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Einfihrung 1

1 Einfihrung

Das Phanomen, da die Nenntragfahigkeit (auf die charakteristische Grofle der Konstruk-
tion (Fliche) bezogene Versagenslast) bei abnehmender BauteilgroBe zunimmt, wird als
Mafstabseffekt bezeichnet. Aufgrund zahlreicher experimenteller und theoretischer Stu-
dien, z.B. von Humphreys (1957), Risch et al. (1962), Leonhardt und Walter (1962),
Kani (1967), Bhal (1968), Hsu (1968), McMullen und Daniel (1972), Taylor (1972), Hil-
lerborg, Modéer und Petersson (1976), Walsh (1976), Walraven (1978, 1990), Chana (1981),
Petersson (1981), Reinhardt (1981 a,b), Hawkins (1984), Iguro et al. (1985), Hillerborg
(1985,1989), Ingraffea (1985), Rots (1988), Reineck (1990) und anderen, ist bekannt, daB
die Bruchlast von Betonbauteilen durch einen MaBstabseffekt beeinflusst wird. Lange Zeit
wurde dieser Mafistabseffekt als Folge der Materialfestigkeit statistisch erklart. Dies geschah
insbesondere aufgrund der Tatsache, dal es bei einer grofileren Konstruktion wahrschein-
licher ist, auf eine Materialstelle mit geringerer Festigkeit zu treffen. Die verschiedenen
Versuchsdaten, die den Mafstabseffekt zum Inhalt haben, wurden im Sinne von Weibulls
Theorie des schwachsten Gliedes interpretiert (z.B. Mihashi und Zaitsev, 1981; Mihashi,
1983). Spater wurde von Bazant (1984,1986); Bazant, Ozbolt und Eligehausen (1994), nach-
gewiesen, dafl immer dann, wenn das Versagen nicht bei beginnender Rifibildung eintritt,
der Mafistabseffekt mit der Energiefreisetzung erklart werden kann. Diese Energiefreisetzung
wird vom Riwachstum hervorgerufen. Weiterhin wurde nachgewiesen, daff die statistische
Verteilung der Brucheigenschaften eines Materials einen vernachlassigbaren EinfluB auf die
Versagenslast hat (Bazant und Xi, 1991).

Die Freisetzung von Dehnungsenergie aufgrund des Riwachstums, das értliche Schadigun-
gen und Instabilitaten hervorruft, fithrt zum MaBstabseffekt. Vor dem lokalen Versagen
ist eine verschmierte Schadigung, die sich hauptsachlich durch Mikroribildung ausdriickt,
ortlich auf eine schmale BruchprozeBzone begrenzt. Die 6rtliche Lokalisierung der Dehnun-
gen wird durch die Freisetzung von gespeicherter Dehnungsenergie aus der Konstruktion
gesteuert. Bei einem groBeren Bauteil wird die Dehnungsenergie aus einem groBeren Bereich
freigesetzt. Dadurch ist die Gesamtenergie, die pro Einheit des RiSfortschritts frei wird,
grofler, obwohl die Nennspannung gleich ist. Da jedoch die Energie, die erforderlich ist, um
eine einheitliche Bruchausdehnung hervorzurufen, naherungsweise von der Groie der Kon-
struktion unabhangig ist, mufl die Nennspannung beim Versagen eines groBeren Bauteils
niedriger sein als bei kleineren Bauteilen, da die Energiefreisetzung genau der Energie ent-
spricht, die zur Bruchbildung erforderlich ist. Diese mechanische Uberlegung gilt nur dann,
wenn ein stabiles RiBwachstum vor Erreichen der Hochstlast einer Beton- Stahlbetonkon-
struktion beliebiger Grofe auftritt.

Wenn die Rifibildung ein Teil des Widerstands des Bauteils ist, hiangt die Nennfestig-
keit nicht nur von den Brucheigenschaften eines Materials, sondern auch von Gréfie und
Form der Konstruktion ab. Durch geometrische Parameter wird namlich in Verbindung mit
der Belastungsart die Freisetzung von Bauteilenergie infolge RiBbildung gesteuert. In der
Ingenieurpraxis existiert eine Vielzahl von Beton- und Stahlbetonbauteilen verschiedenster
Form. Die zugehorigen Versagensmechanismen sind aufgrund von Mehrfachrissen sehr un-



Finfihrung 2

terschiedlich und schwer zu erfassen. AuBierdem ist das Verhalten von Beton in hohem Mafe
nichtlinear, infolgedessen kann sich mit zunehmender Bauteilgroie der Versagensmechanis-
mus andern. Wegen der Komplexitat des Problems ist es daher unwahrscheinlich, da8 ein
allgemeines Gesetz den Mafistabseffekt fiir alle Bauteile beschreibt.

Die zahlreichen in der Literatur vorhandenen Versuchsdaten haben sich als unzulanglich
zum Verstandnis des Phinomens des Mafistabseffekts erwiesen. Da das Bestehen des Maf-
stabseffekts von den meisten Forschern nicht vermutet wurde und andere davon ausgin-
gen, dafl er durch statistische Uber]egungen berticksichtigt und somit Sicherheitsfaktoren
zugeschrieben werden kann, wurde der Mafistabseffekt in der groBen Zahl der experimentel-
len Untersuchungen des sproden Versagens von Betonbauteilen nicht untersucht. Die weni-
gen Studien erforschten auflerdem nur einen ziemlich begrenzten Gréfienbereich und hielten
sich in den meisten Fallen ungliicklicherweise nicht an die Anforderungen der geometrischen
Ahnlichkeit. Infolgedessen wurde der MaBstabseffekt in den meisten Versuchen mit vielen
anderen Effekten vermischt, z.B. mit denen der geometrischen Form, des Bewehrungsgra-
des, dem Durchmesser der Bewehrungsstibe, der Dicke der Betondeckung. Untersuchungen,
die darauf ausgerichtet waren, diese Nebeneffekte herauszufiltern und den MaBstabseffekt
zu isolieren, waren wegen der Streuung der Versuchsergebnisse und dem begrenzten Wissen
iber den EinfluB der anderen Faktoren, welche die Versagenslast bestimmen, von geringem
Wert (siehe z.B. Bazant und Kim, 1984, sowie Bazant und Sun, 1987).

Zu Beginn der achtziger Jahre wurden daher systematische exerimentelle Studien an Be-
tonbauteilen verschiedener Art in die Wege geleitet (Eligehausen et al., 1988; Eligehausen und
Sawade, 1989; Walraven, 1990; Marti, 1989; Wittman, Mihashi und Nomura, 1990; Bocca et
al., 1990; Eligehausen et al. 1992). Zu den ersten Studien, in denen vorgeschlagen wurde,
dafl der MaBstabseffekt nicht nur fiir Probekorper mit Kerben, sondern auch fiir Betonbau-
teile mit Hilfe der Bruchmechanik erklart werden sollte, gehorten die von Hillerborg, Modéer
und Petersson (1976) sowie Reinhardt (1981 a,b). Allerdings ergab die Verwendung der li-
nearelastischen Bruchmechanik in der Studie von Reinhardt (1981a,b) einen MaBstabseffekt,
der fir die meisten praktischen Anwendungen zu stark ist. Die labormaBigen Beweise fiir
einen Mafstabseffekt bruchmechanischer Art sind inzwischen fiir die grundlegenden Formen
eines Sprodversagens von Stahlbetonkonstruktionen sehr umfangreich. Versuchsdaten fir
groflere Bauteile von verschiedenen Anwendungen fehlen jedoch. Da eine Extrapolation auf
der Grundlage der Ergebnisse, die fiir einen begrenzten GroSenbereich erzielt wurden, nicht
moglich ist, sind zusétzliche experimentelle und theoretische Untersuchungen fiir groBere
Konstruktionen unterschiedlicher Art erforderlich.

Das Hauptziel der vorliegenden Arbeit besteht in der ["Iberpriifung der vorhandenen ex-
perimentellen und theoretischen Beweise fiir den MaBstabseffekt und die Festlegung von Kri-
terien zur Einstufung von Beton- und Stahlbetonbauteilen beziiglich des MaBstabseffektes.
Das Problem wird nur vom deterministischen Standpunkt aus behandelt. Gegenwirtig sind
die verfligbaren Versuchsergebnisse fiir verschiedene Anwendungen hauptsichlich aus Ko-
stengrinden auf relativ kleine Konstruktionen beschrankt. Fiir grofiere Bauteile miissen
daher hochentwickelte numerische Verfahren eingesetzt werden, um Hypothesen zu bewei-
sen oder zu widerlegen, die in den Ableitungen von MaBstabsgesetzen Anwendung finden.
Die numerischen Verfahren, die fir die Bruchanalyse verwendet werden, miissen so beschaf-
fen sein, daff die Ergebnisse der Analyse sowohl von der Form als auch von der Grofe der
raumlichen Diskretisierung (Finite- Elemente-Diskretisierung) unabhangig sind. Gegenwartig



Einfihrung 3

sind zwei verschiedene Methoden in Gebrauch: (1) Die Methode der verschmierten Risse und
(2) die Methode der diskreten Risse. Die Anwendung der Methode der diskreten Risse ist in
einer allgemeinen Mehrfachrifisituation schwierig. Daher mu8 die Methode der verschmier-
ten Risse zusammen mit einer realistischen Lokalisierungsbegrenzung Anwendung finden,
die die ortliche Begrenzung einer Schadigung auf ein Nullvolumen verhindert (de Borst,
1991; Bazant, Ozbolt und Eligehausen, 1994). Um den MafBstabseffekt im Falle extrem
grofier Beton- und Stahlbetonbauteile zu untersuchen, wurde die Methode der nichtlokalen
verschmierten Risse auf der Grundlage der Mikrorilwechselwirkung entwickelt und in ein
Finite-Element-Programm eingebaut. Die Methode wird in der vorliegenden Studie naher
beschrieben.

Um die theoretischen Ansatze fiir den MafBistabseffekt, die in den folgenden Abschnitten
besprochen werden, zu kontrollieren, werden Finite-Element-Analysen von verschiedenen
Konstruktionen unterschiedlicher Grofle unter Verwendung eines neuen nichtlokalen Finite-
Element-Programms durchgefiihrt. Einige fir die Praxis typische Fille werden detailliert
untersucht: (1) Dreipunktbiegung von unbewehrten Betonbalken, (2) Stahlbetonbalken, die
durch Dreipunktbiegung belastet werden, (3) Diagonalschubbruch im Falle von schlanken
Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung, (4) Diagonalschubbruch von kurzen Stahlbeton-
balken ohne Schubbewehrung und (5) Ausziehen von Kopfbolzen aus einem unbewehrten
Betonblock. In jedem untersuchten Fall werden die numerischen Ergebnisse mit den vor-
handenen experimentellen Ergebnissen und den Empfehlungen der Bemessungsvorschriften
verglichen. AbschlieBend wird die grundlegende Frage behandelt, ob fiir kleine und grofie
Beton- und Stahlbetonbauteile dieselben Bemessungsregeln und -verfahren angewendet wer-
den konnen.
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2 Beschreibung und Erklarung des Mafistabseffekts

Der MafBstabseffekt ist definiert durch den Vergleich der Nennfestigkeit (Nennspannung beim
Versagen) on geometrisch dhnlicher Bauteile von unterschiedlicher Grofe. Bei zweidimen-
sionaler (2D-) Ahnlichkeit gilt o = ¢, F,/(bd), bei einer dreidimensionalen Ahnlichkeit kann
fir oy = c,F,/d* angegeben werden. Hierbei sind F,, = Héchstlast (Bruchlast), b = Bau-
teildicke, d= charakteristische Gréfle, die als beliebige Bauteilabmessung (zum Beispiel Bal-
kenhohe, Verankerungstiefe usw.) eingesetzt werden kann. Der Beiwert ¢, wird aus Griinden
der Zweckmafligkeit eingesetzt. Man kann ¢, = 1 setzen, oder ¢, so wahlen, daf§ sich fiir oy
eine allgemeingiltige Spannungsformel ergibt. Zum Beispiel kénnen im Falle eines einfach
gelagerten Balkens mit der Spannweite L und einem rechteckigen Querschnitt mit der Hohe
H, der in Feldmitte durch eine Einzellast F belastet ist, folgende Werte angegeben werden:
d = H und ¢, = 3L/2H. In diesem Fall ist oy = 3FL/(2bH2) die maximale elastische
Biegespannung (es ist zu beachten, da L/H und b bei einer 2D-Ahnlichkeit konstant sind).

A Bazant’sches Musstabsgeselz

log (o)

Fliess-  mchilineare

knterium  Bruchmechanik  LEBY

o4 A
T T

log (d)
Abb. 2.1 Von Bazant (1984) vorgeschlagenes Mafistabsgesetz

Der Mafstabseffekt wird als die Abhangigkeit der Nennfestigkeit o von der Bauteilgroie
d (charakteristische Grofie) verstanden. Wenn eine starke Schwankung der Nennfestigkeit ge-
geniber der Bauteilgrole besteht, ist der MaBistabseftekt stark. Nach der Plastizitatstheorie
sowie anderer Theorien, in denen das Materialversagen nur im Sinne von Bruchspannungen
oder Versagensdehnungen gekennzeichnet ist, ist o unabhangig von der Bauteilgréfie, d.h.
es gibt keinen Mafstabseffekt (dies kann z.B. durch elastische oder plastische Formeln fiir
Balken illustriert werden, die Biege-, Schub- oder Torsionskriften unterliegen). Im Gegen-
satz zur Elastizitats- oder Plastizitatstheorie nimmt in der linearelastischen Bruchmechanik
(LEBM), bei der angenommen wird, daB der gesamte BruchprozeB an einer Stelle—der
RiBspitze—auftritt, o im Verhaltnis zu d~'/2 ab. Dies bedeutet, daB sich bei der graphi-
schen Darstellung von log oy tber log d eine Gerade mit der Neigung —1/2 ergibt (Abb. 2.1).
Voraussetzung fir die LEBM ist, da die Rifllange zum Zeitpunkt des Versagens von Kon-
struktionen unterschiedlicher Grofle geometrisch ahnlich ist. Wenn daher die Grundvoraus-
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setzungen der LEBM erfiillt sind, ist der Mafistabseffekt maximal, und fir d — oo gilt
oy — 0.

Um zu verstehen, was der mechanische Hauptgrund fir die Existenz des MaBstabseffekts
ist, wollen wir einfache, geometrisch dhnliche Scheibenkonstruktionen betrachten (Abb. 2.2),
die einer gleichmafligen Zugspannung ausgesetzt sind (Bazant, 1984). Es wird angenommen,
daB die unterschiedlich groen Scheiben jeweils in der Mitte der linken Seite eine Schwach-
stelle aufweisen, von der der Bruch ausgeht. Die Riflspitze kann als Riflband mit einer
bestimmten Breite h angesehen werden. Da das Rifiband annihernd wie eine Materialeigen-
schaft interpretiert werden kann, ist es von der BauteilgroBe unabhangig. Weiterhin wird
angenommen, dafl bei Hochstlast die Linge des Risses, a, proportional zur Scheibendicke
d, d.h. a/d = konstant, ist. Die Bildung eines Rifbands kann man sich folgendermaBen
vorstellen. Die Spannung nimmt ab und die anfingliche Dehnungsenergie mit einer Dichte
0?/(2E) aus den schraffierten Bereichen in Abb. 2.2 wird freigesetzt (E = Elastizitatsmodul
von Beton). Wenn sich der Ri8 um Aa verlangert, kommt die anfangliche Dehnungsenergie,
die in der Riflspitze freigesetzt wird, aus dem gepunkteten Streifen mit der horizontalen Ab-
messung Aa. (Obwohl die Vorstellung von der Spannungsentlastungszone natiirlich nur eine
grobe Annaherung darstellt, ergibt diese Art der Analyse die Formel (2.1) korrekt wieder.
Dies kann mittels der linearelastischen Bruchmechanik kontrolliert werden).

LTIy

RRTIILIL

SRRIRY
d

ERRRRRRRARRS

Abb. 2.2 Riflbandausbreitung, nach Bazant (1984).

Es ist aufschlufireich festzustellen, dal bei einem gréBeren Bauteil die Energie, die bei
einer Riflverlangerung Aa abgegeben wird, grofler ist, obwohl der Wert von on konstant
gehalten wird. Dies ist darauf zuriickzufiihren, daf die Energie (bei a/d = konst.) aus
einem groferen Bereich freigesetzt wird. Da es sich bei der Energie, die in Bruchoberfliche
aufgenommen werden kann, annahernd um eine Materialkonstante handelt und sie gleich
der Bruchenergie des Materials Gy ist, miissen die RiBlinge a und damit der Wert von
on bel einer grofleren Scheibe geringer sein als bei einer kleineren Scheibe. Nur dadurch
kann die Gesamtenergieabgabe gleich bleiben. Das erklart den MaBstabseffekt. Nun 148t
sich die Dehnungsenergie, die aus dem gepunkteten Streifen bei Hochstlast abgegeben wird,

quantitativ zu AW = (hAa + 2kaAa)o}/(2E) bestimmen. Wenn man AW = G;Aa =



Beschreibung und Erklirung des Mafstabseffekts 6

als abgeleitete Energie ansetzt, erhélt man o% [k + 2k(a/d)d] = 2EG;. Nach oy aufgeldst,
ergibt sich (Bazant, 1984):
on = Bfi(1 +8)™"/* (2.1)

mit B = d/do, B = (2EG;/(hf*))""*, fi= Zugfestigkeit und do = hd/(2ak). Dabei ist
d/a = im Falle einer geometrischen Ahnlichkeit konstant. Die obige Beziehung zwischen der
Nennfestigkeit und der ScheibengroBe ist als Bazant’sches MafBstabsgesetz fiir Betonbauteile
(Bazant, 1984) bekannt. Fiir d — 0 verschwindet der MafSstabseffekt, fiir d — oo ist der
MaBstabseffekt am starksten (LEBM). Hierbei ist jedoch zu beachten, da8f dies nur gilt, wenn
die Bedingung der Proportionalitdt der Rifllange bei Hochstlast annahernd erfiillt ist.

Das obige einfache Beispiel beweist, dal der MaBstabseffekt durch die Energiefreisetzung
infolge der Rifibildung hervorgerufen wird. Wenn ein ausgedehntes Rifwachstum vor dem
Erreichen der Bruchlast moglich ist, muff es einen MafBstabseffekt geben. Im Gegensatz
dazu gibt es keinen Einfluf} der Gré8e des Bauteils, wenn die Konstruktion bei beginnender
Rifibildung versagt. Fir praktische Anwendungen ist es daher wichtig zu untersuchen, bei
welchen Beton- bzw. Stahlbetonbauteilen ein ausgedehntes Riflwachstum vor Erreichen der
Hochstlast in Abhangigkeit ihrer GroSe moglich ist. Da die meisten Beton- und Stahlbeton-
bauteile aber nicht nur an einer einzelnen Stelle reifien, sondern sich ein RiBbild mit mehreren
Rissen einstellt, gestaltet sich diese Untersuchung als schwierig. Sowohl das Auftreten als
auch das Wachstum der Risse hangen in hohem Mafie von der Bauteilgrofie und -geometrie
sowie vom Bewehrungsgrad und der Bewehrungsanordnung ab.
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3 Uberblick iiber vorliegende Beweise fiir den

Maf3stabseffekt

Die Existenz des Mafistabseffekts ist mittlerweile anhand von experimentellen und theore-
tischen (numerischen) Untersuchungen gut belegt. Die vorliegenden, in der Vergangenheit
durchgefihrten Studien lassen sich wie folgt kurz zusammenfassen. Fir alle Beispiele werden
die Versuchs- und/oder die rechnerischen Ergebnisse mit dem Bazant’schen MaBstabsgesetz
(Gl. 2.1) verglichen. Die Konstanten B und dy werden mittels linearer Regression aus den
Versuchsdaten errechnet.

3.1 Versuchsergebnisse

Die Versuche kénnen folgendermafien zusammengefafit werden:

a) Diagonalschubbruch von Stahlbetonbalken ohne Biigel unter Biegebeanspruchung.

0.4
02|  DIAGONALSCHUS |
0.0- v,= Bf,
~ 02- LEBM 3 4 8d
3 ‘ /2 P, ‘
P/2 P2
.04+ S A 2
5 d] E
o -0.6- @  berechnete Daten l %I
paN O
0.8- [0  Versuch (Mittetwerte) | L=6h _ =
o 6h y

-1.04 v,= Bf(1+d/id,) 17

B= 4.23, dy= 8.89 mm, f,= 3.50 MPa

-1.2 e e

-0.5 0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
log(d/dg)

Abb. 3.1 Diagonalschub von schlanken Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung —
Versuchsergebnisse von Bazant und Kazemi (1991) und numerische Ergebnisse (Ozbolt und
Eligehausen, 1991) im Vergleich zum Bazant’schen MaBstabsgesetz; v, = oy = F,/(2bd),
mit F,= Hochstlast, d = wirksame Balkenhohe und b = Balkenbreite, nach Bazant et al.
(1994).

Der Mafistabseffekt von schlanken Stahlbetonbalken bei Schubversagen wurde in einer
Reihe von Versuchen bestatigt (Leonhardt und Walter, 1962; Riisch, Haugli und Mayer, 1962;
Kani, 1967; Walraven 1978; Walraven und Lehwalter, 1990; Bazant und Kazemi, 1991). Die
Mittelwerte der Versuchsergebnisse von Bazant und Kazemi (1991) sind in Abb. 3.1 graphisch
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dargestellt. Der stark ausgeprigte Mafstabseffekt ist aus Abb. 3.1 deutlich zu erkennen.
Die Berechnung mittels der LEBM stellt eine gute Naherung der Versuchsergebnisse dar.
Dabei ist jedoch zu beachten, daB die Versuchskorper von Bazant und Kazemi (1991) eine
Balkenhohe von d < 400 mm aufwiesen.

0.4
DIAGONALSCHUB
(Walraven & Lehwalter, 1990)
0.3
\‘\ ----- LEBM
\\ ———  \Walraven & Lehwalter

[0  Versuchsdaten

V=V /(fecbd)
o
iy

©
[
i

v,= k (1+d/100)/2, k= 0.298, d in [mm]

0.0 T I I I l
0.1 03 0.4 0.6 0.7 0.9 1.0
effektive Schubhdhe [m]

Abb. 3.2 MafBstabseffekt bei Schubversagen von gedrungenen Balken ohne
Schubbewehrung; Vergleich zwischen Versuchsergebnissen (Walraven und Lehwalter, 1990)
und einer von den Autoren vorgeschlagenen Formel, die auf dem BaZzant’schen
MaSBstabsgesetz beruht, nach Bazant et al. (1994).

N DIAGONALSCHUB
\\ (Walraven & Lehwalter, 1990)

vy =V, /bd [MPa]

[J Leichtbeton

0.4 { B NormalbetonJ

O.G T i l [ T
0.0 0.2 0.4 06 0.8
effektive Schubhdhe [m]

Abb. 3.3 Mafistabseffekt bei Schubversagen von schlanken Balken ohne Schubbewehrung;
Vergleich zwischen Versuchsergebnissen, einer von Walraven und Lehwalter (1990)
vorgeschlagenen Formel und LEBM, nach Bazant et al. (1994).
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Walraven und Lehwalter (1990) haben den Einfluf der BauteilgroBe auf die Schubfestig-
keit von schlanken Stahlbetonbalken (untersuchter GroSenbereich bis zu ungefihr 1000 mm)
und von gedrungenen Balken (untersuchter Gréfienbereich bis zu ungefahr 800 mm) jeweils
ohne Schubbewehrung untersucht. Weiterhin wurden die Ergebnisse verschiedener anderer
Autoren analysiert. Die Versuchskérper waren speziell zum Studium des MaBstabseffekts
konzipiert. Es zeigt sich, daB die Versuchsergebnisse ziemlich gut durch das Bazant’sche
MaBstabsgesetz beschrieben werden. Dies gilt sowoh! fiir schlanke (Abb. 3.2) als auch fiir
gedrungene Balken mit BalkenhShen bis zu etwa 1 m (Abb. 3.3).

b) Torsionsbruch von langsbewehrten Balken ohne Biigelbewehrung.

Es wurden einige experimentelle und theoretische Untersuchungen zum Verhalten von auf
Torsion beanspruchten Betonbalken durchgefiihrt (Bazant, Senar und Prat, 1988; Ozbolt
und Eligehausen, 1992). Den Vergleich zwischen Versuchsergebnissen, Berechnungsergeb-
nissen und dem BaZant’schen MaBistabsgesetz zeigt Abb. 3.4. Fiir die untersuchten Ver-
suchskorpergroBen (dme,= 150 mm) ist ein starker MaBstabseffekt ersichtlich.

0.2
TORSION
0.1
@  berechnete Daten
0.0 o= Bf; ( [ Versuchdaten (Mittelweﬂe)J
e
@ 0.1
bZ
S 0.2
o
-0.3-
0.4-] On=Bi(1+d/dg)y 2
B= 3.51, dy= 31.03 mm, f= 2.60 MPa
-0.5 T I

I I
-0.2 -0.0 0.2 0.4 0.6 0.8
log (d/d,)

Abb. 3.4 Torsion unbewehrter Betonbalken ~ Versuchsergebnisse (Bazant, Senar und Prat,
1988) und numerische Ergebnisse (Eligehausen und Ozbolt, 1992) im Vergleich mit dem
Bazant’schen Maflstabsgesetz; on = M, 0.2084%, mit M,,= Torsionsmoment bei
Hochstlast, d= Balkenhéhe und Balkenbreite, nach Bazant et al. (1994).

c) Durchstanzen von Platten mit einseitiger Bewehrung (Mattenbewehrung).

Bazant und Cao (1987) fiihrten Durchstanzversuche an Stahlbetonplatten mit einer Dicke
von dms;= 110 mm durch. Die Versuchsergebnisse (siche Abb. 3.5) zeigen, daB die nomi-
nale Bruchlast mit zunehmender Plattendicke abnimmt. Fir die untersuchte Plattendicke

ist im Mittel eine gute ﬁbereinstimmung der Versuchsergebnisse mit dem BaZant’schen
Maflstabsgesetz zu erkennen.
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0.2
| DURCHSTANZEN |
0.1
= Bf
ool "t H
= LEBM
m
S~
?j -0.14 o _
2 F
(@]
0.2 D Versuchsdaten G I - :Izi
PN ZN
-0.3— V= Bf‘(1+d/d0)'1/2 }‘—b—.!
B= 2.89, do= 189.5 mm, f‘= 3.56 MPa [ 7] =|1
-0.4 , ;

I T |
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Abb. 3.5 Durchstanzen von Platten (Bazant und Cao, 1987) — Versuchsergebnisse im

Vergleich mit dem BaZant’schen MaBstabsgesetz; v, = oy = F,/(7bd), mit d =
Plattendicke und b = Durchmesser der Belastungsplatte, nach Bazant et al. (1994).

d) Ausziehen von gerippten Bewehrungsstaben aus Beton.

0.2
] [AUSZIEHEN (Bewehrungsstébe)]
v,= B, {br
0.0—u 7
: [[J  Versuchsdaten
s ~HH
53-0.2— LEBM dI T
U’ (5]
o - b
3d
-0.4- B
v,= Bf(1+d/dy) 2
1 B=833 dy=11.34 mm, f=3.37 MPa
Jd
"0.6 T l T ' L] ' L] ! T I—"“—"—‘_‘_“_“_‘i
0.1 0.1 0.3 0.5 0.7 0.9

log(d/dg)

Abb. 3.6 Ausziehen eines gerippten Bewehrungsstabes (Bazant und Sener, 1988) —
Versuchsergebnisse im Vergleich mit dem Bazant’schem Mafstabsgesetz;
v, = on = F,/(dy7d), mit d = Verankerungstiefe und d,= Stabdurchmesser, nach Bazant
et al. (1994).

Uber Ausziehversuche mit gerippten Bewehrungsstaben berichten Bazant und Senar
(1988). Die Versuchsergebnisse sind aus Abb. 3.6 ersichtlich. Fiir die Versuche kann ein aus-
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gepragter Mafistabseffekt in Abhéangigkeit der Verankerungstiefe (dyuq,= 50 mm) festgestellt
werden. Die LEBM- Berechnung stellt eine brauchbare Annaherung an die Versuchsergeb-
nisse dar.

e) Ausziehen von Kopfbolzen aus einem Betonblock.

Eligehausen und Sawade (1989) fiihrten Ausziehversuche an Kopfbolzen bei verschiede-
nen Verankerungstiefen (d= 130, 260 und 520 mm) durch. Die Betonmischung war kon-
stant (GroBtkorn= 16 mm). Das Versagen erfolgte durch Ausbruch eines Betonkegels. Die
Mittelwerte der Versuchsergebnisse sind in Abb. 3.7 graphisch dargestellt. Sie zeigen gute
Ubereinstimmung mit dem Bazant’schen MafBstabsgesetz. In einer weiteren Studie zum
Tragverhalten von Kopfbolzen bei Betonausbruch wurden simtliche Bauteilabmessungen
proportional zur Verankerungstiefe (d= 50 — 450 mm) gewahlt (Eligehausen et al., 1992).
Die erzielten Bruchlasten konnen ebenfalls gut mit dem BaZant’schen MafBstabsgesetz be-
schrieben werden.

0.15

 AUSZIEHEN (Kopfbolzen) |
G\ = Bf,

Bazant'sche SEL od
[3J  Versuchsdaten (Mitteiwerte)

T
3

= T
@ _0‘15._. Grenze
p4
S LEBM i
8) ’0.30“ 2
-0.45- | I
O\= Bf(1+d/dg) 12 Z ! Z
B= 2.43, dy= 65.50 mm, f;= 2.50 MPa F
’0.60 T ‘ ¥ I ¥ ' T l 1 I L]

-0.1 0.1 0.3 0.5 0.7 0.9 1.1
log (d/dg)

Abb. 3.7 Ausziehen von Kopfbolzen aus einem Betonblock (Geometrie in Abhangigkeit der
Verankerungstiefe); Mittelwerte der Bruchlasten (Eligehausen und Sawade, 1989) im
Vergleich zu Bazant’schem Mafstabsgesetz; oy = F,/A, mit A= Oberfliche des
Ausziehkegels, definiert durch einen mittleren Winkel zwischen Betonkegel und
Betonoberfliche von a = 35°, nach Bazant et al. (1994).

Weiterhin wurden von Eligehausen et al. (1992) die Ergebnisse von 209 Ausziehversuchen
mit Kopfbolzen ausgewertet. Diese Versuche wurden in verschiedenen Labors durchgefiihrt.
Die Versagensursache war in allen Fallen kegelférmiger Betonausbruch. Der verwendete Be-
ton enstammte unterschiedlichen Mischungen und besa unterschiedliche Festigkeiten. Die
gemessenen Bruchlasten wurden daher auf eine Wiirfeldruckfestigkeit f.. = 25 MPa normiert
(Multiplikator 1/25/ fe). Die auf die gleiche Betonfestigkeit bezogene Bruchlast steigt etwa

proportional zu d'° an, d.h. die bezogene Bruchlasten folgen der Lésung der linearelastischen
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Bruchmechanik (LEBM). Dieser ausgepragte Mafistabseffekt wurde erwartet, da die Bruch-
prozeBzone relativ klein (Eligehausen und Sawade, 1989; Eligehausen und Ozbolt, 1990) und
das Riflwachstum stabil ist. Ahnliche Ergebnisse wurden bei Versuchen mit Spreiz- und
Hinterschnittdiibeln (Eligehausen, Fuchs und Mayer, 1988) gefunden.

f) Stempeldruckbruch von Zylindern.

Von Marti (1989) wurden Versuche an Betonzylindern unterschiedlicher GréSe durch-
gefithrt. Die Zylinder wurden durch einen Betonstempel bis zum Bruch belastet. Es wurde
Normalbeton mit konstanter Kornzuschlagsgroe von maximal 10 mm verwendet. Die Durch-
messer der Zylinder wurden im Bereich 4d = 76 bis 1220 mm (1:16) proportional verandert.

Wie aus Abb. 3.8 ersichtlich ist, zeigen die Ergebnisse der Studie eine gute Ubereinstimmung
mit dem Bazant’schen MafBistabsgesetz.

0.15
[ STEMPELDRUCKBRUCH |
o= Bf,
0.00+g——1 ™
—~ F
& b
& -0.15- d
(@]
Lo [0  Versuchsdaten 4
-0.30+
O\ = Bfy(1+d/dg) 12
B=0.716, dg= 623 mm, f=2.70 MPa
-0.45 I I T T T L “
1.00 -0.75 050 -025 000 025 050 L N
log (d/d) fd

Abb. 3.8 Stempeldruckversuche an Betonzylindern (Marti, 1989) — Versuchsergebnisse im
Vergleich zu BaZzant’schem Mafistabsgesetz; v, = oy = 0.4F,/d?, wobei d =
Stempeldurchmesser, nach Bazant et al. (1994).

g) Druckbruch von kurzen schlanken Stitzen mit Bugelbewehrung.

Bazant und Kwon (1991) fihrten Versuche an Stahlbetonstiitzen unterschiedlicher Grofe
durch. Die Kantenlangen der Quadrat-Stiitzen wurden im Bereich von d = 12 bis 48 mm
variiert. Die Stitzengeometrie sowie die Bewehrungsflache wurden proportional verandert.
Wie aus Abb. 3.9 zu sehen ist, nimmt die nominale Bruchlast mit zunehmender Korpergrofie

ab.
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Abb. 3.9 Stahlbetonstiitzen unter Druckbeanspruchung (Schlankheit = 32, Bazant und

Kwon; 1991) — Versuchsergebnisse im Vergleich mit dem Bazant’schem Mafstabsgesetz;
on = F,/d* mit d = Kantenlange, nach Bazant et al. (1994).

h) Spaltzugpriifung.
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Abb. 3.10 Spaltzugprifung - Versuchsergebnisse von Bazant, Kazemi, Hasegawa und
Mazars (1991) und numerische Ergebnisse von Bazant et al. (1994), im Vergleich zu
Bazant’schem Mafstabsgesetz; oy = 2F,/(wbd), mit b = Zylinderlange und d =
Zylinderdurchmesser, nach Bazant et al. (1994).

Die Versuchsergebnisse (Bazant, Kazemi, Hasegawa und Mazars, 1991) sowie die Er-
gebnisse der numerischen Untersuchungen (Bazant et al., 1994) der Spaltzugprufungen an
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Betonzylindern unterschiedlicher Grofle sind in Abb. 3.10 dargestellt. Die Zylinderdurch-
messer wurden im Bereich d= 20 - 500 mm variiert. Bis zu einem Zylinderdurchmesser von
etwa d= 150 mm ist mit zunehmendem Durchmesser eine Abnahme der Bruchlast bzw. der
Nennfestigkeit zu beobachten. Bei weiter steigendem Durchmesser des Betonzylinders (150
mm < d < 500 mm) bleibt die Bruchlast annahernd konstant.

i) Dreipunktbiegung von gekerbten (konstante Anrisslange) und ungekerbten unbewehrten
Betonbalken.

Von Malkow und Karavaev (1968) wurden unbewehrte Betonbalken unter Biegebeanspru-
chung (Dreipunktbiegung) untersucht. Die Balken hatten keinen vordefinierten Rif} (Kerbe).
Im Gegensatz dazu fihrte Alexander (1987) die entsprechenden Versuche mit einer Kerbe
mit konstanter absoluter Lange durch. Der Vergleich dieser Versuchsergebnisse mit dem
Mafstabgesetz nach Bazant ist in Abb. 3.11 dargestellt. Es ist zu erkennen, daf die no-
minale Biegezugfestigkeit mit zunehmender Balkenhohe abnimmt (d < 500 mm). Ab einer
Balkenhohe von etwa d= 500 mm ist mit steigender Balkenhohe keine wesentliche Abnahme
der Biegezugfestigkeit mehr zu verzeichnen. D.h. die Biegezugfestigkeit bleibt in etwa kon-
stant und ist von der Bauteilhohe unabhangig.

3.0
| DREIPUNKTBIEGUNG |
\
2‘5"“ O
A i Malkov & Karavaev (1968)
20— ' Bazant'sche SEL
"‘\'; o\ 0 Alexander (1987)
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1.5+ m}
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0.5 ; T T T T T T I T
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25T FAY
d/2] L = 5d |d/2
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Abb. 3.11 Dreipunktbiegung von unbewehrten Betonbalken — Versuchsergebnisse (Malkov
und Karavaev, 1968; Alexander, 1987) im Vergleich mit dem Bazant’schen MaBstabsgesetz;
on = 6M,/(bd*) mit M,= Bruchbiegemoment, nach Ozbolt, Eligehausen und Petrangeli
(1993).
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3.2 Theoretische Argumente

Die theoretischen Argumente fir die Existenz des Mafstabseffekts kénnen folgendermafien
zusammengefaf}t werden:

a) Analytische Losungen fir Energiefreisetzung und Lokalisierungsinstabilitaten bei ver-
schiedenen vereinfachten Situationen, wie sie bereits beschrieben wurden (siche Abb. 2.2).

b) Dimensionsanalysen. und Ahnlichkeitsargumente (Bazant; 1984, 1987).

¢) Numerische Mikrostruktursimulationen auf einem Hochleistungsrechner, bei denen der
Beton als eine zufallige Anordnung von Teilen (harte Kornzuschlagsteile) mit entfesti-
gender Last-Verschiebungsbeziehung zwischen dem Teilen nachgebildet wird (Bazant,

Tabbara, Kazemi und Pijaudier-Cabot, 1990; van Mier, 1992).

d) Losungen der nichtlinearen Bruchmechanik auf der Grundlage des Modells der fiktiven
Risse mit einer GesetzmaBigkeit der allmahlichen Entfestigung fir die Rifftiberbriickungs-
spannungen (Hillerborg, 1985).

e) Deterministische Grenze einer nichtlokalen Generalisierung der Theorie von der stati-

stischen Festigkeit Weibullscher Art (Bazant und Xi, 1991).

f)  Finite-Element-Losungen auf der Grundlage der Methode der verschmierten Risse
(Bazant und Oh, 1983; Bazant und Lin, 1988; Rots, 1988; Eligehausen und Ozbolt,
1990; Cervenka, Pukl und Eligehausen, 1990) sowie der Methode der diskreten Risse
(Ingraffea, 1985; Bocca et al. 1990).

Um einen Betonbruch und den EinfluB der Bauteilgrofe numerisch nachzubilden, be-
steht die wichtigste Anforderung an ein Finite-Element-Programm darin, dal das Ergebnis
gegentiber der Netzform (Ausrichtung der Elemente) und der Netzgrofie unempfindlich sein
mufl. Wie spater ausfihrlicher gezeigt wird, sind nichtlokale FE-Programme in der Lage, den
Bruch sowie den Mafistabseffekt korrekt vorherzusagen. Einige Ergebnisse der numerischen
Studien zum Mafistabseinflu (Ozbolt und Eligehausen, 1991; Eligehausen und Ozbolt, 1992;
Bazant et al., 1994), wurden in den Abb. 3.1, 3.4 und 3.10 zusammengestellt. Fir die Be-
rechnung wur de ein nichtlokales Finite- Element Programm verwendet (Bazant et al., 1994).
Die Ubereinstimmung zwischen den experimentellen und den rechnerischen Ergebmssen kann
im allgemeinen als gut bezeichnet werden. Die numerischen Ergebnisse lieferten gleichzeitig
einen weiteren Beleg zur Erklarung des Mafstabseffekts anhand der Energiefreisetzung. Das
Finite-Element-Programm ist deterministisch, deshalb kann in den Rechenergebnissen kein
statistischer Mafistabseffekt infolge einer zufilligen Festigkeitverteilung vorhanden sein.

3.3 Zusammenfassung der experimentellen und theoretischen
Beweise

Von den o.g. Versuchsergebnissen sind die der Spaltzugprifung (Abb. 3.10) und die Versuche,
die an unbewehrten und ungekerbten Biegebalken durchgefiihrt wurden (Abb. 3.11), die ein-
zigen, bei denen eine deutliche systematische Abweichung vom BaZzant’schen Mafistabsgesetz
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(siche Abb. 2.1) beobachtet wurde. Offensichtlich sind schon fiir den begrenzten GroBenbe-
reich, der in diesen Beispielen untersucht wurde, die Voraussetzungen des BaZant’schen
MaBstabsgesetzes nicht mehr erfillt, d.h. bei Hochstlast ist keine Proportionalitat der
RiBlange vorhanden.

Abschlieflend kann folgendes festgestellt werden. Die vorstehenden experimentellen und
theoretischen Beweise fiir den MafBstabseinfluf§ sind umfassend und klar. Der in den Ver-
suchen untersuchte Grofenbereich war jedoch relativ begrenzt. Daher ist es nicht unerwar-
tet, dal der beobachtete Mafistabseffekt in den meisten Versuchen relativ stark war. Wie
namlich die Erfahrung aus Versuchen zeigt, weist fast jedes kleine Beton- und Stahlbeton-
bauteil ein relativ stabiles Wachstum des geschadigten Bereichs auf. Leider stehen Studien
zum Mafistabseinflu an grofien Bauteilen aus Kostengriinden noch aus. Die verfiigbaren
Versuchsergebnisse bestatigen daher keine Theorie. Offenbar sind weitere experimentelle
Untersuchungen an sehr viel grofieren Konstruktionen erforderlich. Alternativ dazu mu8
eine Finite-Element-Analyse des nichtlinearen Bruchverhaltens grofier Bauteile unter Ver-
wendung eines objektiven Finite-Element-Programms durchgefiihrt werden.
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4 Maf3stabsgesetze — Ubersicht iiber die wichstigsten
Ansatze

Die Formulierung der Mafistabsbeziehungen erfolgte in der Vergangenheit hauptsichlich auf
zweierlei Weise: (1) auf der Grundlage von Versuchsergebnissen fiir jedes besondere Pro-
blem ohne dahinterstehende Theorie und (2) auf der Grundlage einer allgemeinen Theorie,
die in einer einfachen geschlossenen Form die Nenntragfahigkeit auf eine beliebige Geome-
trie bezieht. Der erste Ansatz ist streng praxisorientiert und behandelt nur ein bestimm-
tes Problem fiir einen begrenzten GroSenbereich. Die zweiten, theoretischen Ansitze ver-
trauen auf die Voraussetzungen, die fiir beliebige Bauteile und Belastungen nicht unbedingt
erfillt sein miissen. Gegenwartig gibt es fiir Beton- und Stahlbetonbauteile zwei bedeutende
deterministisch-theoretische MaBstabsgesetze, die vollig entgegengesetzt sind.

Die erste Art der theoretischen Mafistabsgesetze basiert im wesentlichen auf der linearela-
stischen Bruchmechanik (LEBM), der nichtlinearen Bruchmechanik (NEBM), dem kohésiven
Rifimodell oder auf einfachen Uberlegungen zur Energiebilanz zwischen der Bauteilenergie-
freisetzung und dem Energieverbrauchsvermogen von Beton. All diese Ansétze befassen sich
mit einem einzigen Rif und gehen a priori von der Annahme eines konstanten oder propor-
tional veranderten Anrisses aus (Bazant, 1984; Bazant, Ozbolt und Eligehausen, 1994; Elices
und Planas, 1992). Der Ansatz ist vom theoretischen Standpunkt aus wichtig und niitzlich
fur die Bestimmung von Materialbrucheigenschaften. In den meisten Beton- und Stahlbe-
tonbauteilen ist jedoch die Annahme des Wachstums eines einzigen Risses unrealistisch, weil
es fast immer mehr als einen Rif} gibt.

Wenn man sich einer der obengenannten Methoden zusammen mit der Annahme der
Proportionalitat der RiBlange bei Hochstlast (die gewohnlich durch die Proportionalitit der
Anriflange gewahrleistet ist) bedient und von einer finiten Groe der BetonbruchprozeBzone
ungleich Null ausgeht, entsprechen diese Ansatze im wesentlichen dem BaZant’schen MaBstabs-
gesetz (Bazant, 1984; sieche Abb. 2.1). Wie bereits zuvor besprochen, hat das Bazant’sche
Mafstabsgesetz die folgende Form:

on = Bfi(1+ )7V B=d/d (4.1)

mit f; = Zugfestigkeit von Beton; B und dy sind zwei Konstanten, die entweder experi-
mentell oder durch eine numerische Analyse bestimmt werden. Nach Gleichung (4.1) ist
der Mafistabseffekt zwischen der FlieBgrenze (Plastizitat — kein MaBstabseffekt), die der
horizontalen Linie in Abb. 2.1 entspricht, und dem EinfluB der Bauteilgréfie aufgrund der
linearelastischen Bruchmechanik definiert. Fiir d <« dp, ergibt Gleichung (4.1) oy = Bf, =
konstant, d.h. der MaBstabseffekt verschwindet (siehe horizontale Asymptote in Abb. 2.1).
Ist d > do liefert Gleichung (4.1) fir oy = Bf#~'? bzw. logoy = —(1/2) logd+
Konstante, dadurch ergibt sich eine geradlinige Asymptote mit der Neigung —1/2 (siehe
Abb. 2.1). Somit entsprechen die Asymptoten der Bazant’schen MafBstabskurve nach Glei-
chung (4.1) den Analysen nach der Plastizitatstheorie bzw. der linearelastischen Bruchme-
chanik. Den Schnittpunkt der horizontalen und der geneigten Asymptote erhilt man, indem
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man Bf, = Bf,f7Y/? setzt, was zu 8 = 1 oder d = do fithrt (Abb. 2.1). Offensichtlich
sind Bauteile mit Verhaltnissen d > dy mit der linearelastischen Bruchmechanik besser an-
zunahern als mit der Plastizitatstheorie, d.h. sie versagen sprode. Demgegeniiber liefert bei
Bauteilen mit d < d eine Annaherung mit der Plastizitatstheorie bessere Ubereinstimmung,
d.h. das Verhalten ist duktiler. Daher wurde das Verhaltnis 8 = d/d, als Sprodigkeitszahl
bezeichnet (wobei dy den EinfluB der Bauteilform einfithrt). Im Vergleich zu den alteren De-
finitionen der Sprodigkeitszahl nach Gogotsi et al. (1978), Homeny et al. (1980), Hillerborg
(1985) und Carpinteri (1982, 1986) hat diese Definition den Vorteil, daff sie von der Bauteil-
form unabhangig ist. Dies wird dadurch erreicht, daBl man d durch dy teilt. Bei den friitheren
Definitionen konnte derselbe Wert der Sprodigkeitszahl, z.B. drei, fiir eine Bauteilform ein
sehr sprodes Verhalten und fiir andere Bauteilformen ein sehr duktiles Verhalten bedeuten.
Deshalb kann nur die Sprodigkeitszahl von Bauteilen derselben Form miteinander verglichen
werden.
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Abb. 4.1 (a) Durch Bruch oder Instabilitat hervorgerufene Entfestigung, (b) Versagen bei
beginnender RiBbildung (P, < Pnac) und Versagensart bei Hochstlast (Ppaz), (c)
Bauteilahnlichkeit.

Die Herleitung der Gleichung (4.1) beruht auf zwei grundlegenden Hypothesen (Bazant,
1984): (1) Die Ausbreitung eines Bruch- oder RiBbandes erfordert eine ungefahr konstante
Energiezufuhr je Langen- und Breiteneinheit des Riflwachstums. (2) Die potentielle Energie,
die aufgrund des Riwachstums freigesetzt wird, ist sowohl eine Funktion (a) der Riflange
als auch (b) der Groe der BruchprozeBzone an der Rifispitze. Wenn die potentielle Energie-
freisetzung nur von der Riflinge abhangig ist, ergibt sich der MaBstabseffekt entsprechend
der linearelastischen Bruchmechanik. Im Gegensatz dazu gibt es keinen Mafstabseffekt,
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wenn die Energiefreisetzung nur von der Grofle der Bruchprozefizone abhangt. Im Falle
von Versuchskorpern, unterschiedlicher Grofe, die bis zum Bruch belastet werden, kann die
Ahnlichkeit der Rifiform und -lange dadurch erzielt werden, daB man geometrisch ahnliche
Kerben vorsieht. Bei realen Beton- und Stahlbetonbauteilen , die keine Kerben aufweisen,
ist das Bazant’sche Mafistabsgesetz (4.1) nur unter den beiden folgenden zusétzlichen Vor-
aussetzungen giiltig: (3) Unter Bruchlast sind die Rifformen und -langen in geometrisch
ahnlichen Bauteilen unterschiedlicher Groie ebenfalls geometrisch dhnlich (siehe Abb. 4.1c).
(4) Das Bauteil versagt nicht bei Auftreten von Anrissen (siehe Abb. 4.1b, links).

Weiterhin ist zu beachten, dal Gleichung (4.1) nur fiir Bauteile gilt, die aus demselben
Material hergestellt sind. Dies hat zur Folge, da die Zusammensetzung und das Grofitkorn
d, des Betons bei Bauteilen unterschiedlicher Grofe gleich sein missen. Bei Veranderung
von d, muf} der spezifische Zementgehalt ebenfalls geindert werden, und daraus resultiert ein
anderes Material. Andert sich d, gleichzeitig mit d, so treten zwei voneinander unabhingige
Probleme auf: erstens der Einflu einer Grofeninderung von d bei d, = konstant, und
zweitens der EinfluB einer Anderung von d, bei konstanter Groe d.

Bei Beton- und Stahlbetonbauteilen ist die Annahme eines konstanten und groéfenun-
abhangigen Wertes von Gy, der in der Ableitung des Bazant’schen Mafistabsgesetzes erfor-
derlich ist, ungefahr erfiilllt. Wie jedoch spater bewiesen wird, gilt die Hypothese von der
Proportionalitdt der RiBlange bei Hochstlast nicht allgemein. Dies trifft insbesondere auf
Beton- und Stahlbetonbauteile zu, die unter Bruchlast mehr als einen Makrorifl aufweisen
(komplexe Rifibildung). Deshalb gilt das Bazant’sche MafBistabsgesetz nur fiir einen begrenz-
ten Anwendungsbereich.

Der zweite Ansatz fir ein theoretisches MaBstabsgesetz, der kiirzlich von Carpinteri
(1994) vorgeschlagen wurde, basiert auf multifraktalen Aspekten einer Schadigung — der
Multifraktalitdt der Rifloberflichen. Praktisch geht das Konzept von der Homogenitat des
Materials aus. In jedem kleinen Betonbauteil ist die Kornzuschlagsgrofie relativ zur Bau-
teilgroBe groB, die Inhomogenitat ist maximal, als Folge ist der MaBstabseffekt stark (d — 0,
Fraktalzahl f= 1.5). Im Gegensatz dazu ist in grofien Beton- und Stahlbetonbauteilen die
Kornzuschlagsgrofie bezogen auf die Bauteilgrofie klein, das Material wird nahezu homogen
(d — oo, Fraktalzahl f= 2.0). Dies bedeutet, dal der Mafistabseffekt bei groBeren Bauteilen
verschwindet. Nach dem Konzept der Fraktalschiadigung hat das MaBstabsgesetz (MFSL)
die folgende Form (Carpinteri, 1994):

on =(A+ %)1/2 (4.2)
Darin sind A und C zwei Konstanten, die man aus Anpassungsversuchen oder berechneten
Daten erhalt. Die Gleichung (4.2) ist in Abb. 4.2 schematisch dargestellt. Wie zu erkennen
ist, ist die Nennfestigkeit on bei d — oo konstant und ungleich Null, d.h. es stellt sich eine
Festigkeitsgrenze ein. Dagegen gilt oy — oo bei d — 0. Dies bedeutet, dafl bei jedem Beton-
bauteil der MaBstabseffekt nur in einem begrenzten Groflenbereich, der je nach Art des Pro-
blems grofler oder kleiner sein kann, stark ist. In Gleichung (4.2) reprisentiert die Konstante
C die Bauteilgrofle. Bei Bauteilen mit d > C' existiert praktisch kein MaBstabseffekt, das
Bauteil verhalt sich sprode und versagt bei Riauslosung. Fir d < C ist der MaBstabseffekt
stark, und das Bauteil verhalt sich duktiler.
Wie spater gezeigt wird, konnen zahlreiche experimentelle und numerische Ergebnisse fir
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Beton- und Stahlbetonbauteile mit diesem nichtmechanischen Konzept interpretiert werden.
Jedoch fehlt diesem Ansatz der grundlegende mechanische Hintergrund — die Homogenitat
(Inhomogenitat) des Dehnungsfelds. Fir jedes kleinere Betonbauteil stimmt die Inhomoge-
nitat der Dehnung immer mit der Inhomogenitat des Materials tiberein. In grofieren Bau-
teilen wird die Inhomogenitit des Materials reduziert, die Inhomogenitit des Dehnungsfelds
jedoch i.a. nicht. Infolge der Problemgestaltung kann namlich eine Inhomogenitat der Deh-
nung selbst fir d — oo vorliegen, z.B. bei allen proportional gekerbten Bauteilen. Deshalb
hat die Gleichung (4.2), dhnlich wie das Bazant’sche Mafistabsgesetz, nur einen begrenzten
Anwendungsbereich.

N log(UN)

0= (a+8/a)

logvA+B
logVB

logvA T homogener Bereich

»-

log(B/A) log(d)

—
s

Abb. 4.2 Die Fraktalschadigungsform des Mafistabsgesetzes (Carpinteri, 1994).

Um das Konzept der Fraktalschadigung realistischer und vom mechanischen Standpunkt
aus annehmbarer zu machen, sollte man, anstatt nur die Ahnlichkeit der endgiiltigen RiBober-
fliche (die zweidimensionale Ahnhchkelt) zu beriicksichtigen, die Fraktalitat im Sinne einer
dreidimensionalen Ahnlichkeit betrachten. In quasisproden Materialien wie zum Beispiel
Beton ist namlich der einzelne Makrorifl nur ein Endergebnis des vollstindigen Schidigungs-
prozesses. Dieser lauft eher im Materialvolumen als an der Rifloberflaiche ab. Wenn eine
dritte Dimension eingefihrt wird, sollte man in der Lage sein, zwischen zwei prinzipi-
ell verschiedenen Versagensarten zu unterscheiden: Zwischen einem sproden (Versagen bei
Auslésung der RiBbildung) und einem duktilen Versagen (stabile Rilausbreitung). Dadurch
konnte dieses Konzept realistischer werden.
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5 Maflstabsgesetze — eine neue Betrachtungsweise des

Riflwachstums und zugehorige Bauteilausbildungen

Im vorliegenden Kapitel werden die grundlegenden Bedingungen fiir den Beginn der RiBbil-
dung sowie das Riflwachstum besprochen. Prinzipiell kann zwischen zwei verschiedene Ar-
ten des Riwachstums unterschieden werden: Das stabile und das instabile Riflwachstum.
Beide sind eng mit der Geometrie und der Belastungsart des Bauteiles verkniipft. Da der
MafBstabseffekt die Folge der Rilbildung ist, wird gezeigt, daBl hauptsachlich zwei Klassen von
Mafstabsgesetzen existieren — ein MaBstabsgesetz fiir Bauteile, die ein stabiles Rilwachstum
bei allen Bauteildicken zeigen, und eines fiir Bauteile, die nach der LEBM ein instabiles
Rifwachstum aufweisen. Die Ableitung der jeweiligen MafBistabsgesetze ist jedoch sehr kom-
plex. Dies ist auf die Tatsache zurlickzufiihren, daff die meisten Stahlbetonbauteile statt eines
einfachen RiBwachstums entsprechend der Riflart-I eine komplexe Riflbildung zeigen. Daher
sollten die einzelnen Probleme getrennt untersucht werden. Ein allgemeines Mafistabsgesetz,
das alle in der Praxis vorkommenden Situationen abdecken kann, kann deshalb nicht formu-
liert werden.

5.1 Einzelrilwachstum, Riflart-1

Wie in den vorherigen Kapiteln aufgezeigt, wird der Einflul der GroBe eines Bauteils auf
die Nennfestigkeit von der Rifibildung und der Freisetzung von Bauteilenergie infolge der
Rifbildung hervorgerufen. Um den Mafistabseffekt zu verstehen und diejenigen Bauteile zu
erkennen, die einem Mafstabseffekt gegeniiber empfindlich sind, ist es wichtig, zwei ver-
schiedene Arten des Rifiwachstums zu unterscheiden. Nehmen wir an, daBl es sich sowohl
bei der Zugfestigkeit des Betons (f;) als auch bei der Betonbruchenergie (Gy) um Materi-
alkonstanten handelt. Gehen wir weiterhin davon aus, daff in einem Betonbauteil der Rif§
in einem kritischen Querschnitt beginnt, wenn die Zugspannung gleich der Zugfestigkeit
wird (¢ = f;). Nachdem sich der Rifl offnet, wird sein weiteres Wachstum von der Ener-
giebilanz zwischen der Energiefreisetzungsgeschwindigkeit des Bauteils (AU/Aa) und dem
Energieverbrauchsvermégen des Betons (Gy) gesteuert. Hierbei bedeuten U= die im Bauteil
gespeicherte Energie, und a= die RiBllange. Entsprechend der Energiebilanz konnen prinzi-
piell zwei unterschiedliche Arten des Riwachstums unterschieden werden: (1) AU/Aa > Gy
— instabiles RiBwachstum und (2) AU/Aa < G§ — stabiles Riflwachstum.

Wenn instabiles RiBwachstum stattfindet, kann die Freisetzung der Bauteilenergie, die
vom Rifiwachstum hervorgerufen wird, nicht vom Beton verbraucht werden, d.h. es gibt
kein Energiegleichgewicht. Deshalb mufl die Last abnehmen, nachdem der Rif sich geoffnet
hat. Dies wiederum bedeutet, dafl das Bauteil versagt, sobald die Zugfestigkeit des Betons
im kritischen Querschnitt erreicht ist. Es existiert kein Mafistabseffekt, da die Betonbru-
chenergie nicht zur Bruchlast beitrigt. Bei dieser Versagensart weist das Bauteil eine starke
Empfindlichkeit gegenliber Veranderungen der Betonzugfestigkeit und keine Empfindlichkeit
gegenuber der Betonbruchenergie auf. Zusammenfassend ist festzustellen, daf§ die Bruchlast
hier nur von der Zugfestigkeit des Betons bestimmt wird und es existiert kein MaBstabseffekt.
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Bei stabilem Riffwachstum kann die Bauteilenergie, die infolge der Ribildung freigesetzt
wird, durch den Beton verbraucht werden, d.h. ein Energiegleichgewicht ist moglich. Je
nach Umfang des RiBbildungsprozesses kann die durch den Beton verbrauchte Energie einen
bedeutenden Beitrag zur Versagenslast leisten. Dies gilt als Hauptgrund fiir die Existenz
des Mafistabseinflusses auf die Bruchlast. Daher sind Bauteile, die ein stabiles Rifiwachstum
zeigen, empfindlich gegeniiber der Verdnderung der Betonbruchenergie und relativ unemp-
findlich gegeniiber der Veranderung der Betonzugfestigkeit. Damit 18t sich die Empfindlich-
keit eines Bauteils beziiglich des GroBeneinflusses iberpriifen, indem man die Auswirkungen
einer veranderlichen Bruchenergie G; auf die Bruchlast des Bauteiles untersucht.

Um einen einzelnen RiB im kritischen Querschnitt oder in den kritischen Querschnitten
auszulosen, muf eine ortliche Dehnungslokalisierung stattfinden. In dieser Hinsicht lassen
sich prinzipiell zwei Klassen von Problemen unterscheiden:

¢ Probleme, die im kritischen, am stérksten beanspruchten Querschnitt eine Homogenitét
des Dehnungsfelds zeigen.

e Probleme, die nichthomogene Spannungs-Dehnungsfelder (Lokalisierung der Dehnung)
aufweisen.

Wenn in einem vollkommen homogenen Material der maximale Dehnungsgradient in
Hauptdehnungsrichtung des Dehnungsfeldes gleich Null wird (Ae/Az = 0), gibt es keinen
mechanischen Grund fiir eine értliche Dehnungslokalisierung und es sind die statistischen
Aspekte einer Schadigung wichtig. Beton ist jedoch nicht homogen, sondern inhomogen.
Diese Inhomogenitat bewirkt, daB auch die mechanischen Griinde fiir den MaBstabseffekt
wirksam werden. Dies gilt insbesondere fiir relativ kleine Betonbauteile, bei denen die In-
homogenitat des Betons relativ gro8 ist. Dadurch ist der MaBstabseffekt nur in einem sehr
begrenzten Groflenbereich stark ausgepragt. Ein typisches Beispiel ist ein einachsig auf Zug
belasteter Versuchskorper aus unbewehrtem Beton.

Bei der zweiten Klasse besteht eine Inhomogenitat des Dehnungsfeldes infolge der Art des
Problems, d.h. unabhéngig von der Inhomogenitat des Materials. Fiir diese Probleme spielen
die Inhomogenitat des Betons sowie die zugehdrigen statistischen Aspekte keine bedeutende
Rolle, da sie nicht stark an die mechanischen Griinde fiir den MaBstabseffekt gekoppelt sind.
Ein Ma$ fiir die Inhomogenitat des Dehnungsfelds stellen die Gradienten der Hauptdeh-
nungsrichtungen (Ae/Az) dar. Fiir d — 0 gilt dann bei Problemen dieser Art Ae/Az — oo.
Dies bedeutet eine starke 6rtliche Lokalisierung der Dehnung und ein starker MaBstabseffekt
fir kleine Bauteile. Bei einem kleinen Bauteil ist nimlich die Freisetzung von Bauteilener-
gle immer geringer als das Energieverbrauchsvermogen von Beton. Fiir d — oo gibt es
in Abhangigkeit der Bauteilgeometrie zwei Moglichkeiten: (1) Die Inhomogenitat des Deh-
nungsfelds verschwindet — Ae¢/Az — 0, d.h. eine schwache ortliche Dehnungslokalisierung
und (2) die Inhomogenitat der Dehnung ist immer vorhanden - Ae/Az — oo, d.h. eine
starke 6rtliche Dehnungslokalisierung.

Im ersten Fall gibt es ein stabiles Rilwachstum und einen MaBstabseffekt in einem be-
grenzten Groflenbereich der Bauteile. Der GroBenbereich, in dem der MafBstabseffekt relativ
stark ist, wird von der Veranderung der Spannungsgradienten in Abhangigkeit von der Bau-
teilgrofe gesteuert (6(Ae/éz)/6(d) = I'). Wenn T bei einer Zunahme von d sehr langsam
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gegen Null strebt, dann mufl der MafBstabseffekt in einem relativ breiten GroBenbereich vor-
handen sein. Nahert sich I' dagegen bei zunehmender Bauteildicke sehr schnell an Null an,
so ist der Mafistabseffekt auf einen kleineren Grofenbereich begrenzt.

5.2 Typische Konfigurationen in Verbindung mit dem Wachstum
eines Einzelrisses

Wenn von konstanten Brucheigenschaften des Materials ausgegangen wird, sind die Frei-
setzung von Bauteilenergie und damit das RiBwachstum i.a. von Bauteilgeometrie, Lastart
und Grofle abhangig. Nach der linearelastischen Bruchmechanik (LEBM) gibt es in bezug
auf das Wachstum eines Einzelrisses zwei typische Bauteilausbildungen (Geometrien): (1)
Positive Geometrien, die nach der RiBauslosung ein instabiles RiBwachstum aufweisen (siehe
Abb. 5.1a), d.h. bei einer konstanten Nennspannung nimmt der Spannungsintensitatsfaktor
mit zunehmender Rifllange zu. (2) Negative Geometrien, bei denen der Rif nach dem An-
reiflen auf eine stabile Weise wachst (siehe Abb. 5.1b). Dies bedeutet, dafl bei einer konstan-
ten Nennspannung der Spannungsintensitatsfaktor abnimmt, wenn die Riflange zunimmt.

a) b)

POSITIVE GEOMETRIE (LEBM) NEGATIVE GEOMETRIE {LEBM)
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Abb. 5.1 Verhalten typischer Bruchgeometrien: a) Positive (normale) Geometrie; b)
Negative Geometrie.

Im Fall einer positiven Geometrie ist kein stabiles RiBwachstum méglich, d.h. das Bau-
teil versagt bei der RiBauslosung (Sprodversagen). Daher gilt ein MaBstabsgesetz, das auf
statistischen Effekten in der Festigkeit beruht. Im Fall einer negativen Geometrie ist ein
stabiles Rilwachstum bis zum Erreichen der Bruchlast moglich. Es ergibt sich daher ein
MaBstabseffekt, da neben der Zugfestigkeit auch die Betonbruchenergie einen bedeutenden
Anteil zur Bruchlast beitragt. Deshalb kann bei Bauteilen mit negativer Geometrie ein
relativ duktiles Verhalten erwartet werden.

Die obengenannten Geometrien sind zwei Extremfille, fir die nach der LEBM das Ma-
terialverhalten als linear elastisch angenommen wird. Aulerdem ist davon auszugehen, dafl
die BruchprozeBzone im Vergleich zur BauteilgroBe vernachlassigbar ist. Bei Beton- und
Stahlbetonbauteilen sind jedoch einige zusatzliche Aspekte zu beriicksichtigen:

¢ Die Grofle der BruchprozeBzone des Betons ist neben anderen Faktoren von der Korn-
zuschlagsgrofie und -form abhingig. Die Bruchprozesszone hat eine endliche Grofie die
ungleich Null ist. Ist daher die Grofle der BruchprozeBzone im Vergleich zu der Bau-
teilgroBe relativ groB, mufl das MaBstabsgesetz diesen nichtlinearen Einflufl berticksich-
tigen.
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¢ In Beton- und Stahlbetonbauteilen gibt es fast niemals nur einen einzigen Rif8, sondern
meistens ein System von Rissen, das ein stabiles oder ein instabiles Rifwachstum zeigen
kann.

¢ Auf Grund nichtlinearer Einflisse kann sich die Versagensart andern, wenn die Bau-
teilgroBe zunimmt, d.h. in einem bestimmten Grofienbereich kann das Bauteil als
"Bauteil mit negativer Geometrie” und in einem anderen als ”Bauteil mit positiver
Geometrie” wirken.

¢ In Stahlbetonbauteilen missen die Spannungen und die Bauteilenergie, die durch
die RiBbildung im Beton freigesetzt werden, von der Bewehrung aufgenommen wer-
den. Wenn eine Spannungs- und Energielibertragung zwischen Beton und Bewehrung
moglich ist (was nicht immer der Fall ist), reduziert die Bewehrung durch Verbrauch
von Bauteilenergie aus der Rifibildung den Mafistabseffekt betrachtlich.

Die o.g. Eigenschaften von Beton- und Stahlbetonbauteilen miissen beriicksichtigt wer-
den, um Mafistabsgesetze filir verschiedene Bauteiltypen abzuleiten.
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Abb. 5.2 Relative Grofle der Bruchprozefizone von Beton: a) Kleines Bauteil; b) Grofies
Bauteil; c) Beitrag der Zugfestigkeit und der Betonbruchenergie zu der Bruchlast.

5.3 Mafistabsgesetze fur typische Beton- und
Stahlbetongeometrien

Wenn die mechanische Bedingung fiir die Existenz des MaBstabseffekts, die 6rtliche Deh-
nungslokalisierung, erfiillt ist, konnen Beton- und Stahlbetonbauteile beziiglich des Riwach-
stums in drei Kategorien eingeteilt werden: (1) EinzelriBwachstum — Positive Geometrie, (2)
EinzelriBwachstum — Negative Geometrie und (3) Mehrfachriiwachstum ~ Komplexe Geo-
metrie.
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5.3.1 Einzelrifl — instabiles Riflwachstum

Wie zuvor dargestellt, zeigen positive Geometrien nach der LEBM ein instabiles Riflwachstum,
d.h. die Last nimmt unmittelbar nach der RiBauslosung ab (Abb. 5.1a). Berlicksichtigt man
jedoch, daB8 die Bruchprozefizone nicht wie in der LEBM angenommen unendlich klein ist,
sondern eine endliche Grofle hat (Abb. 5.2), so ergibt sich folgendes:

Fir d — 0 ist die RifiprozeBzone grof gegeniiber der Bauteildicke (Abb. 5.2a). Es
kann im allgemeinen gezeigt werden, dafl im kritischen Querschnitt die Spannungsgradienten
(Ae¢/Axz) gegen unendlich'gehen. Es liegt eine starke ortliche Dehnungslokalisierung vor. In
diesem Fall geht sowohl U — 0 als auch AU/Aa — 0. Da es sich bei Gy um eine Konstante
ungleich Null handelt, G;/(AU/Aa) — oo und theoretisch oy — oco. Praktisch hat je-
doch d = 0 keine physikalische Bedeutung, und daher ergibt sich on4_,0 = ON Plastizitaer- FUT
d — oo verschwindet der nichtlineare Effekt einer relativ grofien Bruchprozezone des Betons,
da die BruchprozeBzone im Vergleich zur BauteilgroBe vernachlassigbar wird (Abb. 5.2b). Ist
im kritischen Querschnitt Ae/Az — 0, erhdlt man AU/Aa — oo und Gy /(AU/Aa) — 0.
Dies bedeutet ein Versagen bei der Auslosung des Risses und damit keinen Einflul der Bau-
teilgroBe auf die Bruchfestigkeit.
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Abb. 5.3 Das MafBstabsgesetz fiir eine positive Geometrie.

Auf der Grundlage der oben dargestellten mechanischen I"Jberlegungen gibt es fur Beton-
und Stahlbetonbauteile mit positiver Geometrie den Mafstabseffekt nur bei relativ klei-
nen Bauteilen, bei denen ein relativ stabiles RiBwachstum moglich ist (Abb. 5.2c). Die
praktische Beschrankung der Nennfestigkeit fallt mit der Plastizitatsgrenze zusammen. Bei
grofleren Bauteilen verschwindet der Mafistabseffekt, d.h. es gelten die Festigkeitskriterien.
Das Maflstabsgesetz flir Bauteile mit positiver Geometrie kann daher annahernd durch eine
Gleichung in folgender Form beschrieben werden:

ON = Bft(l + 7)0 S O Plastiziteats 7= dO/d (51)

Darin sind B und dy zwei Konstanten, die von der Art des Problems und den Brucheigen-
schaften des Materials abhangen (&hnlich wie im Falle des Bazant’schen Mafstabgesetzes),
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und « eine problemabhangige Konstante zwischen 0 und 1. Im Gegensatz zum Bazant’schen
Mafistabsgesetz ist bei d > dy der MaBstabseffekt gering und liegt in der Nihe der Festigkeits-
grenze. Fir d < dy ergibt sich ein maximaler EinfluB der BauteilgréBe. B, do und « miissen
fir jeden Einzelfall aus Experimenten oder mit Hilfe einer hochentwickelten numerischen
Analyse ermittelt werden.

Last 4
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Abb. 5.4 EinfluB einer Bruchversteifung auf die Bruchlast (2D-Geometrie).

Die allgemeine Form der Kurve entsprechend Gleichung (5.1) ist in Abb. 5.3 dargestellt.
Im wesentlichen dieselbe Form wurde durch MFSL bestimmt (siehe Abb. 4.2), wobei es sich
um einen vollig anderen physikalischen Hintergrund handelt. Die nichtmechanischen Argu-
mente, die in der multifraktalen Schidigungstheorie verwertet werden, entsprechen den oben
besprochenen mechanischen Argumenten. Der Ansatz nach (5.1) steht im Widerspruch zum
Bazant’schen Mafstabsgesetz (siehe Abb. 2.1, Gl.(4.1)). Offensichtlich gilt die Proportio-
nalitat der Rifllange fir Beton- und Stahlbetonbauteile mit positiver Geometrie nicht. Nur
in dem Sonderfall, wenn die Gré8e des Anrisses proportional zur BauteilgréBe ist (z.B. bei
einem kiinstlich gekerbten Balken), gilt das Bazant’sche Mafistabsgesetz. In diesem Fall (po-
sitive Geometrie mit proportional geindertem Anrifl) ist die Proportionalitat der Rifilinge
jedoch keine Bauteileigenschaft, sondern eine Randbedingung des Problems. Er ist ohne
praktische Bedeutung.

Die Ergebnisse der Bruchanalyse von Bauteilen mit positiver Geometrie und verschie-
dener Grofe konnen anhand der Abb. 5.4 zusammengefafit werden. In Abb. 5.4 ist die
Beziehung zwischen der Versagenslast und der BauteilgroBe schematisch aufgezeigt. Hieraus
wird ersichtlich, daf8 die Bruchlast aus zwei Teilen besteht: Py = Py, + Pg,; mit Pr,= Anteil
der Betonzugfestigkeit und Pg,= Beitrag der Schadigung (Betonbruchenergie). Allgemein
kann der Beitrag der Zugfestigkeit im gesamten GroBenbereich als bedeutend angesehen wer-
den. Fir kleine Bauteile ist der Anteil der Schadigung an der Bruchlast jedoch relativ gro8.
Dieser Anteil bewirkt den MaBstabseffekt. Im Gegensatz dazu wird bei gréBeren Bauteilen
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die Versagenslast nicht (oder nur unwesentlich) von der Schadigung beeinflut (Py = Py,).
Der Beitrag der Schadigung zur Bruchlast kann nach Ozbolt, Eligehausen und Petrangeli
(1993) als eine Bruchversteifung interpretiert werden.

5.3.2 Einzelrifl — stabiles Riflwachstum

Bei negativer Geometrie eines Beton- oder Stahlbetonbauteils ist ein stabiles Riwachstum
vor Erreichen der Bruchlast moglich (Abb. 5.1b). Bei extrem grofen Bauteilen (d — oo) wird
die bezogene GroBe der BruchprozeBzone ungefihr gleich Null. Es kann in einem solchen
Fall nachgewiesen werden, daB die RiBlinge bei Hochstlast proportional zur Bauteilgré8e zu-
nimmt (Elices und Planas, 1992). Damit ist die Bedingung der Proportionalitat der RiBlinge
erfiillt, und der MaBstabseffekt existiert. Er entspricht praktisch dem MafBstabsgesetz, das
durch die LEBM vorhergesagt wird. Strenggenommen wird jedoch im Grenzfall (d — o)
der Beitrag der Zugfestigkeit des Betons zur Bruchlast immer groer sein als der Beitrag der
Betonbruchenergie. Dies ist darauf zurlickzufilhren, daff der Beitrag der Materialfestigkeit
zur Bruchlast immer proportional zur BauteilgroBe ist, wahrend der Anteil der Betonbru-
chenergie im Grenzfall immer gegen Null geht. Daher wird theoretisch fiir d — oo die Nenn-
festigkeit immer ungleich Null (Festigkeitsgrenze, oy = f;). Im Gegensatz zu Bauteilen mit
positiver Geometrie wird die Festigkeitsgranze bei einer negativen Geometrie jedoch erst bei
relativ groen Bauteilen erreicht. Das Verhaltnis zwischen dieser ”Restnennfestigkeit” und
der maximalen Nennfestigkeit (onp,,,i0i00..) 15t el einer negativen Geometrie immer klein,
und daher vom praktischen Standpunkt aus nicht sehr interessant (Abb. 5.5). Bei kleineren
Betonbauteilen mit negativer Geometrie ist die Grofle der BruchprozeBzone im Vergleich zur
BauteilgroBe relativ grof. Theoretisch gilt daher im Grenzfall (d — 0), wie bei positiver
Geometrie, oy — 0o, praktisch jedoch on — ON Piastizitact
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Abb. 5.5 Der Unterschied zwischen praktischem und theoretischem Mafistabsgesetz bei
einer negativen Bauteilgeometrie.

In der Vergangenheit wurde die Obergrenze der Nennfestigkeit (RiBart-1) oft als eine
Festigkeits- oder Plastizitatsgrenze angesehen (Bazant, 1984). Dies ist prinzipiell nicht rich-
tig, da es einen wesentlichen Unterschied zwischen Festigkeits- und Plastizitatsgrenze gibt.
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Unter Festigkeit versteht man normalerweise nur den Beitrag der Materialfestigkeit zur Ver-
sagenslast (einachsige Zugfestigkeit, einachsige Druckfestigkeit). Demgegeniiber wird die
Plastizitatsgrenze als Summe der Anteile sowohl der Festigkeit als auch der Bruchenergie
zur Versagenslast definiert. Im Fall der Plastizitat wird angenommen, daB die Bruchener-
gie unendlich ist und somit zusammen mit der Materialfestigkeit einen deutlichen Beitrag
zur Bruchlast liefert. Wenn daher ein stabiles RiBwachstum entsprechend der RiBart-I auf-
tritt, kann die Obergrenze der Nennfestigkeit ausschlieBlich die Plastizitatsgrenze und nicht
wahlweise die Plastizitats- oder die Festigkeitsgrenze sein.
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Abb. 5.6 Mafistabsgesetz fiir eine negative Bauteilgeometrie.
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Abb. 5.7 Verhiltnis zwischen Last und Bauteilgrofie fiir eine typische zweidimensionale
negative Bauteilgeometrie (im praktischen Gréfenbereich).
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Bei Beton- und Stahlbetonbauteilen mit negativer Geometrie sind die grundlegenden
Voraussetzungen des Bazant’schen Mafistabsgesetzes (Abb. 5.6) anndhernd erfiillt. Dieses
Mafistabsgesetz kann somit als Naherungsformel mit guter Ubereinstirnmung benutzt wer-
den, die in einem breiten Groflenbereich den MafBstabseffekt fiir Beton- und Stahlbetonbau-
teile dieser Geometrie beschreibt. Ebenso wie bei Bauteilen mit positiver Geometrie ist der
MafBstabseffekt dann maximal, wenn die Lange des Anrisses proportional zur BauteilgroBe
zunimmt.
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Abb. 5.8 Schematische Darstellung der Nennfestigkeit in Abhangigkeit von der
BauteilgroBe bei Positiver und Negativer Geometrie.

Zusammenfassend ist in Abb. 5.7 die Beziehung zwischen der Bruchlast und der Bau-
teilgroBe bei einer negativen Geometrie schematisch dargestellt. Im Gegensatz zu Bauteilen
mit positiver Geometrie (Abb. 5.4), ist im praktischen GroBenbereich der Beitrag der Be-
tonbruchenergie zur Bruchlast sehr viel groBer als der Beitrag der Zugfestigkeit des Betons
(Ps, < Pg,). D.h. der Bauteilwiderstand resultiert hauptsichlich aus der wahrend des sta-
bilen RiBwachstums verbrauchten Energie. Nur bei sehr grofien Bauteilen wird der absolute
Beitrag der Zugfestigkeit zur Versagenslast groBer als derjenige der Bruchenergie. Weiterhin
zeigt der Vergleich mit der positiven Geometrie, daB bei einem groBen Bauteil der Anteil
von f, zur Nennfestigkeit (relativer Beitrag) gegeniiber dem Anteil der Betonbruchenergie
Gy klein und vernachlassigbar ist (Abb. 5.8). Praktisch kann daher davon ausgegangen wer-
den, dafl die Nennfestigkeit bei Bauteilen mit negativer Geometrie im Grenzfall (d — o)
annahernd zu Null wird.

5.3.3 Komplexe Bauteilgeometrien

Im Falle der vorgenannten positiven und negativen Geometrien wurde angenommen, daf
nach Beginn der Riflbildung das RiBwachstum sich nur auf einen EinzelriB beschrankt. Wie
jedoch schon mehrfach angedeutet, bilden sich in den meisten Stahlbetonbauteilen vor Er-
reichen der Bruchlast mehrere Risse aus. Sofern eine umfangreiche Ribildung vor Erreichen
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der Hochstlast eintritt, liefert die Betonbruchenergie einen bedeutenden Anteil zur Bruchlast.
Auf Grund der Komplexitat des Versagensmechanismus muf} jedoch jeder Fall getrennt un-
tersucht werden. Hierbei bedient man sich nicht eines einfachen EinzelriBansatzes, sondern
einer nichtlinearen Finite-Element-Bruchanalyse. Die so erzielten numerischen Ergebnisse
sollten mdglichst anhand von Versuchen tberpriift werden. Dies gestaltet sich meist schwie-
rig, da Versuche an grofen Beton- und Stahlbetonbauteilen gewohnlich mit auBerst hohen
Kosten verbunden sind.

Grundsatzlich konnen Bauteile mit einem komplexen Rifiwachstum einen MaBstabseffekt
auf die Nennfestigkeit entsprechend einem Bauteil mit positiver oder negativer Geometrie
oder auch einer Kombination aus beiden aufweisen. Das Hauptziel der vorliegenden Arbeit
besteht darin, dies fiir einige typische Beispiele aus der Praxis niher zu untersuchen. Dazu
wird ein neuer Ansatz der nichtlokalen MikroriBwechselwirkung entwickelt und in einem
Finite-Elemente-Programm implementiert. Das Programm wird zunachst an relativ einfa-
chen Beispielen tiberpriift und dann in komplexeren, umfangreichen Untersuchungen zum
EinfluB der Bauteilgrofie auf das Bruchverhalten eingesetzt.
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6 Nichtlokale Finite-Element-Analyse

6.1 Einfihrung

Die meisten Finite-Element-Programme in der Praxis basieren immer noch auf dem klassi-
schen Ansatz des lokalen Kontinuums, obwohl es zwischenzeitlich zahlreiche Beweise dafiir
gibt, dafi die lokalen FE-Programme (Bazant und Oh, 1983; Rots, 1988) das Sprodversagen
von Betonbauteilen meist nicht richtig simulieren (de Borst and Rots, 1989; de Borst, 1991;
Ozbolt und Eligehausen, 1991). Um einerseits die Netz-Empfindlichkeit und andererseits
eine iibermaflige 6rtliche Begrenzung der Dehnung zu verhindern, sowie den MaBstabseffekt
zu erfassen, mufl das FE-Programm einen mathematischen Ansatz enthalten, der als ”Loka-
lisierungsbegrenzer” bezeichnet wird. Dadurch wird erreicht, daB sich die Schidigung als
Folge der Rifbildung in einem Materialvolumen ungleich Null lokalisiert. Daher wurde
vor mehr als einem Jahrzehnt das Konzept des nichtlokalen Kontinuums als eine allge-
meine Moglichkeit zur Vermeidung der Netz-Empfindlichkeit bei der FE-Modellierung ei-
nes Bruchprozesses in quasisproden Materialien, wie zum Beispiel Beton, vorgeschlagen
(Bazant, 1984b). Alternativ kann eine genaue Vorhersage des Bauteilverhaltens auch durch
die Methode der diskreten Risse erreicht werden. Die Methode der diskreten Risse ist durch
ein Rifiiberbriickungsgesetz, das eine Entfestigung enthilt, gekennzeichnet. Diese Methode
scheint jedoch in allgemeinen Fillen weniger vielseitig einsetzbar zu sein als ein nichtlokales
Programm, das auf dem Verfahren der verschmierten Risse basiert.

Ein Kontinuumsmodell fiir ein sprodes heterogenes Material, wie zum Beispiel Beton,
muB die genauen Folgen von verschmierten Schadigungen infolge der Heterogenitit der Mi-
krostruktur darstellen. Diese Schadigungen, wie z.B. Mikrorisse, wirken untereinander zu-
sammen. Zwei Arten von Interaktionen sollen im Kontinuumsmodell vorhanden sein: (1) Die
Wechselwirkung bzgl. des Abstandes zwischen verschiedenen Stellen und (2) die Wechsel-
wirkung zwischen verschiedenen Richtungen innerhalb des Materials. Die Wechselwirkung
bzgl. des Abstandes steuert die értliche Begrenzung einer Schidigung. Diese Interaktion
wird in den klassischen lokalen Kontinuumsmodellen ignoriert, aber in den nichtlokalen Mo-
dellen berticksichtigt. In diesen Modellen weist die Spannung an einer Stelle nicht nur eine
Abhangigkeit von der Dehnung an derselben Stelle, sondern auch vom umgebenden Deh-
nungsfeld auf. Dieser Ansatz wurde fiir elastische Verformungen bereits von Eringen (1965,
1966) und Kréner (1968) eingefiihrt. Das Konzept wurde von Bazant (1984b,c) auf Dehnun-
gen im Entfestigungsbereich erweitert. In den letzten Jahren wurden einige unterschiedliche
nichtlokale Methoden entwickelt und verwendet: dazu gehéren die Methode der nichtloka-

len Dehnung (Pijaudier-Cabot und Bazant, 1987), die Methode des Gradientenkontinuums
(de Borst, Mihlhaus und Pamin, 1992; Pamin, 1994), von der Dehnungsgeschwindigkeit
abhangige Methoden (de Borst, 1991), Cosserat-Kontinuum (de Borst, 1991) und andere.
Ein gut funktionierender Ansatz zur Darstellung des nichtlokalen Konzepts wurde von
Bazant (1987) eingefiithrt. Hierbei sind alle Variablen in Verbindung mit der Dehnungsent-
festigung nichtlokal und alle ibrigen lokal orientiert. Der bestimmende Parameter in diesem

Konzept ist die charakteristische Lange I, iiber die die Mittelwerte der Dehnungen gebildet
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werden. Die charakteristische Lange besitzt einen mafigebenden EinfluB auf die Ergebnisse
der Untersuchungen, insbesondere auf den Mafistabseffekt (Ozbolt und Eligehausen, 1991;
Bazant und Ozbolt, 1990). Zunachst wurde angenommen, ! sei eine Materialkonstante des
Betons, die mit dem Grofitkorn d, (ungefahr | = 3d,) in Beziehung gebracht werden konnte.
Jetzt ist jedoch klar, daBl ! in allgemeinen Anwendungen nicht nur von den Parametern
der Betonmischung abhéngt, sondern auch von anderen Parametern beeinflufit wird. Von
Ozbolt (1993) wurde nachgewiesen, daB sich die optimalen Werte fiir das Verhaltnis {/d,
in numerischen Simulationen unter Verwendung des o.g. nichtlokalen Ansatzes des ”Mi-
croplane Material Model” (Bazant und Ozbolt, 1990) in Abhéingigkeit des untersuchten
Problems (Versuchskorpers) wesentlich unterscheiden. So ergeben sich zum Beispiel fir ei-
nen Dehnkorper andere Verhaltnisswerte {/d, als fir "Pull-out”- Versuche mit Kopfbolzen
oder fir das Diagonalschubversagen eines Balkens. Diese Abhangigkeit konnte durch die
unterschiedliche Betonzusammensetzung nicht erklart werden. Desweiteren haben neuere
theoretische Arbeiten (Bazant, 1991; Pijaudier-Cabot und Bazant, 1991) auch bestatigt,
daB es sich bei [ nicht um eine Materialkonstante sondern um eine Materialfunktion handelt,
die durch das die Bruchprozefzone umgebende Dehnungs- und Spannungsfeld definiert wird.

Wenn die charakteristische Lange gleich gro8 ist wie die Elemente, entspricht die nichtlo-
kale Methode der Rifbandtheorie (Bazant and Oh, 1983). Bei dieser Methode muB das lokale
Dehnungs- entfestigungs-Verhalten des Materials so angepaBt werden, daB die Flache unter
der Zug- spannungs-Dehnungskurve multipliziert mit der durchschnittlichen Elementgrofe
(RiBband- breite), gleich der Bruchenergie des Betons (G;) wird. Eine Anwendung dieser
Methode gewahrleistet eine allgemeingultige Losung nur dann, wenn die Netzrichtung mit
der RiBrichtung zusammenfillt. In allgemeinen Féllen zeigt die Analyse aber immer noch
eine Netzabhangigkeit (urspriinglich wurde angenommen, daf§ eine allgemeine Ririchtung in
Form von zickzack- formigen Rifbandern behandelt werden konnte; wie jetzt aber bekannt
ist, fiihrt dies zu bedeutenden Fehlern und birgt Probleme, wie zum Beispiel "stress-locking”
in sich).

Die BruchprozeBzone des Betons besitzt sowohl eine variable Gro8e ungleich Null als auch
eine veranderliche Form, die vom umgebenden Spannungs-Dehnungsfeld abhangt. Eine ein-
fache Anpassung der Fliche unterhalb der Zugspannungs-Dehnungskurve hinsichtlich der
Elemente im Rifiband kann die Schwankungen der BruchprozeBizone nicht auf angemessene
Weise erfassen, insbesondere nicht fir verschiedene Rifirichtungen in bezug auf die Netz-
orientierung. Die Ribandmethode ist ein einfaches, skalares Konzept, und stellt somit fir -
allgemeine Anwendungen eine starke Einschrankung dar.

Angesichts der vorstehenden Ausfihrungen ist ein nichtlokales Konzept fir die Analyse
der verschmierten Riflbildung notwendig. Dies wird auch durch den physikalischen Prozef des
Versagens bestatigt. Kiirzlich wurde von Bazant (1994) nachgewiesen, daf die Nichtlokalitat
eine notwendige Folge der Wechselwirkungen zwischen den Mikrorissen ist. Es wurde eine
neue Form des nichtlokalen Konzepts, die aus der Wechselwirkung zwischen wachsenden
Mikrorissen abgeleitet wird, entwickelt. )

In der vorliegenden Studie wird zunachst ein Uberblick iber das neue nichtlokale Konzept
gegeben. Anschliefend wird die Implementierung dieses Ansatzes in einem FE-Programm,
zusammen mit dem ”"Microplane Material Model” fir Beton, vorgestellt. AbschlieBend wird
die Herleitung der grundlegenden Materialmodellparameter dargestellt. Es werden nume-
rische Beispiele gezeigt und die berechneten Ergebnisse anschlieBend mit experimentellen
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Ergebnissen verglichen.

6.2 Nichtlokalitat infolge der Mikrorifi-Interaktion

Eine Entfestigung von quasispréden Materialien (z.B. Beton) ist darauf zuriickzufiihren, daB
sich in der Bruchprozefizone zahlreiche Mikrorisse entwickeln, bevor ein Makrorif entsteht.
Sowohl wegen der Zufalligkeit der Mikrorisse als auch der Heterogenitit des Materials, muf
das Material als ein zufallig angeordnetes Material angesehen werden. Das Makrokontinu-
umsmodell fiir ein solches Material kann nicht in der klassischen lokalen Form dargestellt
werden, wobei der Spannungstensor o an einer gegebenen Stelle vom Dehnungstensor € am
selben Ort abhéngig ist (0 = Ce; mit C: Tensor der Sekantenmaterial-Steifigkeit). Eher
muf} o als Funktion des umgebenden Dehnungsfeldes angesehen werden, d.h. o = Ce; darin
entspricht C dem nichtlokalen Materialsteifigkeitstensor. Ein ahnliches, aber spezifischeres
nichtlokales Konzept, das in besonderer Weise die Interaktion zwischen den Mikrorissen und
deren zufallige Verteilung im Material berticksichtigt, wird in der vorliegenden Arbeit be-
nutzt.

-

&

Abb. 6.1 Lokale und nichtlokale inelastische Spannungsinkremente fiir ein bekanntes
Dehnungsinkrement.

Da auf der Mikroebene davon ausgegangen wird, daB das Material zwischen den Mikro-
rissen elastisch ist, hat Bazant (1994) vorgeschlagen, den nichtlokalen Steifigkeitstensor C
fir das mikrogerissene Kontinuum auf der Grundlage des Superpositionsprinzips nichtlokal
zu berechnen. Dies wurde fiir diskrete RiBsysteme von Collins (1963) (mit Verschiebungen
als Unbekannten), Kachanov (1985,1987) (mit ”Rifidriicken” als Unbekannten) und ande-
ren durchgefihrt. Nach diesem Prinzip wird jeder Belastungsschritt, wenn man sich einer
inkrementellen Spannungs-Dehnungsbeziehung bedient, in zwei Teilschritte zerlegt: (1) Im
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ersten Teilschritt wird das Dehnungsinkrement Ae (Abb. 6.1) aufgebracht, indem man sich
vorstellt, daf alle Mikrorisse geschlossen sind (als ob sie verleimt oder zugefroren wéiren).
Das Spannungsinkrement Ao wird als elastisches Spannungsinkrement unter der Voraus-
setzung berechnet, dafl die Mikrorisse in der Lage sind Spannungen zu lbertragen (Span-
nungsinkrement 13). (2) Im zweiten Teilschritt werden die zwischen den Mikrorifioberflachen
libertragenen Spannungen abgebaut (als ob die Risse ”entleimt” oder ”aufgetaut” wiirden).
Dies kann als Aufbringen eines bestimmten Druckes auf die Rifloberflache verstanden werden.
Wenn wiahrend des Belastungsschrittes infolge des ”Entleimens” (” Auftauens”) in Teil-
schritt 2 kein RiBwachstum entstiinde, kame es zu dem Spannungsabbau 34, der in Abb. 6.1
dargestellt ist. Da aber i.a. ein Rifiwachstum auftritt, kommt es zu einem groBeren Span-
nungsabbau 32. Dieser Spannungsabbau ist durch das lokale Spannungs-Dehnungsgesetz
definiert, hierbei wird ein Material beschrieben, das im makroskopischen Sinne ein homoge-
nes Verformungsverhalten aufweist. Aufgrund der Interaktion der Mikrorisse fihrt jedoch
die RiBbildung und das RiBwachstum (oder das SchlieBen des Risses) an einer Makrokon-
tinuumsstelle i.a. zur Bildung und Wachstum (oder zum Schlieflen) eines Risses an ei-
ner anderen Stelle im Makrokontinuum. Wegen dieser Wechselwirkung ist der tatsachliche
Spannungsabbau durch 35 definiert (Abb. 6.1). Dieser Spannungsabbau wird als nichtlokales
Spannungsinkrement bezeichnet. Wenn AS, den Tensor des lokalen nichtelastischen Span-
nungsinkrementes darstellt, dann kann die senkrecht auf die RiBoberfliche stehende Zugkraft
(Druckkraft) an der Stelle des Mikrorisses Nummer p wie folgt angegeben werden:

Ap, =n,AS,n, (6.1)

Mit n, = Einheitsnormalenvektor auf die Oberflache des Mikrorisses . Da Ap, nur einen
lokalen Abfall der Druckkraft (Zugkraft) an der Stelle x4 darstellt, muB der Spannungsabbau
infolge des ”Entleimens” von Mikrorissen an anderen benachbarten Stellen v hinzugerech-
net werden. Unter Berlicksichtigung der nachfolgenden wichtigen Vereinfachungen (Bazant,
1994): (1) GleichmaBige Spannung Ap, entlang der Rifloberfliche (belegt durch Kachanov;
1985, 1987), (2) ausschlieflich Berticksichtigung der Rifart-I liefert dann das Superposi-
tionsprinzip fiir das gesamte nichtlokale nichtelastische Spannungsinkrement Ap, die von
Kachanov angegebene Beziehung:

Ap,; Z A;wAPu (6-2)
v#u

Darin ist (...) der Mittelungsoperator iber die Rillange, u=1,...N, v=1,...N mit N= Gesamt-
zahl der Mikrorisse. A, sind die RiBeinflukoeffizienten, die die durchschnittliche Druck-
kraft am ”verleimten” (eingefrorenen) ZielmikroriB p darstellen. Diese mittlere Druckkraft
wird durch eine gleichmifBige Einheitsdruckkraft, die an den Oberflachen eines "entleimten”
("aufgetauten”) Quellmikrorisses v aufgebracht wird, hervorgerufen. Alle anderen Mikro-
risse sind geschlossen. Infolge der von Kachanov (1987) angegebenen Approximation fir
diskrete Mikrorilsysteme mufl an Stelle des lokalen Spannungsinkrements Ap, das lokale
Spannungsinkrement (Ap,), das tiber die Oberflache des Zielmikrorisses gemittelt wurde, in
Gleichung (6.2) angesetzt werden. Durch Einsetzen von Gleichung (6.1) in Gleichung (6.2)
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erhalt man (Bazant, 1994):
N
A(nugunu) = (A(n,S,n,)) + Z AU-VA(anVnV) (6.3)
v=1

Da eine Wechselwirkung eines Risses mit sich selbst keine physikalische Bedeutung hat, ist
A= 0.

Abb. 6.2 Wechselwirkung zwischen zwei diskreten Mikrorissen unterschiedlicher
Ausrichtung — der schattierte Bereich zeigt Flachen mit positiver
RiBwechselwirkungsfunktion.

Gl. (6.3) mufl zur Beriicksichtigung der verschmierten Rifibildung auf die Makrokonti-
nuums-Ebene, die normalerweise in der Finite-Element-Analyse angenommen wird, angepaBt
werden. Dazu hat Bazant (1994) zwei vereinfachende Hypothesen eingefiihrt: (1) Der Einfluf
der Mikrorisse an der Stelle £ des Makrokontinuums auf die Mikrorisse an der Stelle =
(Abb. 6.2) wird durch die vorherrschende Mikroriflausrichtung an jeder Stelle bestimmt.
Von dieser Mikroriausrichtung wird angenommen, daf§ sie senkrecht auf die momentane
Richtung der maximalen Hauptdehnung ¢!} steht (Logischer wire anzunehmen, da$ sie
senkrecht auf die maximale Hauptrichtung von S steht. Da dies jedoch einen erhéhten
Programmieraufwand bedeuten wiirde und nur unwesentliche Unterschiede ergibt, erscheint
die Vereinfachung sinnvoll). (2) Anstatt Zugkrafte senkrecht zu den zufilligen (diskreten)
Einzel-Mikrorissen zu verwenden, miissen offensichtlich Zugkrafte angesetzt werden, deren
Richtung auf der Makroebene definiert ist. Auf der Grundlage dieser Voraussetzungen kann
Gleichung (6.3) auf eine "Kontinuumsform” gebracht werden. Die diskrete Summe wird
durch ein Integral ersetzt, und somit ergibt sich (Bazant 1994):

85@) = (a50(a)) + [ Az a5 v (e (6.4)

Darin bezeichnen Agm(m) und AS(W(z) das nichtlokale bzw. das lokale Spannungsinkre-
ment normal zur vorherrschenden Mikroriflausrichtung. A(z, €) beschreibt die RiBeinfluBfunk-
tion, die die Interaktion der Mikrorisse kennzeichnet. Aus Grinden der Einfachheit nehmen
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wir jedoch die Funktion A(z,£) wie fiir einen Rif in einem unendlichen Bauteil an. Da das
Bauteil sehr viel groBer als die Mikrorisse ist, sollte dies normalerweise angemessen sein. Eine
Ausnahme bilden Randstellen. Fir diese Stellen erweist sich die entsprechende Anpassung
der Funktion A als notwendig, wie wir spater noch sehen werden. Weiterhin ist festzustellen,
daB der Mikro-Makro-Ubergang von Gl. (6.3) auf Gl. (6.4) nicht durch eine Homogenisie-
rung des Dehnungsfeldes erfolgte. Die klassischen Methoden der Homogenisierung konnen
nicht benutzt werden, da sie nur fiir statistisch homogene Zustande, z.B. ein gleichmaBiges
Makrodehnungsfeld, gelten.

In der FE-Formulierung wird das Integral in Gl. (6.4) durch eine Summe approximiert,
die uber die Koordinaten der Integrationspunkte aller finiten Elemente verlauft:

ASY = (A5t +§:AWASMAV (6.5)

v=1

Mit AV, = der Teil des Finite-Element-Volumens der zum Integrationspunkt v gehort. Die
Indizes 4 und v bezeichnen jetzt die Koordinaten der Integrationspunkte anstatt der Mi-
krorisse. Es wurde gezeigt, dal das Integral von A(x,&) iber einen unendlichen Korper
(unter der Voraussetzung, dafBl ein bestimmter Integrationsweg ausgeschlossen wird, vgl.

Bazant, 1994) zu Null wird. Wie aus Gl. (6.4) und Gl (6.5) zu ersehen ist, besteht das
nichtlokale nichtelastische Spannungsinkrement AS’S) aus dem mittleren lokalen nichtela-

stischen Spannungsinkrement (AS,(,l)) (in einem engen Bereich) und dem nichtelastischen
Spannungsinkrement, das sich aus den Wechselwirkungen zwischen den Mikrorissen ergibt
(groBerer Bereich).

Der Mittelungsoperator (...) fir diskrete Mikrorisse, der in Gl. (6.3) eingefiihrt wurde,
kann auf der Makroebene bei der Mittelwertbildung (liber die Mikrorisse) der Zugkrafte auf
der MikroriBoberfliche bzw. der entsprechenden Spannungen wiedererkannt werden. Bei der
Analyse mittels verschmierter Risse mufi der Mittelwert jedoch tiber ein Volumen anstatt
uber die MikroriBoberfliche gebildet werden. Es existieren zwei Griinde, um dieses Volumen
einzufithren: 1) Auf Grund der Inhomogenitat des Betons sind die Mikrorisse innerhalb des
Materialvolumens zuféllig verteilt. Grofle und Form des Mikrorisses hangen sowohl von Groe
und Form des Zuschlages als auch vom momentanen Spannungs-Dehnungszustand ab. 2) Die
nichtelastischen Spannungsinkremente werden aus dem lokalen Spannungs-Dehnungsgesetz
berechnet. Damit ergibt sich fiir den Mittelwert der lokalen nichtelastischen Spannungsin-
kremente entsprechend Gl. (6.5) die folgende Beziehung:

(ASW) = }:AsmawAv (6.6)

Hierbei sind V, = 3" _. a,, AV, = lokales Normierungsvolumen, n = Anzahl aller Integrati-
onspunkte innerhalb dieses Volumens und a,, = Wichtungsfaktoren, deren Verteilung eine
Glockenform (Polygon vierten Grades) sowohl in z- als auch in y-Richtung hat. Die Glocken-
form, die im nichtlokalen Schadigungsansatz tiblich ist, wirkt sich nicht nur aus numerischen
Griinden giinstig aus, sondern sie ist auch sinnvoll (Bazant und Ozbolt, 1990), da sie groflere
Beitrage zur "Summe” fir "nahere” Punkte, im Vergleich zu weiterentfernten Punkten lie-
fert. In Anbetracht des obenerwahnten Grundes 1) wird angenommen, da8l die Grofie des
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lokalen Normierungsvolumens proportional zum Gro8tkorn ist. Fiir eine zweidimensionale
Analyse wird der Bereich der Mittelwertbildung durch ein Rechteck, dessen lingere Seite
in Richtung des Mikrorisses und die kiirzere Seite rechtwinklig dazu liegt, abgebildet (siehe
Abb. 6.3).

Die Interaktion im ”gréBeren” Bereich entsprechend den Gleichungen (6.4) und (6.5)
wird von der Riwechselwirkungsfunktion A gesteuert. Sie paBt die lokal gemittelten nich-
telastischen Spannungsinkremente infolge von Mikrorifoffnungen oder -schlieBungen in der
Nahe jedes Integrationspunkts an. Fir eine numerische Analyse miissen einige Eigenschaf-
ten der Rifiwechselwirkungsfunktion erhalten bleiben, wahrend andere vereinfacht werden
miissen (Bazant, 1994). Erhalten bleiben muf die in einem ”gréBeren” Bereich wirkenden
asymptotische Form der RiBeinfluifunktion. Die im engen Bereich wirkende Eigenschaften
dieser Funktion miissen vereinfacht werden, da es im Makromodell nicht moglich ist, Mikro-
risse mit endlicher GroBe zu behandeln. Deshalb miissen die Singularititen in unmittelbarer
Umgebung der Mikroriflspitzen geglattet werden.

Y Mikrorisslaenge = d,

Abb. 6.3 Lokales Normierungsvolumen - Ausrichtung und Grége.

Wenn man davon ausgeht, dafi das Bauteil sehr viel grofer als die Mikrorisse ist, kann
man die Funktion der RiBwechselwirkung als das Spannungsfeld eines Risses in einem unend-
lichen Bauteil, das mit der Zugspannung o = 1 iiber die Lange des Mikrorisses belastet ist,
berechnen. Auf der Makroebene muB jedoch die statistische Verteilung der vorherrschenden
Mikrorisse beriicksichtigt werden. Daher kann bei einem vereinfachten Ansatz davon ausge-
gangen werden, daf das Bauteil in regelmiaBig angeordnete Zellen, deren Gréfe gleich dem
typischen MikroriBabstand ist, unterteilt wird. Dieser entspricht ungefihr dem typischen
Abstand s zwischen den GroBtkornzuschlagen. Vereinfachend kann man annehmen, daf$ es
sich bei diesen Zellen (zweidimensional) um Quadrate der Grofle s handelt und da8 es in je-
der Zelle einen einzigen Mikrorif} gibt. Der Mittelpunkt dieses Mikrorisses tritt innerhalb der
Zelle zufallig, und zwar mit einer Wahrscheinlichkeit, die sich aus einer Wichtungsfunktion
w(z,y), die in Richtung der Zellenrander allmahlich abnimmt, auf. (Diese Abnahme ersetzt
in etwa die Bertcksichtigung einer gemeinsamen Wahrscheinlichkeit des Auftretens von Mi-
krorissen in benachbarten Zellen). Unter Verwendung dieser Ansitze wurde der folgende
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Ausdruck fiir die RifeinfluBfunktion erstellt (Bazant, 1994—Addendum):

sf2 s/2
80.0=5 [ [ wle)oe ~ 21 pydady (67)

s/2

Hierbei wird der Koordinatenursprung in den Mittelpunkt der Zelle s x s gelegt, die z-
Achse liegt senkrecht zum Mikrorif. ¢(!) ist die Hauptspannung, die von einer gleichmaBigen
Druckspannung hervorgerufen wird, die an den Rifflanken im Punkt & = (£,7), der Lange
2a, aufgebracht und in € = (z,y) zentriert wird (nahere Einzelheiten siehe Bazant und
Jirasek, 1994).

Es ist festzustellen, daB die Losung des vorstehenden Integrals sehr kompliziert ist und
daher auf geeignete Weise vereinfacht werden muB. Dies wurde bisher nicht erreicht. Eine
von Bazant (1994) vorgeschlagene Approximation erscheint jedoch fiir eine Vielzahl von prak-
tischen Zwecken angemessen. Diese Approximation basiert darauf, da das o.g. statis- tische
Mittelungsintegral die Wechselwirkungen in grofen Bereichen genau erfassen muB. Bei ei-
nem Quellrifl und einem Zielri, die in getrennten Zellen auftreten, sind die Strahlen, die die
Risse "miteinander verbinden”, ungefahr gleich lang und haben ungefihr dieselbe Richtung
wie fiir alle moglichen zufilligen Erscheinungsformen dieser Risse. Die in grofen Bereichen
wirkende asymptotische Rifleinflulfunktion wurde anhand von Lésungen nach Westergaard
beziehungsweise Fabrikant fiir zwei- und dreidimensionale Fille bestimmt (Broek, 1987; Fa-
brikant, 1990). Nach Westergaard (siehe Broek, 1987) kann folgende Beziehung angegeben

werden:
Az, &) = k(r)f(9) (6.8)

Hier sind r und ¢ polare Koordinaten, deren Ursprung sich im Mittelpunkt eines Risses
befindet, wobei ¢ die Lage des "nédchsten” Mikrorisses bzgl. dem Koordinatensystem des
"ersten” Risses definiert. (siche Abb. 6.2); & bezeichnet die Lage des Mittelpunkts des
aufgetauten” Quellmikrorisses, an dessen Seitenflichen die Druckspannung (o= 1) anliegt;
§ kennzeichnet die Lage des "eingefrorenen” Zielmikrorisses, an dem die Spannung senkrecht
zum Mikroril berechnet wird. Infolge der angenommenen elastischen Eigenschaften ist die
Funktion A(w,&) symmetrisch. Die Funktion k ergab sich zu k(r) = a?/r?. Sie zeigt eine
Singularitat im Mittelpunkt des Quellrisses. Diese Singularitat hat fiir die Untersuchungen
mit Hilfe der Methode der verschmierten Risse aufgrund des fehlenden Einflusses der A-Werte
im engen Bereich der Mikrorisse keine Bedeutung. Als Approximation wurde vorgeschlagen,
die Gleichung (6.8) fiir das gesamte Gebiet zu verwenden. Hierbei wird eine modifizierte
Funktion k(r), die das im groBeren Bereich wirkende asymptotische Feld enthilt, verwendet.
Aus Griinden, die von Bazant (1994) dargelegt wurden, konnen folgende Niherungen zur
Anwendung kommen,

zweidimensional:

k(r):( rlr )2 (6.9)

k(r)=< < )3 (6.10)

dreidimensional:
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Darin ist [ eine empirische Konstante, die als die characteristische Linge des nichtlokalen
Kontinuums bezeichnet wurde (Pijaudier-Cabot und Bazant, 1987), und & ein empirischer
Parameter.

In einem strengen Ansatz sollte vermutlich davon ausgegangen werden, daB & mit An-
wachsen des vorherrschenden MikroriBes zunimmt, und daher in der numerischen Analyse mit
der Hauptdehnung in Beziehung gesetzt werden kann. Und zwar in der Form & = f(e(V), L),
mit €(!) = maximale Hauptdehnung und L = Konstante in Abhangigkeit vom GréfStkorn.
Da jedoch das lokale Formanderungsgesetz fiir S als gegeben vorauszusetzen ist, (empirisch
bestimmt aus Versuchsdaten) und dieses Gesetz den EinfluB des Mikroriiwachstums (vor-
herrschende Mikrorisse) bereits beriicksichtigt (unter der Voraussetzung, dafl die Mikrorisse
alle gleich grofl sind und das Makrodehnungsfeld gleichma8ig ist), muf} « als empirische Kon-
stante verwendet werden. Es gibt Griinde zur Annahme, daf die mittlere Mikrorilange !
proportional zum Abstand der groBten Inhomogenitaten (Kornzuschlage) ist. Desweiteren ist
dieser Abstand wieder proportional zum Grotkorn (d,). In der numerischen Implementie-
rung des vorliegenden Modells, die nachfolgend besprochen wird, wurden mit der Annahme
kl = d,, gute Ergebnisse erzielt.

Die Mikrorifirichtungen an zwei verschiedenen Stellen (x,£) sind i.a. unterschiedlich.
Wenn daher eine gleichmaBige Spannung o senkrecht zur Mikrorifirichtung an der Stelle
angelegt wird, stellt A(z, €) die Spannungskomponente normal zum Mikrori8 an der Stelle &
dar. Deshalb sollte A(x, €) nicht nur eine Funktion des Abstands r zwischen zwei Mikrorissen
sein, sondern auch eine Funktion der Riflorientierung darstellen. Im Sinne der GI. (6.5) ist A
ein Skalar. Daher kénnen verschiedene Mikroriflausrichtungen berticksichtigt werden, indem
man einfach den Spannungstensor, den man aus der asymptotischen Form entsprechend der
Losungen von Westergaard oder Fabrikant fiir & = 1 an der Stelle « erhalten hat, auf die
Ebene des vorherrschenden Mikrorisses an der Stelle £ projiziert (Bazant, 1994).

Eine in der Praxis wichtige Eigenschaft der Funktion A ist ihr positiver Wert in Richtung
des Mikrorisses und ihr negativer Wert in weiten Bereichen senkrecht zum Rifi (Abb. 6.2).
Dies stellt das Phanomen der Abschirmung dar, d.h. die Bildung und das Wachstum des
Quellrisses wirken der Bildung und dem Wachstum eines Zielrisses in diesen Bereichen ent-
gegen. Finite-Element-Anwendungen zeigen, dafl diese Eigenschaft der Abschirmung wichtig
fur die richtige Darstellung einer MakroriBausbreitung ist. Insbesondere im Hinblick auf den
Energieverbrauch, wenn viele zuféllig verteilte Mikrorisse sich in einem Makrori8 lokalisieren.
Die Abschirmung kann in einem Volumen mit einem Durchmesser D = 8kl als bedeutend
angesehen werden. Daher beeinflut sie auch Wechselwirkungen in grofieren Bereichen. Dies
fiihrt maBgeblich dazu, daB auch bei relativ grober FE-Diskretisierung richtige Vorhersa-
gen uber die Rifibildung zu erhalten sind. Daraus ergibt sich eine wichtige Korrektur der
lokalen Finite-Element-Losung, die in einem lokalen Dehnungsentfestigungs- Kontinuum be-
deutungslos ware.

6.3 Allgemeines Verfahren und Annahmen fiir die
Finite-Element-Implementierung

In FE-Programmen wird eine Nichtlinearitdt normalerweise in Gleichgewichtsiterationen
wahrend der Belastungsschritte abgearbeitet. In typischer Weise werden fiir ein gegebenes
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Dehnungsinkrement und das gegebene Materialgesetz die Spannungsinkremente im lokalen
Materialgesetz fir jeden Integrationspunkt folgendermafBen berechnet:

Ao =FE:(Ae—A")=FE:Ae—- AS (6.11)

Hierin bedeuten Ao, Ae = die Tensoren der Spannungs- bzw der Dehnungsinkremente, E
= der vierstufige Tensor der Elastizitdtsmoduln eines ungerissenen Materials, A€e” = der
nichtelastische Tensor des Dehnungsinkrementes und AS = der lokale nichtelastische Tensor
des Spannungsinkrementes. Die nichtlokale Formulierung ist prinzipiell gleich, nur daf§ der
lokale nichtelastische Spannungsinkrementtensor durch den nichtlokalen ersetzt werden mu8:

Ao =FE:(Ae—-A€e")=E:Ae - AS (6.12)

mit AS= nichtlokaler nichtelastischer Spannungsinkrementtensor. In der klassischen nichtlo-
kalen Analyse wurde AS mit Hilfe eines raumlichen Mittelungsintegrals berechnet (Pijaudier-
Cabot und Bazant, 1987; Bazant und Ozbolt, 1990).

Bei dem vorliegenden nichtlokalen Ansatz kann AS fiir jeden Iterationsschritt, jedes finite
Element und jeden Integrationspunkt berechnet werden. Dabei bedient man sich des gegebe-
nen lokalen Formanderungsgesetzes. Die numerische Implementierung geht davon aus, daf:
(1) sich der vorherrschende Mikrori§ 6ffnet und daher mit einem anderen vorherrschenden
Mikrori8 nur dann zusammenwirkt, wenn das nichtelastische Spannungsinkrement senkrecht
zur MikroriBrichtung positiv ist (AS® > 0—der RiB wichst); und (2) der MikroriB senk-
recht zur Hauptspannungsrichtung liegt. Eine Wechselwirkung zwischen zwei Mikrorissen
an den Stellen ¢ und » wird nur dann beriicksichtigt, wenn beide Mikrorisse die Voraus-
setzung (1) erfillen (AS,(‘I) und AS beide positiv). Die Richtung des maximalen lokalen
nichtelastischen Spannungsinkrements fallt i.a. nicht mit der Senkrechten auf den Mikrorif
n, zusammen. Annahme (2) macht es daher erforderlich, daf der gesamte nichtelastische
Spannungsinkrementtensor AS, auf die Richtung normal zum Mikrorif n, projiziert wird.
Das maximale lokale nichtelastische Hauptspannungsinkrement in Richtung m, kann wie

folgt angegeben werden:
ASY = A(n,S,n,) (6.13)

Wenn man ASY in Gl (6.5) einfilhrt und das System von N linearen Gleichungen l6st

o)

S
u

(mit N = Gesamtzahl der Integrationspunkte), erhalt man AS,’. Wenn man das lokale

nicht- elastische Spannungsinkrement (AS,(‘I)) durch das nichtlokale Agfil) im Spannungs-
tensor AS, ersetzt, fiihrt dieses zum nichtlokalen Spannungsinkrementtensor AS,. Das
weitere Vorgehen ist dasselbe wie in jedem nichtlinearen FE-Programm, d.h. die Iterationen
fiir den gegenwartigen Belastungsschritt werden beendet, wenn das Gleichgewicht zwischen
den Knotenlasten und den Knotenwiderstandskraften mit einer vorgeschriebenen Toleranz
erreicht wird. Das FluBdiagramm des gerade erlauterten Verfahrens ist in Anhang I darge-
stellt.

In dem FE-Programm wird die RiBeinflufunktion A(z,€) in der Form der Gleichung
(6.9) und (6.10) eingebaut. Um die Wirkung der verschiedenen Mikrorifirichtungen zu
berticksichtigen, wird der Spannungstensor an der Stelle @, der sich aus dem Spannungs-
feld, das von einer spezifischen Normalspannung die an den Oberflachen des Mikrorisses &
anliegt (Definition der Riflwechselwirkungsfunktion) erzeugt wird, berechnet. Anschlielend
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wird dieser Spannungstensor in Normalenrichtung zum MikroriB projiziert. Auf diese Weise
kann gezeigt werden, daB die von Westergaard zuvor erwahnte zweidimensionale Losung
(Bazant, 1994) zu dem nachstehenden Ausdruck fiihrt:

Az, §) = -E%Q[C0529+C0521/)+C082(0+’(/}) ] (6.14)
Hier bezeichnen 6 und v die Winkel, die die Normalen auf den Quell- und den Zielmikrorif§
in £ und & mit dem Strahl bilden, der die Mittelpunkte beider Mikrorisse verbindet (siehe
Abb. 6.2). Ein ahnlicher Ausdruck konnte auch fiir drei Dimensionen abgeleitet werden,
indem man sich der Lésung nach Fabrikant bedient.

Die Grofle des Mittelungsvolumens, in dem die Wichtungsfunktion a einen Wert hat, der
ungleich Null oder nicht vernachldssigbar ist, wird von der durchschnittlichen Mikroriilange
xl gesteuert. Da diese Lange als ungefahr gleich dem Gréfitkorn angenommen wird (s = d,),
kann fir zweidimensionale Probleme das Mittelungsvolumen an jedem Mikrorif} als ein Recht-
eck definiert werden, wobei dessen langere Seite 4kl = 4d, (in Richtung des Mikrorisses) und
dessen kirzere Seite 2kl = 2d, (in Normalenrichtung) ist (siehe Abb. 6.3). Fir dreidimen-
sionale Probleme kann das Mittelungsvolumen als ein Zylinder mit dem Radius 2« = 2d,
und einer Achslange (senkrecht zur Mikrorifiebene) von 2x! = 2d, abgebildet werden.

In der vorliegenden Implementierung werden die Mikrorifirichtungen in der ersten Ite-
ration jedes Belastungsschritts berechnet. Wahrend der folgenden Iterationen werden sie
konstant gehalten, auch wenn sich die maximale Hauptdehnungsrichtung wahrend der Ite-
rationen andert. Diese Vereinfachung scheint zulassig, denn, wie die numerische Erfahrung
zeigt, erfahrt die Hauptdehnungsrichtung von einer Iteration zur nachsten im gleichen Last-
schritt keine signifikante Veranderung.

6.4 Losungsstrategien

Um die nichtlokalen nichtelastischen Spannungsinkremente zu berechnen, mufl ein System

aus N linearen Gleichungen mit N Unbekannten aus A?f‘l) gelost werden (Gl. 6.5). Dies
kann entweder analytisch oder numerisch durch Iterationen erfolgen. Wegen der Symme-
trie und der physikalischen Bedeutung der Rieinflulfunktion, sollte das Iterationsverfahren
nach Gauss-Seidel eine gute Konvergenz ermoglichen und kann daher zur Bestimmung der
Unbekanten benutzt werden (Bazant, 1994). Wenn der Index r die gegenwartige Iteration be-
zeichnet, so erhalt man die Approximation in der (r +1)-ten Iteration des Belastungsschritts
als:

N
AT = (AsMy + Y a1, a5 Ay, (1=1,2,..N) (6.15)
v=1
mit A}, = Matrix der zuvor definierten RifleinfluBfunktion A,,, die jedoch mit dem Faktor
ky fur finite Elemente in der Nahe des Bauteilrandes angepafit werden mu$f.
Die Anpassung durch den Faktor k, mufl gewahrleisten, dafl selbst dann, wenn ein Teil
des Einflulvolumens iiber den Rand "hinausragt”, die Homogenititsbedingung, d.h. fiir

A5(@) = (ASW(=)) = ASW(x), aus GL (6.4) folgt [, yigsAle, £)dV(E) = 0, erfiill
ist. Da diese Bedingung als 3 [ nen Auv + kb D Rand A = 0 dargestellt werden kann, ist
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die folgende Anpassung fiir die Integrationspunkte der Randelemente erforderlich (Bazant,

1994):
A=kl k=-— ) A,,,/ > Aw (6.16)

Innen v Rand v

Fir die tbrigen Integrationspunkte im Bauteilinneren ist keine Anpassung erforderlich.

Die vorstehende Anpassung der Werte der RifleinfluBfunktion A, ist natiirlich empirisch,
um der Anforderung zu entsprechen, da ihre Summe Null betriagt. Zur Kontrolle der An-
passung gibt es weder analytische Losungen noch Versuchsdaten. Angesichts dieser Tatsache
wurde ein noch einfacheres Verfahren, das Gl. (6.15) ersetzt, in allen hier aufgefiihrten Be-
rechnungen benutzt. Die gewichtete Summe aller Werte von A,, (gewichtet mit AV, ) wurde
entsprechend jedem Punkt u stindig kontrolliert. Sobald dieser Betrag eine bestimmte sehr
kleine Toleranz iiberschritt, wurde der Summenausdruck mit A}, einfach aus der Gl. (6.15)
geloscht. Dies bedeutet, daf8 nur eine raumliche (lokale) Mittelung vorgenommen wurde.

Das mittlere lokale nichtelastische Spannungsinkrement senkrecht zum Mikrorif} errechnet
sich aus:

1 n
(ASY) = o Y ASMay,, AV, (6.17)
Hoy=1

BeiV, = 22:1 a,, AV, handelt es sich um einen weiteren Normierungskoeffizienten (lokales
Normierungsvolumen). n ist die Anzahl der Integrationspunkte innerhalb des Bereichs, in-
dem die Werte der Gewichtsfunktion «,, ungleich Null und nicht vernachlassigbar sind. Wie
bei dem vorhergehenden Summenausdruck wird davon ausgegangen, daf die Integrations-
punkte nur dann zu dieser Summe beitragen, wenn die Spannungsinkremente sowohl fir u
als auch fiir v positiv sind. Die Wichtungsfunktion o, wird in einer glockenférmigen Form
implementiert (wie sie in Bazant und Ozbolt, 1990 benutzt wird). Sie ist am Mittelpunkt des
Mikrorisses gleich eins und erreicht am Rand der Mittelungsregion (Rechteck oder Prisma)
Null.

Jede Gauss-Seidel Iteration wird eingeleitet, indem man die nichtlokalen Spannungsin-

kremente A_S—f‘l) gleich den lokalen nichtelastischen Spannungsinkrementen AS,(‘U setzt, die
man aus dem streng lokalen Materialgesetz erhalten hat (Das streng lokale Materialgesetz
kennzeichnet das Verhalten eines sich homogen verformenden Materialelements). Die Werte

von AS'_E}) werden im Laufe der Iterationen sukzessive aktualisiert. Die Losung konvergiert,
wenn der maximale Spannungsunterschied zwischen der gegenwartigen und der vorherigen
Iteration kleiner wird als die vorgeschriebene Toleranz. Da die aktualisierten Werte der
nichtlokalen Spannungsinkremente wahrend des Gauss-Seidelschen Iterationsschritts in das
Iterationsverfahren eingehen, ist die Konvergenz 1.a. gut.

Das vorstehende Iterationsverfahren fihrt jedoch zu einem asymmetrischen Verhalten des
Bauteils selbst dann, wenn das Bauteil symmetrisch ist. Der Grund besteht darin, daf die
Integrationspunkte von einer Seite der Symmetrieachse bereits aktualisiert sind, wahrend die
nichtlokalen Spannungsinkremente auf der anderen Seite berechnet werden. Dieses Verhalten
(asymmetrisch) kann indessen so klein wie gewiinscht gehalten werden, indem man eine
ausreichend kleine Toleranz fiir die Beendigung der Iterationen vorschreibt.

Die Leistungsfahigkeit des Gauss-Seidelschen Iterationsverfahrens hangt weiterhin davon
ab, welcher Losungsstrategie man sich auf der Ebene jedes Belastungsschritts, so zum Beispiel
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der Methode der konstanten Anfangssteifigkeitsmatrix oder der Methode der Tangentenstei-
figkeit, bedient. Streng genommen verlangt die vorstehende Formulierung die Verwendung
getrennter Gauss-Seidelscher Iterationsverfahren in jedem Belastungsschritt, eines fiir das
lokale nichtlineare Forméanderungsgesetz (um die lokalen nichtelastischen Spannungsinkre-
mente zu berechnen) und ein weiteres fiir die Rilwechselwirkungen (um die nichtlokalen
nichtelastischen Spannungsinkremente zu berechnen). Wie jedoch in Bazant (1994) vor-
geschlagen wurde, konnen beide Iterationen zu einer Iterationsschleife kombiniert werden.
Die Erfahrung mit dieser Methode, die leistungsfahiger und einfacher zu programmieren
ist, deutet darauf hin, daB sie normalerweise auf zufriedenstellende Weise konvergiert. Das
Gauss-Seidelsche Iterationsverfahren zur Losung der Gleichung (6.5) ist analog zum Rela-
xationsverfahren, das aus der Analyse von Rahmenbauteilen bekannt ist, insbesondere aber
zur Cross-Methode oder der Momentenverteilungsmethode (Collins, 1963).

Auf der globalen Losungsebene der vorliegenden numerischen Implementierung wird die
sogenannte wegabhangige Strategie unter Verwendung der Methode der konstanten Anfangs-
steifigkeitsmatrix eingesetzt. Dies bedeutet, daBl der Gesamtspannungstensor nach jeder
Iteration aktualisiert wird und nicht erst nach jedem Belastungsschritt, wie dies bei den
wegunabhéingigen Strategien der Fall ist. Trotz des Einsatzes der wegabhangigen Stra-
tegie deutet die Erfahrung mit den vorliegenden numerischen Studien auf keine bedeu-
tende Abhangigkeit vom Belastungweg hin. Natiirlich hangt der Grad der Wegabhéangigkeit
auch mit der Wahl des lokalen Formanderungsmodells zusammen. Im Prinzip kann jedes
Formanderungsmodell, das in der Lage ist, eine Materialentfestigung nach Erreichen der
Hochstlast zu berticksichtigen, mit der vorliegenden Methode der Nichtlokalitat infolge von
MikroriBwechselwirkungen kombiniert werden. Bisher gibt es jedoch nur umfangreiche Er-
fahrungen mit dem Microplane-Materialmodell fiir Beton (Bazant und Prat, 1988; Bazant
und Ozbolt, 1990,1992; Ozbolt und Petrangeli, 1993). Es bleibt festzuhalten, dafl die We-
gabhangigkeit beim Plastizitatsmodell starker sein und dafl es in diesem Fall besser sein
konnte, sich einer wegunabhangigen Strategie zu bedienen.
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6.5 Nichtlokale Materialmodellparameter
6.5.1 Lokales Materialmodell — Microplane Materialmodell fiir Beton

Abb. 6.4 Microplane Modell fiir Beton.

Um die nichtlokalen Materialmodellparameter zu definieren, braucht man ein lokales Ma-
terialgesetz fiir Beton. Obwohl mit dem vorliegenden nichtlokalen Verfahren anhand von
Mikrorifiwechselwirkungen jedes Materialmodell eingesetzt werden kann, wurde in der vor-
liegenden Arbeit das dreidimensionale Microplane Materialmodell fiir Beton verwendet. Im
Microplane Modell (Bazant und Prat, 1988; Bazant und Ozbolt, 1990; Ozbolt und Bazant,
1992; Ozbolt, 1992; Ozbolt und Petrangeli, 1993), sind die Materialeigenschaften getrennt
auf Mikroebenen unterschiedlicher Ausrichtung innerhalb des Materials definiert. Auf diesen
Mikroebenen liegen nur wenige einachsige Spannungs- und Dehnungskomponenten vor und
es mussen keine Anforderungen im Hinblick auf die Tensorinvarianz beachtet werden. Den
Beschrankungen der Tensorinvarianz wird automatisch entsprochen, da die Mikroebenen
("Microplanes”) bis zu einem gewissen Grad direkt das Verhalten auf verschiedenen schwa-
chen Ebenen im Material simulieren (Beriihrungsflichen zwischen Teilchen, Grenzflachen,
MikroriBebenen usw.). Die Materialeigenschaften sind vollstandig durch eine eindimensio-
nale Beziehung zwischen den Spannungs- und Dehnungskomponenten auf jeder Mikroebene
sowohl in Normal- als auch in Schubspannungsrichtung gekennzeichnet (siehe Abb. 6.4). Von
den Dehnungskomponenten auf der Mikroebene wird angenommen, da8§ es sich um Projektio-
nen des makroskopischen Dehnungstensors handelt (Methode der kinematischen Bindung).
Auf Grund der Tatsache, da§ die Normal- Dehnungskomponente auf der Mikroebene sich in
eine volumetrische und eine deviatorische Komponente teilt, wurde bei grofien einachsigen
Verformungen infolge Zugbelastung eine unrealistische Volumendilatanz (Ausdehnung) be-
obachtet. Daher wurde das Modell verbessert, indem die Methode der statischen Bindung
eingefiihrt wurde (Ozbolt und Petrangeli, 1993). Wenn man das Spannungs-Dehnungsgesetz
jeder Komponente der Mikroebene kennt, werden aus bekannten Dehnungen der Mikro-
ebene die makroskopische Steifigkeit und der Spannungstensor berechnet. Dafiir bedient
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man sich einer Integration der Spannungskomponenten auf der Mikroebene tber alle Rich-
tungen. Diese Integration erfolgt numerisch auf der Grundlage der Methode der virtuellen
Arbeit. Die Einfachheit des Modells ist auf die Tatsache zuruckzufuhren, dafl nur einach-
sige Spannungs-Dehnungsgesetze fiir jede Komponente der Mikroebene erforderlich sind und
dal sich daraus das makroskopische Verhalten automatisch ergibt. Zunichst wurden die
Spannungs-Dehnungsgesetze fiir die Mikroebene so eingeflihrt, daB nur eine Belastung und
Entlastung darstellbar waren (BaZant und Prat, 1988). Um eine Entlastung, eine Wiederbe-
lastung und zyklische Belastungen allgemein formulieren, und um dies auch fur willkirliche
dreiachsige Spannungszustande tun zu konnen, wurden in der Folge komplexere Ansatze auf
der Mikroebene, einschlieBlich der Geschwindigkeitsempfindlichkeit, eingefithrt (Ozbolt und
Bazant, 1992). Das Microplane Modell ist in der einschlagigen Literatur, die oben aufgefihrt
ist, naher beschrieben.

6.5.2 Identifikation von nichtlokalen Materialmodellparametern

Die Hauptschwierigkeit beim Einsatz des vorliegenden Modells beruht auf der Beschrei-
bung der Materialparameter des nichtlokalen Materialmodells gema8l den gegebenen grund-
legenden makroskopischen Eigenschaften des Betons. Eine streng theoretische und genaue
Losung dieses Problems in geschlossener Form steht nicht zur Verfiigung und ist auch kaum
durchfithrbar. Auf der Grundlage der physikalischen Bedeutung des vorliegenden nichtlo-
kalen Ansatzes kann jedoch ein Naherungsverfahren formuliert werden. Es kann folgendes
festgestellt werden: 1) die einachsige Zugfestigkeit wird hauptsachlich von der lokalen Zug-
festigkeit des Beton f; gesteuert, die als Eingabewert im lokalen Formanderungsgesetz vor-
gegeben ist; 2) die Bruchenergie des Betons Gy im Materialmodell wird hauptsachlich von
der GroBtkornabmessung d, (die zu dem vorherrschenden Mikroriflabstand ungefahr propor-
tional ist) und von der Flache unterhalb der lokalen einachsigen Spannungs-Dehnungskurve
(Abb. 6.5) bestimmt.

Ap

&

Abb. 6.5 Einfache und realistische (linear-exponentielle) lokale einachsige
Spannungs-Dehnungskurve - f, und Ay als Eingabeparameter vorgegeben.

Wie schon mehrfach erwahnt, kann die charakteristische Lange der nichtlokalen Wech-
selwirkungen folgendermaBen angenahert werden:

Kl = d, (6.18)

Dies ist dadurch zu begrinden, dafl die GroBe und der Abstand der vorherrschenden Mi-
krorisse ungefahr proportional zu d, sein missen. Im folgenden miissen die Werte fiir Gy
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und f¢ aus Versuchen abgeschétzt werden. Da die Zugfestigkeit des Betons von BauteilgroBe
und -form abhéngt, muB der MaBstabseffekt beriicksichtigt werden. Dies bietet gleichzeitig
den "leichtesten” Ansatz zur Bestimmung der Bruchenergie des Betons G;. Dadurch kann
das MafBistabsgesetz, das Bazant (1984) vorgeschlagen hat, auf die Analyse der Hochstlasten
Py von geometrisch dhnlichen Versuchskérpern unterschiedlicher GréBe angewendet wer-
den. Dazu bedient man sich eines Verfahrens, das mittels des MaBstabgesetzes (Bazant
and Pfeiffer, 1987) eine Anpassung der Hochstlastwerte ermdglicht. Die Extrapolation auf
sehr grofie Bauteile ergibt Naherungswerte fir die Bruchenergie G;. Die Zugfestigkeit des
Materials kann man annahernd als f, = Py/A. angeben, worin A, = Querschnittsfliche
des Betons im kritischen Querschnitt und Py = Bruchlast bei der RiBauslosung (anndhernd
homogenes einachsiges Zugspannungs-Dehnungsfeld) bedeuten. Die Bruchlast wird an ei-
nem Versuchskorper ohne MaBstabseinfluB (einem grofien ungekerbten Balken belastet durch
Dreipunktbiegung) gemessen.

Fir die Abschatzung der Dehnungsentfestigung berticksichtigt man die Niherungsbezie-
hung abGy = abw.Ay, worin a = Rifilinge und b= RiBbreite (ab = RiBoberfliche), w, =
effektive Breite des Riflbandes an der Rifispitze (abw, = Volumen, das von der fortschreiten-
den Riflbandspitze durchquert wird) und A; = vollstindige Fliche unterhalb dem lokalen
Spannungs-Dehnungsdiagramm (Abb. 6.5) beschreiben. Diese Niherung entspricht der Ener-
gie, die je Volumeneinheit dissipiert wird (Energiedichte der Rilbildung). Die numerische
Erfahrung duetet darauf hin, da8l ein Wert w. = 8d, zu guten Ergebnissen fithrt. Somit
ergibt sich Gl. (6.19) zu:

Ay =Gy /8d, (6.19)

Zunachst mag das Verhaltnis von w, zu d, zu groB erscheinen. Aber bei niherer Be-
trachtung kann festgestellt werden, daB sich der Bruch im MikromaBstab hauptsichlich
auf Zonen mit engem Abstand der Zuschlage begrenzt, wahrend die lokale Spannungs-
Dehnungsbeziehung die Bruchverformungen iiber ein bestimmtes Gebiet verschmiert. Die
Kenntnis von A; vorausgesetzt, 1aBt sich die mittlere Neigung des abfallenden Astes (nach
Erreichen der Hochstlast) der lokalen einachsigen Zugspannungs-Dehnungslinie genau ange-
ben (siehe Abb. 6.5). Damit Gl. (6.19) verwendet werden kann, muB die Form des lokalen
Spannungs- Dehnungsdiagramms bestimmt werden. Eine gute und einfache Naherung bie-
tet ein exponentieller Ansatz (z.B. Hordijk, 1991; Abb. 6.5). Dieser Ansatz wurde bei den
vorliegenden Berechnungen gewahlt. Weiterhin ist aber zu beachten, daf die Form der
Zugspannungs-Dehnungslinie einen mafigebenden Einflu auf das Bauteilverhalten ausiiben
kann.

Das vorstehende Verfahren erlaubt eine einfache, wenn auch grobe Eichung des Ma-
terialmodells. Dies gilt nicht nur fiir Bauteile, die im wesentlichen infolge Zugbelastung
(Rifiart-1) versagen, sondern auch fiir Bauteile, bei denen das Schubversagen (Rifart-1I und
-IIT) vorherrscht. Fir letztere jedoch nur unter der Voraussetzung, daB sich ein Schubbruch
"mikroskopisch” durch Mikrorisse entsprechend der Rifart-1 entwickelt und die Mikrorisse
gegenuber der Schubrichtung geneigt sind (vgl. Bazant und Gambarova, 1984).

Gekerbte Versuchskérper wurden unter Verwendung der vorgeschlagenen Methode der
nichtlokalen finiten Elemente berechnet. Dadurch sollte kontrolliert werden, ob die Werte
fir die Zugfestigkeit und die Bruchenergie des Betons, die man aus dem Materialmodell mit
Riflwechselwirkungen erhalt, in etwa dieselben sind, wie sie die anfinglichen Schitzungen
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gemafl dem vorstehenden Verfahren ergeben.
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Abb. 6.6 Einachsiger Dehnkorper und FE-Netz zur Kontrolle des Modelleichverfahrens.
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Abb. 6.7 Verschiedene lokale Zugspannungs-Dehnungskurven fiir verschiedene
Kornzuschlagsgrofien und Bruchenergien.

Die Versuchskorpergeometrie, die Randbedingungen sowie die FE-Diskretisierung sind
in Abb. 6.6 dargestellt. In der Analyse wurden 4-knotige ebene isoparametrische Elemente
mit 4 Integrationspunkten verwendet. Der Versuchskorper wurde durch Aufbringen einer
horizontalen Verschiebung an den senkrechten Randern belastet. Die Analyse wurde unter
Anwendung des Microplane Materialmodells durchgefiihrt. Fir jede Mikroebene wurde eine
lineare Spannungs-Dehnungskurve bis zum Erreichen der Hochstlast und eine exponentielle
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o — eLinie nach Uberschreiten der Hochstlast angesetzt (Hordijk, 1991; siehe Abb. 6.5).
Die Versuchskérperabmessungen wurden zu d= 127 mm und die Dicke b= 38 mm gewahlt.
Die maximale Grofle der finiten Elemente betrug ungefahr 3 mm. Die Eigenschaften des
Betons wurden folgendermaflen angenommen: Elastizitatsmodul E= 27000 MPa, Querdeh-
nungszahl v= 0.18, Zugfestigkeit f,= 2.5 MPa. In der Analyse wurden drei verschiedene
(maximale) KornzuschlagsgroBen bericksichtigt (d,= 4, 8 und 12 mm). Die zugehérigen
Bruchenergien wurden anhand von Versuchen abgeschatzt (van Mier, 1992): G §.da=4=0.05
N/mm, G,4,=8=0.08 N/mm, Gy,4s=12=0.10 N/mm. Die zugehérigen lokalen Zugspannungs-
Dehnungskurven sind Abb. 6.7 zu entnehmen.

Die berechneten Nennspannungen aufgetragen iber den RiBoffnungen zeigt Abb. 6.8.
Die resultierende Zugfestigkeit errechnet sich aus der Division der Héchstlast durch die Net-
toquerschnittsflache. Die Bruchenergie wird aus der Flache unterhalb der sich ergebenden
Nennspannungs-Rifi6ffnungskurve berechnet. Hierbei ist jedoch zu beachten, daB diese Be-
rechnungsmethode der Bruchenergie, aus obenerwahnten und anderen bekannten Griinden,
nur eine Naherung darstellt.
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Abb. 6.8 Berechnete Nennspannungs-Rif6ffnungskurven fiir verschiedene KorngroBen.

Die geschatzten Eingabewerte und die daraus resultierenden Ergebnisse sind fiir die
grundlegenden Materialparameter in der Tabelle in Abb. 6.8 zusammengefafit. Die be-
rechneten Zugfestigkeiten sind mit f,= 3.0 Mpa in allen Fillen nahezu gleichgrof. Diese
Werte liegen um ungefahr 20 % hoher als die Eingabewerte (f;= 2.5 MPa). Dies ist auf
den Mafstabseffekt infolge der RiBbildung zuriickzufihren. Die Tabelle in Abb. 6.8 zeigt
weiterhin, daff die Eingabewerte der Bruchenergie, die unter Verwendung von (6.19) ermit-
telt wurden, eine relativ gute Naherung der mit Hilfe des Microplane-Modells errechneten
Werte der Bruchenergie darstellen. Der mittlere Fehler liegt ebenfalls bei ungefihr 20%. Bei
kleineren Zuschlidgen (Grofstkorngréfien) fithren die Eingabewerte zu einer Unterschitzung
wahrend bei groBeren eine Uberschatzung des Modell- Wertes festgestellt werden konnte. Der
Grund dafiir besteht wahrscheinlich darin, daf8 in allen Beispielen die ElementgroBe des Net-
zes konstant gehalten wurde. Dadurch war bei den grofileren Zuschligen eine ”sanftere”
Abbildung des Dehnungsfeldes als fiir kleinere Korngréen maoglich.
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Abb. 6.9 Vergleich zwischen berechneten und gemessenen mittleren
Spannungs- RiB6ffnungskurven (RiBart-1) fiir verschiedene Gréfitkorngroen — Mikro- und
Normalbeton, Versuche van Mier, 1992.

Die berechneten Nennspannungs-RiB6ffnungskurven sind in Abb. 6.9 den aus Versuchen
gemessenen (mittleren) Ergebnissen gegeniibergestellt (d,= 2 und 16 mm, van Mier; 1992).
Die berechneten kritischen Ri6ffnungen w, zeigen qualitativ dasselbe Verhalten wie in den
Versuchen. D.h., mit zunehmender KorngréBe verhalt sich die Spannungs-RiBéffnungskurve
duktiler. Fiir Mikrobeton (d, < 4 mm) ergibt sich praktisch eine Gerade, ohne daB duktiles
Verhalten vor dem Bruch auftritt. Im Vergleich dazu sind bei Verwendung groBer Zuschlage
(de > 12 mm) relativ groBe Verformungen vor dem Versagen zu erkennen.

Das oben beschriebene Verfahren zur Berechnung der Bruchenergie G; kann nur unter
der Bedingung benutzt werden, daf die Finite-Element-Groe L. in der BruchprozeBzone
nicht grofler ist als die maximale Korngrofie (Obergrenze fir L.). Fir L, > d, = [ ist
die nichtlokale Analyse aquivalent zur Ribandmethode. Dies 1aBt sich jedoch bei prakti-
schen Untersuchungen von grofien Bauteilen (oder in Studien zum MaBstabseinflu) nicht
vermeiden. Zur Losung solcher Falle, wurde von Bazant (1985) vorgeschlagen, die charakte-
ristische Lange [ zu vergroflern, so daB sie mindestens gleich oder grofier der Elementgrofie
ist (I =d; > L. mit d; = dquivalente GroBe der Zuschlage). Um aber die Wirkung auf die
Bruchenergie auszugleichen, muf§ (unter der Voraussetzung, daf die Schadigung sich nicht
einheitlich verhalt), gleichzeitig die Fliche unterhalb der lokalen Spanunngs-Dehnungskurve
(Ay) durch einen verdnderten Wert A} ersetzt werden. Dadurch bleibt die Bruchenergie G
konstant und entsprechend Gl. (6.19) ergibt sich:

Gy =8d,A; = 8, A; (6.20)

und

_ G
=%
Mit Hilfe von Gl. (6.21) kann A} nur berechnet werden, indem man sowohl den Verfesti-
gungsbereich der Spannungs-Dehnungskurve als auch die lokale Zugfestigkeit des Betons

A5 (6.21)
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konstant halt, wahrend der Entfestigungsbereich der lokalen Spannungs-Dehnungskurve an-
gepaBt werden muB. Ist diese Modifizierung nicht moglich, kann das FE-Netz in dieser Form
(Le > d,) nicht benutzt werden. Eine Netzverfeinerung ist somit notwendig. In der Praxis
gibt es Bauteile, die eine geringe Abhangigkeit von der Zugfestigkeit aufweisen, und deren
Verhalten mafigeblich durch die Bruchenergie G beeinflufit wird. In diesem Fall kann neben
dem Verfestigungsast der lokalen Zugspannungs-Dehnungslinie auch die lokale Zugfestigkeit
fi verandert werden. (Es ist zu beachten, daB der Entfestigungsteil der Zugspannungs-
Dehnungskurve immer existieren mufi. Ansonsten wire eine Kontinuumsanalyse auf der
Grundlage der MikroriBinteraktion sinnlos).

1.2
| EINACHSIGER ZUG)|

E Eingabe :
o 0.8 - Gy = 0.08 N/mm
c fi = 2.50 MPa
;3: Berechnet:
% ’ d, = 8 mm, i> 3 MPa, G, * 0.071 Nimm
8‘ ~—=- d,=12mm,f =3 MPa, G 0.069 N‘mm
c -
= 04
Q
P

0.0 v I ¥ ' T l ¥ l T I T

0.00 0.01 002 003 0.04 0.05 0.06
RiR6ffnung w [mm]

Abb. 6.10 Berechnete Spannungs-RiB6ffnungskurven bei verschiedenen charakteristischen
Langen.

Um das Verfahren fir L. > d, zu untersuchen, wurde der Versuchskorper (Abb. 6.6)
unter Verwendung der folgenden Werte des Betons: f, = 2.5 MPa, G; = 0.08 N/mm und d,
= 8 mm erneuet berechnet. Alle librigen Parameter entsprechen dem vorherigen Beispiel.
Es werden zwei verschiedene charakteristische Langen angesetzt: die aktuelle, ] = d, = 8
mm, und die veranderte, | = d= 12 mm. Fir den Ausgangswert mit [ = d, = 8 mm wird
Ay unter Verwendung von Gl. (6.19) berechnet. Um die Bruchenergie G bei veranderlichen
charakteristischen Langen konstant zu halten, muB die Energiedichte der RiBbildung A;
fir [ = d} = 12 mm entsprechend Gl. (6.21) modifiziert werden. Die berechnete Nenn-
spannung in Abhangigkeit der Rifiofinung bei unterschiedlichen charakteristischen Langen
ist in Abb. 6.10 graphisch dargestellt. Aus Abb. 6.10 ist ersichtlich, daf§ die berechne-
ten Spannungs- RiBéffnungskurven sowie die berechneten Werte der Bruchenergie G; fiir
l=d; =12 mm und fir | = d,= 8 mm annahernd gleich sind.

Ein weiteres Beispiel stellt die Simulation eines Kopfbolzen- Ausziehversuchs aus einem
unbewehrtem Betonblock dar. Die Untersuchung wird unter Verwendung von axialsymme-
trischen 4- knotigen Elementen mit 4 Integrationspunkten sowie des Microplane Material-
modelles fir Beton durchgefithrt. Die zugehorige Geometrie, die Materialeigenschaften und
das typische FE-Netz sind aus Abb. 6.11 ersichtlich. Die maximale Zuschlagsgrofie betragt
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d,= 16 mm. Die Verankerungstiefe wird mit d = 1350 mm angesetzt. Bei einem so grofen
Bauteil ist es nicht moglich, die Elementgrofie L. < d, zu verwenden. Hierzu wiren sonst
mindestens 10000 Elemente erforderlich. Deshalb mu8 zur Verringung der Elementzahl ein
groberes Netz benutzt werden. Um die Giiltigkeit dieser Analyse (grobe Diskretisierung)
zu tberpriifen, werden zwei aufeinander abgestimmte Berechnungen durchgefiihrt. In der
ersten wird ein relativ grobes Netz mit ungefahr 1400 Elementen und der Wert {; = d* = 60
mm benutzt. Fir die zweite Untersuchung wird das Netz auf ungefahr 2500 Elemente mit
[, = d}= 30 mm verfeinert.

r 3
§ feo= 33 MPa M
i ¢ Gy = 0.08 N/mm N
“ fy= 2.8 MPa
2d g dg= 16 mm 1 i ] 1
E = 27000 MPa
3d/10 v=02
=t d/10
T
2
E I E Dehnung
o
44/25

6d

- “

Abb. 6.11 Geometrie, typisches FE-Netz und Materialeigenschaften fiir Ausziehversuche
mit Kopfbolzen zur Kontrolle des Eichverfahrens.

Die Last-Verschiebungskurven der beiden Berechnungen sind in Abb. 6.12 dargestellt.
Danach sind die Hochstlasten in beiden Fallen praktisch gleich. Weiterhin zeigten die
Hochstlasten im Vergleich mit der empirischen Formel nach Eligehausen und Sawade (1989)
gute Ubereinstimmung.

Neben der schon erwahnten Untergrenze der charakteristischen Lange (I > L.) gibt es
auch eine Obergrenze. Auf Grund des Ansatzes der verschmierten Risse mufl die charak-
teristische Lange | < D/10 sein, wobei D der charakteristischen Grofie des Bauteils (z.B.
Balkenhohe, Verankerungstiefe usw.) entspricht. Dies wird durch die numerische Erfah-
rung bestatigt. Ansonsten wird fir die Rifleinflufunktion, die aus dem Spannungsfeld eines
Risses in einem unendlichen Korper resultiert, die Mikrorifiinteraktion bedeutungslos. Dies
entsteht infolge des zunehmenden Einflusses der Bauteilrander. Somit kann es bei kleinen
Bauteilen, vorkommen, daf [ kleiner als d, gewahlt werden muB. Dann kann dieses Verfahren
jedoch zu einer lokalen Zugspannungs-Dehnungskurve mit ausgepragtem duktilem Verhal-
ten fihren. Dadurch konnen die Ergebnisse moglicherweise unrealistisch beeinflufit werden.
So kann zum Beispiel die Lokalisierung einer Schadigung verhindert und der Versagensme-
chanismus vollig verandert werden. Um diese Probleme fiir | < d, zu vermeiden, muf die
lokale Zugspannungs-Dehnungslinie verandert werden. Zum einen, indem man ein kurzes
horizontales Plateau bei Erreichen der Zugfestigkeit einfithrt oder zum anderen die lokale
Zugfestigkeit des Betons erhoht. Letzteres kann natiirlich nur dann gemacht werden, wenn
die Bruchlast gegeniiber einer Verdnderung der Zugfestigkeit relativ unempfindlich ist.
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Abb. 6.12 Berechnete Last-Verschiebungskurven von Kopfbolzen- Ausziehversuchen fiir
zwei verschiedene FE-Netze — fein und grob.

Auflerdem spielt auch die Wahl des Finite-Element-Typs fiir die vorliegende Methode
eine wichtige Rolle. Im allgemeinen sind Elemente hoherer Ordnung effektiver, da dasselbe
Dehnungsfeld mit einer geringer Anzahl von Elementen gleichermafen gut dargestellt werden
kann. Bei Verwendung von Elementen héherer Ordnung mufl die Elementgrofie nicht kleiner
als etwa d, /2 sein. Die Bruchenergie wird namlich in einem finiten Betonvolumen verbraucht
(und nicht in einem ”Nullvolumen” z.B. Linie oder Oberfliche), das zum Grofitkorn d, pro-
portional ist. Wenn daher das Bauteil so klein ist, daB die charakteristische Lange (infolge
des Randeinflusses) kleiner als d, sein muf}, zeigt die lokale Zugspannungs-Dehnungskurve
moglicherweise zu duktiles Verhalten und fihrt zu einer nicht realen Analyse im Entfesti-
gungsbereich. Im allgemeinen hat dies eine starke Netzempfindlichkeit zur Folge. Somit
besteht in der vorliegenden Methode fir die gegebenen makroskopischen Materialeigenschaf-
ten (f;, Gy) der optimale Ansatz darin, sowohl die Materialmodellparameter als auch die
Elementgrofie in Abhangigkeit vom Grofitkorn auszudriicken. Dabei missen die finiten Ele-
mente nicht unbedingt kleiner als das GroBtkorn sein.

6.6 Numerische Studien
6.6.1 Der Einflufl der Mikroriflinteraktion

Um den Einflul der Mikroriflinteraktion zu verdeutlichen, wird der in Abb. 6.6 dargestellte
Dehnkorper sowohl mit als auch ohne Bericksichtigung der Mikroriflinteraktion untersucht
(im letztgenannten Fall bedient man sich nur einer lokalen Mittelung). Die Geometrie des

Versuchskorperes und die Materialeigenschaften sind entsprechend dem Beispiel aus Abb. 6.6:
d,= 8 mm und Gy= 0.08 N/mm.
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Abb. 6.13 Berechnete Last-Verschiebungskurven des Dehnkorpers aus Abb 6.6; mit und
ohne Mikroriflinteraktion.
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Abb. 6.14 Geometrie des exzentrisch belasteten Versuchskdrper, Materialeigenschaften und
vier verschiedene FE-Netze, die in der Netzempfindlichkeitsstudie benutzt wurden.



Nichtlokale Finite-Element-Analyse 54

Die berechneten Last-Verschiebungskurven sind Abb. 6.13 zu entnehmen. In beiden
Fallen wird dieselbe Maximallast erreicht. Bei der Berechnung ohne Ansatz der MikroriBinter-
aktion zeigt die Kurve im Entfestigungsbereich jedoch ein vergleichweise duktiles Verhalten.
Dies kann dadurch begriindet werden, dafl durch die Rifeinfluifunktion die Spannungen in
richtiger Weise abgebaut (d.h. auf Null reduziert) werden, sobald das System von Mikro-
rissen dazu neigt, sich in einem einzelnen Makrori zu vereinigen. Ein &hnliches Ergebnis
wurde auf theoretischem Wege von Pijaudier-Cabot und Berthaud (1992) erzielt.

15
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Abb. 6.15 Berechnete Last-Rifoffnungskurven fir vier verschiedene
Finite-Element-Diskretisierungen.

7 SREDEaEEE,
m:n'{'h\- ﬁgggggmm__

Abb. 6.16 Rifibild am Ende der Analyse fiir Netz 1 und 3.
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6.6.2 Netzempfindlichkeitsstudie

Wie schon erwahnt, besteht eine wichtige Vorausssetzung der Kontinuumsanalyse einer ver-
schmierten Ribildung darin, daff die Ergebnisse unabhangig von der Netzgréfie und -form
sowie insbesondere der Netzausrichtung sein missen. Um dies fiir das vorliegende nichtlo-
kale Konzept zu kontrollieren, wird ein auf exzentrischen Zug belasteteter Versuchskérper
bis zum Versagen untersucht. Die Berechnung wird unter Annahme einer ebenen Dehnung
und mit Verwendung von vier verschiedenen FE-Diskretisierungen durchgefithrt. In der
Analyse wurden 4-knotige isoparametrische Elemente mit 4 Integrationspunkten verwendet.
Die Geometrie des Versuchskorpers, die unterschiedlichen FE-Netze sowie die Materialmo-
delleigenschaften sind in Abb. 6.14 dargestellt. Die berechneten Last-Verschiebungskurven
aller vier Falle werden in Abb. 6.15 einander gegentibergestellt. Fiir die vier verschiede-
nen Netze sind bezlglich der Last-Verschiebungskurven keine bedeutenden Unterschiede
zu erkennen. Die Objektivitat der Analyse wird auch durch Abb. 6.16 bestatigt, die die
endgiiltigen Schadigungszonen nach Belastungsende fiir zwei verschiedene Netze zeigt. Die
dunkle Stelle in Abb. 6.16 kennzeichnet den Bereich wachsender Dehnungen bei zunehmen-
der Belastung. Dies deutet auf eine Lokalisierung der Schadigung hin. Ungeachtet der
Netzausbildung ist zu erkennen, daf8 sich die Schidigung in einem Band von annahernd
konstanter Breite lokalisiert. Ihr Wert hangt mit der charakteristische Lange (Grofitkorn)
zusammen. Zusammenfassend kann gesagt werden, daBl die durch den Bruch verbrauchte
Energie annahernd konstant bleibt und damit von der Ausbildung des Netzes unabhangig
ist.

6.6.3 Studien zum MafBstabseffekt bei typischen Bauteilen

Bei der Methode der MikroriBinteraktion hangt die effektive charakteristische Lange, aus-
gedriickt im Sinne des nichtlokalen Dehnungsansatzes, vom Spannungs- und Dehnungsfeld
ab. Sie dndert sich im Laufe der Analyse. Wie schon angesprochen, wird die Heteroge-
nitat des Beton stark von der ZuschlaggréBe und -form beeinflufft. Eine zum GroBtkorn
proportionale Lange der Mikrorisse, die in Verbindung mit dem Spannungs- und Dehnungs-
feld die Mikrorifiinteraktion steuert, erscheint hier als sinnvolle Annahme. Zur Uberprufung,
ob eine solche Methode ein reales Bauteilversagen bei verschiedenen Problemen vorhersa-
gen kann, wurden Studien zum MaBstabseinfluB durchgefithrt. Als Eingabedaten werden
aus- schliefilich makroskopische Betoneigenschaften (f;, G; and d,) verwendet. Folgende
Probleme werden behandelt: einachsiger Zug, Dreipunktbiegung, exzentrischer Druck, Dia-
gonalschub und Ausziehen von Kopfbolzen. Die Ergebnisse werden mit verfiigbaren Ver-
suchsergebnissen verglichen.

Die Abmessungen und verwendeten Materialeigenschaften sind den Abbildungen
6.17a-d und 6.11 (Kopfbolzen) zu entnehmen. Die experimentell erzielten sowie die berech-
neten Hochstlasten aller Versuchskorper sind in den Abb. 6.18a-e einander gegeniibergestellt.
Zum Vergleich sind die mit dem MaBstabsgesetz (Bazant, 1984; GI. 4.1) berechneten Ergeb-
nisse in den Abbildungen mit aufgenommen. Die Konstanten B and dy (Gl. 4.1) wurden
mit Hilfe einer linearen Regressionsanalyse der berechneten Daten ermittelt. Sowohl die be-
rechneten Hochstlasten als auch das Bazant’sche MaBstabsgesetz zeigen in den vorliegenden
GroBenbereichen eine relativ gute Uberemstlmmung mit den Versuchswerten.
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Die numerischen Ergebnisse bestatigen, dafi die Methode der Mikroriflinteraktion in der
Lage ist, das Bauteilversagen bei typischen Problemen auf korrekte Weise vorherzusagen.
Hierfir werden ausschliefllich die bekannten, makroskopischen Brucheigenschaften des Be-
tons benotigt. Dies bietet entscheidene praktische Vorteile der vorgeschlagenen nichtlokalen
Methode gegentiber den friheren nichtlokalen Methoden, bei denen unterschiedliche nicht-
lokale Materialeigenschaften fiir dasselbe Material bei unterschiedlichen Problemen benutzt
werden mufiten.

a)
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Abb. 6.17a-c Studie zum MaBstabseinflul — Geometrie der Versuchskorper und

Materialeigenschaften fiir: a) Einachsigen Zug; b) Dreipunktbiegung; c) exzentrischen
Druck.
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Abb. 6.17d Diagonalschub bei Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung.
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Abb. 6.18a-d Berechnete bezogene Spannungen fiir verschiedene Grofien im Vergleich zu
Versuchsergebnissen (Mittelwerte) und zum Bazant’schen MaBstabsgesetz: a) Einachsiger
Zug (Bazant und Pfeiffer, 1987) mit on = Fy/(bdnet), Fu = Hochstlast, b=
Versuchskorperdicke und d,.; = Versuchskorperhhe ohne Kerblange; b) Dreipunktbiegung
(Bazant und Pfeiffer, 1987) mit oy = 6 My /(bd2,,), My= Biegemoment bei Hochstlast; c)
Exzentrischer Druck (Bazant und Pfeiffer, 1987) mit on = Fy/(bdne:); d) Diagonalschub
bei Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung (Bazant and Kazemi, 1991) mit oy = Fy/(bd)

mit Fy= Querkraft bei Hochstlast.
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Abb. 6.18e Berechnete Versagenslast bei Betonausbruch fiir verschiedene
Verankerungstiefen im Vergleich zu Versuchsdaten (Mittelwerte ~ Eligehausen et al. 1992)
und zum Bazant’schen Maflstabsgesetz mit oy entsprechend Abb. 3.7.

6.7 Schlufifolgerungen

1. Die Nichtlokalitat ist nicht nur ein niitzliches mathematisches Verfahren, das als Lo-
kalisierungsbegrenzer in der Methode der verschmierten Risse dient. Die neue nicht-
lokale Methode der MikroriBwechselwirkung hat ihren physikalischen Ursprung in der
Interaktion zwischen wachsenden Mikrorissen. Hierbei werden zwei Arten riumlicher
Integrale unterschieden: (1) die lokale Mittelung und (2) die in einem groferen Bereich
wirkende Mikroriflinteraktion. Das erstgenannte definiert das Volumen, in dem ein
Energieverbrauch durch Riwachstum stattfindet. Das zweite steuert die RiBoffnung
und -ausbreitung in Abhangigkeit vom Spannungs- und Dehnungsfeld in der Umgebung
eines Mikrorisses. Weiterhin kann dadurch eine korrekte (netzunabhangige) Energie-
freisetzung und damit eine Spannungsreduzierung (bis auf Null) erreicht werden, sobald
das System von Mikrorissen sich in einem einzelnen Makrorif} vereinigt.

2. Die neue Methode ermoglicht es, eine Schidigung in einem Materialvolumen, dessen
Grofle und Form unabhangig von der Elementgrofie sowie der Elementform ist, zu
lokalisieren. Dies wurde anhand von mehreren numerischen Beispielen gezeigt. Auf-
grund der Heterogenitat des Betons sowie der zufalligen Verteilung der Mikrorisse ist
die Grofe des Einfluibereiches nichtlokaler Integrale sowohl von der typischen Mi-
krorifilinge (ungefihr gleich dem Gréfitkorn) als auch dem momentanen Spannungs-
Dehnungszustand abhéingig.

3. Es wird gezeigt, daB annahernd eine Beziehung zwischen den nichtlokalen Materialmo-
dellparametern und den gegebenen makroskopischen Betoneigenschaften (Zugfestig-
keit, Bruchenergie und maximale Zuschlagskorngrofie) existiert. Die makroskopischen



Nichtlokale Finite-Element-Analyse 59

Eingabewerte konnen in der Bruchanalyse verschiedener Probleme benutzt werden,
ohne dafl eine Anpassung auf die jeweilige Problemart notwendig ist. Zusammen mit
einer wirklichkeitsnahen Abbildung des lokalen Materialverhaltens des Betons ist die
neue Methode somit in der Lage, kompliziertere Versagensarten (einschlieflich der
RiBart IT und III) realistisch vorherzusagen.

4. Die besten Ergebnisse konnen in einer Bruchanalyse erzielt werden, wenn sowohl! die
Materialmodellparameter als auch die Grofle der finiten Elemente in Abhangigkeit
vom Grofitkorn angesetzt werden. Dies ist darauf zurtickzufiithren, da8 sich der Ener-
gieverbrauch bei einem Betonbruch in einem endlichen Materialvolumen (und nicht
in einer Linie oder auf einer Flache mit ”Nullvolumen”) vollzieht. Die GroSe dieses
Volumens kann ebenfalls in guter Naherung auf das Grofitkorn bezogen werden. Eine
lokale Rilbandanalyse fithrt selbst mit duflerst feinen Netzen im allgemeinen zu einer
Netzabhangigkeit, sofern die Netzlinien nicht in Richtung der RiBausbreitung ausgelegt
sind. Das Riflbandmodell kann nur dann Giltigkeit besitzen, wenn die Netzlinie mit
dem Rifverlauf ubereinstimmt.

5. Mit Hilfe des Superpositionsprinzips und einer Gauss-Seidel-Iteration werden im FE-
Programm die nichtlokalen nichtelastischen Spannungsinkremente aus der bekannten
lokalen Zugspannungs-Dehnungskurve berechnet. Der Ansatz ist somit unabhangig
von dem lokalen, nichtlinearen Materialmodell. Fiir die Dehnungsentfestigung konnen
beliebige Modelle eingesetzt werden. Umfangreiche Erfahrungen gibt es bisher nur
mit dem Microplane-Materialmodell. Zur Bestimmung des Einflusses verschiedener
Losungsstrategien und Materialmodelle sind weitere Studien erforderlich.

6. Die numerischen Ergebnisse zeigten eine weitgehende Netzunempfindlichkeit. AuBerdem
konnte festgestellt werden, dafB sich die Schiadigung infolge Rifibildung in einem Vo-
lumen ungleich Null lokalisiert. Sowohl die Grofle als auch die Form dieses Volumens
ist von den makroskopischen Betoneigenschaften sowie vom momentanen Spannungs-
Dehnungszustand abhéangig.

7. Obwohl die Schadigung im mikroskopischen Bereich durch Mikrorisse der Rifart-I her-
vorgerufen wird, konnen mit dem makroskopischen nichtlokalen Modell auch komplexe,
im wesentlichen durch Schubversagen geprigte Bauteile relativ gut beschrieben wer-
den, wobei dieselben Eingabewerte fiir die Materialparameter wie bei Zugbeanspru-
chung verwendet werden konnen. Dies war mit fritheren nichtlokalen Modellen nicht
zu erreichen.
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7 Maflstabseffekt in einigen typischen Fallen der
Ingenieurpraxis

7.1 Einfiihrung

Die vorliegenden experimentellen und numerischen Beweise fiir das Bestehen des MafBstabs-
effekts in Beton- und Stahlbetonbauteilen beschranken sich auf einen relativ kleinen Grofien-
bereich. Wie zuvor besprochen, zeigt jedes kleine Beton- und Stahlbetonbauteil einen
Mafistabs- effekt bezgl. der Nennfestigkeit. Deswegen und aufgrund der Komplexitit des
Bruchprozesses in Bauteilen mit unterschiedlicher Geometrie und Belastung kénnen sowohl
experimentelle als auch numerische Ergebnisse, die fiir einen begrenzten Grofienbereich er-
zielt wurden, nicht extrapoliert werden. Wenn man Mafstabsgesetze extrapolieren méchte,
was gewohnlich auf bestimmten Hypothesen basiert, sollten Beweise fiir die Richtigkeit
der Hypothese aus experimentellen oder numerischen Studien an gréfieren Bauteilen vor-
liegen. Dadurch konnen die Theorien bestitigt oder widerlegt werden. Da jedoch Ver-
suche an grofleren Bauteilen normalerweise mit hohen Kosten verbunden sind, muf das
Mafistabsgesetz fiir einen ausgedehnten GroBienbereich unter Verwendung von hochentwickel-
ten numerischen Ansatzen tberpriift werden. Diese miissen in der Lage sein, den Bruch von
Beton- und Stahlbetonbauteilen realistisch vorherzusagen.

Im vorherigen Kapitel wurde gezeigt, dal das FE-Programm auf der Grundlage der Me-
thode der verschmierten Risse und des neuen nichtlokalen Konzepts der Mikrorifiwechselwir-
kung und des Microplane-Materialmodells fiir Beton in der Lage ist, das Versagen von Be-
tonbauteilen unabhangig von der Problemstellung richtig vorherzusagen. Weiterhin hat sich
gezeigt, dafl die neue Methode gegentiber der Elementgrofie und -form des FE-Netzes un-
empfindlich ist.

Um den MafBstabseffekt bei groen Beton- und Stahlbetonbauteilen zu untersuchen und
um die Ansatze in Kapitel 5 zu bestétigen, wird im folgenden eine umfangreiche FE-Bruch-
analyse an einigen typischen Beton- und Stahlbetonbauteilen unterschiedlicher GroéBe durch-
gefihrt. Folgende Beispiele werden untersucht: (1) Unbewehrte Betonbalken mit einer Bal-
kenhohe von 100 bis 3200 mm unter Dreipunktbiegebelastung, (2) bewehrte Betonbalken
mit einer Balkenhohe von 100 bis 1600 mm (Dreipunktbiegung), (3) Diagonalschubbruch
von schlanken Betonbalken ohne Schubbewehrung (Balkenhéhe 100 bis 2000 mm) belastet
durch zwei Einzellasten (Vierpunktbiegung), (4) gedrungene bewehrte Betonbalken ohne
Schubbewehrung mit einer Balkenhéhe von 200 bis 1600 mm (Dreipunktbiegung) und (5)
Ausziehen von Kopfbolzen aus einem Betonblock bei Verankerungstiefen von 50 bis 2700 mm.
Zur Bestimmung des Einflusses der Brucheigenschaften des Betons auf den MaBstabseffekt
eines Bauteils werden in den Beispielen neben der Bauteilgrofie auch die Zugfestigkeit und
die Betonbruchenergie verandert. Bei bewehrten Bauteilen wird auch die Bewehrungsmenge
variiert.
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7.2 Dreipunktbiegung von unbewehrten Betonbalken
7.2.1 Einfihrung

Als einfaches Verfahren zur Messung der Betonzugfestigkeit werden oft Balken (LaborgréBe)
eingesetzt, die mit einer mittigen Einzellast beansprucht sind. Die gemessene ”Festigkeit”
wird in der Literatur als Biegezugfestigkeit bezeichnet und ist von der BalkengréBe abhingig.
Durch den MaBstabseinflufl ist sie bei kleineren Balken hoher als bei grofieren. Auch in
der Praxis konnen biegebeanspruchte unbewehrte Betonbalken vorkommen. Typische Bei-
spiele hierfiir sind groBe Fundamentbalken. Um diese Bauteile sicher und wirtschaftlich zu
entwerfen, ist es daher wichtig, die Griinde fiir den MaBstabseffekt zu verstehen und die
Abhéngigkeit der Biegezugfestigkeit von der BauteilgroBe zu kennen.

7.2.2 Literaturiibersicht

Vom bruchmechanischen Standpunkt aus stellt ein unbewehrter Betonbalken unter Drei-
punktbiegung ein typisches Beispiel einer positiven Geometrie dar. In der Literatur finden
sich eine Reihe von Versuchsergebnissen fiir gekerbte und ungekerbte Balken (Malkov und
Karavaev, 1968; Heilman, 1969; Alexander, 1987; Bazant und Pfeiffer, 1987).

Die Abhangigkeit der Biegezugfestigkeit von der BalkengroBe bei relativ kleinen gekerb-
ten Balken zeigt Abb. 6.18b. Diese Ergebnisse (vgl. Kapitel 6) wurden von Bazant und
Pfeiffer (1987) an drei geometrisch dhnlichen Balken gemessen (Verhaltnis der Kerbengrofie
zur Balkenhohe: ag/d=1/6). Zusétzlich ist aus der Abbildung der Vergleich mit numerischen
Ergebnissen und mit dem Bazant’schen Mafistabsgesetz ersichtlich. Sowohl die experimentel-
len als auch die numerischen Ergebnisse stimmen gut mit dem BaZant’schen MaBstabsgesetz
iiberein (Gl. 4.1). Dies ist auf die Tatsache zuriickzufiihren, da8 die grundlegende Bedingung
der Proportionalitit der RiBlange schon von der Balkengeometrie erfiillt ist. Diese Versuche
(gekerbte Balken unterschiedlicher Grofie) konnen, da sie fiir die Praxis nicht relevant sind,
nur dazu benutzt werden die Betonbrucheigenschaften zu bestimmen. Im wesentlichen ist
dies die Betonbruchenergie.

Fir die Ingenieurpraxis sind daher Versuche von Bedeutung, die an ungekerbten Bal-
ken durchgefiihrt werden. In Abb. 7.2.1 sind Versuchsergebnisse von Malkov und Karavaev
(1968) sowie Heilmann (1969) dem Bazant’schen MaBstabsgesetz gegeniibergestellt. Die Ver-
suchsergebnisse zeigen bis zu einer Balkenhohe von ungefahr d &~ 500 mm einen signifikanten
Mafstabseffekt. Bei groBeren Balken ist festzustellen, da die Biegezugfestigkeit in Rich-
tung der einachsigen Betonzugfestigkeit strebt. Die Biegefestigkeit von gekerbten Balken
mit konstantem Anri (Alexander, 1987) ist ebenfalls in Abb. 7.2.1 dargestellt. Wie bei
ungekerbten Balken entspricht die Biegefestigkeit ab einer Balkengrofe d ~ 500 mm etwa
der zentrischen Betonzugfestigkeit. Die vorliegenden Versuchsergebnisse machen deutlich,
daB ein starker MaBstabeinflufi auf die Biegezugfestigkeit sowohl bei ungekerbten Balken
als auch bei Balken mit einem konstanten Anri8 nur bei relativ kleinen Balken in einem
begrenzten GroBenbereich auftritt, bei groferen Balken verschwindet dieser EinfluB, und die
Biegefestigkeit nahert sich asymptotisch der einachsigen Zugfestigkeit des Betons. Um den
mechanischen Grund dafiir aufzuzeigen, wird die numerische Analyse ungekerbter Balken
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auf groBere Balkenhohen ausgedehnt. Zum Vergleich werden zusatzlich geometrisch dhnliche
gekerbte Balken im selben Gréflenbereich untersucht.

3.0
[DREIPUNKTBIEGUNG]
2.5 | 7777 Helman (1069, ungekerte
..... 3 K (1968), ung et
X (1987 Kerbe
"\'-'2.0—* [0  ®sazant & Preiffer (1987), gekerbt
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Abb. 7.2.1 Uberblick tiber einige Versuchsergebnisse hinsichtlich des Mafstabseffektes auf
die Biegefestigkeit bei proportional gekerbten, ungekerbten und unbewehrten Betonbalken
mit einem konstanten Anri (on = 6My/(bd2,,), mit My= Biegemoment bei Hochstlast

net

und d,.;= Balkenhohe ohne Kerblinge).

7.2.3 Numerische Studien
7.2.3.1 Balkengeometrien und Materialeigenschaften

Um zu zeigen, weshalb der MaBstabseffekt auf die Biegefestigkeit bei ungekerbten Balken
verschwindet, und um die theoretischen Ansitze aus Kapitel 5 (Betonbauteile mit positiver
Geometrie) zu bestatigen, werden numerische Untersuchungen fiir fiinf verschiedene Bal-
kenhohen mit konstanter Schlankheit L/d= 5 durchgefiihrt. Folgende Balkenhéhen werden
untersucht: d= 100, 200, 800, 1600 und 3200 mm bei einer konstanten Breite von b= 38
mm (siehe Abb. 7.2.2). Weiterhin werden auch gekerbte Balken mit einer AnriBlinge von
a = d/6 und einer konstanten Breite der Einkerbung von w= 30 mm vergleichend berechnet.

Zur Durchfilhrung der Berechnung wurden die Materialeigenschaften des Betons wie
folgt angesetzt: Zugfestigkeit fi= 4.5 MPa, einachsige Druckfestigkeit f.=40 MPa, Ela-
stizitatsmodul E= 30000 MPa, Querdehnungszahl v= 0.20, Betonbruchenergie G;= 0.12
N/mm und GréBtkorn d,= 16 mm. Als lokales einachsiges Spannungs-Dehnungsentfesti-
gungsgesetz dient die in Abb. 7.2.2 dargestellte Exponentialfunktion. Die charakteristische
Lange des nichtlokalen Kontinuums wird in allen untersuchten Fallen konstant zu I= d, =
16 mm gewahlt. Die Belastung wird durch eine vertikale Verschiebung in der Feldmitte
aufgebracht (Abb. 7.2.2). Das Eigengewicht des Balkens wird vernachlassigt. Aus Symme-
triegrinden wird nur die Halfte des Balkens unter Verwendung 4-knotiger ebener Elemente (4
Integrationspunkten) modelliert. wobei die Elementgrofe (a2 12 mm) in der Bruchprozefzone
fur alle BalkengroBen ungefahr gleich ist.
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Abb. 7.2.2 Geometrie und Materialeigenschaften. Analyse von ungekerbten und gekerbten

7.2.3.2 Ergebnisse — gekerbte Balken

Betonbalken.

Die berechnete Biegefestigkeit und die Mittelwerte aus den Versuchen (Bazant und Pfeiffer,
1987) an gekerbten Balken sind in Abb. 7.2.3 graphisch dargestellt. Die Biegefestigkeit wurde
nach der Elastizitatstheorie unter Verwendung der berechneten Bruchlast (Py) ermittelt
und auf die Nettoquerschnittfliche bezogen (on = 6 My /(bd?,,) mit M= Biegemoment bei
Hochstlast, d,.;= Balkenhohe ohne Kerbliange). Die mittels einer Regressionsanalyse der
Versuchsdaten entsprechend dem Bazant’schen Mafistabgesetz bestimmten Biegefestigkeiten

sind ebenfalls in Abb. 7.2.3 eingetragen.
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Abb. 7.2.3 EinfluBl der BauteilgroBie auf die Biegefestigkeit von Betonbalken mit Anrissen

proportional zur Balkenhdhe (on = 6 My /(

bd?
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Die numerischen Ergebnisse bestatigen, wie erwartet, fiir alle untersuchten Balkengré8en
das Bazant’sche Mafstabsgesetz. Der Grund hierfiir besteht darin, dafl die Balkengeometrie
(konstantes Verhaltnis zwischen Einkerbung und Balkenhdhe a/d) a priori die Hauptvoraus-
setzung des Bazant’schen Mafistabsgesetzes, die Proportionalitidt der RiBlange bei Bruchlast,
erfullt.

Im Hinblick auf die theoretischen Ansitze in Abschnitt 5 konnen die Rechenergeb-
nisse wie folgt interpretiert werden. Der mechanische Hauptgrund fir die Existenz des
Maflstabseffektes liegt im gesamten GroBenbereich vor. D.h. fir d — oo ist das Mafl der
Inhomogenitat des Dehnungsfelds (I', siehe Kap. 5) konstant und ungleich Null. Dies wird
wiederum von der Kerben, deren Lange proportional zur Balkenhohe ist, verursacht.

7.2.3.3 Ergebnisse — ungekerbte Balken

Die Biegefestigkeit, die unter Verwendung der berechneten Bruchlast Py und unter An-
satz der Elastizitatstheorie ermittelt wird, ist in Abb. 7.2.4 {iber der Balkenhohe aufgetra-
gen (ony = 6My/(bd*) mit My= Biegemoment bei Hochstlast). Zum Vergleich sind die
entsprechenden Versuchsergebnisse (Malkov and Karavaev, 1968) sowie das Bazant’sche
MaBstabsgesetz (vgl. Abb. 7.2.3) ebenfalls dargestellt. Die Werte fir Balkenhohen bis zu
etwa 3 m wurden nach einer von Malkov und Karavaev (1968) vorgeschlagenen Gleichung
extrapoliert. '
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Abb. 7.2.4 MaBstabseffekt auf die Biegefestigkeit bei ungekerbten Betonbalken.

Bei sehr groflen Balken kann eine asymptotische Annaherung der berechneten Biege-
festigkeit an die einachsige Zugfestigkeit beobachtet werden. Diese Berechnungsergebnisse
stimmen mit den Versuchsergebnissen an ungekerbten Balken ausreichend gut iberein. Im
Gegensatz dazu zeigt der Vergleich zwischen numerischen Ergebnissen und dem Bazant’schen
MafBstabsgesetz im Groflenbereich von d= 100 bis 3200 mm keine befriedigende Ubereinsti-
mmung. Dies wird jedoch besser, wenn die numerischen Ergebnisse fiir kleinere Balkenhohen

entsprechend angepaBt werden (d= 100, 200 und 800 mm; vgl. Abb. 7.2.5). Obwohl
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das Bazant’sche MaBstabsgesetz nicht flir den gesamten Grofilenbebereich den berechneten
Ergebnissen entspricht, so stellt es doch eine relativ gute Naherung fiir einen begrenzten
Groflenbereich dar. Dieser Groflenbereich kann jedoch auch mit anderen Naherungsformeln
ahnlich gut abgebildet werden.
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Abb. 7.2.5 Vergleich zwischen berechneter Biegefestigkeit und dem Bazant’schen
MafBstabsgesetz fiir "kleine” Bauteile.
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Abb. 7.2.6 Mafistabseffekt auf die Biegefestigkeit ~ Vergleich zwischen berechneten Daten
und dem Mafistabsgesetz fiir positive Geometrien (Gl. 5.1).

Abb. 7.2.6 zeigt fir den gesamten Groflenbereich die experimentell ermittelten sowie
die numerischen Ergebnisse im Vergleich mit dem fir positive Geometrien vorgeschlagenen
Mafstabsgesetz (Gl. 5.1). Die Konstanten B und dy werden wiederum durch eine lineare Re-
gression der berechneten Daten bestimmt. Eine gute ("Jbereinstimmung zwischen Versuchs-
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und Rechenergebnissen im gesamten GréBlenbereich konnte mit a= 1/2 erzielt werden. Fur
d — o0, ergibt sich annahernd die einachsige Zugfestigkeit. Die berechnete charakteristische
GroBe (do) betragt im vorliegenden Fall ungefahr 180 mm. Dies bedeutet, daB bei Balken
mit d > dy die Biegefestigkeit in der Nahe der Festigkeitsgrenze (f;) und bei d < dy in der
Nahe der Plastizitatsgrenze liegt.

Die charakteristische Grole dy hangt ausschlielich von den Brucheigenschaften des Be-
tons ab. Dies fithrt bei einem vollkommen spréden Material (Gy= 0) mit einer Zugfestig-
keit ungleich Null zu dy = 0, und damit zu keinem MaBstabseffekt; d.h. im gesamten
GroBenbereich gilt die einachsige Zugfestigkeitsgrenze. Im Falle eines vollkommen elastopla-
stischen Materials (G5 — oo) erhalten wir dy — 0o und ebenfalls keinen MaBstabseffekt; im
gesamten GroBenbereich gilt die Biegefestigkeit nach der Plastizitatstheorie.

7.2.4 Erlauterung und Diskussion der Ergebnisse

Um die numerischen und experimentellen Ergebnisse vom mechanischen Standpunkt aus zu
erklaren, wollen wir zunachst die Anderungen der Dehnungen in der am starksten belasteten
Schicht des Balkens betrachten (Abb. 7.2.7). Wenn wir die Richtigkeit der Elastizitatstheorie
(Balken) voraussetzen, betragt die Anderung der Dehnungen in bezug auf die Balkenlange

in Feldmitte:
Ae 3P

Az bd’E
mit P= Last in Feldmitte und E= Elastizitatsmodul. Fiir d — 0 ergibt sich aus Gl (7.1)
Ae/Az — oo, jedoch fiir d — oo gilt Ae/Az — 0. Dies bedeutet, daB bei kleineren Bal-
ken der Dehnungsgradient entlang der unteren Balkenkante sehr grof ist und es ergibt sich
eine starke Lokalisierung. Im Gegensatz dazu liegt der Dehnungsgradient bei extrem grofien
Balken in der Nihe von Null (schwache Lokalisierung). Nachdem die Spannung die ein-
achsige Zugfestigkeit erreicht hat, bildet sich daher in kleinen Balken eine Schadigungszone
aufgrund der relativ grofien Inhomogenitat des Dehnungsfelds in der Feldmitte des Balkens
aus. Der dquivalente Rif} (ausgedriickt im Sinne der LEBM), bzw. die Zone der Entfestigung
(Schadigung), kann auf stabile Weise wachsen, da bei einem kleinen Balken die Geschwin-
digkeit der Energiefreisetzung im Bauteil (AU/Aa) geringer ist als das Energieverbrauchs-
vermogen des Betons (AU/Aa < Gy). Die Maximallast bzw. das Versagen wird erreicht,
sobald das Rifiwachstum instabil wird, d.h., AU/Aa > Gy. Die Nennspannung beim Ver-
sagen wird daher nicht nur von der Zugfestigkeit, sondern auch von der Bruchenergie des
Betons gesteuert.

Im Gegensatz dazu betragt der Dehnungsgradient entlang der Balkenzugseite bei einem
groflen Balken nahezu Null, d.h. das Dehnungsfeld ist annahernd homogen. Dies fiihrt zu
zwei verschiedenen Phanomenen: (1) Die GroBe des geschadigten Materialvolumens schwankt
in Abhangigkeit von der BauteilgroBe. Dies bedeutet, dal vor der Makrorillokalisierung ein
Energieverbrauch im Materialvolumen vorliegt, der bis zu einem gewissen Grad proportio-
nal zur Bauteilgrofie ist (verschmierte Schadigung). (2) Wenn sich die Schadigung im ab-
schliefenden Makrorifi (der schwachsten Stelle) lokalisiert, versagt der Balken infolge der
groflen gespeicherten Energie (AU/Aa > Gy) ohne stabiles RiBwachstum -~ Versagen bei
beginnender Rifbildung. Daher wird bei grofien Balken die Nennfestigkeit von der ein-
achsigen Betonzugfestigkeit gesteuert, und die Bauteile zeigen sehr sprodes Bruchverhal-

(7.1)
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ten. Infolgedessen stellt sich kein Mafistabseffekt ein, und es gilt das Festigkeitskriterium
(d— 00,08 — fi).
:tP

P-kleiner Balken - dU/da << G

Iy \/® PZ-groesser Balken - dU/da >> G
X
of ¢
i

=

Dehnungsgradienten  A4&/dX
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Abb. 7.2.7 Lokalisierung der Dehnungen und zugehorige GroSe der Bruchprozefzone fiir
Balken unterschiedlicher Grofle.

Zur Bestatigung der o.g. Ausfiihrungen ist in Abb. 7.2.8 die GroBe der Entfestigungszone
bei Hochstlast relativ zur Balkenhohe in Abhéangigkeit von der Balkenhohe aufgetragen.
Es ist zu erkennen, dafl die bezogene Grofe der Entfestigungszone (Schadigungszone) bei
kleineren Balken relativ gro ist. So erreicht die Entfestigungszone bei einer Balkenhohe
von d= 100 mm ungefahr die Halfte der Balkenh6he. Bei einem grofien Balken (d= 3200
mm) verschwindet im Gegensatz dazu die relative Hohe des Entfestigungsbereiches nahezu.
Zweifellos ist daher bei Hochstlast die Grofie des Entfestigungsbereiches nicht proportional
zur Balkenhohe. )

Um die theoretischen Uberlegungen zum Einflu8 der Bauteilgrofie zu bestatigen, wird die
Abhangigkeit des Last- Verschiebungsverhaltens von der Betonbruchenergie ungekerbter Bal-
ken untersucht. Dies wird an Balkenh6hen von d= 100 mm bzw. 1600 mm durchgefiihrt. Die
Zugfestigkeit wird konstant gehalten wahrend die Bruchenergie des Betons von Null (ideal
elastisch-sprodes Material) bis unendlich (ideal elastoplastisches Material) variiert wird. Die
berechneten bezogenen Last-Verschiebungskurven fiir einen kleinen Balken (d= 100 mm)
und einen grofien Balken (d= 1600 mm) sind aus den Abbildungen 7.2.9 sowie 7.2.10 er-
sichtlich. Bei dem kleinen Balken ist der relativ grofie Einflufi der Bruchenergie G auf die
Versagenslast ersichtlich. Im Gegensatz dazu ist die Bruchlast des groBen Betonbauteils na-
hezu unabhangig von Gy und - wie zusatzliche Rechnungen zeigen - deutlich abhingig von
der Betonzugfestigkeit. Die starke Empfindlichkeit kleiner Balken gegeniiber Veranderungen
der Betonbruchenergie entspricht einem starken Maflstabseffekt. Andererseits bedeutet die
Unempfindlichkeit groBer Balken gegeniiber einer Veranderung der Bruchenergie, daf die
Biegefestigkeit nicht mehr abhangig von der Bauteildicke ist.
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Abb. 7.2.8 Relative Grofie der Entfestigungszone bei Bruchlast in Abhangigkeit von der
Balkenhohe.
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Abb. 7.2.9 EinfluB der Betonbruchenergie auf das Verhalten eines kleinen Betonbalkens
(d= 100 mm, konstante Zugfestigkeit).

In den Bildern 7.2.9 und 7.2.10 wurden die berechneten Versagenslasten auf die Bruch-
last nach der Elastizitatstheorie mit o, = f; bezogen. Bei vollkommen elastisch-sprodem
Material ist die Biegefestigkeit von der Bauteilgroile unabhangig, und die relative Versa-
genslast entspricht Py= 1 (Festigkeitsgrenze). Falls vollkommen elastoplastisches Material
vorliegt, ist die relative Bruchlast (Py= 3) ebenso grofilenunabhangig, fallt jedoch mit der
Plastizitatsgrenze zusammen. Offenbar liegt das Verhalten von Betonbalken zwischen diesen
beiden Grenzen.
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Abb. 7.2.10 EinfluB der Betonbruchenergie auf das Verhalten eines grofen Betonbalkens
(d= 1600 mm, konstante Zugfestigkeit).
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Abb. 7.2.11 Vergleich zwischen Bemessungsformel nach CEB-FIP (MC90) und

experimentellen sowie numerischen Ergebnissen.

Zusammenfassend konnen die Ergebnisse der Bruchanalyse ungekerbter Balken mit un-
terschiedlicher Grofe nach dem Mafistabsgesetz (5.1) beschrieben und entsprechend Abb. 5.4
dargestellt werden. Die Bruchlast Py = Pj, + Pg, besteht danach aus zwei Teilen: Pj,=
Lastanteil der Zugfestigkeit und Pg,= Lastanteil der Schadigung (Betonbruchenergie). Bei
kleinen Balken ist der Anteil der Schadigung relativ grof, bei grofleren Balken existiert kein
Lastanteil infolge der Schadigung (Py = Py, ). Kleine Balken, die in der Lage sind, die beim
Rif} freigesetzte Energie zu verbrauchen, zeigen ein duktileres Verhalten. Sie haben eine
hohere Biegefestigkeit und einen relativ starken MaBstabseffekt (Abb. 7.2.9). Im Vergleich



Stahlbetonbalken auf 2 Stitzen

78

Vergleicht man die berechneten Durchbiegungen bei Hochstlast, bezogen auf die Durch-
biegung bei elastischem Verhalten und ungerissenem Beton fiir Balken unterschiedlicher
GréBe und mit verschiedenen Bewehrungsgraden, ist folgendes zu erkennen (Abb. 7.3.8):
(1) Mit zunehmender BalkengréBe nimmt die relative Verformung bei Bruchlast im Falle
eines konstanten Bewehrungsgrades ab (Abb. 7.3.8a). (2) Bei konstanter Balkenhéhe ge-
hen die Verformungen des Balkens bei Hochstlast mit steigendem Bewehrungsgrad zurtick

(Abb. 7.3.8b).
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Abb. 7.3.8 Dimensionloses Verformungsvermégen von Balken bei Hochstlast: (a) In

Abhéngigkeit von der BalkengroBe; (b) In Abhangigkeit vom Bewehrungsgrad (Normierung

entsprechend Abb. 7.3.6).

Beziiglich der oben besprochenen drei Falle des typischen Last-Verschiebungsverhaltens,

konnen auch prinzipiell drei unterschiedliche Versagensarten festgestellt werden:

1. Das Versagen erfolgt kurz nachdem das Biegemoment das kritische Moment M., er-

reicht. Der erste Biegerif§ verlauft von der Biegezug- in die Biegedruckzone und zwar
ohne Drehung des Balkenquerschnitts (Versagen bei Riflauslésung). Das Verformungs-
vermogen hangt von der Balkengrofie ab. Bei einem kleinen Balken ist das Verhalten
relativ duktil, bei einem groBen Balken aber extrem sprode. Das Versagen wird i.a. da-
durch hervorgerufen, daB entweder das Energiestabilitatskriterium (grofie Balken) oder
das Spannungsstabilitatskriterium (kleinere Balken) nicht erfiillt ist. Bei Erreichen der
Hochstlast (M., ) ist die Zugspannung in der Bewehrung viel geringer als die FlieBgrenze
des Bewehrungsstahles und die Betondruckspannungen in der Biegedruckzone sind im-
mer kleiner als die einachsige Betondruckfestigkeit. Dieser Spannungszustand stellt
sich bei jeder Balkengrofie ein, wenn der Bewehrungsgrad das erforderliche Minimum
unterschreitet. Das Rifibild bzw. die Hauptdehnungen (symmetrischer Teil) nach der
letzten Laststufe sind in Abb. 7.3.9a dargestellt (h= 800 mm und p=0.125 %).

2. Duktiles Versagen infolge FlieBen der Bewehrung. Das Energiestabilitatskriterium ist
erfiillt. Die Druckspannungen im Beton sind bei Hochstlast geringer als die einachsige
Druckfestigkeit des Betons. Ein typisches Rifbild unmittelbar vor dem Versagen ist in
Abb. 7.3.9b gezeigt (h= 200 mm, p= 0.125 %).
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3. Die dritte Versagensart (Sprédversagen) ist auf ein Versagen der Betondruckzone oder
einen Diagonalschubbruch zurickzufihren. Das Energiestabilitatskriterium ist erfillt
und die Bewehrung kommt normalerweise nicht in den Fliefibereich. Kleine stark
bewehrte Balken (z.B. A= 100 mm und p= 2 %) versagen durch einen Betondruckbruch
in der Biegedruckzone. Grofie hochbewehrte Balken, z.B. A > 400 mm und p= 2 %,
versagen durch einen Diagonalschubbruch. Die typischen Versagensarten (Versagen
der Betondruckzone oder Diagonalschubbruch) sind der Abb. 7.3.9¢,d zu entnehmen.

a) LA/
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Abb. 7.3.9 Versagensarten bei Hochstlast (Verschiebungsfaktor= 50; Risse entsprechend
den maximalen Hauptdehnungen (dunkle Bereiche bedeuten Risse): a) Versagen bei
Auslésung der Rifibildung (h= 800, p= 0.125 %); b) Duktiles Versagen (h= 200 mm, p=
0.125 %); c) Betondruckbruch (A= 100 mm, p= 2 %); d) Diagonalschubbruch (A= 200
mm, p= 2 %).
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Auf Grund der Komplexitdt des Versagensmechanismus gibt es neben den drei zuvor
erwahnten Hauptversagensarten auch kombinierte Versagensarten. Die Balkengrofen, bei de-
nen kombinierte Versagensarten auftreten, hingen stark von den Material- und den geometri-
schen Eigenschaften sowie vom Bewehrungsgrad und der Art der Bewehrung ab. Wenn man
von konstanten Materialeigenschaften ausgeht, ergeben sich prinzipiell zwei Méglichkeiten:
(1) Bei konstanter Balkengrofe und einer héheren Bewehrung als der Mindestbewehrungs-
grad ist mit zunehmendem Bewehrungsgrad ein Ubergang der Versagensart von Typ 2 auf
Typ 3 (von duktil zu sprode) zu verzeichnen. (2) Wenn man den Bewehrungsgrad konstant
hélt, so andert sich mit zunehmender BalkengréBe die Versagensart von Typ 2 oder 3 (je
nach Balkengrofe) auf Typ 1. Dies bedeutet, daff Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung
und mit einer Biegebewehrung, die auf der Balkenunterseite konzentriert ist (wie dies in der
vorliegenden Studie vorausgesetzt wird), nur in einem relativ begrenzten Bereich der Grofe
und des Bewehrungsgrads ein duktiles Verhalten aufweisen. Auferhalb dieses Bereichs ist
das Verhalten der Stahlbetonbalken wegen der unterschiedlichen Versagensarten sprode.

Die numerischen Ergebnisse deuten darauf hin, dal grofere Balken sowie Balken mit
hoheren Bewehrungsgraden sproder sind. Die Versuche (Bosco und Carpinteri, 1992; Ka-
rihaloo, 1992; Bigaj und Walraven, 1993) sowie die Ingenieurpraxis bestitigen das duktile
Verhalten von kleinen Balken mit relativ niedrigem Bewehrungsgrad.

Unter der Voraussetzung, daf} die Bewehrung auf der Balkenunterseite konzentriert ist
und daf keine konstruktive Bewehrung vorliegt, sind die Begriffe ”stark” oder ”schwach”
bewehrte Balken im Vergleich zur relativen Balkenhohe zu sehen. So ergibt z.B. bei einer
relativ kleinen Balkenhohe (h= 100 mm) eine Bewehrung von u= 1% einen ”stark” bewehrten
Balken. Bei einer grofien Balkenhohe (A= 5000 mm) fiihrt ein Bewehrungsgrad von 1% zu
einem “schwach” bewehrten Balken, da diese Bewehrung moglicherweise die erforderliche
Mindestbewehrung unterschreitet.

Bei Konzentration der Bewehrung auf den unteren Querschnittsrand ist diese in gréferen
Balken relativ wirkungslos. Dies ist darauf zuriickzufiihren, daB die Bewehrung nicht in der
Lage ist, die Energie, die aus einem relativ grofen Volumen des Balkens in der Nahe der
Spitze des ersten Biegerisses freigesetzt wird, wirkungsvoll zu verbrauchen. Um ein stabi-
les Verhalten mit weniger Bewehrung zu erreichen, sollte sie iiber eine gewisse Balkenhohe
verteilt werden (vgi. Kapitel 7.3.3.2.2). Diese Verteilungshohe sollte proportional zur Bal-
kenhdhe sein.

Desweiteren wird das Last-Verschiebungsverhalten und die Versagensart von der Schlank-
heit des Balkens beeinflufit. Prinzipiell sollten Balken mit einem héheren Schlankheitsgrad
ein duktileres Verhalten in einem ausgedehnten GroBenbereich zeigen. In der vorliegenden
Analyse ist die Schlankheit relativ gering (L/h= 6). Infolgedessen ist ein Diagonalschub-
bruch schon bei relativ niedrigen Bewehrungsgraden zu beobachten.
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7.3.3.2.2 Mindestbewehrung

Die Mindestbewehrung stellt die Biegebewehrungsfliche an der Balkenunterseite dar. Sie
muf} folgendes gewahrleisten: (1) Ein stabiles Verhalten des Balkens, nachdem M., erreicht
ist, d.h. die Last-Verschiebungskurve sollte bei Laststeigerung keinen wesentlichen Abfall
zeigen. (2) Das FlieBmoment muBl annahernd gleich oder grofer als das Biegemoment zum
Zeitpunkt der Auslosung des ersten Biegerisses sein.

Im folgenden nehmen wir an, daf§ die Mindestbewehrung auf der Balkenunterseite konzen-
triert ist und der Balken keine Biigelbewehrung sowie konstruktive Langsbewehrung enthalt
(extremster Fall, der in der Praxis auftreten kann).
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DREIPUNKTBIEGUNG

% 2.5 | Schlanke Balken, L/h=6, 11 =0.125 %
3
[
]
°
7]
c
A=y
7]
c
)
E
o

0.0 i ' 1 ' 1 l L I L)

0.0 20 4.0 6.0 8.0 10.0
dimensionslose Verschiebung

Abb. 7.3.10 Berechnete Last-Verschiebungskurven fir verschiedene Balkengrofien und einen
konstanten (niedrigen) Bewehrungsgrad (u= 0.125 %).

Bei relativ kleinen Balken, A= 100 und 200 mm, betrdgt der Mindestbewehrungsgrad,
nach der numerischen Studie 4 =~ 0.2 % bzw. 0.125 %. Bei Erreichen des Biegemomentes
M., zeigt die Last-Verschiebungskurve dieser Balken ein deutliches horizontales Plateau,
die Bewehrung fangt an zu flieBen und M., fillt anndhernd mit M, zusammen (Span-
nungsstabilitatskriterium, Abb. 7.3.6a,b). Gleichzeitig erfiillen diese Balken das Energie-
stabilitatskriterium ( (AU/Aa)er < Gr ), da die Geschwindigkeit der Energiefreisetzung
im Bauteil im Vergleich zu Gy niedrig ist. Somit sind beide Kriterien, die fir ein stabiles
RiBwachstum erforderlich sind, erfiillt und ein stabiles Verhalten nach Uberschreiten von
M., 1st moglich. Fir die Ba.lkenhohe h= 200 mm wurde ein im Vergleich zu A= 100 mm
kleinerer Mindestbewehrungsgrad berechnet. Dies kann dadurch begriindet werden, da8 bei
einem relativ kleinen Balken das Spannungsstabilitatskriterium (Gl. 7.2) wegen des starken
Mafistabseffekts auf die Hochstlast den Mindestbewehrungsgrad steuert.

Wenn die Balkengrofe bei konstantem Bewehrungsgrad (p= 0.125 %) auf A= 800 mm
zunimmt ist nach Erreichen von M., deutlich ein instabiles Last-Verschiebungsverhalten zu
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erkennen. Um das zu zeigen, sind in Abb. 7.3.10 die normierten Last-Verschiebungskurven
fir Balkenhchen von A = 100 bis 800 mm mit einem konstanten niedrigen Bewehrungsgrad
von pu= 0.125 % dargestellt. Nachdem M., erreicht ist, kann bei grofien Balken die Energie-
stabilititsbedingung ((AU/Aa)., < GR) nicht mehr erfiillt werden, bevor die Spannungssta-
bilitatsbeziehung (M., < M,) erfiillt ist. Praktisch bedeutet dies, der Balken versagt, bevor
die Bewehrung aktiviert werden kann. Der erste Biegeri8 verlauft fast ohne Drehung des
kritischen Balkenquerschnittes von der Biegezug- in die Biegedruckzone.
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Abb. 7.3.11 Dehnungsverteilung eines Balkenquerschnitts in Feldmitte kurz nach Erreichen
von M., bei einem kleinen Balken (A= 200 mm) und bei einem groSen Balken (A= 800
mm, = konst.= 0.25 %).

Die berechneten Last-Verschiebungsdiagramme zeigen, dafi man bei grofieren Balken den
Bewehrungsgrad erhohen muB, um ein instabiles Verhalten zu vermeiden. Um namlich
ein stabiles Verhalten mit zunehmender Balkengrofie und konstantem Bewehrungsgrad zu
gewahrleisten, mufl nach der Biegebalkentheorie die Verdrehung bei grofien Balken gleich
sein wie bei kleinen Balken, d.h. die Dehnungsverteilung iiber den Balkenquerschnitt sollte
unabhangig von der Balkengrofe sein. Abb. 7.3.11, in der die Dehnungsverteilung iber den
Balkenquerschnitt in Feldmitte fiir einen kleinen Balken (h= 200 mm, p= 0.25 %) und fir
einen grofien Balken (h= 800 mm, p= 0.25 %) kurz nach der Bildung des ersten Biegerisses
dargestellt ist, zeigt jedoch, daf§ die Dehnung der Bewehrung bei Rifibildung unabhéangig von
der Balkenhohe ist und beim grofien Balken der Querschnitt nicht eben bleibt. Im Gegensatz
zum grofilen Balken stimmt die Dehnungsverteilung liber den Querschnitt bei dem kleinen
Balken mit der Biegetheorie iiberein. Der verformte Querschnitt bleibt annahernd eben. Das
Arbeitsvermégen des Stahls kann effektiv ausgenutzt werden, da der kritische Querschnitt
des Balkens sich annihernd proportional zum Riwachstum dreht.

Leider gibt es gegenwartig keine systematischen Versuche an gréfileren Stahlbetonbalken
mit verschiedenen Bewehrungsgraden. Bosco und Carpinteri (1992) haben Versuche an Bal-
ken, wie sie in der vorliegenden Studie verwendet werden, durchgefiihrt. Die dimensionlosen
Momenten-Rotationsbeziehungen, die bei den Versuchen mit Balken mit A= 100, 200 und
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400 mm sowie mit fimn, berechnet nach Gl. (7.2) gemessen wurden, sind in Abb. 7.3.12
dargestellt. Sie zeigt, dafl bei einer Zunahme der Balkenhohe von A= 100 mm (Fall A mit
pmin = 0.256 %) auf h= 400 mm (Fall C mit pmir, = 0.128 %) das Verhalten des Balkens
bereichsweise instabiler wird. D.h. schon bei einem relativ kleinen Balken ist, nachdem M.,
erreicht wurde, eine Abnahme des Momentes um ungefahr 20 % zu verzeichnen. Danach ist
ein stabiles Verhalten durch Aktivierung der Bewehrung zu beobachten. Da in der Praxis
normalerweise die Last ”gesteuert” wird, bedeutet der Lastabfall nach dem Erreichen von
M., ein Sprodversagen bei Auslésung der RiBbildung. Dies bestatigt, da Gl. (7.2) kein aus-
reichendes Kriterium zur Bestimmung des Mindestbewehrungsgrades ist. Um dies jedoch
genauer zu beweisen, sind weitere Versuche erforderlich.
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Abb. 7.3.12 Dimensionlose Biegemomenten-Rotationsbeziehungen fiir Balkenhohen von h=
100, 200 und 400 mm, bei Versuchen von Carpinteri und Bosco (1992) an Balken mit
B = lmin, berechnet nach (7.2), gemessen.

In der Praxis sind Balken aufier mit einer Hauptbewehrung in der Regel zusitzlich mit
einer konstruktiven Bewehrung bewehrt. Um die Bedeutung und die Leistungsfahigkeit der
konstruktiven Bewehrung im Hinblick auf die erforderliche Mindestbewehrung bei gréBeren
Balken zu zeigen, werden Untersuchungen an Balken mit einer Balkenhdhe A= 1600 mm
und p= 0.14% (Mindestbewehrungsgrad nach den CEB-FIP-Empfehlungen) sowohl mit als
auch ohne konstruktive Bewehrung durchgefiihrt. Der Umfang der konstruktiven Mindest-
bewehrung wird mit 0.1% der Gesamtquerschnittsfliche des Balkens, verteilt {iber die untere
Halfte der Balkenhohe, angesetzt. Sie wird in horizontaler und vertikaler Richtung so mo-
delliert (verschmierter Ansatz), daB sich die Streckgrenze entsprechend der Biegebewehrung
(04, = 420 MPa) einstellt. Die berechneten Last-Verschiebungskurven der Balken mit und
ohne konstruktive Bewehrung sind aus Abb. 7.3.13 ersichtlich. Es ist zu erkennen, da8 eine
Mindestbiegebewehrung von 0.14% in Verbindung mit einer konstruktiven Bewehrung ein
stabiles Tragverhalten gewahrleistet. Dagegen verhalt sich der Balken mit einem Beweh-
rungsgrad von 0.14% ohne konstruktive Bewehrung sprode. Der Gesamtumfang der Min-
destbewehrung, pmin = fBieg. + fkonst. = 0.14 + 0.1 = 0.24%, entspricht ungefahr der Hilfte
dessen, was man bendtigen wiirde, wenn keine konstruktive Bewehrung vorliegt.
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Offensichtlich tragt in groBen Balken die konstruktive Bewehrung wirkungsvoll zur Sta-
bilitat des Tragverhaltens bei. Dies ist auf die Tatsache zuriickzufiihren, daf die Schadigung
infolge der RiBbildung iber ein groferes Betonvolumen verteilt wird. Dadurch ist der Ver-
brauch der im Bauteil durch RiBbildung freigesetzten Energie moglich. Demgegeniiber ist
die konstruktive Bewehrung in kleineren Balken weniger bedeutend. Denn hier ist die Ener-
giefreisetzungsgeschwindigkeit viel niedriger und die Rifibildung generell stabiler. Aus die-
sem Ergebnis ist abzulesen, da88 die konstruktive Mindestbewehrung eine Funktion der Bal-
kenhohe sein mu8.
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Abb. 7.3.13 Berechnete Last-Verschiebungsbeziehungen fiir groBe Stahlbetonbalken (h=
1600 mm) mit pmin= 0.14% (Mindest-Biegebewehrung), mit und ohne konstruktiver
Bewehrung.

Der Mindestbewehrungsgrad fiir Stahlbetonbalken mit und ohne konstruktiver Beweh-
rung ergibt sich anhand der numerischen Studie als eine Funktion der Balkenhohe. Nach
Abb. 7.3.14, nimmt er bei Balken ohne konstruktive Bewehrung etwa proportional zu v/d
von 0.125% (h= 200 mm) auf anndhernd 0.5% (h= 1600 mm) zu. Verdoppelt man die
Balkenhohe, erhoht sich der Mindestbewehrungsgrad um etwa 40%. Dieses Ergebnis wird
qualitativ auch durch das Jenq-Shah-Modell fir Einzelrisse (Jenq and Shah, 1989), das auf
der LEBM basiert, bestatigt. Nach diesem Modell ist bei beginnender Biegeribildung der
Beitrag der Bewehrung zur Bruchlast proportional zur Wurzel des Verhaltnisses zwischen
dem Bewehrungsgrad und der Balkenhohe. Dies bedeutet, daB der Bewehrungsgrad pro-
portional zur Quadratwurzel der Balkenhohe ansteigen mufl, um einen konstanten Anteil
der Bruchlast aufzunehmen und ein Versagen bei Auslosung der Ribildung zu verhindern.
Demgegeniiber ist die Mindestbewehrung fiir Balken mit der angenommenen konstruktiven
Bewehrung praktisch unabhangig von der Balkengrofie.

Weiterhin werden in Abb. 7.3.14 die Berechnungsergebnisse mit der von Carpinteri (1981)
vorgeschlagenen Gleichung, die auf dem Spannungsstabilitatskriterium (Gl. 7.2) beruht, ver-
glichen. Auflerdem sind die Bestimmungen der Bemessungsvorschriften ACI-318 (1989) und
CEB-FIP (1990) dargestellt. In einem begrenzten GroSenbereich (bis zu ungefihr h= 500
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mm) zeigen die Bemessungsformeln eine gute I"Jbereinstimmung mit den Rechenergebnissen
fiir Balken ohne konstruktive Bewehrung. Balken mit konstruktiver Bewehrung benétigen
im gesamten GroBenbereich eine Mindestbewehrung nach der CEB-FIP Richtlinie. Die kon-
struktive Mindestbewehrung sollte in der Vorschrift als eine Funktion der Balkenhohe defi-
niert werden.
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Abb. 7.3.14 Berechneter Mindestbewehrungsgrad in Abhangigkeit der Balkenhdohe,
entsprechend der numerischen Studie, verglichen mit CEB-FIP-Formeln (pmin= 0.14 %),
ACI-318 (pmin= 0.26 %) und der von Carpinteri (1981) vorgeschlagenen Formel.

Die Ergebnisse der Untersuchung zeigen deutlich eine Diskrepanz zu den theoretischen
Vorhersagen, die man erhalt, wenn man nur das Spannungsstabilitatskriterium (Gl. 7.2)
einhalt und die Bedingung der Energiestabilitat (Gl. 7.4) nicht beachtet.

7.3.3.2.3 Anteil der Betonzugfestigkeit an der Hochstlast

Zur Darstellung des Beitrages des Betons an der Hochstlast ist in Abb. 7.3.15 das Biegemo-
ment bei Hochstlast (bezogen auf das FlieBmoment My der Bewehrung) iiber der Balkenhdhe
aufgetragen. Hierbei wurden Balken mit relativ niedrigen Bewehrungsgraden (u= 0.25 -
0.375 %), die ein duktiles Verhalten besitzen, zugrunde gelegt. Das Biegebruchmoment My
ermittelt sich nach folgender Gleichung:

My = 0,4,(0.9d) (7.5)

mit o,= Fliefigrenze des Stahles und A,= Querschnittsflaiche des Stahles.

Aus Abb. 7.3.15 ist ersichtlich, daBl das auf das FlieBmoment My bezogene Bruchmoment
bei kleinen Balken (% =~ 200 mm) etwa doppelt so grof ist wie bei groBen Balken. Dies ist
auf die Mitwirkung des Betons auf Zug in der Betonzugzone zuriickzufiihren. Bei kleinen
Balken mit einem niedrigen Bewehrungsgrad ist dieser Beitrag nimlich im Vergleich zum
Beitrag der Bewehrung relativ grof.
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Abb. 7.3.15 Berechnete Nennbiegemomente flir Balken mit einem niedrigen
Bewehrungsgrad, die auf duktile Weise versagen, in Abhangigkeit der Balkenhohe.

5.0
DREIPUNKTBIEGUNG, StB Balken (L/h=6)
4.0- |f= 3.1 MPa, z=M /A T, duktiles Versagen
3.0- ——— Rechnung (0.25, 0.25, 0.25, 0.375 %)
ke
N
2.0+
1.0
Grenzwert (etwa 0.9)
0.0 T ' L] ¥

T T 1
0.0 0.2 04 0.6 0.8 1.0

Balkenhdhe [m]

Abb. 7.3.16 Hebelarm der Schnittkrafte, berechnet nach Gl. (7.6) fiir Balken mit einem
niedrigen Bewehrungsgrad (duktiles Versagen).

In Abb. 7.3.16 ist der Hebelarm der inneren Krafte in Abhangigkeit von der Balkengrofe
aufgetragen. Der Hebelarm der inneren Krafte ist nach folgender Formel berechnet:

2 = My/(0,A,) (7.6)

Die Gl. (7.6) beriicksichtigt nur die Bewehrung bei der Lastaufnahme. Wie aus Abb. 7.3.16
zu erkennen ist, ist der berechnete Hebelarm bei kleinen Balken wesentlich grofier als die
Balkenhohe, was nicht moglich ist. Dies beweist den bedeutenden Beitrag des Betons zur
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Hochstlast. Die Ergebnisse zeigen eine gute I"Jbereinstimmung mit einer Reihe von Versu-
chen, die an relativ kleinen Stahlbetonbalken mit niedrigen Bewehrungsgraden durchgefiihrt
wurden (Bosco und Carpinteri, 1992; Karihaloo, 1992).

In Abb. 7.3.17 ist die qualitative Verteilung von Dehnungen und Spannungen tiber die
Balkenhohe fiir einen kleinen und einen groBlen Balken dargestellt. Es ist zu beobachten, da8
der Beton infolge der starken Begrenzung der Zugdehnungen im grofien Balken relativ wenig
zur Hochstlast beitragt. Im Gegensatz dazu kann bei einem kleinen Balken die Mitwirkung
des Betons nicht vernachlassigt werden. Wie spiter noch gezeigt wird, ist bei Balken mit
einem hoheren Bewehrungsgrad der Anteil des Betons zur Hochstlast sehr viel geringer.
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Abb. 7.3.17 Verteilung der Spannungen und Dehnungen bei Hochstlast in schwach
bewehrten Balken unterschiedlicher Grofle.

7.3.3.3 Stahlbetonbalken mit Schubbewehrung

Um den MafBstabseffekt auf die Biegefestigkeit von Balken zu untersuchen, die in einem
ausgedehnten Groflenbereich in derselben Bruchart versagen, wird diese zusatzliche Analyse
durchgefithrt. Zur Untersuchung eines duktilen (Flieflen der Bewehrung) und eines sproden
Versagens (Versagen der Betondruckzone) werden die Balken im GroBenbereich h= 100 bis
1600 mm fiir zwei verschiedene Bewehrungsgrade berechnet: (1) py= 2 % und (2) u= 5 %.

a) Typ 1 )

{ )
b) Typ 2 g

i i

Abb. 7.3.18 Zwei verschiedene Arten einer konstruktiven Bewehrung, die in der Analyse
berucksichtigt wurden.
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Die Balken werden im linken und im rechten Drittel der Spannweite mit Biigeln ($10/100
mm) bewehrt, um einen Diagonalschubbruch zu vermeiden (Abb. 7.3.18a). Alternativ dazu
sind die Balken im mittleren Drittel der Spannweite zusetzlich mit einer vertikalen und
horizontalen konstruktiven Bewehrung (ungefahr 8% der Biegebewehrung) versehen (Abb.

7.3.18b). Es wird davon ausgegangen, daBl diese Bewehrung in vertikaler und horizontaler
Richtung ideal elastisch-plastisch ist (o,= 420 MPa). Die Bligel sowie die konstruktive
Bewehrung werden verschmiert modelliert. Die Materialeigenschaften und die Geometrie
der Balken entsprechen denen der obigen Studie ”Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung”.

7.3.3.3.1 Duktiles Versagen — Versagen der Bewehrung

In Abb. 7.3.19 sind die berechneten Last-Verschiebungskurven fir Balken (p= 2 %) des
Typs 1 im gesamten GréBenbereich (A= 100 — 1600 mm) und fiir einen Balken des Typs
2 (h= 1600 mm) dargestellt. Bei kleineren Balken des Typs 2 (h= 100 bis 800 mm)
sind die Last-Verschiebungskurven namlich praktisch gleich denen des Typs 1. Die Last-
Verschiebungskurven wurden mit der Last sowie der Verschiebung normiert, die man nach
der Elastizitatstheorie (Biegebalkentheorie) mit 6., = f; erhalt.

Die Balken des Typs 2 (g= 2 % und A= 100 - 1600 mm) versagen infolge Flieen bzw.
Reiflen der Bewehrung. Diese Versagensart ist bei Balken des Typs 1 nur fiir Balkenhohen
h < 400 mm, zu beobachten. Die Last-Verschiebungskurve ist relativ duktil. Der grofle
Balken des Typs 1 (A= 1600 mm) zeigt jedoch Sprodversagen bevor die Bewehrung aktiviert
wird. Dies wird durch das schlagartige Weiterlaufen des Biegerisses von der Biegezug- in die
Biegedruckzone des Balkens verursacht. Der Balken des Typs 1 mit A= 800 mm versagt kurz
nach Erreichen der Streckgrenze der Bewehrung. Das Verformungsvermogen ist im Vergleich
zu den kleineren Balken des Typs 1 bzw. Balken des Typs 2 wesentlich geringer.

25
4 | DREIPUNKTBIEGUNG
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Abb. 7.3.19 Dimensionslose Last-Verschiebungskurven (Bezugswerte= elastische Last und
zugehorige Verschiebung bei o = f; an der Balkenunterseite) fiir Balken mit A= 100 bis
1600 mm und p= 2%.
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Die obigen Ergebnisse zeigen deutlich die Bedeutung einer konstruktiven Bewehrung fiir
grofie Balken. Fir das Sprodversagen der Balken des Typs 1 (keine konstruktive Bewehrung
im mittleren Drittel des Balkens), mit einer Balkenhdhe A > 800 mm konnen zwei Griinde
angegeben werden:

1. Auf Grund des relativ hohen Bewehrungsgrades ist die Zugkraft in der Bewehrung
grofl. Nach dem Auftreten des Biegerisses benotigt die Zugkraft daher eine relativ
grofle Verankerungsldnge, da das Volumen der Verankerungszone nicht proportional
zur Balkengréfe zunimmt.

2. Die Energiefreisetzungsgeschwindigkeit in groflen Balken tbersteigt bei weitem das
Verbrauchsvermogen des Betons. Deshalb breitet sich der Biegerif, der zur Aktivie-
rung der Biegebewehrung beziglich der Balkenhohe relativ starker wachsen muf, auf
instabile Weise aus.

Wenn es daher in einem grofien Stahlbetonbalken keine konstruktive Bewehrung gibt, die das
Wachstum der Biegerisse stabilisiert, so ist Sprodversagen des Balkens die Folge. Abb. 7.3.20
zeigt das typische RiBbild fiir einen Balken Typ 1, A= 1600 mm bei Hochstlast. Der Biegeriss
erstreckt sich weit in die Balkenhohe.

Wie schon im Kapitel "Mindestbewehrung” erwahnt, tragt die konstruktive Bewehrung
in groffen Balken dazu bei, die Schadigung in ein grofies Betonvolumen zu verteilen. Deshalb
nehmen das Energieverbrauchsvermoégen des Betons sowie die Duktilitat des Balkens zu.
Dies erméglicht die vollstandige Aktivierung der Biegebewehrung. Aus Energiegriinden ist
in kleineren Balken (A < 800 mm) die konstruktive Bewehrung weniger bedeutend als in
grofieren Balken. Daher ist i.a. die Schubbewehrung in der Néhe der Auflager ausreichend.
Die Studie zeigt, dafl bei einer Balkenhohe von A= 1600 mm der in der Praxis tibliche Umfang
der konstruktiven Bewehrung (8% der Biegebewehrung) ein duktiles Verhalten gewahrleistet.

AAAL

Abb. 7.3.20 Typisches Rifibild entsprechend den Hauptdehnungen in einem
Stahlbetonbiegebalken (h= 1600 mm, g= 2 %) ohne konstruktive Bewehrung in der Mitte
des Balkens.

In Abb. 7.3.21 ist das Nennbiegemoment (Bruchmoment My bezogen auf das FlieBmoment
My ) in Abhéangigkeit von der Balkengrofie fir Balken der Typen 1 und 2 graphisch dargestellt
(duktiles Versagen). Daraus ist zu erkennen, da im Gegensatz zu Stahlbetonbalken mit ei-
nem relativ niedrigen Bewehrungsgrad, die auf duktile Weise versagen (siche Abb. 7.3.15),
der Einflul der Bauteilgrofie auf das Nennbiegemoment bei relativ stark bewehrten Balken
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nicht signifikant ist. Bei Verdoppelung der Balkenhohe von =400 auf =800 mm nimmt die
Nennfestigkeit lediglich um etwa 5% ab. Der relativ geringe Mafistabseffekt kann dadurch
erklart werden, dafl der Beitrag der Zugfestigkeit des Betons zur Hochstlast im Vergleich zum
Anteil der Bewehrung bei stark bewehrten Balken relativ klein ist. Das Biegemoment bei

der Hochstlast nahert sich mit ansteigender Balkenhohe dem theoretischen Wert My nach
Gleichung (7.5).

1.6
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Abb. 7.3.21 Beziehung zwischen dem Nennbiegemoment und der Balkenhohe bei Balken,
die auf duktile Weise (Flieflen der Bewehrung) versagen (A= 100 bis 1600 mm; p= 2%).
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Abb. 7.3.22 Bezogener innerer Hebelarm der Schnittkrafte bei Hochstlast fiir Balken, die
infolge FlieBen der Bewehrung versagen (k= 100 bis 1600 mm; pu= 2%).

Abb. 7.3.22 zeigt die Abhdngigkeit des nach Gleichung (7.6) berechneten inneren He-
belarmes bei Hochstlast von der Balkenhohe. Bei kleineren Balken ist er grofler als der
Naherungswert z = 0.9d, der den Beitrag des Betons zur Bruchlast vernachlassigt.
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Abb. 7.3.23 Berechnete dimensionlose Last-Verschiebungsbeziehungen (Bezugswerte=
elastische Last und zugehorige Verschiebung bei o/me. = f; an der Balkenunterseite) fiir
Balken mit A= 100 bis 1600 mm und p= 5%.

7.3.3.3.2 Sprodes Versagen — Bruch der Betondruckzone

Die berechneten Last-Verschiebungskurven fiir iiberbewehrte Balken (u= 5%; ansonsten
gleiche Bedingungen wie bei g= 2%), normiert nach Abschnitt 7.3.3.3.1, sind in Abb. 7.3.23
dargestellt. Die Balken mit p= 5% versagen i.a. durch Bruch der Betondruckzone. Mit
wachsender Balkenhohe wird das Verhalten zunehmend sproder. Nur der Balken des Typs
1 mit A= 1600 mm versagt nach Auftreten von Biegerissen.

Wie man aus Abb. 7.3.23 erkennt, nimmt bei Balken, die infolge des Bruches der Beton-
druckzone versagen, die Last nach Erreichen der Druckfestigkeit des Betons in der oberen
Balkenzone relativ schnell ab und die Verschiebung wachst. Der groBe Balken des Typs 1 (h=
1600 mm) versagt sprode entsprechend der Bruchmechanik. Der Biegerifl verlauft schlagartig
bis in die Druckzone des Balkens. Die Griinde fiir dieses Verhalten sowie die Bedeutung der
konstruktiven Bewehrung sind mit denen von Balken mit einem Bewehrungsgrad von p=
2% identisch.

In Abb. 7.3.24 ist das berechnete Héchstbiegemoment, normiert auf das gréBenunabhén-
gige Biegebruchmoment M¢ nach Gleichung (7.7), gegeniiber der Balkenhohe aufgetragen.
Das grofilenunabhéingige Festigkeits- (Druck-) Grenzbiegemoment betrigt nach dem CEB-
FIP-Model Code (1990):

Mc = 0.294bR% f, (7.7)

Wie aus Abb. 7.3.24 zu sehen ist, nahern sich die berechneten Biegebruchmomente bei groBen
Balken asymptotisch dem Grenzwert nach Gl. (7.7). Der MaBstabseffekt auf das Nennbie-
gemoment ist zwar vorhanden, allerdings nur in geringem Umfang. So nimmt z.B. das
Nennbiegemoment nur um ca. 30% ab, wenn die Balkenhohe von A= 100 auf 1600 mm
zunimmt. Der Grund fiir den geringen Einflul der Bauteilgrosse besteht in der relativ zur
Balkenhohe kleinen Zugzone und der geringen Lokalisierung der Zugdehnungen an der Bal-
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kenunterseite, die durch den hohen Bewehrungsgrad verhindert wird. Gleichzeitig existiert
nur eine schwache Lokalisierung der Dehnungen in der Balkendruckzone. Die Dehnungs-

verteilung Uber die Balkenhohe ist ungefahr linear. D.h. die klassische Biegebalkentheorie
(Bernoulli-Hypothese) gilt ungefahr.
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Abb. 7.3.24 Beziehung zwischen Nennbiegemoment und Balkenhohe bei Balken, die
aufgrund eines Bruchs der Betondruckzone versagen (h= 100 bis 800 mm mit g= 5%).

Dies wird auch aus Abb. 7.3.25 ersichtlich, in der die Verteilung der Dehnungen und Span-
nungen uber den Querschnitt in Feldmitte bei Hochstlast fiir einen kleinen Balken (A= 100
mm) und einen groferen Balken (A= 800 mm) dargestellt ist. Die Druckzonengrofie sowie die
maximalen Druckspannungen sind annahernd gleich gro und damit fast groenunabhangig.
Der Mafstabseffekt wird in den Vorschriften (CEB-FIP Modelcode, 1990) vernichlasigt.
Dies liegt nach den Rechenergebnissen auf der sicheren Seite.
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Abb. 7.3.25 Verteilung der: a) Spannungen und b) Dehnungen iber den Querschnitt in
Feldmitte bei Hochstlast fiir einen kleinen Balken (A= 100 mm) und einen grofien Balken

(h= 800) mm mit p= 5%.
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7.3.3.4 Diskussion der numerischen Ergebnisse

Zusammenfassend kann beziiglich der Ergebnisse der vorliegenden numerischen Studie fol-
gendes festgestellt werden.

Das prinzipielle Verhalten und die Versagensart von Stahlbetonbalken, die durch eine
mittige Einzellast beansprucht sind, wird sowohl von der Balkengrofie als auch vom Beweh-
rungsgrad stark beeinflufit. Dabei wird von konstanten Materialparametern und geometri-
scher Ahnlichkeit ausgegangen. In Abb. 7.3.26 ist schematisch die Beziehung zwischen dem
Bewehrungsgrad, der fiir ein stabiles Balkenverhalten erforderlich ist, in Abhangigkeit von
der Balkengrofe dargestellt. Die Abbildung zeigt zwei Kurvenscharen. Die erste Schar ergibt
sich aus dem klassischen Spannungsstabilitatskriterium, die in Gl. (7.2) bzw. Gl (7.7) defi-
niert sind. Die zweite Kurvenschar definiert dieselben Grenzen, allerdings auf der Grundlage
des Energiekriteriums (vgl. Gl. (7.4)).

Die Kurven, die aufgrund der Spannungsstabilitatskriterien ermittelt werden, nihern
sich fiir d — oo einem konstanten Wert. Wenn man die Versagensart ”Diagonalschubbruch”
ausschlieBt, konnen zwei Kurven angegeben werden: (1) Eine untere Kurve, die die Mindest-
bewehrung fiir stabiles und duktiles Verhalten steuert (Gl. 7.2), und eine obere Linie, die die
Grenze zwischen duktilem und sprédem Versagen (Betondruckbruch) festlegt (Gl. 7.7).
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Abb. 7.3.26 Verschiedene Versagensbereiche, dargestellt in Abhangigkeit vom
Bewehrungsgrad und von der Balkenhohe.

Fir die zweite Kurvenschar, die das Energiekriterium darstellt, kann ebenfalls eine Ober-
und eine Untergrenze definiert werden. Die untere Grenzkurve regelt die Anforderungen an
die Mindestbewehrung und gewiéhrleistet ein stabiles Bauteilverhalten (vgl. Gl. 7.4). Die
Berechnungen haben gezeigt, daB fir Balken ohne konstruktive Bewehrung diese Grenze
annahernd als Quadratwurzelfunktion der Balkenhohe darzustellen ist. Die obere Kurve
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legt den hochsten Bewehrungsgrad, der fir duktiles Balkenverhalten noch zulassig ist, fest.
Beide Kurven héngen stark von der Verteilung der Biegebewehrung sowie von der Menge,
der Verteilung und der Art der konstruktiven Bewehrung ab. Wird keine konstruktive Be-
wehrung eingelegt gibt es ab einer kritischen Balkengrofe keinen Biegebewehrungsgrad, der
ein duktiles Versagen gewahrleisten kann. Prinzipiell hingt diese kritische Groe von den
Materialeigenschaften und der Balkengeometrie ab. Fir die vorliegende Geometrie und die
verwendeten Materialeigenschaften weisen Balken die kleiner als ungefahr 800 mm sind, bei
einem Bewehrungsgrad g < 2% immer ein duktiles Verhalten auf (vorausgesetzt, da ein
Diagonalschubbruch durch Schubbewehrung verdindert wird). Fir Balken mit k > 800 mm
ist zur Erzielung eines duktilen Verhaltens eine iber die Balkenhohe verteilte konstruktive
Bewehrung erforderlich. Wenn diese konstruktive Bewehrung fehlt, ist bei grolen Balken
(h >~ 1600 mm) unabhangig von der Menge der eingelegten Bewehrung ein sproder Bruch
nach Auftreten von Biegerissen zu befiirchten.

Vom bruchmechanischen Standpunkt aus konnen je nach Versagensart Stahlbetonbalken
entsprechend Bauteilen mit positiver bzw. mit negativer Geometrie unterschieden werden.
Wenn man nur eine Versagensart berticksichtigt (Auslosung der RiBbildung, duktiles Versa-
gen infolge des Flieflen der Bewehrung, Versagen der Betondruckzone), wirken die Balken
als Bauteile mit positiver Geometrie. Daher wird nur in einem begrenzten GroBenbereich
ein MafBstabseffekt auf die Biegefestigkeit beobachtet. Dieser MafBistabseffekt wird in beste-
henden Vorschriften vernachlassigt. Dies liegt nach den Untersuchungen auf der sicheren
Seite.

7.3.4 Schlufifolgerungen

1. Der Versagensmechanismus von Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung, die durch
Dreipunktbiegung belastet sind, hangt sowohl von der Balkengrofe als auch vom Be-
wehrungsgrad ab. Er variiert zwischen einem sproden Versagen (Betondruckbruch) bei
liberbewehrten Balken und einem Sprodbruch bei Auslosung der Rifibildung (unterbe-
wehrte Balken). Dazwischen zeigt der Versagensmechanismus einen Ubergang, wobei
entweder ein Diagonalschubbruch (keine Schubbewehrung) oder ein duktiles Versagen
aufgrund des Fliefens der Bewehrung auftreten kann.

2. Die Berechnungsergebnisse zeigen, dal der Mindestbewehrungsgrad fir Balken ohne
konstruktive Stegbewehrung mit ansteigender BalkengroBe etwa proportional zu v/d
zunimmt. Dies erscheint verninftig, da groBe Balken ein sproderes Verhalten zeigen
als kleinere Balken, die schon ohne Bewehrung relativ duktil sind. Im Widerspruch
dazu stehen jedoch die gegenwartigen Bemessungsvorschriften, die einen von der Bal-
kengrofle unabhangigen Mindestbewehrungsgrad verlangen, so wie auch die theoreti-
schen Ergebnisse von Carpinteri (1981). Der Widerspruch ist dadurch begriindet, daf§
bisher nur das Spannungsstabilitatskriterium berucksichtigt wurde. Zusédtzlich mufl
jedoch die Bedingung der Energiestabilitat erfillt werden. Bei kleinen Balken wird
die Mindestbewehrungsflaiche iiber das Spannungsstabilitatskriterium gesteuert. Bei
groBen Balken spielt jedoch das Energiestabilitatskriterium eine wichtigere Rolle.

Ist dagegen der Balken mit einer konstruktiven Stegbewehrung bewehrt, ist die erfor-
derliche Mindestbewehrung etwa unabhangig von der Balkenhdhe. Der Querschnitt
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der erforderlichen Stegbewehrung sollte in den Normen in Abhangigkeit von der Bal-
kenhohe angegeben werden.

3. Bei Stahlbetonbalken mit Schubbewehrung muf8 der maximale Bewehrungsgrad mit
zunehmender Balkengrofle abnehmen, um ein duktiles Versagen zu erreichen. Dadurch
ist eine Obergrenze des Bewehrungsgrades festgelegt, die stark von der Menge und
der Ausbildung der konstruktiven Stegbewehrung beeinfluBt wird. Ist eine konstruk-
tive Stegbewehrung vorhanden, so ist der maximale Biegebewehrungsgrad praktisch
unabhangig von der Balkenhohe.

4. In kleinen Balken mit einem niedrigen Bewehrungsgrad ist der Anteil der Betonzug-
festigkeit an der Bruchlast bedeutend. Er kann in der gleichen Groflenordnung oder
sogar grofler als der Anteil der Bewehrung sein. Dieser Einflul wird in Bemessungs-
vorschriften vernachlassigt, was auf der sicheren Seite liegt. Er sollte beriicksichtigt
werden, wenn man eine konstante Sicherheit unabhangig von der Balkenhohe anstrebt.
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7.4 Mafistabseffekt auf die Querkrafttragfahigkeit von schlanken
Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung

7.4.1 Einfiihrung

Der Versagensmechanismus und der MaBstabseffekt auf die Schubfestigkeit bei Diagonal-
schubbruch von schlanken Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung wurde in der Vergangen-
heit eingehend untersucht. Das Problem stellt eine Herausforderung fiir viele Forscher dar,
denn der Versagensmechanismus ist komplex und hangt von einer Reihe von Material- und
geometrischen Parametern ab.
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Abb. 7.4.1 Typische Geometrie eines Stahlbetonbalkens, der durch Vierpunktbiegung
belastet ist und durch Diagonalschubbruch versagt.

Ein schlanker durch Vierpunktbiegung belasteter Stahlbetonbalken, (Abb. 7.4.1), versagt
durch Diagonalschubzugbruch, wenn folgende Bedingungen annahernd erfiillt sind: (1) Das
Verhaltnis zwischen dem Hebelarm der Last und der effektiven Balkenhohe ist grofler als
zwei (a/d > 2, siche Abb. 7.4.1). (2) Der Bewehrungsgrad ist hoch genug, um vorzeitiges
Flieflen der Bewehrung zu verhindern. (3) Die Biegebewehrung muf an den Balkenenden gut
verankert sein, um Verankerungsversagen zu verhindern. (4) Es darf keine Schubbewehrung
vorhanden sein.

Die Mechanismen eines Diagonalschubbruchs von Stahlbetonbalken ohne Schubbeweh-
rung konnen aufgrund von Versuchen sowie theoretischen Studien, die aus der Literatur
bekannt sind (Riisch, Haugli und Mayer, 1962; Leonhardt und Walter, 1968; Walraven,
1978; Walraven und Lehvalter, 1990; Bazant und Kim, 1984; Iguro et. al., 1985; Reineck,
1990; Bazant und Kazemi, 1991) folgendermafBien beschrieben werden. Nach Aufbringen der
Last verhalt sich der Balken bis zum Auftreten des ersten Biegerisses an der Balkenunterseite
annahernd linear elastisch. Nach Rifbildung nimmt die Biegebewehrung die Zugkraft und
die Energie auf, die infolge der Rifibildung im Beton freigesetzt wird. Dies ermoglicht eine
weitere Laststeigerung. Mit zunehmender Last bilden sich neue Biegerisse. Diese breiten
sich mit einem veranderten Neigungswinkel in Richtung der Auflager aus. Wahrend dieser
RiBbildung kénnen neben Biegerissen mehrere kleinere Verbundrisse in der Umgebung der
Biegebewehrung auftreten. Der Balken versagt sprode, sobald der fortgeschrittenste geneigte
Rif} (kritischer Rif}) in die Biegedruckzone des Balkens verlauft und diese zu stark einschniirt.
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Bei Versuchsbalken tritt der erste Schubbruch fast immer an einer Balkenseite auf (Bazant
und Kazemi, 1991). Trotz dieses asymmetrischen Diagonalschubbruches kann bei verfor-
mungsgesteuerten Versuchen eine weitere Lastzunahme moglich sein, wenn sich ein neues
stabiles statisches System bildet (Bogen mit Zugband). Der Balken versagt, wenn die Druck-
festigkeit des Betons in der Druckzone des Balkens iiberschritten wird. Als Bruchlast mu8
jedoch immer die Last gelten, bei der sich der erste Diagonalri bildet. In der Praxis kann
die Belastung namlich als kraftgesteuert und nicht wie bei Versuchen verformungsgesteuert
vorausgesetzt werden. Daher bedeutet das Auftreten der ersten Instabilitat auch gleichzeitig
das Versagen.

Mit der Methode der diskreten Risse oder einer einfachen Riflbandmethode, die im all-
gemeinen eine starke Netzabhangigkeit zeigt, ist dieser komplizierte Bruchproze8 mit seiner
Vielzahl von Rissen und lokalen Instabilitaten, die durch Spannungsumlagerungen zwischen
Stahl und Beton hervorgerufen werden, schwierig zu modellieren. Daher wurde in der Ver-
gangenheit sehr oft eine Ribandmethode zusammen mit einem vorab definierten Haupt-
diagonalrif in Form eines Grenzflichenelements benutzt (Rots, 1988; de Borst und Rots,
1989; Zareen und Niwa, 1994; Konig, Grimm und Remml, 1994). Aus zwei Griinden stellt
dies jedoch keine allgemeingiiltige Methode dar: (1) Lage und Neigung des Hauptdiagonal-
risses sind im allgemeinen nicht im voraus bekannt. (2) Vor dem Erreichen des kritischen
Diagonalrisses mufl zunachst die Rifibildung infolge der Biegung und der Relativverschie-
bungen zwischen Bewehrungstahl und Beton korrekt modelliert werden. Denn der EinfluB
der RiBbildung auf die Bruchlast kann je nach Balkengrofie bedeutend sein.

o

Abb. 7.4.2 Bruchmechanisches Einzelriimodell, wie es in der Vergangenheit oft zur
Modellierung eines Diagonalschubbruchs benutzt wurde.

Sehr oft wurde fiir bruchmechanische Studien eines Diagonalschubbruchs von schlanken
Stahlbetonbalken nur ein diskreter Diagonalri (der Hauptschubrifl) (Reinhardt, 1981ab;
Jenq und Shah, 1989; So und Karihaloo, 1993) beriicksichtigt (Abb. 7.4.2). Dies fithrt, wie
spater besprochen wird, zu nicht realistischen Ergebnissen. In Wirklichkeit kann nimlich ein
Grofiteil der Bauteilenergie, die auf die Rifibildung zuriickzufiihren ist, vom Beton verbraucht
werden, bevor sich der endgiltige (kritische) Diagonalschubrif8 bildet. Dies wiederum hat
einen bedeutenden Einflul auf die Bruchlast. AuBlerdem hangen sowohl die Lage als auch
die Neigung des kritischen Diagonalrisses stark von der BalkengroBe ab. Daher miissen
Bruchuntersuchungen des vorliegenden Problems die vollstindige RiBgeschichte und nicht
nur die endgultige RiBkonfiguration berticksichtigen.

In zahlreichen Versuchen, die in der Vergangenheit durchgefithrt wurden, wurde die Bal-
kengeometrie (Bewehrungsfliche, Lage der Bewehrung) nicht systematisch verandert. Trotz-
dem gibt es jetzt geniigend Beweise fiir die Existenz eines starken MafBstabseffekts bei Bal-
kenhohen bis zu ungefdhr A= 1000 mm. Einige typische Beispiele (Versuche und Berech-
nungen) wurden bereits in Kapitel 3 dargestellt. Dabei wurde folgendes festgestellt. Die
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experimentellen und numerischen Ergebnisse zeigen in einem relativ kleinen GroBenbereich
einen starken MafBstabseffekt auf die Schubfestigkeit. Die wenigen Versuchsergebnisse, die
es fiir BalkenhGhen bis zu drei Metern gibt (Iguro, et al., 1985), zeigen immer noch einen
Einfluf der Bauteilgrofie auf die Schubfestigkeit. Er ist jedoch wesentlich geringer als fiir
kleinere Bauteile.

Leider gibt es fiir extrem grofie Balkenhohen nur wenige Versuchsergebnisse. Theore-
tische (numerische) Ergebnisse existieren ebenfalls nicht, weil die meisten FE-Programme
nicht in der Lage sind, den komplexen Bruchprozel eines Diagonalschubbruchs realistisch zu
simulieren. Um den Versagensmechanismus besser zu verstehen und um den Mafstabseffekt
auf die Schubfestigkeit bei grofien Balken zu untersuchen, wird daher eine numerische Studie
unter Verwendung der neuen nichtlokalen Methode der Mikroriiwechselwirkung sowie des
Microplane-Materialmodells fir Beton durchgefiihrt. Die folgenden Untersuchungen gelten
fir Balken mit Rechteckquerschnitt.

7.4.2 Numerische Analyse
7.4.2.1 Geometrie und Materialeigenschaften

Die Berechnungen werden an schlanken Stahlbetonbalken, die durch zwei Einzellasten im
Abstand a vom Auflager beansprucht sind, durchgefiihrt. Die Geometrie, die Last und die
Materialeigenschaften (Abb. 7.4.3) werden entsprechend den Versuchen von Bazant und Ka-
zemi (1991) gewahlt. Die Balkenhohe h wird jedoch in einem sehr viel groBeren Bereich
verandert. Es werden fiinf Balken (h= 100, 200, 400, 1200 und 2000 mm) mit einer konstan-
ten Breite (b= 38 mm) und proportional verinderter Geometrie (2-D Ahnlichkeit) untersucht.
Um den Einflul der Betonzugfestigkeit und der Betonbruchenergie auf den MafBstabseffekt
zu studieren, werden neben der Balkengrofie auch die Brucheigenschaften des Betons sowie
der Bewehrungsgrad variiert.

a=3d d a=dd
— e - E= 32000 MPa

2 V= 02
Q Q’ 2 fi= 35 WPa
.i____k ;-;‘ fc= 40 MPa
h 0.254 id G=0.05 N/mm
- . » dg= 8 mm

pas
- L=7d

=
h=16d/13,b=38 mm

Dehnung

_!LID

Abb. 7.4.3 Geometrie, lokale Zugspannungs-Dehnungskurve und Betoneigenschaften, die in
der numerischen Hauptstudie verwendet werden.

In der Hauptstudie zum MaBstabseffekt werden folgende makroskopische Eigenschaften
des Betons angesetzt: Elastizitdtsmodul E= 32000 MPa, Querdehnungszahl v= 0.20, ein-
achsige Betondruckfestigkeit f.=40 MPa, einachsige Betonzugfestigkeit f;= 3.5 MPa, Be-
tonbruchenergie Gy= 0.05 N/mm Desweiteren wird in der nichtlokalen Analyse, wie in den
Versuchen (Bazant und Kazemi, 1991), als Grofitkorn d,= 8 mm benutzt. Der lokalen
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Zugspannung-Dehnungskurve wird ein lineares Verfestigungs- und ein exponentielles Entfe-
stigungsgesetz zugrunde gelegt (Hordijk, 1991; siehe Abb. 7.4.3). Es wird weiterhin ange-
nommen, daf} sich die auf der Balkenunterseite konzentrierte Biegebewehrung ideal elastisch-
plastisch verhalt (Elastizititsmodul E,= 210000 MPa, Streckgrenze o,= 420 MPa). Die
Bewehrungsstabe werden entsprechend der Studie zur Dreipunktbiegung (siehe Kapitel 7.3)
modelliert. Der Bewehrungsgrad wird so gewahlt, daB StahlflieBen nicht auftritt (vgl. Ver-
suche von Bazant und Kazemi (1991); p = 100A4,/(bh)= 1.72 %).
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Abb. 7.4.4 Typisches FE-Netz.

In der FE-Berechnung werden 4-knotige, ebene Elemente mit 4 Integrationspunkten be-
nutzt. Ein typisches FE-Netz ist in Abb. 7.4.4 dargestellt. Aus Symmetriegriinden wird nur
eine Halfte des Balkens (inklusive der Last) modelliert. Die Last wird durch Aufbringen von
definierten Verschiebungen unter der Lastplatte erzeugt. Die Breite der Platte wird mit d/4
angenommen. Um die Querdehnungsbehinderung infolge der Lastplatte zu beriicksichtigen,
werden die horizontalen Verschiebungen unter der Platte zu Null gesetzt. Das Eigengewicht
des Balkens wird vernachlassigt.

7.4.2.2 Versagensarten, die in der Analyse beobachtet wurden

Ahnlich wie bei den Versuchen wurden in der numerischen Untersuchung zwei typische Ver-
sagensarten beobachtet: (1) Diagonalschubbruch und (2) Druckzonenbruch. Bei Balken mit
Balkenhohen bis zu einem Meter kommt es je nach Material- und geometrischen Parametern
sowohl zu einem Diagonalschubbruch als auch einem Versagen der Biegedruckzone. Dies
bedeutet, daB sich nach Uberwinden der ersten Instabilitat, die durch Offnung des ersten
krltlschen Diagonalschubrisses hervorgerufen wird, ein neuer stabiler Lastabtragungsmecha-
nismus ausbildet. Dabei ist eine Lastzunahme bis zum Erreichen der Druckfestigkeit des
Betons in der Druckzone méglich. Zu dieser Art von Bogentragwirkung kommt es nicht im-
mer. Wenn sich namlich der kritische Diagonalschubrifi 6ffnet, ergibt sich daraus eine Ent-
lastung (Instabilitit). Diese Entlastung fithrt zum Schlieflen des Diagonalschubrisses in der
Umgebung der Druckzone. Daraus kann sich eine Zunahme der Schubfestigkeit des Betons
entwickeln. In diesem Fall wird nach einem kurzen instabilen Verhalten bei anschlieBender
Erhohung der Verschiebungen ein stabiler Lastverlauf aktiviert (Bogentragwirkung). Die ty-
pischen Last (Schubkraft) -Verschiebungskurven, die im Fall eines Diagonalschubbruchs (h=
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100 mm, Gy= 0.05 N/mm) und eines Druckzonenbruchs (h= 100 mm, Gy= 0.07 N/mm)
beobachtet wurden, sind in Abb. 7.4.5 dargestellt.

14
VIERPUNKTBIEGUNG

121 |h=100 mm, f=3.5 MPa, 1t =1.72 %
Z 10
=3
T g
o
ey
S &7
S
»n 47 e

.~ i
o /- ' 3~ Druckbruch (G=0.07 N/mm)
- @— Diagonalschubbruch (G~=0.05 N/mm)
{:J 1 ' T ¥ T l L I H

| 1
0.0 0.4 0.8 1.2 1.6 2.0 24
Verschiebung [mm)]

Abb. 7.4.5 Last(Schubkraft)-Verschiebungskurven bei Diagonalschubbruch bzw.
Druckbruch und A= 100 mm.

Bevor der Diagonalschubbruch auftritt, zeigt die Analyse ein relativ instabiles Verhalten.
Nachdem diese Instabilitat iberschritten wird, ergibt sich in den anschlieBenden Lastschrit-
ten ein sehr stabiles Verhalten und eine gute Konvergenz bis zum Betondruckversagen. Es
ist jedoch zu beachten, dafl die Analyse zum Zeitpunkt der Instabilitat eine starke Emp-
findlichkeit gegeniiber der Lastschritt-GroBe zeigt. Daher neigt das Verhalten des Balkens
bei Vergroflerung des Lastschrittes im allgemeinen dazu, tiber die Stelle der Instabilitat in
einen stabilen Lastabtragungsmechanismus (Gewdélbetragwirkung) zu springen. Dasselbe
Verhalten wurde auch in Versuchen festgestellt, nur daB hierbei neben der Belastungsge-
schwindigkeit auch andere Versuchsbedingungen (Reibung, Asymmetrie usw.) die Anderung
der Versagensart beeinfluBt haben kénnten.

Eine Bogentragwirkung wird nur bei relativ kleinen Balken (bis zu & & 500 mm) beob-
achtet. Sie tritt bei grofien Balken infolge der grofieren Energiefreisetzungsgeschwindigkeit
im Bauteil und einem daraus resultierden Riflwachstum, das ein Schliefen des Schubrisses
unmoglich macht, nicht auf.

Im folgenden wird die Last bei Bildung des Diagonalschubrisses als Bruchlast angesehen,
unabhangig davon, ob in der Analyse eine Bogenwirkung erzeugt wurde oder nicht.

7.4.2.3 Diagonalschubbruch - Last-Verschiebungskurven und Versagensarten

Aus Abb. 7.4.6 sind die berechneten Last-Verschiebungskurven fiir alle BalkengroBen ersicht-
lich. Die Last-Verschiebungsbeziehungen von Balken, die durch Diagonalschubbruch versa-
gen, bestehen aus zwei Teilen. Ein linear elastischer erster Ast, der bei Erreichen der Zugfe-
stigkeit des Betons in der Biegezugzone endet. Der zweite Teil der Last-Verschiebungskurve
ist im wesentlichen eine flachere Gerade, die durch eine Vielzahl lokaler Instabilitaten ge-
kennzeichnet ist. Diese Instabilititen werden von der Spannungsumlagerung zwischen der
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Biegebewehrung und dem Beton hervorgerufen. Dieser Teil der Last-Verschiebungskurve
wird durch das "Durchschlagen” des Hauptdiagonalrisses in die Biegedruckzone begrenzt.
Eine schematische Darstellung des Last-Verschiebungsverhaltens ist in Abb. 7.4.7 wieder-
gegeben. Punkt A bedeutet das Ende des linear-elastischen Teils (Auslésung des ersten
Biegerisses), und Punkt B entspricht dem Diagonalschubbruch.
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Abb. 7.4.6 Berechnete Querkraft-Verschiebungskurven fiir verschiedene Balkengrofien: A=
100, 200, 400, 1200 und 2000 mm mit y= 1.72 %.
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Abb. 7.4.7 Schematische Darstellung der Last-Verschiebungskurven.

Die lokalen Instabilitaten, die im zweiten Teil der Last-Verschiebungslinie zu beobachten
sind (siehe Abb. 7.4.6), werden von der Bildung neuer Biegerisse erzeugt. Gleichzeitig bildet
sich eine Anzahl kleiner Risse in der Grenzfliche zwischen Bewehrung und Beton. Diese
Risse sind auf das Verbundverhalten zuriickzufiihren. Dadurch wird die Zugkraft in der
Bewehrung an der Stelle des Biegerisses zwischen den Rissen teilweise zuriick in den Beton
eingeleitet. Wahrend dieses Rifibildungsprozesses werden sowohl die Betonbruchenergie als
auch die Zugfestigkeit des Betons ausgenutzt. Dies wirkt sich deutlich auf die Bruchlast aus.
Abb. 7.4.8 zeigt Rifibilder entsprechend den maximalen Hauptdehnungen (dunkler Bereich
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bedeutet Rifibildung). Die Rifiverldufe sind an einem Verformungsbild (ﬁberhéhungsfaktor:
50) fiir einen relativ kleinen Balken (h= 100 mm) in verschiedenen Laststufen dargestellt:
(a) Auslosung des ersten Biegerisses, (b) ungefahr 75% der Bruchlast, (c) Hochstlast und (d)
Berechnungsende. Die Rifibildung bei der numerischen Analyse weist im wesentlichen einen
ahnlichen Verlauf wie bei den Versuchen auf.

In Abb. 7.4.9a-c sind die RiBbilder bei Hochstlast (symmetrischer Teil) fiir die Bal-
kengrofien A= 100, 400 und 2000 mm zu sehen. Der kleine Balken besitzt eine grofiere Anzahl
von Biegerissen mit einem geringeren Riflabstand als die gréfieren Balken. Der kritische Dia-
gonalrif} verlauft unter einem mittleren Winkel von a ~ 25° gegeniiber der Balkenachse von
der Biegezug- in die Biegedruckzone. Die Schadigung in der Nihe der Bewehrung ist bei
grofleren Balken starker. Der durchschnittliche Winkel des kritischen Risses ist grofer (o &
45° bei h= 400 mm; a ~ 70° bei h= 2000 mm). Offensichtlich scheint die Ausbreitung
einer Schiadigung auf ein relativ kleines Balkenvolumen begrenzt zu sein. Der Winkel « des
kritischen Diagonalschubrisses wird stark von der Balkengrofie beeinflufit.

In Abb. 7.4.10 sind schematisch die Rifibilder fiir einen kleinen und einen grofien Balken
dargestellt. Sie gelten fiir einen konstanten Bewehrungsgrad. Bei kleinen Balken erfolgt
nach dem Erreichen der Zugfestigkeit des Betons eine umfangreiche Riflentwicklung an der
Balkenunterseite, danach bildet sich der kritische Diagonalri. Beim Bruch verlauft der
Diagonalschubrif unter einem Winkel von ungefahr 25° in die Druckzone des Balkens. Bei
grofen Balken findet diese umfangreiche Rifibildung nicht statt und der Neigungswinkel des
kritischen Diagonalrisses steigt an. Er strebt nach den Rechnungen bei einem sehr grofien

Balken dem Grenzwert o &~ 90° zu.
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Abb. 7.4.8 Rifbilder bei einer Balkenhohe A= 100 mm, wie sie bei verschiedenen
Laststufen beobachtet wurden: a) Auslésung des ersten Biegerisses; b) 75 % der
Hochstlast; ¢) Bruchlast — Diagonalschubbruch - d) Berechnungsende.
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Abb. 7.4.9 Rifverlaufe bei Hochstlast: a) Kleiner Balken (A= 100 mm); b) mittelgrofier
Balken (h= 400 mm); c) grofer Balken (h= 2000 mm).
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Abb. 7.4.10 Schematische Darstellung des Rifiverlaufes fiir Stahlbetonbalken
unterschiedlicher Grofie: a) kleiner Balken und b) grofier Balken.
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Bei kleinen Balken ist die Geschwindigkeit der Energiefreisetzung im Bauteil, die von
der Rifibildung hervorgerufen wird, im Vergleich zum Energieverbrauchsvermogen des Be-
tons relativ niedrig. D.h. ein stabiles Rifiwachstum und die Entwicklung neuer Risse sind
aufgrund der Spannungsumlagerung zwischen Beton und Stahl méglich. Im Gegensatz dazu
ist bei grofieren Balken die Ausbreitung von Biegerissen von der Feldmitte in Auflagerrich-
tung aus zwei Griinden weniger ausgepragt: (vgl. Dreipunktbiegung von Balken mit Biigeln
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und einem relativ grofien Biegebewehrungsgrad — Kapitel 7.3): (1) Bei Auftreten des er-
sten Biegerisses miissen relativ grofe Zugkrafte (Bewehrungsgrad p= 1.72%), die annahernd
proportional zur Balkenhohe zunehmen, vom Beton in die Bewehrung tibertragen werden.
Die Kraft im Stahl muf dann in einem bestimmten Bereich in der Umgebung des Beweh-
rungsstabes iiber Verbund wieder im Beton verankert werden. Da die Grofe dieses Bereiches
(Verbundzone) nicht proportional zur Balkenhéhe zunimmt, missen die Verankerungslange
und daher der Abstand der Biegerisse bei hoheren Balken grofler sein (siehe Abb. 7.4.9¢).
Infolgedessen ist bei gréfleren Balken die Schidigung im Bereich der Biegebewehrung an den
RiBufern (Verbundschidigung) starker. Um die Zugkraft zu verankern, muf sich der Biegerif
weiter 6ffnen und damit weiter in Richtung der Balkenhdhe ausbreiten. (2) Nach Bildung
des ersten Biegerisses ist die Energiefreisetzungsgeschwindigkeit im Bauteil grof8. Dies fithrt
zu einem relativ instabilen Verhalten. Fir A — oo neigt der erste Biegerifl dazu, daf er ohne
die Moglichkeit eines stabilen Riflwachstums (vgl. Kapitel 7.3) unmittelbar in die Druckzone
des Balkens verlauft.

a)

11 1
0000 0 000 0 0 6

Abb. 7.4.11 Verteilung der Schubspannungen bei einer Balkenh6he A= 100 mm: a) Bei
Héchstlast; b) Berechnungsende (nach Hochstlast).

Aus Abb. T7.4.11 ist die Verteilung der Schubspannungen bel Hochstlast fiir eine Bal-
kenhohe h= 100 mm zu erkennen. Dunkle Bereiche kennzeichnen die Lage der maxima-
len Schubspannungen. Diese Bereiche geben deutlich Lage und Richtung des Diagonal-
schubrisses an. Die maximalen Schubspannungen bei Hochstlast liegen oberhalb der Dia-
gonalrifioberfliche. Die maximale Schubfestigkeit stellt sich unter der Lastplatte (etwa 8.5
MPa) und die geringste ungefahr in der Mitte des Diagonalrisses (etwa 2 MPa) ein. Dies
ist darauf zurtickzufihren, daff es im Bereich der Lastplatten zu einer Einschniirung der
Druckzone kommt, deren Tragfahigkeit durch die Behinderung der Querdehnung des Betons
durch die Lastplatte ansteigt.

Abb. 7.4.11a zeigt deutlich, da bei Hochstlast fast keine Schubspannungen tiber die Bal-
kenzugzone (weifle Zone mit Schubspannungen anndhernd Null) dibertragen werden. Dieses
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Ergebnis steht im Widerspruch zu den Aussagen einiger anderen Forscher (Taylor, 1969,
1970; Reineck, 1990). Der Grund fiir diese unterschiedlichen Ergebnisse wurde nicht weiter
verfolgt.
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Abb. 7.4.12 Das Verhéltnis Py/P,, in Abhangigkeit von der Balkenhdhe.

Der oben besprochene Versagensmechanismus bei verschiedenen BalkengréBen spiegelt
sich auch in den Last-Verschiebungskurven wider. Wenn man die Kurven aus Abb. 7.4.6 ver-
gleicht, ist folgendes festzustellen. Die Last am Punkt A (P, (Pe., siche Abb. 7.4.7) ist annahernd
proportional zur Balkenhohe. Der Punkt A entspricht der Zugfestigkeit des Betons an der
Balkenunterseite. Das Verhaltnis AP = Bruchlast Py - RiBlast P,, (AP = Py — P.;) zur
RiBllast P, nimmt bei einer Zunahme der Balkengrofe ab (Abb. 7.4.12), d.h. groBere Bal-
ken zeigen ein sproderes Verhalten. Offenbar fithrt der Grenzfall d — oo zu AP — 0,
so daf grofiere Balken ohne Schubbewehrung und ohne konstruktive Stegbewehrung infolge
Biegebruch und nicht durch Diagonalschubbruch versagen.

7.4.2.4 Maflstabseffekt auf die Schubfestigkeit

Aus Abb. 7.4.13 sind die berechneten Schubfestigkeiten (v, = Viy/(bd), Vy= Querkraft bei
Hochstlast) in Abhéngigkeit von der effektiven Hohe des Balkens (d) fiir relativ geringe
Balkenhdhen (A= 100, 200 und 400 mm) zu ersehen. Zum Vergleich sind Versuchsergeb-
nisse (Bazant und Kazemi, 1991) sowie das MaBstabsgesetz von Bazant ebenfalls dargestellt.
Die Konstanten B und do (Gl. 4.1) wurden durch eine lineare Regression der berechneten
Werte bestimmt. Zwischen den Versuchswerten und den berechneten Daten ist eine gute
Uberemstlmmung festzustellen. Beide zeigen einen starken MaBstabseffekt auf die Schub-
festigkeit. Das Bazant’sche Mafistabsgesetz stellt fiir diesen relativ kleinen GréBenbereich
eine gute Annaherung der experimentellen und numerischen Daten dar. Wenn man das
BazZant’sche MaBstabsgesetz auf einen groBeren Grofienbereich extrapoliert, geht fiir d — oo
die Schubfestigkeit v, — 0, d.h. der Mafistabseffekt ist maximal. Um dies zu iiberpriifen,
sind in Abb. 7.4.14 die berechneten Schubfestigkeiten fiir Balkenhdhen h= 100, 200, 400,
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1200 und 2000 mm als Funktion der effektiven Nutzhohe des Balkens aufgetragen. Das
MaBstabsgesetz von Bazant (entsprechend den Berechnungsergebnissen aus Bild 7.4.13) ist
zum Vergleich mit aufgenommen. Im Gegensatz zum kleinen GroBenbereich von vorher
zeigen die Ergebnisse fir groe Balken zweifellos die Tendenz, dafl mit zunehmender Bal-
kenhohe der MaBstabseffekt abnimmt. Die Diskrepanz zum BaZzant’schen Mafistabsgesetz
ist offensichtlich.
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Abb. 7.4.13 Der Mafistabseffekt auf die Schubfestigkeit in einem Gréflenbereich von bis zu
400 mm.
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Abb. 7.4.14 MaBstabseffekt auf die Schubfestigkeit in einem ausgedehnten Gréflenbereich
(bis zu 2000 mm).

In der Tat muf} sich fir d — oo die Diagonalschubfestigkeit einem konstanten Wert
ungleich Null annadhern. Andernfalls wiirden grofie Balken durch Diagonalschub versagen,
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bevor ein BiegeriB an der Balkenunterseite auftritt. Dies ist jedoch nicht méglich, da im
Grenzfall (d — oo) die Biegezugfestigkeit der zentrischen Zugfestigkeit entspricht. Da-
her muB die Untergrenze fiir die Diagonalschubfestigkeit der Schubspannung entsprechen,
die sich bei Erreichen der Zugfestigkeit auf der Balkenunterseite ergibt. Aufgrunddessen
stellt das Mafistabsgesetz fiir positive Geometrien (Gl. 5.1) eine gute Approximation fiir das
Mafstabsgesetz der Diagonalschubfestigkeit dar. Dies ist aus Abb. 7.4.15 zu ersehen, in
dem die Rechenergebnisse fiir einen ausgedehnten GrofSenbereich gezeigt werden. Zusatzlich
sind die Versuchergebnisse von Bazant und Kazemi (1991), Walraven (1978) und Iguro et
al. (1985) dargestellt. Die Versuche von Iguro et al. (1985) wurden ausschlieBlich an grofien
Balken mit h= 1000 bis 3000 mm durchgefiihrt.

0.5
' DIAGONALSCHUB
i | schlanke Balken, h= 100-2000 mm
0.4\ | v,= V,/bd
¢
Mafstabsgesetz (GI. 5.1)
0.3+ @  berechnet
‘*\1; R Walraven (1978)
> 4  Bazant & Kazemi (1991)
0.2+ (O  iguroetal. (1985)
- —~— -~ Bazant'sche SEL (idener Bereich)
0.1 Festigkeitsgrenze; B "~ ©
V= Bf(14dyd)2 T
B= 0.071, dy= 2386 mm, f= 3.5 MPa
0.0 T I | T T |
00 05 10 18 20 25 30 35

d [m]

Abb. 7.4.15 MaBstabseffekt auf die Schubfestigkeit — Anpassung der berechneten und
experimentellen Ergebnisse an das Maflstabsgesetz fiir positive Geometrien.

Die Kurve des MaBstabgesetzes fiir positive Geometrien (Gl. 5.1), die mittels linearer
Regression aus den Rechenergebnissen ermittelt wurde, ist in Abb. 7.4.15 ebenfalls aufge-
tragen. Bei den Versuchen lagen teilweise andere Bedingungen (z.B. Betoneigenschaften,
Bewehrungsgrad, Schubschlankeit) vor als in den Rechnungen. Daher wurden die Versuchs-
ergebnisse auf die in den Rechnungen vorliegenden Bedingungen normiert. Daher wurde
angenommen, dafl die gemessene Schubfestigkeit des kleinsten Balkens einer Serie mit den
Rechenergebnissen tubereinstimmt und die gemessenen Schubfestigkeiten der hoheren Bal-
ken der Versuchsserie wurden mit dem fiir den kleinsten Balken geltenden Skalierungsfaktor
multipliziert. Daher werden nicht die Absolutwerte, sondern nur die Tendenz zwischen den
Versuchs- und Berechnungsergebnissen verglichen. Zwischen den Rechen- und Versuchser-
gebnissen besteht im ganzen Groflenbereich eine gute ﬁbereinstimung. Obwohl die Analyse
nur fiir eine maximale Balkenh6he von 2000 mm durchgefiihrt wurde, konnen die Versuch-
sergebnisse des grofien Balkens (h= 3000 mm) sehr gut durch das Mafistabsgesetz auf der
Grundlage der Rechenergebnisse angenahert werden. Die berechnete charakteristische Bal-
kengrofie (do) ist relativ groB (do= 2400 mm). Dies bedeutet, daB der MaBstabseffekt in
einem relativ ausgedehnten GroéBenbereich stark ausgepragt ist. Bei Balken mit einer effek-
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tiven Nutzhohe d > dy= 2400 mm nahert sich die Schubfestigkeit der Festigkeitsgrenze.

In Abb. 7.4.16 sind die Ergebnisse aus Abb. 7.4.15 mit der CEB-FIP-Bemessungsformel
(ve = A(1 + d~'/2); A= Konstante, abhingig von den Material- und geometrischen Eigen-
schaften) und der JSCE-Bemessungsformel (v, = Ad~'/4) verglichen. Dabei wurde angeno-
men, da die Bemessungsformeln fiir Balken mit & = 400 mm die gleiche Bruchlast liefern
wie die FE-Analyse. Die im CEB-FIP (1990) vorgeschlagene Bemessungsformel liefert fiir
den Grenzfall d — oo eine konstante Schubfestigkeit ungleich Null. Bis zu einer Balkenh6he
von d ~ 500 mm stimmen die experimentellen sowie die numerischen Ergebnisse gut mit
dieser Formel tiberein. Bei grofien Balken tiberschatzt sie jedoch sowohl die Versuchsdaten
als auch die berechneten Ergebnisse und liegt daher auf der unsicheren Seite (unter der An-
nahme, dafl die Versuche, die Rechnung und die CEB-FIP-Formel fiir A= 400 mm die gleiche
Bruchlast ergeben). Demgegeniiber wird im Grenzfall (d — oo) die Schubfestigkeit, die un-
ter Verwendung der JSCE-Formel (1986) ermittelt wird, zu Null. Dies ist zwar theoretisch
nicht méglich, trotzdem stellt diese Formel im ganzen betrachteten Bereich (d= 100 to 2000
mm) eine besere Naherung der Versuchs- und Berechnungsergebnisse dar als die CEB-FIP

Gleichung.
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Abb. 7.4.16 MafBstabseffekt auf die Schubfestigkeit — Vergleich zwischen
Rechenergebnissen, Versuchsdaten und einigen Empfehlungen in Normen (Die CEB-FIP-
und JSCE-Kurven sind unter der Annahme gezeichnet, dal die Bruchlast fiir eine
Balkenhohe A= 400 mm mit den Rechenergebnissen iibereinstimmt).

Abschliefend konnen die Rechenergebnisse wie folgt zusammengefat werden. In einem
Groflenbereich bis zu ungefahr A= 1000 mm ist der Mafistabseffekt auf die Diagonalschubfe-
stigkeit stark. Aus Sicht der Bruchmechanik wirken kleinere Balken daher wie Bauteile mit
negativer Geometrie. Mit ansteigender Balkengrofie andert sich der Versagensmechanismus
von einem Diagonalschubbruch (kleine Balken) zu einem Biegebruch (groSe Balken). Des-
halb wird die Schubfestigkeit zu einem konstanten Wert ungleich Null, und gréBere Balken
wirken wie Bauteile mit positiver Geometrie.
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7.4.2.5 Einflufl der Bruchenergie und der Zugfestigkeit des Betons auf die
Versagenslast

Um den EinfluB der Zugfestigkeit und der Bruchenergie des Betons auf den Diagonalschub-
bruch von schlanken Balken zu untersuchen, wird eine Parameterstudie fiir zwei verschiedene
BalkengroBen (A= 100 und 1200 mm) durchgefiihrt. Die Material- und die geometrischen
Eigenschaften sowie der Bewehrungsgrad entsprechen ansonsten den vorherigen Angaben.

Bei der Berechnung des kleinen Balkens (h= 100 mm) wird zunachst die Betonzugfe-
stigkeit konstant gehalten (f;= 3.5 MPa) und die Bruchenergie verandert: Gy= 0.015, 0.03,
0.05 und 0.07 N/mm. Die berechneten Last-Verschiebungskurven sind in Abb. 7.4.17a dar-
gestellt. Die Abb. 7.4.17b zeigt das Verhiltnis zwischen der berechneten Schubfestigkeit
und der Bruchenergie. Wie erwartet, beeinfluit die Bruchenergie aufgrund des relativ sta-
bilen Mehrfachrifwachstums im kleinen Balken die Bruchlast wesentlich. Bei der gewahlten
Veranderung von G lait sich die Schubfestigkeit annidhernd als lineare Funktion der Beton-
bruchenergie beschreiben. Mit Verdoppelung der Bruchenergie nimmt die Schubfestigkeit
um etwa 15% zu. Daraus ist ersichtlich, daB der MaBstabseinflu auf die Schubfestigkeit,
wie bereits zuvor bestatigt (siche Abb. 7.4.15), relativ stark sein mu8.
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Abb. 7.4.17 EinfluB8 der Betonbruchenergie auf die Versagenslast von kleinen
Stahlbetonbalken (h= 100 mm): a) Berechnete Last-Verschiebungskurven; b) Verhiltnis
zwischen Schubfestigkeit und Betonbruchenergie.

Um den EinfluB} der Zugfestigkeit des Betons auf die Bruchlast bei konstanter Bruchener-
gie (Gy= 0.05 N/mm) zu zeigen, wird sie folgendermafien variiert: f,= 3.5, 4.0, 4.5 und
5.0 MPa. In allen Fallen konnte ein Diagonalschubbruch beobachtet werden. Die berech-
neten Last-Verschiebungskurven sind Abb. 7.4.18a zu entnehmen. Bei Auftreten des ersten
Biegerisses nimmt die Last mit steigender Betonzugfestigkeit zu. Die Bruchlast ist jedoch
praktisch unabhangig von der Betonzugfestigkeit. Dies wird aus Abb. 7.4.18b deutlich.

Die Zusammenfassung der Ergebnisse zeigt folgendes. Die Bruchlast wird bei kleinen
Balken vorherrschend von der Betonbruchenergie gesteuert. Der EinfluB der Zugfestigkeit
des Betons ist nahezu vernachlassigbar.
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Abb. 7.4.18 EinfluB der Betonzugfestigkeit auf die Bruchlast von kleinen Stahlbetonbalken
(h= 100 mm): a) Berechnete Last-Verschiebungskurven; b) Verhaltnis zwischen
Schubfestigkeit und Zugfestigkeit des Betons.

a) b)
25 0.75
l DIAGONALSCHUB DIAGONALSCHUB
20 (N=1200 mm, £=3.5 N/mm, 1 =1.72 % = h=1200 mm, £=3.5 MPa, 14 =1.72 %
— & 0.65-
zZ =
X = ]
= 15 [
g ©0.55-1
S 104 o _\0\.\
5 5
QO
N —— G 0.050 Nimm 2 0454
5+ —O— 6= 0075 Nimm é ® berochnet
—XF—  G¢= 0.100 NNmm
0 T T ’ T T T T T d 0.35 T T T T ¥ T T 1 T
0.0 0.5 1.0 1.5 20 25 0.02 0.04 0.06 0.08 0.10 0.12
Verschiebung [mm) Bruchenergie [N/mm}

Abb. 7.4.19 EinfluB der Betonbruchenergie auf die Versagenslast von groBen
Stahlbetonbalken (k= 1200 mm): a) Berechnete Last-Verschiebungskurven; b) Verhaltnis
zwischen Schubfestigkeit und Betonbruchenergie.

Die o.g. Parameterstudie wird nun fiir einen relativ grofen Balken mit A= 1200 mm
durchgefiihrt. Fir die Berechnung wurde zunichst von einer konstanten Betonzugfestig-
keit (f;= 3.5 MPa) ausgegangen und die Bruchenergie folgendermaBen variiert: G;= 0.05,
0.075 und 0.10 N/mm. Die Balken versagten ausnahmlos durch Diagonalschubbruch. Im
Gegensatz zum kleinen Balken zeigen sowohl die berechneten Last-Verschiebungskurven
(Abb. 7.4.19a) als auch die Schubfestigkeit (Abb. 7.4.19b) nur eine geringe Abhangigkeit
von der Betonbruchenergie. Dies bestatigt den bei der Untersuchung beobachteten relativ
kleinen Mafistabseffekt auf die Schubfestigkeit (siche Abb. 7.4.15). Dies konnte aufgrund der

zuvor besprochenen Energiegrinde und dem daraus resultierenden instabilen Riflwachstum
erwartet werden.
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Zur Untersuchung des Einflusses der Betonzugfestigkeit auf das Verhalten groer Balken,
wird die Bruchenergie Gy= 0.05 N/mm = konstant und die Zugfestigkeit des Betons (f;=
1.5, 2.5 und 3.5 MPa) variabel eingefiihrt. Im Vergleich zum kleinen Balken ist der Einflufl
der Betonzugfestigkeit auf die Bruchlast dominant. Dies ist aus den Abb. 7.4.20a und b zu
erkennen. Die Schubfestigkeit des Balkens steigt um etwa 70 % an, wenn die Betonzugfe-
stigkeit verdoppelt wird. Offenbar wird die Schubfestigkeit groSer Balken im wesentlichen
von der Zugfestigkeit des Betons gesteuert.

a) b)
25 1.00
lDlAGONALSCHUB ’ ] IDIAGONALSCHUB
20-] h=1200 mm, G=0.05 N/mm, 10 =1.72 % = h=1200 mm, G=0.05 N/mm, 1 =1.72 %
— a. 0.75-
g z
154 =
o= o
g 5050 .
5 10 i
= 2
Q Fel
2 ~E3— 4=1.50 MPa 3 0.25-
5+ —SF— §=2.50 MPa [75] ® berechnet
O~ §=3.50 MPa
() U s S S e o0 +—m—r——
0.0 0.5 1.0 15 20 25 1.0 1.5 2.0 25 3.0 35 4.0
Verschiebung [mm} Zugfestigkeit [MPa}

Abb. 7.4.20 Einflul der Betonzugfestigkeit auf die Versagenslast von grofien
Stahlbetonbalken (A= 1200 mm): a) Berechnete Last-Verschiebungskurven; b) Verhaltnis
zwischen Schubfestigkeit und Zugfestigkeit des Betons.

7.4.2.6 Einflufl der Biegebewehrungsflache

Der Einflufl der Biegebewehrungsfliche auf das Diagonalschubversagen wird anhand einer Pa-
rameterstudie fir drei BalkengroBen (A= 100, 1200 und 2000 mm) untersucht. Die Material-
und geometrischen Eigenschaften werden entsprechend der Hauptstudie des Mafstabseinfluss-
es gewahlt. Der Bewehrungsgrad wird fiir die o.g. Balkenhdhen zwischen p= 0.57% und p=
1.72% variiert.

Die Balken versagten in allen berechneten Fallen durch Diagonalschubbruch. Die Beweh-
rung kam nicht in den plastischen Stahldehnungsbereich. In Abb. 7.4.21 sind die berechneten
Last-Verschiebungskurven fiir zwei verschiedene BalkengroBen und die o.g. Bewehrungsgrade
dargestellt. Die Balken mit einem geringeren Bewehrungsgrad zeigen nach beginnender
RiBbildung ein instabileres Verhalten (Py/P,, klein) und besitzen eine niedrigere Bruchlast.

Die Beziehung zwischen der Bewehrungsfliche und der Schubfestigkeit (v, = Viz/(bd))
fir die verschiedene Balkenhohen ist aus Abb. 7.4.22 ersichtlich. Es ist zu erkennen, daB die
Schubfestigkeit beider Balkengrofen annéhernd eine lineare Funktion des Bewehrungsgrads
ist. Jedoch ist die Bewehrung in kleinen Balken effektiver. Wenn man die Bewehrungsflache
bei kleinen Balken (h= 100 mm) verdoppelt, nimmt die Schubfestigkeit um etwa 40 %
zu, wahrend diese Zunahme bei groferen Balken (A= 1200 mm) nur etwa 15 % betragt.
Der Grund dafiir besteht im wesentlichen in der Geschwindigkeit der Energiefreisetzung im
Bauteil (vgl. Dreipunktbiegung von Stahlbetonbalken in Kapitel 7.3). Diese ist bei gréBeren
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Balken sehr viel hoher.
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Abb. 7.4.21 Last-Verschiebungskurven fiir verschiedene Bewehrungsgrade: a) Kleiner
Balken (h= 100 mm); b) groBer Balken (h= 1200 mm).

Die berechneten Schubfestigkeiten bezogen auf die Betonzugfestigkeit sind in Abb. 7.4.23
in Abhangigkeit von der Balkenhohe fiir zwei verschiedene Bewehrungsgrade (u= 0.57% und
1.72%) dargestellt. Aus der Abbildung ist zu erkennen, da ein héherer Bewehrungsgrad
zwar eine hohere Schubfestigkeit, aber auch einen starkeren Mafstabseffekt mit sich bringt.
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Abb. 7.4.22 Verhaltnis zwischen Schubfestigkeit und Bewehrungsgrad fiir kleine (h= 100
mm) und groBe Balken (h= 1200 mm).

Der starkere Mafistabseffekt ist darauf zurtickzufiihren, daB die Bewehrung in kleinen Balken
besser ausgenutzt wird (siehe Abb. 7.4.22). In zukiinftigen Versuchen sollte dieses wichtige
Untersuchungsergebnis, das bisher keine Beriicksichtigung in den Bemessungsvorschriften
findet, verifiziert werden. In Abb. 7.4.23 sind zum Vergleich die Ergebnisse entsprechend



Diagonalschub von schlanken Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung 113

der Bemessungsformel nach CEB-FIP (1990) fiir zwei verschiedene Bewehrungsgrade (0.57%
und 1.72%) eingetragen. Dabei wurde davon ausgegangen, daf fiir Balken mit A=400 mm
die Schubfestigkeit nach CEB-FIP mit dem numerischen Wert tibereinstimmt.
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Abb. 7.4.23 Verhiltnis Schubfestigkeit / Zugfestigkeit in Abhingigkeit von der Balkenhohe.
Vergleich zwischen berechneten Ergebnissen und den Werten, die nach der CEB-FIP
Bemessungsformel ermittelt werden (Die CEB-FIP Kurven wurden unter der Annahme
gezeichnet, daf§ die Bruchlast fiir Balken mit A= 400 mm mit dem numerischen Wert
ibereinstimmt).

Fir den Bewehrungsgrad p= 0.57 % zeigt die CEB-FIP-Formel in einem ausgedehnten
GroBenbereich eine relativ gute Ubereinstimmung mit den berechneten Ergebnissen. Bei
grofien Balken (A > 0.5 m) mit einem hoheren Bewehrungsgrad ist die Ubereinstimmung
nicht mehr befriedigend und liegt auf der unsicheren Seite.

7.4.2.7 Diskussion der numerischen Ergebnisse

Der Mechanismus eines Diagonalschubbruchs schlanker Balken ist ziemlich komplex. Vor
dem Versagen tritt nicht nur ein einzelner Diagonalri8, der von der Zug- in die Druckzone
verlauft, sondern eine Vielzahl von Rissen zwischen dem ersten BiegeriB und der Bildung des
endgiiltigen Diagonalschubrisses auf. Bei kleinen Balken ist der RiBbildungsproze$ relativ
stabil. Deshalb kann das Energieverbrauchsvermogen des Betons in groBem Umfang akti-
viert werden. Im Gegensatz dazu ist bei groBen Balken eine umfangreiche Rifibildung nach
Erreichen der Betonzugfestigkeit an der Balkenunterseite aus Energiegriinden nicht méglich.
Infolgedessen schlagt im Grenzfall (d — oo, dU/da > Gj) der erste BiegeriB direkt von
der Betonzug- in die Biegedruckzone durch (siehe auch Kapitel 7.3). Der Balken versagt
infolge Biegebruch und nicht durch Schubversagen. Die kleinstmégliche Grenze der Dia-
gonalschubfestigkeit entspricht dem Wert beim Biegebruch. Sie ist konstant und ungleich
Null. Daher strebt der MaBstabseffekt auf die Schubfestigkeit von Stahlbetonbalken wie die
Biegefestigkeit von Betonbalken einer Festigkeitsgrenze zu.
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In der Vergangenheit wurde die Festigkeitstheorie ohne Erfolg dazu benutzt, den Ver-
sagensmechanismus und den Mafistabseffekt bei einem Schubzugbruch zu erklaren. Spater
wurde die linearelastische Bruchmechanik eingefiihrt (Reinhardt, 1981 a,b; Jenq und Shah,
1989; So und Karihaloo, 1993). Wie schon angesprochen, wird jedoch bei der LEBM die
Bruchlast gewohnlich fir eine Geometrie mit einem einzelnen diskreten Diagonalri8 berech-
net. Daher wird ein i.a. Grofiteil der Bruchgeschichte, der wesentlich zur Bruchlast beitragt,
vernachlassigt.

7.4.3 Schlufifolgerungen

1. Die Ergebnisse der Berechnungen stimmen gut mit den experimentellen Beobachtun-
gen tberein. Sie gelten fir Balken mit rechteckigem Querschnitt sowie fir einachsig
gespannte Platten.

2. Der Versagensmechanismus eines Diagonalschubbruchs von Stahlbetonbalken ohne
Schubbewehrung ist sehr komplex. Er beginnt mit Biegerissen in der Mitte des Bal-
kens, die bei Laststeigerung in Auflagerrichtung wachsen. Ein sprodes Versagen tritt
ein, wenn der kritische Diagonalrifl von der Zug- in die Druckzone verlauft. Bei kon-
stanter Balkengroe und konstantem Verhéltniss a/d hangt die Schubfestlgkext von den
Materialeigenschaften des Betons und dem Bewehrungsgrad ab.

3. Der Rifibildungsprozef ist bei kleinen Balken aufgrund der relativ geringen Energie, die

sich im Balken ansammelt, stabil. Er liefert einen betrachtlichen Anteil zur Bruchlast.
Demgegentiber ist bei groflen Balken bei Bildung des ersten Biegerisses die Energie-
freisetzungsgeschwindigkeit infolge der Ribildung gro8. Ein stabiles Riwachstum ist
daher nur begrenzt moglich.
Infolge der zahlreichen Risse ist bei kleineren Balken der Neigungswinkel des kritischen
Diagonalschubrisses, der in der Nahe des Auflagers beginnt, gering. Im Gegensatz dazu
liegt bei grofien Balken der Versagensrifl ungefahr in Balkenmitte. Der Neigungswinkel
ist deutlich grofer, im Grenzfall (d — oo) nahert er sich 90° (BiegeriB).

4. Bei einem konstanten Bewehrungsgrad, der hoch genug ist, um einen Diagonalschub-
bruch zu gewahrleisten, wird die Bruchlast groBer Balken von der Zugfestigkeit des
Betons gesteuert. Bei kleinen Balken ist ein stabiles Rilwachstum vorhanden und die
Betonbruchenergie beeinflult mafigeblich die Versagenslast. Ein hoherer Bewehrungs-
grad ergibt eine hohere Schubfestigkeit und einen starkeren MafBstabseffekt.

5. Die numerischen Untersuchungen ergeben einen starken MaBstabseffekt auf die Schub-
festigkeit in einem kleinen Groflenbereich. Dies ist eine Folge der relativ stabilen
RiBlausbreitung, die vor Erreichen der Bruchlast stattfindet. Bei grofen Balken gibt
es nur eine begrenzte stabile Rifentwicklung, und damit ist der Mafistabseffekt sehr
viel geringer. Im Grenzfall (d — oo) wird die Schubfestigkeit nicht zu Null, da dies
ein Versagen des Balkens vor Auslosung des ersten Biegerisses bedeuten wiirde. Dies
ist nicht moglich, und deshalb fallt das Minimum der Schubfestigkeit mit dem Wert
bei Bildung des ersten Risses zusammen. Dieser Grenzwert ist konstant und ungleich
Null.
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6. Der MaBstabseffekt kann in guter Niherung mit dem MafBstabsgesetz fiir positive Geo-
metrien beschrieben werden.

7. Fur Modelle, die auf der bruchmechanischen Methode beruhen, mu8 die vollstandige
Bruchgeschichte und nicht nur ein einzelner DiagonalriB beriicksichtigt werden. Dies
gilt insbesondere fiir kleinere Balken. Denn die Rifibildung und deren Folgeerschei-
nungen tragen wesentlich zur Bruchlast bei. Einzelschubrimodelle entsprechend der
LEBM sind nur fiir grofiere Balken geeignet.
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7.5 Gedrungene Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung
7.5.1 Einfiihrung

Gedrungene Balken mit einer horizontalen Biegebewehrung und ohne Schubbewehrung wer-
den in der Ingenieurpraxis oft benutzt. Der Tragmechanismus dieser Balken unterscheidet
sich generell von dem schlanker Balken. Der ausschlaggebende Beiwert, der in der Praxis
iiblicherweise zur Unterscheidung zwischen ”gedrungenen” und ”schlanken” Balken benutzt
wird, ist das Verhiltnis a/d. Darin sind a= der Hebelarm der Last und d= der Abstand zwi-
schen Druckzonenrand und Bewehrung (siehe Abb. 7.5.1). Wenn das Verhéltnis a/d > 2 ist,
kann der Balken je nach Bewehrungsgrad und Balkengrofe durch Diagonalschubzugbruch
(siehe Kapitel 7.3 und 7.4) sprode versagen.

e

P

&
h/4 e
' ©
< ' S
h/4 . h/4 3

™
Y

_ =
T T

Abb. 7.5.1 Typische Geometrie eines gedrungenen Stahlbetonbalkens.

Ist eine ausreichende Biegebewehrung vorhanden, die den schlagartigen Bruch bei Aus-
16sung des ersten Biegerisses verhindert, versagen Balken mit einer Schubschlankheit a /d <2
durch ein sogenanntes Schubdruckversagen. Dieses Versagen zeigt ein duktileres Verhalten
als es bei schlanken Balken zu beobachten ist. Der Tragmechanismus kann qualitativ durch
ein einfaches Stabwerkmodell beschrieben werden (Schlaich und Schafer, 1984; Lehwalter,
1988; Walraven und Lehwalter, 1990; Walraven, 1990). Modelle dieser Art basieren auf einem
einfachen globalen Kraftegleichgewicht. Sie beinhalten jedoch nicht das Energiegleichgewicht
zwischen der Geschwindigkeit der Energiefreisetzung im Bauteil infolge der Rifibildung und
dem Energieverbrauchsvermégen des Betons. Um daher den Einflufi der Balkengrofie auf die
Schubfestigkeit und den Lastabtragungsmechanismus in gedrungenen Stahlbetonbalken zu
untersuchen, sind Berechnungen auf der Grundlage der Bruchmechanik erforderlich. Alter-
nativ dazu miissen unter hohen Kosten Versuche durchgefiihrt werden.

In der Vergangenheit wurden systematische Versuche zum MaBstabseinflu an gedrun-
genen Stahlbetonbalken nur fiir Balkenhéhen bis zu h= 1000 mm durchgefiihrt (Lehwalter,
1988). In diesen Versuchen war der Bewehrungsgrad in etwa konstant und hoch genug, um
sowohl ein Versagen bei Beginn der Rifbildung als auch das FlieBen der Bewehrung zu ver-
hindern. Bei dem relativ hohen Bewehrungsgrad (u =~ 1%) zeigten die Versuche bis zu einer
Balkenhohe von ungefihr 800 mm einen starken MafBistabseffekt.
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Um den EinfluB der Balkenh6he und der Bewehrungsfliche auf die Schubfestigkeit zu
untersuchen, wird fiir ein relativ breites Spektrum von Balkenhohen eine rechnerische Ana-
lyse durchgefiihrt. Die Berechnungsergebnisse werden nachfolgend dargestellt und mit den
verfiigbaren Versuchsdaten verglichen. Sie gelten fiir Balken mit Rechteckquerschnitt.

7.5.2 Rechnerische Untersuchung
7.5.2.1 Geometrie und Materialeigenschaften

Die den Berechnungen zugrundegelegte Geometrie der gedrungenen Balken ist der Abb. 7.5.2
zu entnehmen. Zum besseren Vergleich wurde die dargestellte Geometrie im wesentlichen
entsprechend den Versuchskorpern von Lehwalter (1988) gewahlt. Es werden geometrisch
shnliche (2D-Ahnlichkeit) Balken (Balkenhdhe h= 200, 400, 800, 1000 und 1600 mm) mit ei-
nem konstanten Bewehrungsgrad und dem Verhéltnis a/d= 1 untersucht. Die Betondeckung
wird proportional zur Balkengrofle verandert. Dies erfolgte auch bei den Versuchskérpern
von Lehwalter (1988). Der EinfluB der Biegebewehrung auf die Schubfestigkeit fiir ver-
schiedene Balkengroen wird durch Variation des Bewehrungsgrades (p = 1004,/(bh), A,=
Bewehrungsfliche) zwischen p= 0.9 und 1.2 % untersucht. Die Balkenbreite ist fiir alle
BalkengroBen konstant (b= 250 mm).
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Abb. 7.5.2 Fir die Berechnungen verwendete Geometrie des Balkens und
Betoneigenschaften.

Wie in den vorherigen Studien wird zur Berechnung der Balken das FE-Programm auf
der Grundlage des nichtlokalen Microplane-Modells benutzt. Die Eigenschaften des Betons
werden konstant und ungefahr gleich den Versuchsdaten von Lehwalter (1988) angesetzt:
Elastizitatsmodul E= 27000 MPa, Querdehnungszahl v= 0.2, einachsige Zugfestigkeit f,=
2.0 MPa, Zylinderdruckfestigkeit f.= 20 MPa, Bruchenergie G;= 0.1 N/mm und Gré8tkorn
d,= 16 mm. Die linear-exponentielle lokale Zugspannungs-Dehnungsbeziehung (Hordijk,
1991) ist in Abb. 7.5.2 dargestellt. Die Bewehrung wird mit einem Elastizititsmodul F,=
210000 MPa und einer Fliefigrenze o,= 420 MPa als ideal elastisch-plastisch angenommen.
Sie wird wie in den vorherigen Kapiteln verschmiert modelliert.

In der FE-Analyse werden 4-knotige ebene Elemente mit vier Integrationspunkten einge-
setzt. Ein typisches FE-Netz ist in Abb. 7.5.3 zu sehen. Wegen der Symmetrie wird nur eine
Balkenhalfte idealisiert. Die Belastung des Balkens erfolgt durch Steuerung der vertikalen
Verschiebung unter der Lastplatte. Um die Querdehnungsbehinderung durch die Lastplatte
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zu simulieren, werden keine horizontalen Verschiebungen unter der Lastplatte zugelassen.
Das Eigengewicht des Balkens wird nicht beriicksichtigt.

p/2

\
—

T

Abb. 7.5.3 Typisches FE-Netz einer Balkenhalfte (Symmetrie).

7.5.2.2 Last-Verschiebungsverhalten und Versagensmechanismus

Die berechneten Last-Verschiebungskurven fiir verschiedene Balkengr68en mit konstantem
Bewehrungsgrad (u= 1.05 %) zeigt Abb. 7.5.4. Prinzipiell weisen die Last-Verschiebungs-
kurven ein bilineares Verhalten auf. Nach zunachst annahernd linear-elastischem Verhalten
beginnt bei Auftreten des ersten Biegerisses an der Balkenunterseite eine starker geneigte
Kurve. Entlang dieser Linie kann insbesondere bei grofieren Balken eine Reihe lokaler Insta-
bilitaten beobachtet werden. Diese Instabilitaten werden durch die Bildung neuer bzw. das
Offnen bestehender Risse hervorgerufen. In diesem Bereich der Kurve ist das Bauteilver-
halten stark nichtlinear. Dies ist bei grofleren Balken besonderes ausgepragt. Im Gegensatz
zu schlanken Balken nimmt die Nichtlinearitat bei Laststufen in der Nahe der Bruchlast zu.
Dies ist ein Hinweis darauf, daB gedrungene Balken auf duktilere Weise versagen als schlanke
Balken.

Bei den Berechnungen konnte ein Unterschied im Versagensmechanismus der gedrungenen
Stahlbetonbalken im Vergleich zum Diagonalschubzugbruch bei schlanken Balken festgestellt
werden. Der erste Ril beginnt an der Balkenunterseite in Feldmitte. Zwischen der Balken-
unterseite und der Bewehrung bildet sich eine Biegeschidigungszone (sieche Abb. 7.5.5) aus.
Weiterhin bildet sich und eine Anzahl von Rissen entlang der Grenzfliche zwischen Be-
wehrung und Beton. In Auflagerndhe entsteht ein relativ grofler Balkenbereich mit hohen
Hauptzugdehnungen.
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Abb. 7.5.4 Berechnetes Last-Verschiebungsverhalten gedrungener Stahlbetonbalken
unterschiedlicher Gréfe mit konstantem Bewehrungsgrad (u= 1.05 %).
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ﬁ Biegungschaedigung ﬁ

Abb. 7.5.5 Schematische Darstellung der Schidigungszonen, die bei der Berechnung
gedrungener Stahlbetonbalken beobachtet wurden.

In diesem Bereich tritt daher der geneigte Hauptschubrif auf. Dieser Hauptrif bildet zu-
sammen mit einer Reihe lokaler Biegerisse entlang der Bewehrung die Schub-Biegeschadigungs-
zone (siche Abb. 7.5.5). Bei weiterer Laststeigerung wachst der geneigte HauptriB vom
Auflager in Richtung der Lastplatte. Der Winkel zwischen diesem RiB und der Bewehrungs-
richtung steigt mit dem Rifiwachstum an, er neigt sich also wahrend seiner Ausbreitung mit
zunehmender Belastung in Richtung der Vertikalen. Gleichzeitig bildet sich in der Nihe des
Lastplattenrandes ein Schub-Druckschidigungsbereich. Mit ansteigender Last ist eine Aus-
breitung dieses Schadigungsbereiches zur Balkenunterseite hin zu beobachten. Das Versagen
erfolgt durch Schubdruckbruch an der Balkenoberseite, sobald der HauptdiagonalriB von der
Balkenunterseite aus in den durch Schubdruck geschadigten Bereich verliuft.

In Abb. 7.5.6a,b sind die Riflbilder entsprechend den Schubspannungen bei Bruchlast fir
einen kleinen (A= 200 mm) und einen grofen Balken (A= 1600 mm) dargestellt. Die dunklen
Zonen stellen Bereiche mit Schubspannungen tiber 2 MPa dar (der Hochstwert von ungefahr
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10 MPa ist bei dem kleinen Balken unter der Lastplatte zu erkennen). Diese Spannungen
verlaufen im unteren Balkenbereich entlang dem Hauptdiagonalriss {Schadigungszone infolge
Schubbiegung). Im oberen Teil des Balkens beschranken sie sich auf den Bereich unter
der Lastplatte (Schidigungszone infolge Schubdruck). Bei dem kleineren Balken ist der
Schidigungsbereich infolge Schubbiegung relativ grofier und die Schubdruckschadigungszone
relativ kleiner als bei grofien Balken. Es ist deutlich zu erkennen, daf die auf die Bauteilhohe
bezogene GroBe der Schidigungszone infolge Schubbiegung mit zunehmender Balkenhohe
abnimmt. Bei einem konstanten Bewehrungsgrad von ungefdhr 1 % erreicht sie ab einer
Balkenhohe von h ~ 800 mm einen konstanten Wert.

2)

I I

Abb. 7.5.6 Rifverlaufe entsprechend den Schubspannungen bei Héchstlast; Berechnungen
fiir p= 1.05 % und: a) h= 200 mm; b) h= 1600 mm (dunkle Zonen kennzeichnen die
lokalen Schadigungsbereiche).

Um die o.g. Aussage zu bestatigen, ist in Abb. 7.5.7 fiir den Querschnitt in Feldmitte
die Verteilung der mittleren Schubspannungen in den Knoten bei Bruchlast iber die Quer-
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schnittshohe fiir Balkenhohen von A= 200, 800 und 1600 mm dargestellt. Vergleicht man die
Verteilung der Schubspannungen fiir die Balkenhohen A= 200 und 800 mm miteinander, ist
zu erkennen, daf die relative Lange der Schub-Druckwiderstandsflache beim hoheren Balken
ungefahr 20 % grofler ist als beim kleineren Balken und mit zunehmender Balkenhdhe kon-
stant bleibt. Die Tatsache, daB bei kleinen Balken die Schub-Druckwiderstandsfliche kleiner
ist, filhrt im oberen Balkenbereich zu héheren Druckspannungen. Dadurch vergrofiert sich
die Schubfestigkeit des Betons und der Gesamtwiderstand. Dies ist ebenfalls aus Abb. 7.5.7
beim Vergleich der maximalen Schubspannungen unter Hochstlast festzustellen. Demnach
betragt die maximale Schubfestigkeit des kleinen Balkens (h= 200 mm) 7,,,, ~ 10 MPa,
wahrend sich bei groBeren Balken 7,,,, =~ 5 MPa einstellt.
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Abb. 7.5.7 Verteilung der Schubspannungen bei Hochstlast fiir drei verschiedene
Balkenhohen (A= 200 mm, hA= 800 mm und A= 1600 mm) mit jeweils konstantem
Bewehrungsgrad p= 1.05 %.
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Abb. 7.5.8 Schematische Darstellung des RiBverlaufes bei kleinen und grofien Balken.

Die Grofie des Schub-Biege-Schadigungsbereiches beeinflufit den Neigungswinkel des Haupt-
diagonalrisses. Bei kleinen Balken mit einem relativ grofien Schub-Biege-Schadigungsbereich
ergibt sich ein groferer RiBneigungswinkel als bei grofien Balken (vgl. Abb. 7.5.8 a = 45°
bei k= 200 mm). Aufgrund der relativ niedrigen Energiefreisetzungsgeschwindigkeit zeigen
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kleine Balken ein ziemlich stabiles Riwachstum, das wesentlich zur Bruchfestigkeit des Bau-
teils beitragt. Daher ist die Nennfestigkeit kleiner Balken relativ hoch. Bei groferen Balken
ist der Winkel zwischen dem HauptschubriB und der Bewehrung viel kleiner (a =~ 20 — 30°,
siche Abb. 7.5.6). Die Schub-Druckwiderstandsfliche nimmt annihernd proportional zur
BalkengroBe zu. Das Last-Verschiebungsverhalten ist duktiler.

Infolge des stabilen RiBwachstums sowie des wesentlichen Anteils der Betonbruchenergie
zur Bruchlast kann das Tragverhalten von kleinen gedrungenen Balken durch einen kom-
binierten Schub-Biege-Druck-Mechanismus charakterisiert werden. Die Lastabtragung bei
groBen Balken erfolgt vorwiegend durch Schubdruck und mit einem sehr viel kleineren Last-
anteil der Betonbruchenergie.

7.5.2.3 Mafistabseffekt auf die Schubfestigkeit

Die berechneten Schubfestigkeiten (v,/f., mit v, = Vy/(bd)) bezogen auf die Betondruck-
festigkeit f, fiir Balken mit einem konstanten Bewehrungsgrad (p= 1.05 %) sind in Abb. 7.5.9
uber die Balkenhohe aufgetragen. Zum Vergleich sind die Versuchsergebnisse von Lehwal-
ter (1988) und die Werte nach dem CEB-FIP Model Code (1990) mit eingetragen. Dabei
wurde angenommen, daf die Schubfestigkeit nach der CEB-FIP Formel fir d= 400 mm mit
den Rechenergebnissen iibereinstimmt. Die Abb. 7.5.9 zeigt bis zu einer Balkenhohe von
ungefahr 800 mm einen deutlichen MaBstabseffekt auf die Schubfestigkeit. Bei groBeren Bal-
ken (A >800 mm) ist die Schubfestigkeit jedoch anndhernd konstant und der MaBstabseffekt
verschwindet. In den Versuchen von Lehwalter (1988) konnten dhnliche Abhangigkeiten
beobachtet werden.
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Abb. 7.5.9 Mafistabseffekt auf die Schubfestigkeit - Rechenergebnisse im Vergleich zu
Versuchsergebnissen (Mittelwerte), MaBstabsgesetz nach Gl. (5.1), CEB-FIP (1990) (Bei
der CEB-FIP Kurve wurde angenommen, daf die Schubfestigkeit fiir Balken mit d= 400

mm mit den Rechenergebnissen ibereinstimmt).

In Abb. 7.5.9 ist auch das MaBstabsgesetz fiir positive Geometrien nach Gl. (5.1) mit
eingetragen. Die Konstanten B und dp in Gl. (5.1) wurden wie bei den vorherigen Studien
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ermittelt. Die ﬁbereinstimmung zwischen den berechneten Werten, den Versuchsergebnissen,
den Werten nach CEB-FIP sowie dem vorgeschlagenen MaBstabsgesetz ist relativ gut. Die
berechnete charakteristische GroBe betragt fiir den vorliegenden Fall dy ~ 600 mm. Dies
bedeutet, dafl bei einer Balkenhéhe d < 600 mm die Versagensart vorherrschend durch
Schub-Biege-Druckversagen (starker MaBstabseffekt) und bei d > 600 mm durch Schub-
Druckversagen (kleiner MaBstabseffekt) gekennzeichnet ist.

7.5.2.4 Einflul der Biegebewehrung auf die Versagensart und die Schubfestigkeit

Um den EinfluB des Bewehrungsgrads auf die Versagensart und die Schubfestigkeit zu un-
tersuchen, wird der Bewehrungsgrad von p= 0.9 bis p= 1.20 % und die Balkenhohe von h=
200 bis 1600 mm variiert. Die Betondeckung und die Bewehrungsflache werden proportio-
nal zu h verandert. In Abb. 7.5.10 sind die berechneten und die in Versuchen ermittelten
Schubfestigkeiten (bezogen auf f.) liber die BalkengroBe dargestellt.

Bei einer konstanten Balkenhohe nimmt die Schubfestigkeit mit abnehmendem Beweh-
rungsgrad ab und der MafBstabseffekt auf die Schubfestigkeit ist in einem ausgedehnteren
GrofBenbereich stark. Dies ist darauf zuriickzufiihren, dafl bei einer Abnahme der Beweh-
rungsflache in einem breiteren Groenspektrum ein Schub-Biege-Druckbruch auftritt.
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Abb. 7.5.10 Einflu der Biegebewehrungsfliche auf den MafBistabseffekt der Schubfestigkeit.

Fir g — 0 (unbewehrter Balken) nahert sich die Schubfestigkeit der Zugfestigkeitsgrenze.
Diese hangt von der Zugfestigkeit des Betons und in Abhangigkeit von der Balkengeometrie
auch von der Betonbruchenergie ab. Im Gegensatz dazu versagen die Balken bei sehr hohen
Bewehrungsgraden immer durch Schub-Druckbruch, ohne dafi ein MafSistabseffekt auftritt,
weil der Beitrag des Rilwachstums zur Schubfestigkeit vernachlassigbar ist. Nach den nume-
rischen Untersuchungen ist fiir Balken mit A > 400 mm und g > 1.2 % der MafBstabseffekt
auf die Schubfestigkeit gering. Bei konstanten Materialeigenschaften hangt die Balkenhohe,
bei der der Mafstabseffekt verschwindet vermutlich von der Balkengeometrie (Verhaltnis
a/d) und der Art der Bewehrung ab.
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Zur Untersuchung des Einflusses des Bewehrungsgrades sowohl auf die Versagensart als
auch auf die Versagenslast werden Berechnungen an relativ hohen gedrungenen Balken (h=
1600 mm) unter Veranderung des Bewehrungsgrades durchgefiihrt (p= 0.5, 0.75, 1.05 und 1.2
%). Die berechneten Last-Verschiebungskurven sind in Abb. 7.5.11 dargestellt. Die Balken
ohne oder nur mit einer geringen (weniger als 0.75 %) Bewehrung versagen bei Bildung des
ersten Biegerisses an der Balkenunterseite. Bei einem hoheren Bewehrungsgrad steigt die
Schubfestigkeit an. Dies ist auch aus Abb. 7.5.12 ersichtlich, in der die Schubfestigkeit in
Abhangigkeit vom Bewehrungsgrad dargestellt ist.
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Abb. 7.5.11 Berechnete Last-Verschiebungskurven fiir Balken mit A= 1600 mm und p= 0,
0.5, 0.75, 0.9, 1.05 und 1.2 %.
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Abb. 7.5.12 Schubfestigkeit in Abhangigkeit von Bewehrungsgrad
(Balkenh6he A= 1600 mm).
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In Abb. 7.5.13 ist der Schadigungsbereich bei Bruchlast fiir eine Balkenhdhe h= 1600
mm und p= 0.75 % dargestellt. Vergleicht man Abb. 7.5.13 mit dem Schadigungsbild des
hoher bewehrten Balkens (u= 1.05 %); siche Abb. 7.5.6b), ist zu erkennen, daf§ bei niedri-
geren Bewehrungsgraden der Einflufl der Biegung sehr viel starker ist. Daraus resultiert ein
Hauptschubrif, der sich mit einem steileren Winkel in die Druckzone ausbreitet. Ahnliches
war auch bei relativ kleinen Balken mit hoheren Bewehrungsgraden zu beobachten (siehe
Abb. 7.5.6a). Infolge der groBeren Schadigungszone, die durch Biegung hervorgerufen wird,
ist die Schubwiderstandsfliche kleiner. Der Balken versagt durch Schub-Biege-Druckbruch
und nicht wie der Balken mit p= 1.05 % durch Schub-Druckbruch. Dies zeigt, daf bei
konstanter Balkengroffe und abnehmendem Bewehrungsgrad die Versagensart von einem
Schub-Druck-Bruch zu einem Schub-Biegedruck-Bruch wechselt. Gleiches gilt auch fiir einen
konstanten Bewehrungsgrad bei abnehmender Balkenhoéhe.

5 &

Abb. 7.5.13 Verteilung der Schadigung entsprechend den Schubspannungen bei Hochstlast
fiir eine Balkenhohe h= 1600 mm und p= 0.75 % (dunkle Bereiche bedeuten
Schidigungszonen).

7.5.3 Schlufifolgerungen

1. Die Ergebnisse der vorliegenden Untersuchung des Schubbruches gedrungener Balken
zeigen, dafl diese Balken durch einen sogenannten Schub-Biege-Druck- oder Schub-
Druckbruch versagen. Im Gegensatz zum Diagonalschubzugbruch schlanker Stahlbe-
tonbalken ist diese Versagensart im allgemeinen duktiler.

2. Bei konstantem Bewehrungsgrad wechselt der Versagensmechanismus mit ansteigender
Balkengréfle vom Schub-Biege-Druckbruch zu einem Schub-Druckbruch. Kleine Bal-
ken versagen normalerweise durch einen Schub-Biege-Druckbruch mit einem Haupt-
diagonalriff, der unter einem Winkel von ungefahr 45% zur Horizontalen verliuft. Die
Betonbruchenergie tragt zur Bruchlast bei. Die Schub-Druckwiderstandsfliche ist re-
lativ klein. Daraus ergibt sich eine hohere Biegedruckspannung und daher auch eine
groBere Schubfestigkeit der Biegedruckzone als bei groflen Balken. Jedoch neigen diese
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Bauteile zu sproderem Versagen, da hohe Spannungen auf ein relativ kleins Betonvo-
lumen beschrankt sind.

Bei grofilen Balken stellt sich eine flachere Neigung des Hauptdiagonalrisses ein (un-
gefihr 25 °). Die Balken versagen durch einen Schub-Druckbruch.

Die charakteristische Gréfle (do), bei der sich der Ubergang von einer Versagensart zur
anderen vollzieht, hangt hauptsachlich vom Bewehrungsgrad ab. Bei hoheren Beweh-
rungsgraden ist do kleiner als bei niedrigeren Bewehrungsgraden.

3. In einem begrenzten Groflenbereich ist der Mafistabseffekt auf die Schubfestigkeit
stark. Er verschwindet jedoch bei grofien Balken und die Schubfestigkeit strebt einem
Endwert ungleich Null zu.

4. Die Biegebewehrungsmenge hat einen mafigeblichen Einflul auf die Versagensart und
die Schubfestigkeit. Mit Erhéhung des Bewehrungsgrades nimmt im allgemeinen die
Schubfestigkeit zu und die charakteristische Grofle ab. Der Einflu des Bewehrungs-
grades auf den Versagensmechanismus entspricht dem der Wirkung einer Veranderung
der Balkengrofle bei konstantem Bewehrungsgrad. Dies bedeutet, dafi bei konstanter
Balkengréfle mit zunehmendem Bewehrungsgrad die Versagensart vom Schub-Biege-
Druckbruch zum Schub-Druckbruch wechselt. Ahnlich wie im Fall schlanker Stahl-
betonbalken hingt der Einflul des Bewehrungsgrades auf die Bruchlast von der Bal-
kenhohe ab.
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7.6 Maflstabseffekt beim Ausziehen von Kopfbolzen aus einem
Betonblock

7.6.1 Einfihrung

Um Lasten auf Betonbauteile zu iibertragen werden in der Ingenieurpraxis oft Kopfbolzen
verwendet. Die Erfahrung, zahlreiche Versuche sowie numerische Studien bestitigen, da8
mit Hilfe von Befestigungsmitteln Zugkrafte in unbewehrte Betonbauteile ibertragen werden
konnen. Unter der Voraussetzung, daB die Stahlfestigkeit des Bolzens hoch genug ist, versagt
der Kopfbolzen normalerweise durch einen kegelformigen Betonausbruch. Diese Bruchart ist
auf ein Versagen des Betons unter Zugbeanspruchung zurlickzufithren, bei der sich ein stabiles
Rifiwachstum bildet (Eligehausen und Sawade, 1989). Dies ist eine typische Eigenschaft von
Bauteilen mit einer negativen Geometrie. Diese Bauteile nutzen die Betonbruchenergie sehr
wirkungsvoll aus.

In den letzten Jahren wurden zahlreiche Untersuchungen zum besseren Verstandnis dieses
RiBwachstums und zur Vorhersage der Ausziehlast von Kopfbolzen bei verschiedenen Ver-
ankerungstiefen durchgefiihrt (Ottosen, 1981; Eligehausen und Sawade, 1985,1989; Krenchel
und Shah, 1985; Ballarini, Shah und Keer, 1986). Zusammenfassend kann folgendes festge-
stellt werden. Die Materialmodelle, die nur auf Plastizitats- oder Festigkeitskriterien und auf
makroskopischen Spannungs-Dehnungsbeziehungen beruhen, sind nicht in der Lage, das Ver-
halten von Kopfbolzen, wie es aus Versuchen bekannt ist, vorherzusagen (Eligehausen and
Sawade, 1989). Es sind daher hochentwickelte numerische Bruchanalysen erforderlich, die
nicht nur die Zugfestigkeit des Betons, sondern auch das Gleichgewicht zwischen der Ener-
giefreisetzung im Bauteil und dem Energieverbrauchsvermogen des Betons beriicksichtigen.

7.6.2 Experimentelle Beweise fiir den Maflstabseffekt

Aufgrund der Tatsache, dafl die Bruchlast beim Ausziehen eines Kopfbolzens aus einem
unbewehrten Betonblock nur auf dem Betonzugtragvermogen senkrecht zur Ausbruchke-
geloberfliche beruht und um sichere und wirtschaftliche Bauteile zu konstruieren, ist es
notwendig, den EinfluB der Verankerungstiefe auf die Versagenslast zu kennen. In der Ver-
gangenheit wurden daher eine Reihe von Versuchen durchgefiihrt (Eligehausen et al., 1991,
1992). In diesen Versuchen waren die Betoneigenschaften konstant, und die Geometrie des
Kopfbolzens sowie die Verankerungstiefe wurden proportional zueinander verandert.

In Abb. 7.6.1 sind die Bruchlasten in Abhangigkeit von der Verankerungstiefe der Kopf-
bolzen dargestellt. Die Versagenslasten der Versuche fiir Verankerungstiefen von d= 40
bis 520 mm wurden tber /f.. auf eine Wiirfeldruckfestigkeit f..= 33 MPa umgerech-
net. Der Vergleich der Versuchsergebnisse mit der Formel nach ACI-349 (1980), die den
MaBstabseffekt nicht bertcksichtigt, zeigt deutlich, daB die gemessenen Bruchlasten bei
grofleren Verankerungstiefen bedeutend kleiner sind als die rechnerischen Werte.

In Abb. 7.6.1 ist auBerdem eine Kurve unter Verwendung einer Bemessungformel entspre-
chend der LEBM (Eligehausen und Sawade, 1989) zu sehen. Diese Formel zeigt im gesamten
Groflenbereich eine gute Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen. Dies bedeutet, daf
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ein starker Mafistabseffekt auf die Betonausbruchlast existiert. Die LEBM reprisentiert
namlich den maximal moglichen MafBstabseffekt.

3.0
KOPFBOLZEN-AUSZIEHEN

2.5+ | kleiner Bereich, (f,.= 33MPa)
§ 2.0
= ] Eligehausen et al. (1992) P
'g 4§ — Elgehausen & Sawade (1989) 7 ‘
= - - - = ACI-349 (1980) .
(3]
2 1.0~
m

0.5

0.0+ T

l T i
0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 0.5 0.6
Verankerungstiefe [m]

Abb. 7.6.1 Betonausbruchlasten in Abhangigkeit von der Verankerungstiefe (Eligehausen et
al., 1992); Vergleiche mit Formeln mit und ohne MafBstabseffekt (die Ergebnisse sind auf
eine Wiirfeldruckfestigkeit f..= 33 MPa durch Multiplikation der Versagenslasten mit

f = \/fec/33 normiert).

Der Bereich der untersuchten Verankerungstiefen deckt die meisten praktischen Anwen-
dungen ab. Wie gezeigt, ist fiir diesen Bereich der MaBstabseffekt auf die Ausziehfestigkeit
stark. Es stellt sich nun die Frage, ob sich derselbe Trend auch fiir Verankerungstiefen
von mehr als 500 mm fortsetzt. Verankerungstiefen in dieser Grofenordnug kommen im
Kraftwerksbau haufig vor. Da fiir diese Verankerungstiefen keine Versuchsergebnisse zur
Verfiigung stehen, wird in der vorliegenden Studie eine nichtlokale FE-Untersuchung fiir
grofle Verankerungstiefen durchgefiihrt.

7.6.3 Numerische Studie
7.6.3.1 Versuchskorpergeometrie und Materialeigenschaften

Die numerische Untersuchung wird fiir Probekorper durchgefiihrt, deren Geometrie urspriin-
glich in RILEM TC-90 (1990) vorgeschlagen wurde. Diese Geometrie sowie die verwendeten
Betoneigenschaften sind in Abb. 7.6.2 dargestellt. Es werden fiinf shnliche Geometrien mit
Verankerungstiefen von d= 50, 150, 450, 1350 und 2700 mm analysiert (GréBenbereich 1:54).
Neben der Verankerungstiefe werden die Durchmesser der Bolzen und die Durchmesser der
Bolzenkopfe proportional verandert.

Die makroskopischen Materialeigenschaften des Betons wurden wie folgt gewahlt: Ela-
stizitatsmodul E= 27000 MPa, Querdehnzahl v= 0.20, Wiirfeldruckfestigkeit f..=33 MPa,
einachsige Zugfestigkeit f,= 2.8 MPa, Bruchenergie G;= 0.08 N/mm. Das Gré8tkorn wurde
mit d,= 16 mm angesetzt. Fir Zugbeanspruchung wird ein bilineares lokales Spannungs-
Dehnungsentfestigungs-Gesetz verwendet (Abb. 7.6.2b).
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Abb. 7.6.2 Geometrie, Materialeigenschaften und typisches FE-Netz, der rechnerischen

Untersuchungen.
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Die Analyse wird unter Verwendung eines nichtlokalen achsensymmetrischen FE-Pro-
gramms mit vierknotigen, vierseitigen achsensymmetrischen Elementen sowie des nicht-
lokalen Microplane- Materialmodells fiir Beton durchgefiihrt. Ein typisches FE-Netz ist aus
Abb. 7.6.2c ersichtlich. Das Herausziehen des Bolzens wird durch vertikale Verschiebungen,
die an der Unterseite des Bolzenkopfes aufgebracht werden, simuliert. Eine Kontaktfliche
zwischen dem Stahlbolzen und dem Beton ist nur unter dem Bolzenkopf vorhanden. Um
den Einflufl des eingebetteten Bolzens auf die Betonverformungen zu beriicksichtigen, werden
Verschiebungen des Betons in der Umgebung des Bolzenkopfes senkrecht zur Lastrichtung
unterbunden. Die Auflagerpunkte werden in horizontaler Richtung verschieblich und in ver-
tikaler Richtung fest angenommen. Der Abstand zwischen Auflager und Bolzen wird zu 2d
gewahlt, so dafl eine uneingeschrankte Bildung des Bruchkegels moglich ist.
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7.6.3.2 Ergebnisse der Analyse

In Abb. 7.6.3a sind die berechneten Last-Verschiebungskurven fiir drei kleinere Veranke-
rungstiefen (d= 50, 150 und 450 mm) dargestellt. Es ist zu erkennen, da die Hochstlast mit
zunehmender Verankerungstiefe anwéchst. Die Zunahme der Bruchlast ist aber nicht pro-
portional zu d?, was aufgrund einer Plastizitits- oder Festigkeitsanalyse zu erwarten wire.
Weiterhin ist festzustellen, daf§ die Last-Verschiebungskurven bei geringeren Verankerungs-
tiefen, dhnlich wie in den Versuchen von Eligehausen und Sawade (1989), ein duktileres
Verhalten aufweisen. Aus Abb. 7.6.3b sind die berechneten Last-Verschiebungskurven fiir
den gesamten untersuchten Groflenbereich (d= 50 bis 2700 mm) zu ersehen. Obwohl die
Last-Verschiebungskurven bei groferen Verankerungstiefen ein sproderes Verhalten im Ver-
gleich zu denjenigen bei geringeren Verankerungstiefen zeigen, ist das Gesamtverhalten im
Vergleich zu typischen Bauteilen mit positiver Geometrie (z.B. Balken unter Dreipunktbie-
gung) relativ duktil. Dies ist eine Folge des stabilen Riwachstums vor dem Erreichen der
Bruchlast.
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Abb. 7.6.4 MaBstabseffekt auf die Nennausziehfestigkeit: a) Kleine Verankerungstiefen bis
dmez= 450 mm; b) grofie Verankerungstiefen bis d,ne.= 2700 mm.

Die berechneten und in Versuchen gemessenen, auf f..= 33 MPa normierten Auszieh-
festigkeiten (Mittelwerte aus Eligehausen et al., 1992) sind in Abb. 7.6.4a iber der be-
zogenen Verankerungstiefe (Bezugswert ist die charakteristische Verankerungstiefe dy) fiir
einen GroBenbereich von d= 50 bis 450 mm aufgetragen. Die Nennfestigkeit ist die auf
eine Kreisfliche mit einem Radius gleich der Verankerungstiefe bezogene Bruchlast (on =
Py[(d®r)). Zum Vergleich ist auch die Kurve dargestellt, die sich unter Verwendung des
Bazant’schen MaBstabsgesetzes (Gl. 4.1) ergebt. Die Konstanten B und dy werden wie in
den vorigen Kapiteln bestimmt. Die berechneten Ergebnissen stimmen gut mit den Ver-
suchswerten iiberein. Beide besitzen einen starken Mafistabseffekt. Dieser bewegt sich fiir
Verankerungstiefen groBer als die charakteristische Verankerungstiefe dy ~ 50 mm in der
Nahe der LEBM. AuBerdem zeigen sowohl die Versuchs- als auch die Rechnergebnisse eine
gute Uberelnstlmmung mit dem Bazant’schen Mafistabsgesetz.

Abb. 7.6.4b enthélt fiir alle untersuchten Verankerungstiefen die o.g. Darstellungen
(d= 50 to 2700 mm). Ahnlich wie in Abb. 7.6.4a zeigen die Rechnergebnisse auch fir
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den ausgedehnten GroBenbereich einen starken MafBstabseffekt. Aufgrund dieser Ergebnisse
stimmt fir d — oo die Nennfestigkeit mit der LEBM-Vorhersage sowie dem BaZant’schen
MaBstabsgesetz iiberein. Offensichtlich ist auch bei zunehmender Verankerungstiefe die Vor-

aussetzung der Proportionalitdt der Rifllinge annahernd erfillt.
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Abb. 7.6.5 Ausziehbruchlasten — Vergleich zwischen numerischen und experimentellen
Ergebnissen, dem BaZant’schen MaBstabsgesetz, der Bemessungsformel ohne
MaBstabseffekt (ACI-349, 1980) und der Bemessungsformel mit MaBstabseffekt
(Eligehausen und Sawade, 1989): a) Kleine Verankerungstiefen; b) grofie

Verankerungstiefen.
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Abb. 7.6.6 Relative RiBlange bei Bruchlast in Abhingigkeit von der Verankerungstiefe.

Der festgestellte Mafistabseffekt hat bedeutende Auswirkungen auf die Bemessungsregeln.
Bedient man sich namlich einer Bemessungsformel ohne Berticksichtigung des MaBstabseffekts,
wie z.B. ACI-349 (1980), wird die Versagenslast bei groBeren Verankerungstiefen deutlich
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iberschatzt und die Bemessung liegt auf der unsicheren Seite. Um dies hervorzuheben, wer-
den in Abb. 7.6.5 die Bemessungsformel ohne MafBstabseffekt, Py = A;v/fecd? (ACI-349,
1980) und die Bemessungsformel mit MaBstabseffekt, Py = Aj+/f..d*/? (Eligehausen und
Sawade, 1989), mit den Versuchsergebnissen (Eligehausen et al., 1992), den berechneten
Ergebnissen und dem Bazant’schen Mafistabsgesetz fir Verankerungstiefen bis zu d= 1000
mm (Abb. 7.6.5a) beziehungsweise d= 3000 mm (Abb. 7.6.5b) verglichen. In den obigen
Bemessungsformeln bedeuten Py= Bruchlast, f..= Wirfeldruckfestigkeit des Betons, Aj,
Ay sind Konstanten, die eingefiihrt wurden, um die Druck- und Zugfestigkeit des Betons
aufeinander zu beziehen und um Einheiten- und Geometrieunterschiede auszugleichen. Wie
aus Abb. 7.6.5 zu sehen ist, iberschitzt die Bemessungsformel ohne Beriicksichtigung des
MaBstabseffektes schon bei relativ kleinen Verankerungstiefen die gemessenen Bruchlasten
und liegt daher auf der unsicheren Seite. Im Gegensatz dazu stimmen die Versuchsdaten
gut mit den errechneten Ergebnissen, dem Bazant’schen Mafistabsgesetz sowie der Bemes-
sungsformel unter Berticksichtigung des Mafstabseffektes iiberein, die auch bei sehr groen
Verankerungstiefen konservative Ergebnisse liefert.

7.6.3.3 Diskussion der Ergebnisse

Die Rechnergebnisse deuten zweifellos darauf hin, da im Gegensatz zu Bauteilen mit po-
sitiver Geometrie beim Ausziehen eines Kopfbolzens ein starker MafBstabseffekt iiber grofie
Verankerungstiefen vorliegt. Unabhangig von der Verankerungstiefe gibt es bei Belastung des
Bolzens immer eine Dehnungslokalisierung unter dem Bolzenkopf. Somit liegt die wichtigste
mechanische Bedingung fir die Existenz des MafBstabseffekts fiir jede Verankerungstiefe vor.
Auf Grund der geometrischen Eigenschaften des vorliegenden Bauteiles (negative Geometrie)
ist nach Bildung des Risses die Energiefreisetzung im Bauteil geringer als die Bruchenergie
('y. Dies wiederum bedeutet ein stabiles Rilwachstum bis die kritische Rifllange erreicht ist.

Infolge des endlichen und konstanten Energieverbrauchsvermogens des Betons (G) und
einer relativ zu G geringen Energiefreisetzungsgeschwindigkeit mufl die kritische Rifllinge
bei kleineren Verankerungstiefen hoher sein als bei groBeren Verankerungstiefen. Dies wird
in Abb. 7.6.6 bestitigt, in der die relative Rifllinge bei Hochstlast als Funktion der Veranke-
rungstiefe dargestellt ist. Die relative kritische Rifllange entspricht dem Verhaltnis zwischen
der RiBlange bei Hochstlast und der maximalen Rifllinge des Betonausbruchkegels, wobei
der zum Versagen fithrende Riff unter einem mittleren Winkel von 35° gegeniiber der Be-
tonoberflache angenommen wird. Wie aus Abb. 7.6.6 zu erkennen ist, betrigt die relative
RiBlange bei Hochstlast bei kleineren Verankerungstiefen (d = 50 bis 150 mm) ungefahr 0.4.
Fir d — oo nédhert sie sich jedoch einem konstanten Wert von etwa 0.25 an. Dies bestatigt,
daB bei einem sehr grofen Bauteil die RiBlange annahernd proportional zur Verankerungs-
tiefe ist. Daraus resultiert ein starker Mafstabseffekt in einem groflen Bereich.

In den Abb. 7.6.7 und 7.6.8 sind die Rifibilder bei Hochstlast und nach Berechnungsende
sowohl fiir eine geringe (d= 150 mm) als auch fiir eine grofie (d= 1350 mm) Verankerungs-
tiefe dargestellt. Die dunklen Bereiche bedeuten Schadigungszonen (Risse). Vergleicht man
die Rifllange bei Hochstlast und am Ende der Berechnung bei einer kleinen und einer groen
Verankerungstiefe miteinander, ist zu erkennen, daf§ die relative RiBlange bei kleiner Veran-
kerungstiefe sehr viel grofer ist. Die bei Versuchen durchgefiihrten Messungen der kritischen
Rifllange bestatigen die obigen Rechenergebnisse, obwohl diese Messungen nur bis Veranke-
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rungstiefen von 520 mm vorliegen (Eligehausen und Sawade, 1989).

a)

Abb. 7.6.7 Rifibilder entsprechend den maximalen Hauptdehnungen bei Hochstlast: a)

Geringe Verankerungstiefe (d= 150 mm); b) groBe Verankerungstiefe (d= 1350 mm).
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Berechnung: a) Geringe Verankerungstiefe (d= 150 mm); b) grofe Verankerungstiefe (d=

1350 mm).
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Abb. 7.6.9 Schematische Darstellung der Dehnungsverteilung an der Rifispitze fir eine
geringe und eine groBe Verankerungstiefe.

In Abb. 7.6.9. ist die schematische Dehnungsverteilung in Hauptrichtung vor dem Errei-
chen der kritischen RiBlange fiir eine geringe und eine grofie Verankerungstiefe dargestellt.
Dasselbe Rifilangeninkrement (Aa) fiihrt bei der grofieren Verankerungstiefe zu einer hoheren
Energiefreisetzungsgeschwindigkeit (AU/Aaq). Damit aber das Energiegleichgewicht erreicht
wird, muf} bei einer groleren Verankerungstiefe Aoy abnehmen.
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Abb. 7.6.10 Berechnete bezogene Ausziehbruchlasten fiir eine Verankerungstiefe von d=
450 mm: a) In Abhéingigkeit von der Betonzugfestigkeit (f;= konst.); b) in Abhangigkeit
von der Betonbruchenergie (Gy= konst.).

In den vorherigen Kapiteln wurde bereits besprochen, dafl Bauteile, die einen starken
Mafistabseffekt aufweisen, empfindlich gegeniiber einer Verdnderung der Bruchenergie G;
und nahezu unempfindlich gegeniiber einer Veranderung der Zugfestigkeit des Betons rea-
gieren. Um dies zu verifizieren, wird eine Parameterstudie fiir Kopfbolzen mit einer Veran-
kerungstiefe von d= 450 mm unter Zugrundelegung der nachfolgende Ansatze durchgefiihrt:
(1) Bel einer konstanten Bruchenergie Gy = 0.08 N/mm wird die Zugfestigkeit des Betons
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von 2.4 bis 3.6 MPa verandert; (2) bei einer konstanten Betonzugfestigkeit f,= 2.8 MPa
wird die Betonbruchenergie von 0.8 bis 0.14 N/mm variiert. Die berechneten bezogenen
Bruchlasten sind in Abb. 7.6.10 in Abhangigkeit von der Zugfestigkeit beziehungsweise der
Bruchenergie des Betons dargestellt. Folgendes ist ersichtlich. Die Versagenslast ist nahezu
unabhangig von der Zugfestigkeit des Betons (Abb. 7.6.10a), wahrend sie aber annahernd mit
der Wurzel der Betonbruchenergie ansteigt. Dies wurde durch theoretischen Untersuchungen
auf der Grundlage der LEBM von Sawade und Eligehausen (1989) bestatigt.

Eine interessante Beobachtung ist aus der vorliegenden Studie zu machen. Die Last-
Verschiebungskurven (Abb. 7.6.4) zeigen ein relativ duktiles Verhalten. Dies hat zwei Griinde:
(1) Relativ groBe Verformungen infolge der hohen Druckspannungskonzentration unter dem
Kopf des Bolzens (insbesondere bei kleinen Bolzenkopfen). (2) Eine stabile Riflausbreitung
vor Erreichen der Hochstlast. Diese Ergebnisse bestatigen, daB ein starker MaBstabseffekt
kein sprodes Last-Verschiebungsverhalten eines Bauteils bedingt. Tatsachlich ist das Gegen-
teil der Fall. Bauteile, die infolge Uberschreiten der Betonzugfestigkeit versagen und einen
starken Mafistabseffekt auf die Nennfestigkeit besitzen, zeigen ein relativ duktiles Verhalten.
Dies lait sich dadurch begriinden, daf8 die Energie, die wahrend eines stabilen Rifwachstums
freigesetzt wird, vom Beton verbraucht werden kann. Versagt demgegeniiber das Bauteil
beim Auftreten eines Risses (kein MaBstabseffekt), wird die Energie, die sich im Bauteil bis
zum Versagen angesammelt hat, auf explosive Weise freigesetzt. Daher mufi das Verhalten
sprode sein.

7.6.4 Schlufifolgerungen

1. Die numerischen FE-Analysen des Ausziehens von Kopfbolzen aus einem unbewehrten
Betonblock ergeben unabhangig von der Verankerungstiefe einen starken MafBstabseffekt
auf die Versagenslast bei kegelformigem Betonausbruch. Die mechanischen Griinde
dafiir sind: (1) Die Inhomogenitat des Dehnungsfeldes ist, unabhingig von der Veran-
kerungstiefe, immer grofi. (2) Infolge der geometrischen Eigenschaft des Bauteils (nega-
tive Geometrie) wachst der Riff bis zum Erreichen der kritischen Lange bei Hochstlast
stabil an. Ein grofiler Mafistabseffekt wurde auch in Versuchen mit Kopfbolzen bis zu
einer Verankerungstiefe von 520 mm beobachet.

2. Die kritische Rifllange ist bei sehr groBen Verankerungstiefen anniahernd proportional
zur Verankerungstiefe. Daher strebt bei d — oo die Nennfestigkeit annihernd ge-
gen Null. Deshalb kann das Bazant’sche MaBstabsgesetz als gute Naherung fiir den
Mafstabseffekt auf die Ausziehfestigkeit von Kopfbolzen verwendet werden.

3. Die vorliegende Studie an Kopfbolzen bestatigt, daB Bauteile, die einen starken MaB-
stabseffekt aufweisen (Bauteile mit negativer Geometrie), in der Lage sind, das Ener-
gieverbrauchsvermogen des Betons auszunutzen. Infolgedessen ist das Last-Verschie-
bungsverhalten im Vergleich zu Bauteilen, die keinen MaBstabseffekt besitzen und bei
beginnender Rifibildung versagen, relativ duktil.

4. Der Mafistabseffekt mufl in Bemessungsvorschriften fiir Befestigungsmittel eingefiihrt
werden. Andernfalls liegt die Bemessung bei grofen Verankerungstiefen deutlich auf
der unsicheren Seite.
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8 Zusammenfassung

Der Hauptgrund fiir den Mafistabseffekt von Beton- und Stahlbetonteilen auf die Nennfe-
stigkeit ist die Riflbildung im Beton (Lokalisierung einer Schidigung) und die damit zu-
sammenhangende Freisetzung von Energie im Bauteil. Wenn ein stabiles Rifiwachstum in
einem ausgedehnten GroBenbereich moglich ist, dann ist der MafBstabseffekt stark. Der
Grund hierfiir ist, dafl bei einer konstanten Bruchenergie des Betons (G5 anndhernd eine
Materialeigenschaft) die Freisetzung von Energie im Bauteil infolge der Ribildung mit der
Bauteilgrofe zunimmt. Sofern kein stabiles RiBwachstum vorliegt, versagt das Bauteil bei
Auslésung der RiBbildung ohne MaBstabseffekt auf die Nennfestigkeit.

Die Bruchlast ist bei Bauteilen, die einen starken Mafistabseffekt aufweisen sowohl von
der Betonbruchenergie als auch von der Zugfestigkeit abhingig. Wenn es im Gegensatz dazu
keinen Mafistabseffekt gibt, wird die Bruchlast nur von der Betonzugfestigkeit beeinflufit.
Die Empfindlichkeit eines Bauteils gegeniber einem MaBstabseffekt kann deshalb einfach
iberprift werden, indem man die Empfindlichkeit der Bruchlast gegentiber der Veranderung
der Betonbruchenergie untersucht. Wenn sie hoch ist, mufl auch der Mafistabseffekt stark
sein.

Es gibt kein allgemeines MaBstabseffektgesetz fur Beton- und Stahlbetonbauteile. Es ist
jedoch niitzlich, zwei Klassen von Bauteilkonfigurationen (Geometrien) zu unterscheiden:
(1) positiv (normal) — bei Annahme der Giiltigkeit der LEBM kein stabiles Rifwachstum
moglich, und (2) negativ - stabiles RiBwachstum moglich. Im ersten Fall ist auf Grund
der relativ bedeutenden GroBe der BetonbruchprozeBizone der Maflstabseffekt nur in ei-
nem begrenzten Grofenbereich stark und die Nennfestigkeit strebt gegen einen konstanten
Wert (Festigkeitsgrenze) ungleich Null (Gleichung (5.1)). Im zweiten Fall ist dagegen der
MaBstabseffekt auf die Nennfestigkeit unabhangig von der Bauteilgrole stark. Bei d — oo
strebt die Nennfestigkeit annahernd gegen Null (Gleichung (4.1)). Ein typischer Fall fiir eine
positive Geometrie (Einzelri}) ist ein unbewehrter Betonbalken, der durch Dreipunktbie-
gung belastet ist, bei dem der Mafistabseffekt auf die Nennbiegefestigkeit bei groien Balken
verschwindet. Ein Beispiel fiir eine negative Geometrie (Einzelril) ist das Ausziehen eines
Kopfbolzens aus einem Betonblock.

Auf Grund der Komplexitat des Bruchprozesses in Beton- und Stahlbetonbauteilen (kom-
plexe Mehrfachrifibildung — z.B. Betonbiegebalken ohne Bewehrung, Schubbeanspruchung
von schlanken und hohen Stahlbetonbalken ohne Schubbewehrung) zeigen die meisten Bau-
teile einen Wechsel des Versagensmechanismus mit zunehmender BauteilgroBe oder geander-
tem Bewehrungsgrad. In einem begrenzten Groflenbereich wirken sie als ein Bauteil mit
negativer Geometrie (stabile RiBausbreitung, relativ duktiles Verhalten) mit einem relativ
groBen MafBistabseffekt. Auflerhalb dieses Bereichs wirken sie jedoch als Bauteil mit positiver
Geometrie (kein stabiles Rilwachstum, sprodes Verhalten) ohne Mafistabseffekt. Daher kann
die Schubfestigkeit von schlanken und gedrungenen Balken ohne Schubbewehrung gut mit
dem MaBstabsgesetz Gl.(5.1) fiir positive Geometrien beschrieben werden. Der Grund fiir
den Ubergang der Versagensart von relativ duktil zu sprode ist die Energie, die infolge der
RiBbildung im Beton in dem Bauteil freigesetzt wird.

Wenn es bei Stahlbetonbauteilen zu Schadigungs- und Rifbildungsphanomenen kommt,
miussen zwel Bilanzgleichungen erfiillt sein, um ein stabiles Verhalten des Bauteils zu gewahr-
leisten: (1) Gleichgewicht der Krafte und (2) Energiegleichgewicht zwischen der Freiset-
zung von Energie im Bauteil und dem Energieverbrauchsvermogen des Materials. In kleinen
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Beton- und Stahlbetonbauteilen mit positiver Geometrie steuern beide Bedingungen die
Bruchlast. In einem kleinen Bauteil ist die freigesetzte Energie im Bauteil im Vergleich
zum Energieverbrauchsvermogen des Betons klein. Daher zeigen kleine Bauteile ein relativ
duktiles Verhalten. Im Gegensatz dazu ist in grofien Bauteilen die Energiebilanz fiir die
Bruchlast ausschlaggebend. Der Grund dafiir besteht in der hohen Geschwindigkeit der
Energiefreisetzung im Bauteil, die das Energieverbrauchsvermogen des Betons iibersteigt.
Infolgedessen weisen gréBere Bauteile i.a. ein sproderes Verhalten als kleinere auf und der
MaBstabseffekt verschwindet.

Biegebalken mit Schubbewehrung zur Verhinderung eines Schubbruches benétigen eine
Mindestbewehrung um einen spréden Bruch bei Auftreten eines Risses zu verhindern. Der
Mindestbewehrungsgrad hangt wesentlich von der Anordnung der Lingsbewehrung ab. Wird
sie an der Unterseite des Balkens konzentriert, steigt der Mindestbewehrungsgrad etwa mit
Vd (d = BauteilgroBe) an. Wird dagegen der Balken mit einer ausreichenden Steglingsbe-
wehrung bewehrt, ist der Mindestbewehrungsgrad etwa unabhéngig von der Bauteilgrofe.
Eine Steglangsbewehrung ist auch bei grofen, hochbewehrten Balken erforderlich, um einen
sproden Bruch bei Rifibildung zu verhindern.

Bei hochbewehrten Biegebalken wird die Hochstlast durch das Versagen des gedriickten
Betons hervorgerufen. Das Bruchmoment ist bei kleinen Balken hoher als der aus der Streck-
grenzenlast der Bewehrung berechnete Wert. Dies liegt an der Mitwirkung. des Betons auf
Zug in der Biegezugzone. Allerdings ist dieser Einfluf gering. Er wird bei der Bemessung
vernachlassigt; dies liegt auf der sicheren Seite. Ein Mafistabseinflul des gedriickten Betons
auf die Biegebruchlast wurde nicht festgestellt.

Die Ergebnisse der numerischen Studien sollten durch weitere experimentelle Untersu-
chungen vor allem an hohen Balken auf ihre Richtigkeit tiberpriift werden. Werden sie durch
die Versuche bestétigt, sind sie in Bemessungsvorschriften zu beriicksichtigen.
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Anhang I

load step loop
global iteration loop

n=1
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F - load vector

R - resistance vector

& - dispiacement vector

n - load step

i - global iteration step

r - Gauss-Seidel iteration step
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Flufidiagramm des numerischen Verfahrens, das in dem FE-Programm verwendet wurde
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