch WL-5.3)
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8.2 Vergleich anhand von Wandkonfiguration 2 (GFB)

8.2.4 Zug/Druck Verankerung

Abbildung 8.15 zeigt den Vergleich der vertikalen Verformungen der Stiele im Be-
reich der Verankerung aufgrund der Druck- bzw. Zugbeanspruchung aus der FE-
Berechnung und dem Wandversuch. Als Messpunkte bei den Wandversuchen dienten
die Mittelpunkte der unteren Messplatten, welche entsprechend der Beschreibung in
Abschnitt 5.6.4 umgerechnet wurden. Bei der FE-Modellierung konnten direkt die unte-
ren Knoten der Stiele erfasst werden. Hier fallen die Unterschiede im zugbeanspruchten
Bereich etwas größer aus als auf der Druckseite.
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Abbildung 8.15: Verlauf des Eindrückens bzw. Abhebens der Stiele 1 und 5 im Bereich der
Verankerung aus Druck- und Zugbeanspruchung – Vergleich der Ergebnisse
aus FEM (Wandkonfiguration 2) und Wandversuch WL-5.3

8.2.5 Addition der Verformungsanteile

Abbildung 8.16 zeigt die einzelnen Verformungsanteile, welche mit dem FE-Modell für
die mit Gipsfaserplatten beplankte Wand ermittelt wurden. Die Darstellung erfolgt
in Form einer Aufsummierung der einzelnen Anteile, welche mit der Kopfverformung
aus dem Modell verglichen werden. Die Vorgehensweise zur Ermittlung der einzelnen
Anteile wurde in den Abschnitten 8.1.1 bis 8.1.4 erläutert. Es lassen sich einige
Informationen aus der Darstellung entnehmen:

• Die Anteile aus der Dehnung in den Rippen uE, der Schubdehnung der Beplan-
kung uG und der Verformung der Verankerung uV A zeigen ein nahezu lineares
Verhalten,
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8 Validierung des FE-Modells – lokale Effekte

• die Verbindungsmittel verformen sich hochgradig nichtlinear und
• die Summe der vier Einzelanteile entspricht fast exakt der Kopfverformung des

FE-Modell.
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Abbildung 8.16: Darstellung der Horizontalkraft über die einzelnen Verformungsanteile mit
schrittweiser Aufsummierung und Vergleich mit der Kopfverformung (aus
FE-Modellierung)

8.3 Zusammenstellung der Ergebnisse und
Schlussfolgerungen

Aus dem Vergleich der einzelnen Verformungsanteile aus der FE-Modellierung und den
Wandversuchen für die Wandkonfigurationen 1 und 2 können folgende Erkenntnisse
gewonnen werden:

• Die Normalkraftdehnungen in den Stielen zeigen im validierten Bereich zwischen
den Messplatten der beiden Außenstiele eine sehr gute Übereinstimmung. Die
Verformungen in der Schwelle und dem Rähm wurden nicht verglichen.

• Die Schubdehnungen in der Beplankung zeigen qualitativ sehr ähnliche, überwie-
gend konstante Verläufe (mit Ausnahme der Randbereiche), wobei die Werte aus
den Versuchen im Vergleich zu den Ergebnissen aus der FE-Modellierung um ca.
ein Drittel geringer ausfallen. Für die Wandkonfiguration 2 erfolgte daher eine
ergänzende Modellierung mit experimentell ermittelten Werten für den E-Modul,
welche 43% über den Werten aus der Zulassung lagen. Der Schubmodul wurde
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vereinfachend um den gleichen Faktor erhöht. Dieser Vergleich zeigt im Mittel
eine fast exakte Übereinstimmung der Schubdehnungen, so dass die Ursache für
die betragsmäßigen Abweichungen allem Anschein nach in zu gering angesetzten
E- und G-Moduln liegt.

• Der Vergleich der Verformungen der Verbindungsmittel zeigt sowohl hinsichtlich
der Größenordnungen als auch hinsichtlich der Verformungsrichtungen fast
identische Ergebnisse. Grundsätzlich sind die Verformungen in den Eckbereichen
größer, was im elastischen Bereich zu höheren Beanspruchungen führt und im
plastischen Bereich ein früheres Versagen der Verbindungsmittel begünstigt.
Auch ein stärkeres Ablösen der Beplankung in den Eckbereichen, wie bei den
zyklischen Versuchen beobachtet wurde, liegt wohl hierin begründet.

• Nicht ganz optimal fällt der Vergleich bei den Verformungen im Bereich der
Verankerung aus: Während unter Zugbeanspruchung noch mittlere bis gute
Übereinstimmungen zu beobachten sind, weisen die Verformungen bei einer
Druckbeanspruchung recht deutliche Unterschiede auf. Diese sind allerdings
nur prozentual vergleichsweise hoch, absolut liegen diese unterhalb von einem
Milimeter, was vermutlich auf kleinere Unterschiede bei den Versuchskörpern
zurückgeführt werden kann.

• Die Summierung der einzelnen Verformungsanteile führt zu einer fast exakten
Übereinstimmung mit der ermittelten Kopfverformung (alle Werte wurden aus
dem FE-Modell entnommen). Dieser Vergleich zeigt, dass mit den beschriebenen
Verformungsanteilen auch alle relevanten Verformungsanteile berücksichtigt
wurden.

Allgemein zeigen die Untersuchungen in diesem Kapitel, dass das FE-Modell nicht nur
zur Ermittlung des globalen Trag- und Verformungsverhaltens geeignet ist, sondern
auch die lokalen Effekte in den einzelnen Bauteilen sehr gut abgeschätzt werden
können.
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9.1 Experimentelle Untersuchungen von Becker &
Zeitter (1992)

Die experimentellen Untersuchungen von Becker & Zeitter [Bec92] wurden in Ab-
schnitt 4.4.2 vorgestellt. In diesem Abschnitt werden die Versuche an 1-, 2- und
3-Rastertafeln mithilfe des vorgestellten FE-Modells modelliert und die Ergebnisse
werden miteinander verglichen.

9.1.1 Eingabewerte und Modellparameter
In Tabelle 9.1 sind die Eingabewerte für die FE-Modellierung und die Parameter
des VM-Elements angegeben. Wie bereits in Abschnitt 7.1.3 beschrieben, wurde der
Mittelwert der Rohdichte der Spanplatten auch hier über ρm,sh = 1, 1 ·ρk,sh ermittelt.
Der Überfestigkeitsbeiwert γVM kann nicht direkt ermittelt werden, da der Versuchs-
bericht keine Angaben zu den mittleren Tragfähigkeiten der Klammerverbindungen
enthält. Um einen möglichst realistischen Überfestigkeitsbeiwert abzuschätzen, wurden
die in dieser Arbeit vorgestellten Versuche an Verbindungsmitteleinheiten zugrunde
gelegt. Tabelle 9.2 enthält die charakteristischen Werte sowie die einzelnen Mittelwerte
und den Gesamtmittelwert der Tragfähigkeiten aller Versuche mit vergleichbaren
Klammern (1,53mm–55mm).
Der resultierende Wert von 1,56 wird als Überfestigkeitsbeiwert für die Modellierung
der Versuche von Becker & Zeitter angesetzt. Für eine genauere Betrachtung kön-
nen Versuche an Verbindungsmitteleinheiten mit den hier verwendeten Werkstoffen
durchgeführt werden.

9.1.2 Ergebnisse und Schlussfolgerungen
In Abbildung 9.1 sind die Ergebnisse aus der FE-Modellierung mit den Versuchser-
gebnissen für die 1-, 2- und 3-Raster-Tafeln gegenübergestellt. Die FE-Berechnung
wurde jeweils mit und ohne Überfestigkeitsfaktor durchgeführt. Außerdem sind die
charakteristischen Tragfähigkeiten nach [DIN EN 1995-1-1] angegeben.
Mit dem verwendeten Ansatz des Überfestigkeitsbeiwertes γVM wird die Maximallast
der 3-Raster-Tafel mit dem FE-Modell sehr gut abgebildet. Die Tragfähigkeit der
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Bezeichnung Bauteil Formel Rechnung Wert

d [mm] Klammern - - 1,53
l [mm] Klammern - - 50
fu,k [N/mm2] Klammern - - 800
E [N/mm2] Klammern - - 200.000
t [mm] Beplankung - - 13
tpen [mm] Verbindung l − t 50-13 37
ρk,Bp/ρm,Bp
[kg/m3]

Beplankung - ρm,Bp = 1, 1 · ρk,Bp 650/715

ρk,Hz/ρm,Hz
[kg/m3]

Rippen - - 350/420

ρmean [kg/m3] Rippen/Bepl. Gl. 7.9
√

715 · 420 548
Mpl [Nmm] Klammern Gl. 6.14 1

6 · 800 · 1, 533 478
My,Rk [Nmm] Klammern Gl. 7.14 240 · 1, 532,6 725
I [mm4] Klammern Gl. 7.2 Π

4 ·
(

1,53
2

)4
0,269

fh,1,k [N/mm2] Beplankung Gl. 7.13 65 · 1, 53−0,7 · 130,1 62,38
fh,2,k [N/mm2] Rippen Gl. 7.4 0, 082 · 350 · 1, 53−0,3 25,26
β [-] - Gl. 7.5 25,26

62,38 0,405
fax,k [N/mm2] Verbindung Gl. 7.6 20 · 10−6 · 350 2,45
Fax,Rk [N] Verbindung Gl. 7.7 2, 45 · 1, 53 · 37 139
Ff,Rk [N] Verbindung Gl. 7.8 1, 15 ·

√
2·0,405
1+0,405 ·

√
2 · 725 · 62, 38 · 1, 53+ 139

4

360

Kser [N/mm] Verbindung Gl. 7.15 5481,5·1,530,8

80 225
lVME [mm] VM-Element Gl. 6.13 2·478

360 2,66
κEI [-] VM-Element Gl. 6.20 225·2,663

12·200.000·0,269 0,0066
γVM [-] VM-Element nach [Sch13] MW für Klammern 1,56

Tabelle 9.1: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für die Wandversuche von Becker & Zeitter [Bec92]
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Anzahl Versuchskörper Ff,Rk [N] Ff,Rm [N] γVM [-]

4 st1.53-g18 380 663 1,74
4 st1.53-g10 310 500 1,61
4 st1.53-o18 381 541 1,42
4 st1.53-o10 374 529 1,41

1,56

Tabelle 9.2: Charakteristische und mittlere Tragfähigkeiten aus den Versuchen an Ver-
bindungsmitteleinheiten für Klammern mit d = 1,53mm sowie zugehöriger
Überfestigkeitsbeiwerte γVM

2-Raster-Tafeln wird hingegen um 17%, die Tragfähigkeit der 1-Rastertafel um 22%
unterschätzt. An dieser Stelle sei noch einmal die Besonderheit bei den ermittelten
Tragfähigkeiten in den Wandversuchen erwähnt: Die relative Tragfähigkeit pro Wand-
länge nahm hier mit zunehmender Wandlänge ab. Die Steifigkeit der Wandelemente
ist bei der Modellierung etwas geringer als bei den Wandversuchen. Da aufgrund der
sehr steifen Ausbildung der Zugverankerung keine Nachgiebigkeit der Verankerung
berücksichtigt wurde und die Beplankung und die Rippen ausschließlich ein linear-
elastisches Tragverhalten aufweisen, muss der Unterschied in der Steifigkeit bei den
Verbindungen zwischen Rippen und Beplankung liegen. Hier würden beispielsweise
höhere mittlere Rohdichten des Holzes und der Spanplatten zu einem Anstieg der
Steifigkeit führen.
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Abbildung 9.1: Vergleich der Last-Verformungskurven der Wandversuche mit den Ergebnis-
sen aus der FE-Modellierung mit und ohne Berücksichtigung der Überfes-
tigkeit; (a) 1-Raster-Tafeln, (b) 2-Raster-Tafeln und (c) 3-Raster-Tafel
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9.2 Berechnungsverfahren von Källsner et al. (2006)

In Abschnitt 2.5.1 wurde der Berechnungsansatz von Källsner et al. [Käl95] [Käl01]
für unterschiedliche Wandgeometrien vorgestellt. Eine Validierung des Verfahrens von
Girhammar & Källsner [Gir04a] wurde in Abschnitt 4.4.3 beschrieben. Ein Erweiterung
für Wandgeometrien mit Öffnungen erfolgte durch Källsner & Girhammar [Käl06].
Dieses ist in der Lage, sowohl Wände mit einer Verankerung durch Zuganker als auch
solche mit einer ausschließlichen Verankerung der Schwelle zu berechnen. Das stellt
eine Weiterentwicklung der Berechnungsmethode A nach [DIN EN 1995-1-1] dar,
in der vorausgesetzt wird, dass alle zugbeanspruchten Stiele der Wandelemente direkt
verankert sein müssen. Außerdem werden nach [DIN EN 1995-1-1] Wandabschnitte
mit Öffnungen grundsätzlich nicht berücksichtigt.
An dieser Stelle erfolgt nun die Modellierung eines Wandelements mit Öffnung anhand
einer Wandgeometrie aus Källsner & Girhammar [Käl06]. In einem ersten Schritt (vgl.
Abschn. 9.2.1) wird das Wandelement für eine direkte Verankerung der Stiele mithilfe
von Zugankern modelliert. Die Ergebnisse werden mit denen aus der Berechnung
nach [DIN EN 1995-1-1] und Källsner & Girhammar gegenübergestellt. In einem
zweiten Schritt (vgl. Abschn. 9.2.2) erfolgt die Modellierung für eine ausschließliche
Verankerung der Schwelle. Da dies nach [DIN EN 1995-1-1] nicht zulässig ist, erfolgt
der Vergleich hier nur mit der Berechnung nach Källsner & Girhammar.
Das Wandelement ist in Abbildung 9.2 dargestellt. Es ist 2,50m hoch und hat eine
Länge von 6,25m, wobei der rechte Randabschnitt eine Fensteröffnung aufweist. Es
werden die gleichen Materialparameter verwendet, die schon bei Wandkonfiguration 1
zur Anwendung kamen (vgl. Abschn. 7.2).

2,
50

1,
25

1,25 1,25 1,25 1,25 1,25

A B C

Abbildung 9.2: Wandgeometrie mit Öffnung zum Vergleich der FE-Modellierung mit analy-
tischen Ansätzen
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9 Anwendung des FE-Modells

9.2.1 Wandelement mit Zugankern
Bei der Ermittlung der Tragfähigkeit nach [DIN EN 1995-1-1] wird nur das Wand-
element ohne Öffnungen berücksichtigt:

Fv,Rk,i = Fv,Rk,1 = Ff,Rk · b1 · c1

s
(9.1)

mit:
Ff,Rk = 0, 82 kN
b1 = 5, 0 m
c1 = 1
s = 78, 125 mm (32 Nägel pro Außenstiel)

→ Fv,Rk = 0, 82 kN · 5, 0 m · 1
0, 078125 m = 52, 5 kN (9.2)

Abbildung 9.3 zeigt das statische System sowie die inneren und äußeren Kräfte für die
Berechnungsmethode nach Källsner und Girhammar, bei der auch der Wandabschnitt
mit der Öffnung berücksichtigt wird. Da die zugbeanspruchten Stiele durch Zuganker
verankert sind, werden keine vertikalen Kräfte über die Verbindungsmittel zwischen
Beplankung und Schwelle übertragen. Somit kann in Gleichung 9.3 l1 gleich Null
gesetzt werden:

FRk = Ff,Rk
s
·
[(1

2 · µ · α1 + β1

)
· l1 + l2 + hl

h
· lw

]
(9.3)

mit:
µ = 1, 0 (optionaler Faktor zur Berücksichtigung von Beanspruchungen quer
zur Faser)
α1 = l1

h
= 0 (l1 = 0)

β1 =
n∑
i=0

Vi
fp·h ·

l1−si
l1

= 0 (ohne Berücksichtigung einer Auflast)

s = 78, 125 mm (32 Nägel pro Außenstiel)

l1 = 0 l2= 5,0m lw= 1,25m h = 2,50m hl = 1,25m

FRk = 0, 82 kN
0, 078125 m ·

[(1
2 · 1, 0 · 0 + 0

)
· 0 + 5, 0 m + 1, 25 m

2, 50 m · 1, 25 m
]

= 59, 1 kN
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Fig. 2.  Forces acting on a wall diaphragm with fully anchored bottom rail but without tie-downs. 

The plastic capacity has been attained in the section l1 from the leading stud. 
 
A moment equation with respect to wall element 1 around its lower right corner gives 
 

1
1 1 1

0
( ) 0

2

n

p i i w l
i

lH h f l V l s H hµ
=

− − − − =∑  [11] 

 
 
Using the notations according to equations [5] and [6] the horizontal force H1 is obtained as 
 

1 1 1 1
1( )
2

l
p p w

hH f l f l
h

µα β= + +  [12] 

 
Due to the force contribution Hw it must also be checked that the force H1 can be transferred along 
the top rail to wall element 1, i.e.  
 

1 1pH f l≤  [13] 
 

Abbildung 9.3: Wandelement mit inneren und äußeren Kräften nach Källsner & Girhammar,
aus [Käl06]

Die Parameter des VM-Elements sind in Tabelle 7.3 angegeben (vgl. WK1). Zur
Verankerung der Zugkräfte bei einer wechselseitigen Beanspruchung werden drei
Zuganker verwendet (vgl. A, B und C in Abb. 9.2).
In Abbildung 9.4 ist ein Vergleich zwischen den horizontalen Tragfähigkeiten nach
[DIN EN 1995-1-1], Källsner & Girhammar und dem FE-Modell dargestellt. Es zeigt
sich, dass die Berücksichtigung des kleineren Wandelements nach Källsner & Girham-
mar zu einer Steigerung der Tragfähigkeit um 13% im Vergleich zu [DIN EN 1995-1-1]
führt. Das FE-Modell erreicht um 13% höhere Werte im Vergleich zu Källsner und
Girhammar und um 27% höhere Werte im Vergleich zu [DIN EN 1995-1-1]. Der
Grund hierfür liegt in der Verbindung der Rippen untereinander, wie in Kapitel 7
bereits beschrieben wurde.
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Abbildung 9.4: Vergleich der Ergebnisse nach [DIN EN 1995-1-1], Källsner & Girhammar
und dem FE-Modell für eine Verankerung mit Zugankern

9.2.2 Wandelement mit Verankerung der Schwelle

In diesem Abschnitt wird die gleiche Wandkonfiguration zugrunde gelegt, die bereits
in Abschnitt 9.2.1 vorgestellt wurde. Der Unterschied liegt darin, dass hier keine
Verankerung der Stiele über Zuganker erfolgt, sondern die vertikalen Kräfte über
eine Verankerung der Schwelle abgeleitet werden. Zur Berechnung dient auch hier
Gleichung 9.3:

FRk = Ff,Rk
s
·
[(1

2 · µ · α1 + β1

)
· l1 + l2 + hl

h
· lw

]
(9.4)

mit:
µ = 1, 0 (optionaler Faktor zur Berücksichtigung von Beanspruchungen quer
zur Faser)
β1 =

n∑
i=0

Vi
fp·h ·

l1−si
l1

= 0 (ohne Berücksichtigung einer Auflast)

s = 78, 125 mm (32 Nägel pro Außenstiel)
l1 = h

µ
· (1− κ1) mit κ1 =

n∑
i=0

Vi
fp·h = 0 (ohne Berücksichtigung einer Auflast)

⇒ l1 = 2,50 m
1,0 · (1− 0) = 2, 50 m

α1 = l1
h

= 2,50 m
2,50 m = 1, 0
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FRk = 0, 82 kN
0, 078125 m ·

[(1
2 · 1, 0 · 1, 0 + 0

)
· 2, 50 m + 2, 50 m + 1, 25 m

2, 50 m · 1, 25 m
]

= 45, 9 kN

Die Berechnungsmethode von Källsner & Girhammar basiert auf der Annahme, dass
die abhebenden Kräfte über die Verbindungsmittel zwischen Schwelle und Beplankung
übertragen werden. Im FE-Modell würden daher vertikale Verbindungen zwischen
den zugbeanspruchten Stielen und der Schwelle zu einem ähnlichen Lastfluss wie
bei der Verankerung mit Zugankern führen, bei welchem die Zugkräfte direkt über
die Stiele in die Schwelle geleitet würden. Daher wurde die vertikale Verbindung
bei den zugbeanspruchten Stielen im FE-Modell entfernt. Abbildung 9.5 zeigt einen
Vergleich der horizontalen Tragfähigkeiten nach Källsner & Girhammar und der Last-
Verformungskurve aus der FE-Modellierung. Bei beiden Varianten ist die erreichte
Tragfähigkeit geringer als bei der Verankerung mit Zugankern. Die Maximalkraft des
FE-Modells liegt 31% über dem berechneten Wert nach Källsner & Girhammar.
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Abbildung 9.5: Vergleich der Ergebnisse nach Källsner & Girhammar und dem FE-Modell
für eine Verankerung der Schwelle

9.3 Berechnungsverfahren von Hall (2012)
In Abschnitt 2.5.2 wurden zwei Berechnungsverfahren von Hall [Hal12] vorgestellt. Dies
umfasst zum einen die „Fließverbundmethode“ und zum anderen das „Stab-Verbund-

201



9 Anwendung des FE-Modells

Modell“. Beide Verfahren wendete Hall auf eine 1-Raster-Tafel mit unterschiedlichen
Rahmenbedingungen an:

• Beispiel 1 verzichtet auf eine Verbindung der Rippen untereinander, so dass sich
im Wandelement ein ideales Schubfeld ausbilden kann,

• in Beispiel 2 wird eine gelenkige Verbindung der Rippen untereinander verwendet
und

• in Beispiel 3 wird die Zugverankerung der Stiele durch eine kontinuierliche
Verankerung der Schwelle ersetzt.

Ein Beispiel soll im Folgenden mit dem in dieser Arbeit entwickelten FE-Modell
nachgerechnet und die Ergebnisse sollen miteinander verglichen werden. Bei Beispiel 1
handelt es sich um ein ideales Schubfeld, so dass die Ergebnisse der FE-Berechnung mit
denen der [DIN EN 1995-1-1] identisch sind. Auch die beiden Berechnungsverfahren
von Hall kommen hier zu fast identischen Ergebnissen. Bei Beispiel 3 werden nur sehr
geringe Tragfähigkeiten erreicht, da bei sehr kurzen Wänden auch sehr hohe Zugkräfte
entstehen. Ohne die Verwendung von Zugankern können die wenigen Verbindungsmittel
zwischen Beplankung und Schwelle somit nur geringe Horizontalkräfte übertragen.
Dieses Beispiel erscheint für einen Vergleich daher ebenfalls wenig aussagekräftig.
Somit werden die unterschiedlichen Berechnungsverfahren und das FE-Modell anhand
von Beispiel 2 miteinander verglichen. Hall gibt für seine Berechnungen folgende
Kennwerte an:

• Wandhöhe ×Wandbreite = 2,50m×1,25m
• Rippenhöhe ×Rippenbreite = 160mm×60mm
• E-Modul E = 11.000 N/mm2

• Tragfähigkeit eines Verbindungsmittels Ff,Rk = 635N
• Abstand der Verbindungsmittel s = 50mm
• Verschiebungsmodul der Verbindungsmittel Kser = 500 N/mm2

Für die Eingabe in das FE-Modell werden noch ein Durchmesser d und eine Zugfes-
tigkeit fu der Verbindungsmittel benötigt, aus welchen die Länge des VM-Elements
lVME und der Steifigkeitsbeiwert κEI ermittelt werden. Der Durchmesser d und die
Zugfestigkeit fu können frei gewählt, da über die Berechnung der Länge des VM-
Elements lVME und des Steifigkeitsbeiwerts die vorgegebene Tragfähigkeit und die
Steifigkeit der Verbindungsmittel abgebildet wird (vgl. Kapitel 6). Tabelle 9.3 enthält
alle verwendeten Materialkennwerte, Abmessungen und Parameter im Überblick.
In Abbildung 9.6 werden die Last-Verformungskurve des FE-Modells sowie die bili-
nearen Kurven nach der „Fließverbundmethode“ und der „Stab-Verbund-Modell“ mit
der Tragfähigkeit nach [DIN EN 1995-1-1] verglichen. Es zeigt sich, dass die Be-
rechnung mithilfe des „Stab-Verbund-Modells“ fast zur gleichen Tragfähigkeit kommt
wie die Berechnung nach dem Schubfeldmodell (+2%), während mit der „Fließver-
bundmethode“ ein um 13% höherer Wert erzielt werden kann. Die Maximallast aus
der FE-Modellierung liegt mit +16% in einer vergleichbaren Größenordung. Die
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Bezeichnung Bauteil Formel Rechnung Wert

d [mm] Nagel - - 2,8
fu [N/mm2] Nagel - - 600
E [N/mm2] Nagel - - 200.000
t [mm] Beplankung - - 18
Mpl [N/mm2] Nagel Gl. 6.14 1

6 · 600 · 2, 83 2195
I [mm4] Nagel Gl. 7.2 Π

4 ·
(

2,8
2

)4
3,017

Ff,Rk [N] Verbindung vorgegeben - 635
Kser [N/mm] Verbindung vorgegeben - 500
lVME [mm] VM-Element Gl. 6.13 2·2195

635 6,91
κEI [-] VM-Element Gl. 6.20 500·6,913

12·200.000·3,017 0,0228
γVM [-] VM-Element Gl. 6.21 - 1,0

Tabelle 9.3: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für das Modell von Hall [Hal12]

Steifigkeit nach der „Fließverbundmethode“ wird offensichtlich deutlich überschätzt,
während die Steifigkeit des „Stab-Verbund-Modells“ relativ dicht an den Ergebnissen
der FE-Modellierung liegt.
Der Vergleich zeigt gute Ergebnisse der „Fließverbundmethode“ hinsichtlich der Trag-
fähigkeit und eine nur geringfügige Überschätzung der Steifigkeit bei dem „Stab-
Verbund-Modell“.
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Abbildung 9.6: Vergleich der Ergebnisse nach Hall, [DIN EN 1995-1-1] mit dem FE-Modell

9.4 Experimentelle Untersuchungen von Sartori et al.
(2012)

Die experimentellen Untersuchungen von Sartori et al. [Sar12] wurden in Abschnitt 4.4.5
vorgestellt. In diesem Abschnitt werden die Versuche an einer Wandkonfiguration mit
und ohne Öffnung mithilfe des vorgestellten FE-Modells modelliert und die Ergebnisse
werden miteinander verglichen.

9.4.1 Eingabewerte und Modellparameter

In Tabelle 9.4 sind die Eingabewerte für die FE-Modellierung und die Parameter
des VM-Elements angegeben. Wie bereits in Abschnitt 7.1.3 beschrieben, wurde die
Rohdichte der OSB-Platten auch hier über ρm,sh = 1, 1 · ρk,sh ermittelt.
Neben den Versuchen an Wandelementen führten Sartori et al. auch Versuche an
Verbindungsmitteleinheiten und Verankerungsdetails durch (vgl. [Sar13] und [Tom13]).
Dabei wurden unter anderem die Verbindungen und Verankerungen untersucht, die bei
den Wandelementen zur Anwendung kamen. Der Mittelwert für die Tragfähigkeit der
Nagelverbindungen lag bei 1.670N, woraus sich ein Überfestigkeitsbeiwert γVM von 1,89
ergibt. Die Steifigkeit des verwendeten Zugankers betrug im Mittel 3.621N/mm, die
maximale Tragfähigkeit 52,32 kN. Diese Werte wurden im FE-Modell über eine bilineare
Feder berücksichtigt. Die Steifigkeit der Winkelverbinder wurde nicht abgebildet, da
keine Informationen über die Anzahl der verwendeten Winkelverbinder vorlagen.
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9.4 Experimentelle Untersuchungen von Sartori et al. (2012)

Bezeichnung Bauteil Formel Rechnung Wert

d [mm] Rillennägel - - 2,8
l [mm] Rillennägel - - 65
fu,k [N/mm2] Rillennägel - - 600
E [N/mm2] Rillennägel - - 200.000
t [mm] Beplankung - - 15
tpen [mm] Verbindung l − t 65-15 50
ρk,Bp/ρm,Bp
[kg/m3]

Beplankung - ρm,Bp = 1, 1 · ρk,Bp 550/605

ρk,Hz/ρm,Hz
[kg/m3]

Rippen - - 350/420

ρmean [kg/m3] Rippen/Bepl. Gl. 7.9
√

605 · 420 504
Mpl [Nmm] Rillennägel Gl. 6.14 1

6 · 600 · 2, 83 2195
My,Rk [Nmm] Rillennägel Gl. 7.1 0, 3 · 600 · 2, 82,6 2617
I [mm4] Rillennägel Gl. 7.2 Π

4 ·
(

2,8
2

)4
3.017

fh,1,k [N/mm2] Beplankung Gl. 7.3 65 · 2, 8−0,7 · 150,1 41,45
fh,2,k [N/mm2] Rippen Gl. 7.4 0, 082 · 350 · 2, 8−0,3 21,07
β [-] - Gl. 7.5 21,07

41,45 0,508
fax,k [N/mm2] Verbindung Gl. 7.6 50 · 10−6 · 350 6,13
Fax,Rk [N] Verbindung Gl. 7.7 6, 13 · 2, 8 · 50 858
Ff,Rk [N] Verbindung Gl. 6.4 - 886
Kser [N/mm] Verbindung Gl. 7.10 5041,5·2,80,8

30 860
Ff,Rm [N] aus [Sar13] - - 1670
lVME [mm] VM-Element Gl. 6.13 2·2617

886 4,96
κEI [-] VM-Element Gl. 6.20 860·4,963

12·200.000·3,017 0,0145
γVM [-] VM-Element Gl. 6.21 1670

886 1,89

Tabelle 9.4: Materialkennwerte, Ergebnisse aus Zwischenrechnungen und Parameter des
VM-Elements für die Wandversuche von Sartori et al. [Sar12]
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9 Anwendung des FE-Modells

Beide Wandelemente (mit und ohne Öffnung) wiesen die gleichen Materialparameter
und Abmessungen auf und unterschieden sich somit nur hinsichtlich der Öffnung, deren
Abmessung 1,0m×1,0m betrug. Die Anordnung erfolgte mittig in einem Abstand
von 1,0m vom unteren Rand.

9.4.2 Ergebnisse und Schlussfolgerungen

In Abbildung 9.7 sind die Ergebnisse aus der FE-Modellierung mit den Versuchs-
ergebnissen für die Wandelemente mit und ohne Öffnung gegenübergestellt. Die
FE-Berechnung wurde jeweils mit und ohne Überfestigkeitsbeiwert γVM durchgeführt.
Außerdem sind die charakteristischen Tragfähigkeiten nach [DIN EN 1995-1-1] an-
gegeben.
Auffällig bei beiden Versuchen ist, dass das Versagen nicht durch eine Überschreitung
der Tragfähigkeit der Verbindungsmittel eintrat, sondern bereits vorher die Zuganker
versagten. Dies hätte durch die Verwendung des leistungsfähigeren Zugankers „RG“
grundsätzlich verhindert werden können.
Der Vergleich der FE-Modelle mit den Versuchsergebnissen zeigt eine sehr gute
Übereinstimmung der Steifigkeiten (vgl. Abb. 9.7). Bei demWandversuch ohne Öffnung
(vgl. Abb. 9.7a) wurde die maximale Kraft ohne Berücksichtigung der Überfestigkeit um
32% unterschätzt. Mit Berücksichtigung der Überfestigkeit zeigte sich hingegen eine
gute Übereinstimmung (vgl. FEM: 64,8 kN zu Versuch: 70,7 kN). Bei dem Wandversuch
mit Öffnung (vgl. Abb. 9.7b) wurde die Tragfähigkeit ohne Berücksichtigung der
Überfestigkeit um 27% unterschätzt. Mit Berücksichtigung der Überfestigkeit zeigte
sich eine geringfügige Überschätzung um 5%. Der Vergleich mit der Bemessung nach
[DIN EN 1995-1-1] zeigt, dass mithilfe des FE-Modells bei der Wandkonfiguration
ohne Öffnung, eine um 9% höhere Tragfähigkeit berechnet wurde. Ein wesentlich
größerer Unterschied zeigt sich bei der Wandkonfiguration mit Öffnung: Da nach
[DIN EN 1995-1-1] nur die Bereiche ohne Öffnung berücksichtigt werden dürfen,
erreicht das FE-Modell hier eine um 69% höhere Tragfähigkeit.
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Abbildung 9.7: Vergleich der Last-Verformungskurven der Wandversuche mit den Ergebnis-
sen aus der FE-Modellierung mit und ohne Berücksichtigung der Überfes-
tigkeit; (a) Wandversuch ohne Öffnung, (b) Wandversuch mit Öffnung
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10 Zusammenfassung und Ausblick

Das Ziel der vorliegenden Dissertation ist die Entwicklung eines Berechnungsmodells,
mit welchem die Steifigkeit und die Tragfähigkeit von Holzrahmenwänden mithilfe
von allgemein verfügbaren Elementtypen möglichst exakt beschrieben werden kann.
Dabei soll untersucht werden, inwieweit zum Erreichen des Ziels auf experimentelle
Untersuchungen vollständig verzichtet werden kann.
In Kapitel 1 werden die Hintergründe beschrieben, weshalb bei der Bemessung ge-
genüber Erdbebenbeanspruchungen eine Unterschätzung der Tragfähigkeit und eine
Überschätzung der Steifigkeit von Holzrahmenwänden nicht zwangsläufig zu „auf der
sicheren Seite liegenden“ Ergebnissen führt.
In Kapitel 2 werden unterschiedliche Bemessungsverfahren für Holzrahmenwände
vorgestellt und die Ergebnisse mit Versuchsergebnissen verglichen. Es zeigen sich
deutliche Unterschiede, insbesondere bei den ermittelten Steifigkeiten, wobei das
Verfahren aus den Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05], mit Ergänzung um den Anteil
der Zugverankerung, die Anfangssteifigkeit recht gut abbildet.
Eine erste Literaturrecherche gibt einen Überblick über die Entwicklungen bei der
FE-Modellierung von Holzrahmenwänden und es werden unterschiedliche Ansätze
vorgestellt (vgl. Kapitel 3). Es wird deutlich, dass bei der Verwendung von globalen
Federelementen, welche vollständige Holzrahmenwände abbilden, grundsätzlich Ver-
suche an Wandelementen notwendig sind. Werden die einzelnen Verbindungsmittel
mithilfe von lokalen Federelementen modelliert, werden entweder die Tragfähigkeiten
der Wandelemente überschätzt (bei karthesischen Federpaaren) oder die benötig-
ten Federelemente sind in gängigen Berechnungsprogrammen nicht verfügbar (bei
orientierten Federelementen).
Aus diesen Gründen wird ein neues FE-Modell entwickelt, welches die Verbindungs-
mittel mithilfe von lokalen Balkenelementen (VM-Elemente) abbildet, die in allen
gängigen FE-Programmen verfügbar sind (vgl. Kapitel 6). Die benötigten Material-
kennwerte und Parameter basieren auf den charakteristischen Werten aus Normen
und Zulassungen. Wenn Versuche an Verbindungsmitteleinheiten vorliegen, können
die dort erreichten, höheren Tragfähigkeiten mithilfe eines Überfestigkeitsbeiwertes
berücksichtigt werden.
Zur Validierung des Berechnungsmodells wurde eine zweite Literaturrecherche zu
experimentellen Untersuchungen an Verbindungsmitteleinheiten, Verankerungsdetails
und Holzrahmenwänden durchgeführt (vgl. Kapitel 4). Bei den Verbindungsmittel-
einheiten wird deutlich, dass in der Vergangenheit zwar eine Vielzahl an Versuchen
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10 Zusammenfassung und Ausblick

durchgeführt wurde, dass aber auch eine sehr große Bandbreite an möglichen Ver-
suchsaufbauten, verwendeten Materialien und deren Eigenschaften existiert. Bei den
Holzrahmenwänden sind die Unterschiede sogar noch etwas größer: Neben Unterschie-
den in den Wandgeometrien und der Auflast, gibt es im Hinblick auf das Verhalten
unter Erdbebenbeanspruchungen außerdem unterschiedliche Möglichkeiten bei der
Auswertung der Versuchsergebnisse (Ermittlung der Duktilität, der Energiedissipation
usw.). Große Unterschiede existieren im internationalen Vergleich auch bei der Art der
Verankerung, wobei Verankerungsdetails bisher kaum untersucht wurden. Somit ist
eine Vergleichbarkeit der Versuchsergebnisse, trotz der Vielzahl an Veröffentlichungen
zu dieser Thematik, nur sehr eingeschränkt möglich.
Vor diesem Hintergrund wurden im Rahmen des Forschungsprojekts Optimberquake
eigene Versuche an Verbindungsmitteleinheiten, Verankerungsdetails und Holzrah-
menwänden durchgeführt (vgl. Kapitel 5), bei denen der Schwerpunkt auf die, im
mitteleuropäischen Raum üblichen Wandkonfigurationen und eine praxisnahe Veran-
kerung gelegt wurde. Außerdem wurden die lokalen Verformungen in den einzelnen
Bauteilen mithilfe eines optischen Messsystems erfasst, so dass neben dem Vergleich der
globalen Last-Verformungskurven auch die lokalen Effekte in den einzelnen Bauteilen
anhand der experimentellen Untersuchungen validiert werden konnten.
Die Validierung an eigenen Wandversuchen in Kapitel 7 zeigt, dass die Anfangs-
steifigkeit der Wandelemente mithilfe des FE-Modells gut abgeschätzt werden kann.
Bei Verwendung des Verschiebungsmoduls Kser nach [DIN EN 1995-1-1] zeigt sich
insbesondere bis ca. 50% der Maximallast eine sehr gute Übereinstimmung. Auf
Grundlage charakteristischer Eingangsparameter werden Tragfähigkeiten ermittelt,
die im Mittel etwa 15% über den Tragfähigkeiten nach [DIN EN 1995-1-1] liegen.
Dies lässt sich auf das genauere statische System zurückführen, bei welchem die
Rippen gelenkig miteinander verbunden sind. Die rechnerischen Ergebnisse liegen
allerdings dennoch ca. 30% unter den Versuchsergebnissen. Unter Berücksichtigung
des Überfestigkeitsbeiwertes γVM , welcher anhand von Versuchen an Verbindungsmit-
teleinheiten bestimmt wurde, liegen die Abweichungen zwischen den Tragfähigkeiten
aus der FE-Modellierung und den Wandversuchen im Bereich von -8% bis +13% und
sind somit sehr gering. Nur bei einem Wandversuch (Wandkonfiguration 6) wurde die
Tragfähigkeit mit dem FE-Modell um etwa 38% überschätzt.
Der Vergleich der lokalen Verformungen in den einzelnen Bauteilen (vgl. Kapitel 8)
zeigt, dass insbesondere bei der Normalkraftdehnung in den Stielen und bei den
Verformungen der Verbindungsmittel sehr gute Übereinstimmungen erreicht werden.
Die Schubverformungen in der Beplankung weisen qualitativ ebenfalls einen sehr
ähnlichen Verlauf auf. Abweichungen in der Höhe der Werte konnten auf zu geringe
Ansätze für den E- und den G-Modul des Plattenwerkstoffs zurückgeführt werden.
Der Vergleich der Verformungen aus der Verankerung zeigt unter Zugbeanspruchung
eine akzeptable Übereinstimmung. Unter Druckbeanspruchung weichen die Ergebnisse
prozentual recht stark voneinander ab, aufgrund sehr geringer Verformungen liegen
die Abweichungen absolut allerdings bei weniger als einem Milimeter.
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Auch die Anwendung auf experimentelle Untersuchungen und Bemessungsansätze
anderer Autoren in Kapitel 9 unterstreicht die Leistungsfähigkeit des neu entwickel-
ten Berechnungsmodells. Insbesondere die Modellierung von Wandkonfigurationen
mit Öffnungen zeigt nicht nur sehr gute Übereinstimmungen mit den Versuchs-
ergebnissen (vgl. Abschnitt 9.4), sondern macht die Vorteile gegenüber einer Be-
messung nach [DIN EN 1995-1-1] deutlich (vgl. Abschnitt 9.2 und 9.4): Da nach
[DIN EN 1995-1-1] nur Wandbereiche ohne Öffnungen berücksichtigt werden dürfen,
sind die mit dem FE-Modell berechneten Tragfähigkeiten auf Grundlage charakteristi-
scher Eingangsparameter um bis zu 70% höher.
Diese Ergebnisse zeigen, dass das vorgestellte FE-Modell sehr gut geeignet ist, um
das Trag- und Verformungsverhalten von Holzrahmenwänden unter monotonen Bean-
spruchungen abzubilden. Unter Verwendung eines Überfestigkeitsbeiwertes, der direkt
aus Versuchen an Verbindungsmitteleinheiten abgeleitet wird, erreicht das Modell
Tragfähigkeiten, die dicht an den Ergebnissen aus den Wandversuchen liegen. Bei der
Verwendung von charakteristischen Materialkennwerten liegen die Ergebnisse über
den Werten, die bei einer Bemessung nach dem Schubfeldmodell erreicht werden.
Darüber hinaus kann die Steifigkeit der Wandelemente für den vorwiegend elastischen
Anfangsbereich sehr gut abgebildet werden. Auch die lokalen Verformungen in den
einzelnen Bauteilen lassen sich mithilfe des FE-Modells sehr gut zuordnen.
Um die Zielsetzung eines FE-Modells mit allgemein verfügbaren Elementtypen, ohne
die Notwendigkeit einer Durchführung von experimentellen Untersuchungen vollstän-
dig erreichen zu können, wäre die Verfügbarkeit von Überfestigkeitsbeiwerten in einer
Datenbank wünschenswert. Je detaillierter darin unterschiedliche Verbindungskonfigu-
rationen berücksichtigt werden, desto exakter kann das Trag- und Verformungsverhal-
ten von Holzrahmenwänden auf diese Weise abgeschätzt werden. Schick et al. [Sch13]
stellten bereits ein Verfahren zur Ermittlung der Überfestigkeit vor und gaben für eine
Reihe an Versuchskonfigurationen entsprechende Werte an. Weitere Untersuchungen
könnten hier sowohl die Bandbreite an Versuchskonfigrationen erweitern als auch
durch eine größere Versuchsanzahl die statistische Absicherung der Werte optimieren.
Da die Validierung gezeigt hat, dass das FE-Modell auch die lokalen Effekte zutreffend
abbildet, könnten mithilfe des FE-Modells außerdem die Beanspruchungen der Bauteile
bei einer asymmetrischen Verankerung und Wandelementen mit Öffnungen hinsichtlich
möglicher kritischer Stellen näher untersucht werden.
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11 Summary and prospects

The target of this dissertation is the development of an advanced modeling of timber-
framed wall elements, using element types and material formulations which are available
in common FE programs. Both the capacity and the stiffness should be described as
exactly as possible without the necessity of performing experimental tests on wall
elements or connection units.
In chapter 1 a description is given of why an underestimation of the load-bearing capa-
city and an overestimation of the stiffness does not automatically lead to calculation
results which are „on the safe side“.
In chapter 2, different calculation methods for timber-framed wall elements were
analyzed. The comparisons show considerable differences, especially for the stiffness,
whereby the method out of the Erläuterungen zur DIN 1052 [Bla05], completed by
an additional displacement parameter, shows good results for the initial stiffness.
The first part of a literature review gives an overview about the developments in
the modeling of timber-framed wall elements and the most important approaches
are presented (cf. chapter 3). If global spring elements are used to model full wall
elements, experimental tests on wall elements are necessary for calibration. If local
spring elements are used to model every single fastener, either the load bearing capacity
will be overestimated (Carthesian spring pairs) or the element types are not available
in all common FE programs (oriented spring elements).
For this reason, a new FE model was developed using beam elements to model the
fasteners (cf. chapter 6). This type of element is available in all common FE programs.
The input parameters for the materials are based on characteristic values and can be
taken from standards and technical approaches. If test results on connection units
are available, the mean values of the capacities can be taken directly, otherwise an
overstrength factor has to be defined.
The second part of a literature review about experimental tests on connection units,
anchoring units and timber-framed wall elements (cf. chapter 4) was conducted for the
validation of the FE model developed. It becomes clear when looking at the connection
units that many tests have been documented over the last few decades, however,
there are many possible test configurations, materials and material parameters. In
addition, differences in the wall geometries, the upload and the post-processing of
the performance under earthquake loadings exist (calculation of ductility, energy
dissipation, etc.) for timber-framed wall elements. Furthermore, there are considerable
differences in the way of anchoring the wall elements. Interestingly, there have only
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been a few tests on anchoring units carried out so far. This study demonstrates that
a comparison of certain test results cannot easily be done, although there are many
publications regarding this topic.
Based on this background, test series on connection units, anchoring units and timber-
framed wall elements were performed (cf. chapter 5), whereby the focus was on
wall configurations and anchoring situations typical of the construction practice in
central Europe. For the tests on the wall elements, the local deformations in the wall
components were measured using optical measurement devices, so that not only the
global load-displacement characteristics, but also the local effects are available for the
validation of the FE model.
The validation of the FE model by experimental tests on timber-framed wall elements
shows that the initial stiffness can be predicted very well (cf. chapter 7). Excellent
results, especially up to 50% of the maximum force, can be provided using the slip
modulus, Kser, according to [DIN EN 1995-1-1]. Based on characteristic parameters,
the load capacity calculated with the FE model reaches about 15% higher values
compared to [DIN EN 1995-1-1]. The reason for this is the more precise static system,
which considers the hinged connection between the studs and rails. Nevertheless, the
results are about 30% lower compared to test results. Using the overstrength factor,
γVM , defined in tests on connection units, the differences between the FE model and
the test results range between -8% and +13%. Only the capacity of one wall element
(wall configuration 6) was overestimated by about 38%.
The comparison of the local deformations for the different components (cf. chapter 8)
shows very good accordance for the elongation in the studs and rails due to normal
forces and for the deformations of the fasteners. Furthermore, the shear deformations
in the sheathing exhibit comparable characteristics, while the strains show differences
of about 25%. These differences could be assigned to an underestimation of the E- and
G-modulus of the sheathing. The deformations of the anchoring show good accordance
under tensile loadings. The variation in percentages under compression loadings is
comparably high, but the total variation is less than one millimeter.
The application of the model in experimental tests and the calculation methods of other
authors in chapter 9 confirms its quality. The modeling, especially of wall elements with
openings, shows a good accordance with the test results (cf. section 9.4). Furthermore,
the advantages of the FE model become obviously: Because the calculation according to
[DIN EN 1995-1-1] only takes into account the wall elements without openings, the
results from the FE model using characteristic material parameters depict additional
strengths of 70% and more (cf. section 9.2 and 9.4).
These results show that the newly developed FE model is suitable for describing the
load-displacement behavior of timber-framed wall elements under monotonic loadings.
Using an overstrength factor derived from experimental tests on connection units, the
load capacities calculated are close to the test results on wall elements. Using charac-
teristic material parameters, the results of the load capacities are considerable higher
compared to the calculation method according to [DIN EN 1995-1-1]. Furthermore,
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the initial stiffness and the local deformations of the single wall components can be
predicted in good accordance with experimental results.
In order to fully achieve the target of an FE model which uses only types of elements
which are available in common FE programs and input data which is generally
available, a database with overstrength factors for different combinations of fasteners
and sheathing materials would be desirable. The more detailed the configurations
of the connections in the database are, the better the load-displacement behavior
of timber-framed wall elements can be estimated. Schick et al. [Sch13] developed a
method to calculate the overstrength factor and presented values for some specific test
configurations. Further studies could be aimed at increasing the number of different
test configurations and increasing the number of tests for each test configuration for
an optimized statistic validation. Because the validation of the FE model showed that
the local effects can be described correctly, the FE model could be used to analyze
wall elements with both an asymmetric anchorage and openings with regard to critical
parts of the wall elements.
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