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PROLOG

...... Das Entdecken von Rissen in Bauwerken erweckt in uns Ingenieuren
immer wieder Gefilihle der Unbehaglichkeit, denn oft sind wir nicht sicher, was
wir von diesen Rissen zu erwarten haben. Kdnnen diese Risse zum Bauwerks-
versagen und damit zu einer Tragddie fihren ? Die Motivation zur Erforschung
von Bruchphdnomenen darf jedoch nicht einzig auf die Grundlage von
"Sensationen" gestellt werden. Doch wenn wir von Unfdllen héren, wird allen
klar, dass Massnahmen getroffen werden missen, um weitere Unfalle zu
vermeiden. Aber welche Massnahmen?

Riss- und Bruchvorgdnge sind Phdnomene, die sich eigentlich nur auf der
Schattenseite der "im Lichte stehenden" Materialfestigkeit befinden. Alle
Werkstoffe des Bauwesens werden aus Rohstoffen hergestellt. Mit diesem
"Veredelungsprozess" beginnt aber auch schon die Materialzerstorung, denn
Jjeder Werkstoff wird irgendwann in die Natur zuriickgefihrt. Imperfektionen, die
sich bei der Werkstoffherstellung "einschleichen", sind -der Ursprung der
Materialzerstorung infolge verschiedenster dusserer Einwirkungen. Das Auftreten
von Rissen und Schadigungen in Bauwerken ist somit an sich naturgegeben und
logisch; wir haben es hier nur mit der Schattenseite der atemberaubenden
Leichtigkeit von Bauwerken wie Brilicken oder Staumauern zu tun.

Ob wir Ingenieure nun von einer Bricke oder von einer Staumauer sprechen, die
Hauptfragen Tlauten immer: Wie lange wird das Bauwerk in Betrieb bleiben kon-
nen ? Ist eine bedeutende Schddigung oder gar ein verheerender Bruch mbglich ?
Wie kann das Bauwerk moglichst schlank und billig, aber dennoch *“sicher®
sein ? Diese Fragen konnen nur mit soliden Kenntnissen ilber Schddigungs- und
Bruchphdnomene sachlich beantwortet werden. Hier liegt denn auch der wichtigste
Beitrag von Forschungsarbeiten auf Gebieten wie der Bruchmechanik .....
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1 EINLEITUNG

1.1 FRAGESTELLUNG

1.1.1 Risse in Staumauern

Seit mehr als einem Jahrhundert werden Staumauern aus Beton gebaut. Diese
grossen, unarmierten Betonbauwerke sind seit je mit Rissen behaftet, von denen
die meisten die Tragsicherheit der Staumauer nicht beeintrachtigen. Mit dem
Auftreten von Rissen kdnnen jedoch aufwendige Reparaturarbeiten notwendig
werden, was in der Regel zu Betriebsausfdllen mit entsprechenden wirtschaft-
lichen Einbussen fihrt [1.1].

Risse in Staumauern konnen eingeteilt werden in Risse, die schon wahrend der
Bauphase durch zeitabhidngige Veradnderungen des Werkstoffes verursacht werden,
und in Risse, die wdhrend der Betriebsdauer auftreten. Risse wahrend der Bau-
phase werden in erster Linie durch Schwinden und durch thermische Spannungen
als Folge von Temperaturgradienten in der Betonmasse verursacht. Es kdnnen
komplizierte Spannungszustande auftreten, wenn sich der Beton von seiner
maximalen Hydratationstemperatur bis zu seiner stabilen Endtemperatur abkihlt.
Risse, die durch thermische Einwirkungen verursacht werden, gefahrden in der
Regel die Tragsicherheit des Bauwerkes nicht, kdnnen aber den Betrieb
beeintrdachtigen.

Staumauern sind so bemessen, dass sie Belastungen wie Wasserdruck, Temperatur-
schwankungen an der Maueroberflache und Erdbeben widerstehen konnen. Wahrend
der Betriebsdauer kdnnen Risse auftreten, wenn sich der Baugrund anders verhdlt
als bei der Bemessung angenommen wurde. In Schwergewichtsmauern kénnen bei
gefliilitem Stausee an der Grenzschicht zwischen dem Beton und dem Fels Zug-
spannungen auftreten, welche die Bildung von Rissen verursachen kénnen.

In Staumauern treten unter Gebrauchslasten vor allem Oruckkrafte auf. Infolge
aussergewdhnlicher Einwirkungen wie Erdbeben erfahren jedoch die Staumauern
alternierende Zug-Oruck-Belastungen, die zum Weiterwachsen der bestehenden und
zur Bildung von neuen Rissen filihren kdnnen. Bisher kam es noch nie zum Bruch
einer Staumauer als Folge eines Erdbebens. Es sind nur funf Staumauern bekannt,
bei welchen kleine bis mittlere Schidden entstanden [1.2]. Das bekannteste
Beispiel einer erdbebenbelasteten Staumauer ist die Koyna-Mauer in Indien, die
im Jahre 1967 starken Erdbebenlasten - jedoch unter Bildung von betrachtlichen
Rissen - widerstand.

1.1.2 Staumauern und Erbeben in der Schweiz

Obwoh1 die Auftretenswahrscheinlichkeit eines starken Erdbebens in der Schweiz
klein ist, kann man den Lastfall Erdbeben nicht ausschliessen. Die Staumauern
sind Bauwerke, die im Falle eines Versagens verheerende Schaden verursachen
wiirden. Sie stellen eine potentielle Gefahr dar und missen folglich eine
genUgende Erdbebensicherheit aufweisen. Zudem treten Erdbeben Uberraschend auf
und dauern nur Sekunden.

In der Schweiz stehen 189 Talsperren unter der Oberaufsicht des Bundes [1.3].
Dabei sind zwei Drittel Staumauern aus Beton; ein Drittel sind Staudamme. Die
Staumauern aus Beton dominieren nicht nur wegen ihrer Anzahl, sondern auch
wegen ihrer Bedeutung. Dies steht im Gegensatz zur weltweiten Situation mit
einem Anteil der Staudamme von 83 %.
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Seit den funfziger Jahren werden die Staumauern auch fir den Lastfall Erdbeben
bemessen, obwohl die Schweiz sich nicht in einer Zone starker Erdbeben-
aktivitat befindet. Friher gebaute Talsperren Uberprifte man nachtraglich.
Mangels besserer Kenntnisse wurde diese Bemessung mit Hilfe des Ersatzlast-
Verfahrens durchgefihrt. Obwohl diese "pseudo-statische" Methode die wirklich
auftretenden dynamischen Einwirkungen nur sehr grob anndhert, hat sich die
Methode bisher in der Praxis bewdhrt. Die schweizerischen Staumauern sind noch
keinen starken Erdbeben ausgesetzt worden. Schaden als Folge von Erdbeben-
einwirkungen sind deshalb ausgeblieben. Ab Mitte der siebziger Jahre kam es zur
Weiterentwicklung der Dynamik von Staumauern [1.20] und zum Einsatz von
wirklichkeitsnaheren Berechnungsmethoden.

In den letzten Jahren wurden bei der Erforschung des dynamischen Verhaltens von
Bauwerken betradchtliche Fortschritte erzielt. Trotzdem bleibt der Kenntnisstand
bei Staumauern ungeniuigend. Die Art und Weise, wie es im unarmierten Massenbeton
der Staumauern zur Rissbildung und zum Rissfortschritt kommt, muss noch besser
untersucht werden. Die Aufgabe der Forschung besteht darin, den Kenntnisstand
auf dem Gebiet des dynamischen Verhaltens von Staumauern zu verbessern. Neue,
wirklichkeitsnahere Berechnungsmodelle sollen erlauben, eine Staumauer unter
Erdbebenbelastung zu simulieren. Zu diesem Iwecke sind an beiden
Eidgendssischen Technischen Hochschulen Forschungsarbeiten im Gange, deren
Ergebnisse zum Teil bereits verdffentlicht wurden %1.4, 1.5, 1.6, 1.7].

1.1.3 Die Rolle der Bruchmechanik

Die rechnerische Untersuchung von Rissen in Betonbauwerken wie Staumauern hat
folgende Ziele:

- statische Nachrechnung mit Beurteilung der Tragsicherheit,

- Aufklarung der Ursachen der Rissbildung,

- Voraussage der Rissfortpflanzung und Rissstabilitdt unter Berlicksichtigung
jeglicher kunftiger Lasteinwirkungen,

- Abschdtzung moglicher Folgen einer weiteren Rissbildung,

- Ermittlung der Wirksamkeit von Reparaturmethoden,

- Erfassung zusdtzlicher Einwirkungen wie Wasserdruck im Riss auf das Verhalten
der angerissenen Staumauer.

Demnach besteht das eigentliche Ziel darin, eine zuverldssige Aussage darlber
machen zu kgnnen, weiche Risse stabil sind und welche Risse unter gegebenen
Lastbedingungen weiter fortschreiten.

Bisher wurden die meisten Berechnungen auf der Grundlage eines Zugspannungs-
kriteriums durchgefiihrt. Dabei werden die Zugspannungen mit Hilfe von linearen
oder nicht-linearen Rechenmodellen berechnet und mit der Zugfestigkeit des
Betons verglichen. Wird die Zugfestigkeit Uberschritten, kommt es zur Riss-
bildung. Im Falle von Bauwerken mit Rissen hat das Zugspannungskriterium
jedoch folgende Mangel:

- Einzig die Rissentstehung wird erfasst. Die Rissfortpflanzung kann dagegen
nicht oder nur unter stark vereinfachenden Annahmen verfolgt werden.

- Beton ist ein heterogener Werkstoff, der nach Ueberschreiten der Zugfestig-
keit eine betrdchtliiche Energiemenge, die sogenannte Bruchenergie, zu
absorbieren vermag. ODie Bruchenergie wird in der Prozesszone vor dem
eigentlichen, sichtbaren Riss verbraucht und ist vor allem bei Erdbeben und
bei Belastungen, die durch aufgezwungene Verformungen hervorgerufen
werden, von Bedeutung. Dieses Materialverhalten wird mit dem
Zugspannungskriterium nicht beriicksichtigt.
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- Gemdss linear-elastischer Kontinuumsmechanik besteht an der Rissspitze eine
Spannungskonzentration, die nicht in Betracht gezogen wird. Bei Vernach-
1dssigung bruchmechanischer Kriterien wird je nach Risskonfiguration die
Traglast eines angerissenen Bauteils Uberschatzt (Bild 1.1).

Bemerkung:

Die Bedeutung der Bruchmechanik sei mit Hilfe der in Bild 1.1 dargestellten
Analogie 2zwischen der Bruchmechanik und den - jedem Bauingenieur bekannten -
Stabilitdtskriterien (Knicken, Kippen, Beulen) aus der Baustatik aufgezeigt.
Bei der Bemessung eines Druckstabes (Bild 1.la) muss neben der Druckspannung
im Stabquerschnitt auch die Stabilitdt (Knicken) nachgewiesen werden. Aus der
Darstellung geht hervor, dass ab einer bestimmten Stablinge 1. das
Stabilitatskriterium massgebend wird. Fir den angerissenen Zugstab (Bild 1.1b)
ist fir kleine Risslangen das Zugspannungskriterium die ausschlaggebende
Bedingung. Ab einer gewissen Rissgeometrie (Risslange a.) ist jedoch das
Stabilitatskriterium aus der Bruchmechanik, reprdsentiert durch die
~ "Griffith-Bedingung" (siehe Kapitel 2.2), massgebend.

(1] STATIK G BRUCHMECHANIK
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BILD 1.1: Analogie zwischen den Stabilitatskriterien aus der Baustatik und der
Bruchmechanik.

Das Zugspannungskriterium muss folglich fir die Berechnung von angerissenen
Betonbauwerken zumindest in fFrage gestellt werden. Als Alternative bieten sich
bruchmechanische Berechnungsmodelle an. Immer wieder werden gerade die
Staumauern, die wichtigsten Vertreter unarmierter Betonbauwerke, als ideale
Objekte fir die Anwendung der Bruchmechanik hervorgehoben. Trgotzdem wurde die
Bruchmechanik bisher (berraschend wenig zur Berechnung von angerissenen
Staumauern verwendet. Eine Uebersicht Uber bisher durchgefihrte Untersuchungen
an angerissenen Staumauern mit Hilfe der Bruchmechanik befindet sich in [1.8]
und gekirzt in Kapitel 2.5. Als weitere Anwendungsobjekte fir die Bruchmechanik
im unarmierten Betonbau sind die Betonrohre zu nennen.

Die Bedeutung der Bruchmechanik im armierten Betonbau liegt in der Untersuchung
von “sprdden" Versagensarten wie Ourchstanzen, Schub- oder Torsionsbriichen
sowie von Rissbildungen, welche die Dauerhaftigkeit des Bauwerkes beein-
trachtigen konnen. Doch auch im Stahlbetonbau hat sich bisher die Bruchmechanik
noch nicht durchgesetzt, obwohl in den letzten Jahren zahlreiche Forschungs-
arbeiten durchgefihrt wurden.
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Die Bruchmechanik von Beton wurde zum ersten Mal im Jahre 1959 von Neville
[1.9] und im Jahre 1961 von Kaplan [1.10] unter Anwendung der 1linear-
elastischen Bruchmechanik studiert. Erst ab Mitte der siebziger Jahre setzte
dann an mehreren Forschungsinstituten eine immer reger werdende Forschungs-
tdtigkeit ein. Ein Durchbruch hin zu einer realistischen Beschreibung des Werk-
stoffverhaltens ist erst mit der Entwicklung bruchmechanischer Modelle wie das
Modell des fiktiven Risses gelungen. Die Bruchmechanik hat im Betonbau neue
Wege zum Verstandnis und zur Modellierung von Riss- und Bruchphanomenen
gedftfnet. Die jlngste Literatur widerspiegelt ein stetig zunehmendes inter-
nationales Interesse an der Bruchmechanik. Einige Werke, welche die Hauptteile
dieser Entwicklung beinhalten, wurden von Wittmann (ed.) (1983 [1.11] und 1986
[1.12]), Bazant (ed.) (1985 [1.13]), Shah (ed.) (1985, [1.14]), Carpinteri &
Ingraffea (ed.) (1985 [1.15]), Sih & Di Tommaso (ed.) (1985, [1.16]), Reinhardt
(1986 [1.17]) und Carpinteri (1987 [1.18]) herausgegeben.

1.2 ZIELSETZUNG

Besonders flr Beton, der zum Bau von Staumauern verwendet wird, sind die
Kenntnisse auf dem Gebiet der Bruchmechanik gering. Der Staumauerbeton
unterscheidet sich wie folgt vom Beton, der uUblicherweise im Stahlbetonbau
verwendet wird und im Rahmen dieser Arbeit “Normalbeton" genannt werden soll:

- Fir den Bau von Staumauern werden Zuschlagsstoffe aus der unmittelbaren
Ungebung der Staumauer verwendet. Diese - in der Regel - gebrochenen
Zuschldge weisen oft vergleichsweise schlechtere Festigkeiten auf als die
luschlagsstoffe im Normalbeton.

- Durch die grosseren Zuschlagsstoffe nimmt das Verhaltnis von Kornoberflache
zu Kornvolumen ab, weshalb der Zementgehalt fiir Staumauerbeton kleiner
gewdhlt werden kann als fur Normalbeton. Wegen der Gefahr der Rissbildung bei
der Abkiihlung des jungen Betons wird der Zementgehalt und damit die
Hydratationswarme moglichst klein gehalten.

Aus diesen Grinden sind die Ublichen Festigkeiten (Zug, Druck) des Staumauer-
betons [1.19] im allgemeinen kleiner als diejenigen des Normalbetons. Eine
Extra- polation von Normal- auf OStaumauerbeton scheint nicht ohne weiteres
moglich zu sein. Staumauerbeton kann in einen Kern- und Vorsatzbeton eingeteilt
werden. Der Kernbeton wird im Innern des Mauerkdrpers von dicken Staumauern
verwendet. Die Aussenhaut der Staumauer wird aus Vorsatzbeton hergestellt. Der
Vorsatzbeton weist hohere Festigkeiten auf als der Kernbeton.

Die vorliegende Arbeit greift verschiedene Themen aus der Bruchmechanik im
Betonbau auf, wobei ein besonderes Gewicht auf Staumauerbeton gelegt wird. Mit
Hilfe von vorwiegend experimentellen, aber auch numerischen Untersuchungen wird
versucht, zur Ldsung von noch ungekldrten Fragen beizutragen. Dabei werden die
Versuchsergebnisse so dargestellt, dass sie mdglichst direkt zur Entwicklung
von Materialmodellen fir die numerische Berechnung verwendet werden konnen.
Folgende Themenkreise werden behandelt:

1. Das Bruchverhalten von Beton ist nach wie vor Gegenstand Jaufender
Forschungsarbeiten. Immerhin ist allgemein anerkannt, dass der Bruchmechanismus
von Beton durch eine Materialentfestigung charakterisiert wird. Diese
Entfestigung erfolgt in den hoch beanspruchten Bereichen und insbesondere in
der Rissprozesszone, die sich im Bereich vor dem eigentlichen Riss befindet.
Diese Rissprazesszone, deren Ausdehnung noch wenig bekannt ist, kann mit
hochempfindlichen, optischen Versuchstechniken beobachtet werden.
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Verschiedene bruchmechanische Modelle wurden bisher fir Beton vorgeschlagen.
Sie stammen einerseits aus der Bruchmechanik fir sprdde und metallische
Werkstoffe; andererseits beruhen sie aber auf dem wirklichen Materialverhalten
und berlcksichtigen die Rissprozesszone. Fir die Anwendung der Bruchmechanik
bei der Berechnung von Staumauern mit Rissen gilt es, die Vor- und Nachteile
dieser bruchmechanischen Modelle abzuwagen.

2. Die Durchflhrung bruchmechanischer Versuche ist schwierig, weil der Beton
kleine Bruchverformungen aufweist und die Probekdrper vergleichsweise grosse
Abmessungen haben, was zu grossen Probekorpersteifigkeiten fihrt. Unterschied-
lichste Versuchsmethoden wurden denn auch fir verschiedenartige Studien ver-
wendet. Bei einigen Versuchsarten gelang es nicht, stabile Bruchversuche
durchzufithren. Dies hat wiederholt zu widersprichlichen Resultaten gefiihrt, was
mit ein Grund ist fir die nur zdgernd einsetzende Anwendung der Bruchmechanik
im Betonbau. Ausserdem erwies sich bisher keine Versuchsmethode als geniigend
einfach und objektiv.

Fir Staumauerbeton mit relativ grossen Zuschldgen sind grosse Probekorper-
abmessungen erforderlich. Gleichzeitig sollten die Probekdrper handlich sein.
Es muss somit eine Prifmethode gefunden werden, bei der die Probekorpermasse im
Vergleich zur Bruchflache gering ist.

3. Bruchmechanische Versuche liefern Materialkenngrdssen wie die Bruchzahigkeit
Kie oder die spezifische Bruchenergie Gf. Fir Normalbeton existierten
mittlerweile eine grosse Anzahl von Versuchswerten. Demgegeniber konnten in der
Literatur keine bruchmechanischen Materialwerte fir Staumauerbeton gefunden
werden.

Die spezifische Bruchenergie Gf allein genlgt nicht, das Bruchverhalten von
Beton vollstandig zu beschreiben. Die Materialentfestigung, ausgedrickt durch
die Spannungs-Rissweite-Beziehung, muss zusatzlich bekannt sein. Diese
Beziehung kann mit Hilfe numerischer Methoden indirekt aus Versuchsdaten
ermittelt werden. :
Bevor aber bruchmechanische Materialkennwerte angewendet werden kdnnen, missen
die EinflUsse von Parametern wie die Versuchsmethode, die Betonart oder die
Probekorperabmessungen bekannt sein.

4. Ein weiterer Grund, weshalb die Bruchmechanik noch nicht in die Praxis
eingeflossen ist, liegt in der noch unbeantworteten Frage, ob das einfachste
Bruchmechanikkonzept, die linear-elastische Bruchmechanik, flir die Untersuchung
von Rissen in Staumauern angewendet werden kann. Einerseits ist dazu die
Kenntnis der bruchmechanischen Materialkenngrdssen noch ungeniigend. Anderer-
seits ist der Einfluss der Bauteilabmessung und der Belastungsart auf das
Bruchverhalten von Bauwerken noch wenig bekannt. Es stellt sich die Frage, wie
Versuchswerte, die mit relativ kleinen Probekdrpern erhalten werden, auf grosse
Bauwerke wie Staumauern Ubertragen werden konnen.

5. Der £Einfluss erdbebendynamischer Belastungen auf das Verhalten des
unarmierten Betons wurde bisher nur wenig untersucht. Bei Erdbeben treten
alternierende Belastungen bei hohen Belastungsgeschwindigkeiten auf. Fir
die Entwicklung méglichst wirklichkeitsnaher Materialmodelle bei der Berechnung
von Bauwerken wie Staumauern unter Erdbeben muss das Materialverhalten bei
seismischen Belastungsbedingungen bekannt sein. Es stellt sich die Frage, wie
sich  Druckvorbelastungen und hohe Belastungsgeschwindigkeiten auf die
Festigkeit und das Verformungsvermdgen von Beton unter Zug sowie auf die
spezifische Bruchenergie und die Materialentfestigung auswirken.



1.3 GLIEDERUNG DER DISSERTATION

Die vorliegende Arbeit gliedert sich nach den im vorhergehenden Abschnitt
geschilderten Themenbereichen:

In Kapitel 2 wird das Bruchverhalten von Beton mit Hilfe einer optischen
Methode beobachtet. Die wichtigsten bruchmechanischen Modelle werden kurz
beschrieben und deren Anwendung bei der Untersuchung von Staumauern mit
Rissen diskutiert.

Vier verschiedene Versuchsmethoden zur Bestimmung der spezifischen
Bruchenergie werden in Kapitel 3 verglichen, wobei ein besonderes Gewicht auf
die Stabilitdt der Bruchversuche gelegt wird. Mit dem Keilspaltversuch wird
eine Versuchsmethode vorgeschlagen, die aus bisherigen Spaltversuchen
entwickelt wurde. Es wird eine Bedingung hergeleitet, mit der bei der Planung
von bruchmechanischen Versuchen die Stabilitdt beurteilt werden kann. Damit
wird ein Einblick in das HWechselspiel 2zwischen der PriUfmaschine, dem
Probekorper, der Versuchsmethode, dem Kontrollparameter und dem Werkstoff
gegeben.

Kapitel 4 beinhaltet Ergebnisse von bruchmechanischen Versuchen bei quasi-
statischer Priifgeschwindigkeit. Die bruchmechanischen Materialkennwerte von
verschiedenen Betonarten, inklusive Staumauerbeton, werden diskutiert. Dabei
wird dem Einfluss der ProbekOrperabmessungen (Grosseneinfluss) auf bruch-
mechanische Kennwerte eine besondere Beachtung geschenkt.

Versuche, bei denen die Probekorper erdbebendhnlichen Belastungen ausgesetzt
wurden, werden in Kapitel 5 erlautert und diskutiert. Die Versuchsergebnisse
werden in einer Form dargestellt, die eine mdglichst direkte Verwendung der
Ergebnisse in Form von Materialgesetzen erlauben soll.

In den beiden letzten Kapiteln werden die Schlussfolgerungen aus den
einzelnen Kapiteln gezogen und zukinftige Forschungsarbeiten vorgeschlagen.

Im Anschluss an das "“Extended Summary" befindet sich eine Liste mit den
wichtigsten Fachausdriicken 1in den drei Sprachen Deutsch, Englisch und
Franzdsisch.
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2 BRUCHMECHANISCHE MATERIALMODELLE FUER BETON

2.1 EINLEITUNG

In diesem Kapitel werden diejenigen Aspekte der Bruchmechanik beleuchtet, die
fir die rechnerische Untersuchung der Rissbildung und der Rissstabilitat
in Betonbauwerken wichtig sind. Die in der Literatur fir Beton verwendete
Bruchmechanik kann in Modelle, die aus der Bruchmechanik flr sprode Werk-
stoffe und Metalle stammen, und in Modeile, welche die Rissprozesszone im
Beton bericksichtigen, unterteilt werden. Die Grundlagen einiger dieser
Bruchmechanikmodelle werden kurz beschrieben und mit dem wirklichen Bruch-
verhalten verglichen. Dabei wird besonders auf die Anwendung dieser
bruchmechanischen Modelle hingewiesen. Die bisherigen bruchmechanischen
Untersuchungen von Staumauern werden zusammengefasst und gewertet. Aus den
Folgerungen wird die theoretische Basis und damit die "Philosophie" fir die
folgenden Kapitel aufgebaut.

Ueblicherweise unterscheidet man in der Bruchmechanik drei Grundbean-
spruchungsarten (Bild 2.1): Normal- (Modus I), Langsschub- (Modus II) und
Querschubbeanspruchung (Modus III). Die technisch weitaus bedeutendste
Beanspruchungsart ist der Modus I, der auch am intensivsten untersucht
wurde. Die folgenden Betrachtungen beschranken sich somit auf den Modus 1
(Normalbeanspruchung).

n o

R
\(./

Bicu z.i: Grundbeanspruchungsarten in der Bruchmechanik. {I. Normal-,
[I: Langsschub-, [II: Querschubbeanspruchung)

2.2 MODELLE AUS DER BRUCHMECHANIK FUER SPROEDE WERKSTOFFE UND METALLE

2.2.1 Linear-elastische Bruchmechanik

Die Grundlage der Bruchmechanik wurde in den frihen 30-er Jahren fir "spridde”
Werkstoffe wie Glas gelegt. Die Anwendung der Bruchmechanik und die
Forschungstdtigkeit erfolgte dann aber hauptsdachlich auf dem Gebiete der
metallischen Werkstoffe. Im Betonbau wurde anfanglich viel wvon den
Erfahrungen und den Forschungsresultaten der Bruchmechanik fiur Metalle ausge-
liehen. In diesem Abschnitt werden Modelle erwdhnt, die vorwiegend aus der
Bruchmechanik fur sprode Werkstoffe und Metalle stammen und fur den Beton
verwendet wurden. Eine detaillierte Beschreibung dieser Modelle kann

beispielsweise in [2.8, 2.9] gefunden werden.



-8 -

Die linear-elastische Bruchmechanik (LEBM) gilt fir ideal sprdde Werkstoffe,
die sich elastisch verhalten und nahe der Rissspitze eine vernachlassigbar
kleine Zone mit irreversiblen Verformungen aufweisen. Beim Sprddbruchkriterium
von Griffith wird die beim Risswachstum freiwerdende elastische tnergie 1im
angerissenen Korper mit der Oberfldchenenergie y des Werkstoffes verglichen.
Fir den ebenen Spannungszustand lauten die verschiedenen Formulierungen dieses
Stabilitatskriteriums:

o= /26 L JEGIc | Kic (2.1)
asy a*Y /oaeyY

mit a: Risslange
Y: Rissformfaktor
E: ETastizitatsmodul

Die Formulierung Uuber den Begriff der Energiefreisetzungsrate G (oder
Risserweiterungskraft) geht auf Irwin zurlick und ermdoglichte eine bessere
Anpassung an die Bruchvorgdnge in sproden, hochfesten Stahlen: Energieanteile,
die vor allem fir plastische Deformationsprozesse in der unmittelbaren Ndhe der
Rissspitze bendtigt werden, sind beriicksichtigt. Die kritische Energiefrei-
setzungsrate Gj. ist ein Materialkennwert, der die Energiefreisetzung pro
Einheit erzeugte Bruchoberfldche bei Rissfortschritt beschreibt.

Fiir die Rissausbreitung ist der Spannungszustand im Bereich der Rissspitze von
Bedeutung. Die Spannungsintensitdt K beschreibt das elastische Spannungs-
feld in der Umgebung der Rissspitze (Bild 2.2). (Der Index I gibt an, dass die
Spannungsintensitat zum Rissoffnungsmodus I gehdrt.) Falls in einem Bauteil die
Spannungsintensitdt den kritischen Wert Kj. und damit den Materialwiderstand
erreicht, breitet sich der Riss aus. Kic. wird als Bruchzghigkeitswert
bezeichnet und ist flr die technische Anwendung von grosserer Bedeutung als

Glc.

chy
{i

,,J R

BILD 2.2: Spannungskonzentration an der Rissspitze in einem linear-elastischen
Werkstoff

Bei der Anwendung der LEBM wird davon ausgegangen, dass K¢ und Gj.
Materialkenngrdssen sind und folglich nicht von Riss- oder Bauteilgrdssen
abhangen. Diese Materialwerte mi'ssen korrekt und 2zuverldssig bestimmt werden
kgnnen. Fiir die Bestimmung von Kic und G]c wurden verschiedene Versuchs-
methoden vorgeschlagen (Bild 2.3). Die gebrduchlichsten Probekdrper sind der
Orei-Punkt-Biegeversuch, der Vier-Punkt-Biegeversuch, der Kompakt-Zugversuch
sowie der Doppelkragarm-Balkenversuch (double cantilever beam test) (Bild
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2.3a2. In der Literatur findet man fir Beton Kj.-Werte zwischen 5 und 70
N/mm®”2 und Gy -Werte zwischen 5 und 36 N/m [2.10].

In verschiedenen Arbeiten wird berichtet, dass Kic und G von der
Probekdrpergrosse abhdngen. Auch fir relativ grosse Probekorper mit
Ligamentlangen (Abmessung der Bruchfldche in Rissfortschrittsrichtung) von
bis zu 1 m (Bild 2.3b-e) nahm die Bruchzdhigkeit KJ. mit zunehmendem
Rissfortschritt zu [2.19]. Erst fir sehr grosse Probekdrperabmessungen sollen
die Kj.-Werte konstant werden [2.11]; fir Biegeversuche miisste die Balken-
hohe grosser als 2-3 m sein. Bei Versuchen mit sehr grossen Doppelkragarm-
Probekorpern mit einer Linge von 3.5 m (Bild 2.3a) [2.12] konnte ein
Kic-Wert ermittelt werden, der unabhangig von der Rissliange war. Dieser
Wert variierte zwischen 63 und 73 N/mm®/<.

300

a)

Vorspannung

b) c)

BILD 2.3: Probekdrper zur Bestimmung von Kic und Gic von Beton.
(a) aus [2.12], b)-e) aus [2.19])
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2.2.2 Nicht-lineare Bruchmechanik

Fir Werkstoffe mit einer grossen Zone irreversibler Verformungen ist die
linear-elastische Bruchmechanik streng genommen nicht mehr glltig. Deshalb
wurden neue Bruchmodelle entwickelt, welche die plastische Zone in der
Ungebung der Rissspitze in Metallen mitberiicksichtigen. Bei Versuchen mit
Probekdrpern aus Beton konnte ein stabiles Risswachstum vor dem eigentlichen
Moment der "Instabilitdt" beobachtet werden. Dieses Verhalten wurde durch die
Existenz einer "plastischen” Zone im Beton erklart.

Das stabile Risswachstum vor Erreichen der "Instabilitdt" kann beispielsweise
mit der Komplianz-Methode, die in [2.13] fiir Beton angewendet wurde, erfasst
werden. Trotz Korrekturen fir das stabile Risswachstum wurde dennoch eine
Abhangigkeit des Kj.-Wertes von der Probekdrpergrdsse und der Risslange
festgestellt.

Verschiedentlich wurde auch die "Rissdffnungsverschiebung" (crack opening
displacement COD) als Bruchkriterium verwendet (8ild 2.4). Da darunter im
allgemeinen die Aufweitung der Risszone verstanden wird, nennt man sie auch
"Rissspitzen-Oeffnung" (crack-tip opening displacement CTQOD). Ein kritischer
CTOD.-Wert wird als Materialkennwert und damit als Kriterium flr den
weiteren Rissfortschritt betrachtet. Es ist jedoch schwierig, den CTOD-Wert
experimentell eindeutig 2u bestimmen. Deshalb wird oft die "Rissmund-
Oeffnung" (crack mouth opening displacement CMOD), die einfach gemessen
werden kann, verwendet. :

F

BILD 2.4: Rissoffnungsverschiebung als Bruchkriterium.

Fir Werkstoffe wie Stahl wurde festgestellt, dass der Kjc-Wert mit
zunehmendem Risswachstum anwdchst. Dies hat zur EinflUhrung eines Kg-Faktors
gefiihrt, der vom Rissfortschritt abhdngt. Kurven, die diese Beziehung
aufzeigen, werden KR- oder R-Kurven genannt (Bild 2.5). Diese Methode
basiert jedoch auf "der Beobachtung des Risswachstums und setzt eine genau
definierte Rissspitze voraus.

K, a
Ky
Kq (@)
) 1
Klé h::a1
jox
v ]

BILD 2.5: Schematische Darstellung der KR-Kurve.
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Das Zwei-Parameter-Modell von Jeng & Shah [2.14] beriicksichtigt das Riss-
wachstum, das vor Erreichen der Maximallast auftritt. Das Modell verwendet
die kritische Rissspitzendffnung (crack tip opening displacement) CTOD.
zusammen mit der kritischen Spannungsintensitdt Kj. als Material-
kenngrdssen. Der Rissfortschritt erfolgt, wenn die Spannungsintensitat und
die Rissoffnung an der anfanglichen Rissspitze ihre kritischen Werte
erreichen. Die Maximallast wird iterativ berechnet, indem der Rissfortschritt
S0 2Zu bestimmen ist, dass die beiden oben genannten Bedingungen erf(llt
werden. Das Zwei-Parameter-Modell wurde durch Versuche iiberprift. Dabei
konnte festgestellt werden, dass das vorgeschlagene Bruchkriterium unabhangig
von der Probekdrpergrosse war.

2.2.3 Diskussion

Das Ziel der Bruchmechanik besteht darin, Bedingungen fir das Fortschreiten
eines Risses aufzustellen. Dies wird bei bruchmechanischen Modellen fiir
sprode Werkstoffe und Metalle mit Bruchkriterien erreicht, die sich im
wesentlichen auf der genauen Kenntnis des Ortes der Rissspitze im Material
abstutzen. Im Beton kann aber die Rissspitze - wie im ndchsten Abschnitt noch
gezeigt werden wird - nicht genau lokalisiert werden.

Folglich kann die Bruchmechanik fir sprdde Werkstoffe und Metalle, die auf
dem Studium der Stabilitdt an der Rissspitze basiert, nie streng auf Beton
angewendet werden. DOennoch kénnen aber diese Modelle unter Umstanden als
verniinftige Naherungen gebraucht werden.. Diese Ndherungen sind umso besser,
je kleiner die Bruchzone im Verh&ltnis zur Bauteilabmessung ist. Sie scheinen
aber nur im Fall von grossen Bauwerken wie Staumauern sinnvoll zu sein. In
Kapitel 4.5 wird auf die Frage der Anwendbarkeit der 1linear-elastischen
Bruchmechanik bei der Berechnung von Staumauern eingegangen.

In der Anfangszeit der Betonbruchmechanik wurden die Modelle aus der damals
schon relativ weit fortgeschrittenen Bruchmechanik flr sprdde Werkstoffe und
Metalle ubernommen. Die Anwendung dieser Modelle flhrte jedoch zu teilweise
unbefriedigenden Ergebnissen. Es konnte festgestelit werden, das sich Beton
nicht - wie urspringlich angenommen - "“sprode" verhalt. Der Schlissel zu
wirklichkeitsngheren bruchmechanischen Modellen musste somit in der Unter-
suchung des Bruchverhaltens von Beton liegen. Im ndchsten Abschnitt wird der
Bruchvorgang im Beton beschrieben und mit demjenigen anderer Werkstoffe
verglichen.

Bemerkung:

Der Einfluss der Dickenabmessung auf bruchmechanische Materialkennwerte ist
gering [2.7, 4.17, 4.20], weil die Rissbildung im Beton - im Gegensatz zum
Fliessen in Metallen - nur zu einer kleinen Querkontraktion des Materials
fuhrt. Ausserdem hat Beton eine relativ kleine Querdehnzahl. Der Einfluss des
mehrachsigen Spannungszustandes im Bereich der Rissspitze ist gering, weil
die zweiachsige Zugfestigkeit gleich gross ist wie die einachsige Zug-
festigkeit [2.37]. Damit kann davon ausgegangen werden, dass fir Beton kein
wesentlicher Unterschied zwischen dem ebenen Dehnungs- und dem ebenen
Spannungszustand besteht. Rissprobleme konnen in der Regel in 2zwei
Dimensionen betrachtet werden.
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2.3 BRUCHVORGANG IM BETON

2.3.1 Bruchverhalten verschiedener Werkstoffe

Die Umgebung eines Risses in einem Werkstoff kann allgemein in einen linear-
elastischen Bereich (E), in eine nicht-lineare Zone (N) und in eine Riss-
prozesszone (R) eingeteilt werden (Bild 2.6). Die Abmessungen dieser Zonen
sind von Werkstoff zu Werkstoff verschieden. Bei einem Werkstoff wie Glas
sind die Rissprozesszone und die nicht-lineare Zone klein. Das Material
verhdlt sich bis zum Versagen weitgehend elastisch. Beim Bruch von Stahl
dagegen spielt das plastische Fliessen des Werkstoffes, das dem eigentlichen
Bruch vorangeht, eine bedeutende Rolle. Bevor es 1lokal zum weiteren
Rissfortschritt kommt, bleiben die Spannungen an der Rissspitze konstant oder
nehmen mit 2zunehmender Verformung (Materialverfestigung) zu. Das “Fliessen*®
des Stahls ist aus dem einfachen Zugversuch ersichtlich: Nach Ueberschreiten
der Elastizitdtsgrenze tritt zundchst ein "Fliessplateau" auf;. grosse
Verformungen bei gleichzeitig zunehmenden Spannungen ermdglichen dann eine
hohe Energieabsorption (Bild 2.7a). Metalle weisen in der Regel in der
Umgebung der Rissspitze grosse plastische Verformungen und damit eine grosse
nicht-lineare Zone auf.

a) b) c)
Glas Stahl Beton
(sprod) o lduktil) o
E € N E N
R 4ll”l’/ﬂl',
>—L m
N 77
R R
v v J y

E : linear-elastisches Verhalten N : nicht-lineares Verhalten
R : Rissprozesszane

BILD 2.6: Schematische Beschreibung des Materialverhaltens in der Umgebung
der Rissspitze von drei verschiedenen Werkstoffen, nach [2.1].

Dass sich der Bruchvorgang im Beton stark von demjenigen der Metalle unter-
scheiden muss, geht allein schon aus dem vollstandigen Spannungs-Dehnungs-
Diagramm fir Beton hervor, das im dehnungsgesteuerten Zugversuch aufgenommen
wird (Bild 2.7b). Im Gegensatz zu den Metallen ist der Bereich des nicht-
linearen Verhaltens vor Erreichen der Maximalspannung relativ klein. Hingegen
ist der Bereich des abfallenden Astes, wo mit zunehmender Verformung die
Spannungen abnehmen, sehr ausgeprdgt. dJe nach Spannungsfeld kann jedoch
sowohl die nicht-lineare Zone als auch die Rissprozesszone gross sein im
Vergleich zu den Probekdrperabmessungen (Bild 2.6c).
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a) b)
G STAHL Fe 360 G BETON T o
[vimen’] [vme]
210+ 24 ¢
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BILD 2.7: Vollstandige Spannungs-Dehnungs-Diagramme im dehnungsgesteuerten,
einachsigen Zugversuch (schematisch) fir a) Stahl und b) Beton.

Die Spannungsabnahme bei zunehmender Verformung wird als Materialentfestigung
bezeichnet. Sie wird durch die Bildung von Mikrorissen verursacht. Diese
Mikrorisse vereinen sich in einer engen Zone, der Rissprozesszone, die bis zu
einer bestimmten Aufweitung noch Last dUbertragen kann. Das Ende der
Spannungsibertragung ist gleichbedeutend mit dem Auftreten eines diskreten
Risses. Das Zusammenwachsen von Mikrorissen bis zur Bildung des diskreten
Risses erfordert Energie, die sogenannte Bruchenergie. Dabei ist der Anteil
derjenigen Energie, die bei der diffusen Mikrorissbildung an der Rissfront
dissipiert, klein verglichen zur Energie, die zur Bildung des diskreten
Risses verbraucht wird [2.2].

Gemdss linear-elastischer Bruchmechanik existiert an der Rissspitze eine hohe
Spannungskonzentration (Bild 2.2). In einem Material mit einer Rissprozess-
zone werden jedoch diese Spannungen 2ur Spitze des diskreten Risses hin
abgebaut. Das Spannungsmaximum (Zugfestigkeit) befindet sich wvor der
eigentlichen Rissspitze. Folglich gibt es keine klar definierte Rissspitze,
sondern eine Zone, innerhalb welcher die Spannungen mit zunehmender
Verformung abnehmen. Dies ist schematisch in Bild 2.8 dargestellt.

%(’ elastisches SPANNUNG @

Verhalten

nicht-lineares l
Verhalten 2¥{¥
Dehnungs-

entfestigung

,ft

RISS-
PROZESS-
ZONE

Lokslisierung
der Verformungen

Ende der
Spannungsiibertragung
DISKRETER RISS

BILD 2.8 Schematische Darstellung der Umgebung an der Rissspitze in einem
Koérper aus Beton.
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2.3.2 Experimentelle Bestimmung der Rissprozesszone im Beton

Die Bildung und die Ausbreitung eines Risses erfolgt innerhalb eines engen
Bandes in der Rissprozesszone. Die Ausdehnung dieser Rissprozesszone kann
ausgemessen werden. Jedoch stellt dies eine schwierige experimentelle Aufgabe
dar, weil die Verformungen lokalisiert sind. Folglich konnen Dehnmessstreifen
nicht verwendet werden, denn sie liefern nur einen Durchschnittswert der
Verformungen Uber ihre Basisldnge. Andere Methoden, wie die Ubliche
Spannungsoptik, sind nicht geniigend empfindlich.

2.3.2.1 Experimente von Cedolin et al.

Cedolin et al. [2.2] entwickelten einen experimentellen Aufbau, bei dem die
Moiré-Interferometrie mit Laserlicht eingesetzt wurde, um das Verformungsfeld
an der Aussenflache eines Probekorpers unter Zugbelastung zu bestimmen. Es
wurden sowohl ungekerbte als auch gekerbte Zugprobekorper (Bild 2.9a)
untersucht.

Das Dehnungsfeld bei Erreichen der maximalen Zugkraft (Bild 2.9b) zeigt ein
stabiles Risswachstum, das sich bis in die Probekdrpermitte hinein ausgedehnt
hat. Die lokale Spannungs-Dehnungs-Beziehung ist nicht-linear. Als maximale
Dehnung im horizontalen Schnitt wurde ein Wert von 0.7 % gefunden. Nach
Ueberschreiten dieses Wertes sind die Verformungen so stark lokalisiert, dass
sie nicht mehr von einem scharfen Riss unterschieden werden konnten. Dies
wurde als Beginn der Materialentfestigung interpretiert. Die Dehnungsver-
teilungen in den horizontalen Schnitten B-B und C-C (Bild 2.9¢) deuten auf
eine Entlastung des Materials ausserhalb der schmalen Rissprozesszone hin. Im
Schnitt C-C ist die Dehnung unmittelbar ausserhalb der Rissprozesszone Null.
Dies bedeutet, dass keine Normalkraft mehr zwischen den beiden Risseiten
Ubertragen wird.

/ T
a) ! b)

€ ho

3
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BILD 2.9: Ausgewertete Moiré-Interferometrie-Aufnahme einer Rissprozesszone,
aus  [2.2]. (a: gekerbter Probekgrper, b: Linien gleicher
Dehnungen, c¢: Dehnungsverteilung in horizontalen Schnitten,
d: Dehnungsverteilung in Querrichtung)

6ftnung

2.3.2.2 Experimente am IMAC

Das 'Laboratoire de mesure et d'analyse des contraintes et déformations
(IMAC)' an der ETH Lausanne hat verschiedene optische Methoden zur
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Beobachtung von Rissvorgdngen entwickelt [2.3]. Diese Methoden beruhen im
wesentlichen auf dem Moiré-Effekt, d.h. das Bild eines Lichtrasters wird mit
einem Referenzraster superponiert, was zu Interferenzerscheinungen (Moiré-
Fransen) flhrt. Die experimentelle Bestimmung der Rissprozesszone im Beton
ist Gegenstand laufender Forschungsarbeiten im Rahmen einer gemeinsamen
Forschungsarbeit am IMAC und am LMC. Dabei wird die Ausdehnung der Riss-
prozesszone in Keilspaltprobekorpern (siehe Kap. 3) aus Mortel und Beton
ermittelt. Im Gegensatz zu Cedolin et al., die Probekdrper im einfachen Zug
untersuchten, wird hier ein Probekdrper unter Biegung betrachtet. Erste
Ergebnisse dieser Forschungsarbeit sind in [2.4] beschrieben.

Die optische Methode verwendet die Moiré-Interferometrie und die holo-
grafische Interferometrie, die sich gut fir die Aufnahme von grossen Flachen
eignen. Im Vergleich zur Methode von Cedolin et al. liefert die vorliegende
Methode ahnliche Informationen, erreicht jedoch eine hohere Empfindlichkeit.

Die scheibenfdrmigen Keilspaltprobekdrper (20x20x4 cm) aus Martel mit einem
Grosstkorn von 3 mm weisen eine geschliffene Oberflache auf, die einen Quer-
schnitt im Innern eines Betonprobekdrpers reprdsentiert. Bild 2.10a zeigt die
photografische Aufnahme des Moiré-Bildes (Hologramm) auf dem Probekdrper kurz
vor Erreichen der maximalen Spaltkraft. Darauf ersichtlich sind die
Moiré-Fransen gleicher Verschiebungen, die in der Probekdrperebene in
horizontaler Richtung (x-Richtung) durch den Belastungszustand verursacht
werden. Die Differenz der Verschiebung As zwischen zwei Fransen entspricht
ungefdhr der halben Wellenldnge der verwendeten Laser-Lichtquelle, d.h. 0.36
pm (Bild 2.10b). Ausgehend von der Gesamtheit der Fransen werden die
Dehnungswerte e in x-Richtung durch die Ableitung (e=as/ax) ermittelt. Dies
flhrt zu Kurven gleicher Dehnungen (Iso-Dehnungen) (Bild 2.1la). Mit dieser
Information 1ist man 1in der Lage, die Dehnungsverteilung parallel oder
senkrecht zur Fortschrittsrichtung der Rissprozesszone aufzuzeichnen (Bild
2.11b).

Das ausgewertete Moiré-Bild (Bild 2.1la) kann wie folgt interpretiert werden:
Der spatere Bruchquerschnitt mit einer Ligamentldnge von 85 mm ist im wesent-
1ichen durch ein Biegemoment beansprucht. Die Neutralachse befindet sich etwa
55 mm unterhalb der Kerbspitze. Oberhaldb der Neutralachse verhdlt sich der
Werkstoff zundchst linear-elastisch. Weiter gegen die Kerbe zu verringern
sich die Abstdnde zwischen den Iso-Dehnungslinien kontinuierlich, was auf
Dehnungskonzentrationen hindeutet. In einer in x-Richtung ausgedehnten,
elliptischen Zone nehmen die Dehnungen bis zu einem Dehnungswert zu, bei dem
die Zugfestigkeit erreicht wird. (Dieser Dehnungswert konnte nicht mehr
ermittelt werden. Er diirfte aber in der Grgssenordnung von 0.1 % liegen, was
gut mit Dehnungswerten Ubereinstimmt, die im. einfachen Zugversuch bei
Erreichen der Maximalspannung gemessen werden.)

Nach Ueberschreiten der Maximaldehnung beginnt der Bereich der sich
entfestigenden Materialzone, die als Rissprozesszone bezeichnet wird. Die
Rissprozesszone kann in eine elliptische Zone und in ein schmales Band
unterteilt werden.

In der elliptischen Zone verh3dlt sich das Material als Kontinuum: Die
Rissaufweitung 7st kTein und relativ hohe Dehnungswerte ausserhalb dieser
Zone deuten auf hohe Spannungen hin.

Im schmalen, in die Kerbe ausmindenden Band sind die Fransen so dicht, dass
sie nicht mehr unterschieden und damit auch nicht mehr ausgewertet werden
konnen (Bild 2.10a). Die Verformungen (Rissaufweitung) sind sehr gross. Drei
Mikrorisse konnen entlang des schmalen Bandes entdeckt werden. Als Folge
dieser Mikrorisse entlastet sich das Material ausserhalb des Bandes. An der
Aussenseite der leicht schiefen Rissprozesszone treten 1lokal relativ hohe
Stauchungswerte auf. Diese Stauchungswerte werden moglicherweise durch Schub-
krdfte entlang der Rissprozesszone infolge Ineinandergreifen der Zuschlags-
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BILD 2.10: a) Photografische Aufnahme des Moiré-Bildes kurz vor Erreichen der
Maximallast. Darauf ersichtlich sind die Fransen gleicher Ver-
schiebungen in horizontaler Richtung.

b) Niveaulinien (Iso-Verschiebungen) der Horizontalkomponente s

der Verschiebungen in der Ebene.
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korner verursacht. Trotz der Prdsenz von Mikrorissen werden also entlang des
schmalen Bandes Spannungen Ubertragen. Mit zunehmender Rissaufweitung nehmen

aber diese Spannungen ab.

Ob sich an der Rissspitze bereits ein diskreter Riss gebildet hat oder nicht,
kann jedoch nicht eindeutig beantwortet werden. Ein Argument gegen die Existenz
eines diskreten Risses besteht in der Tatsache, dass die Maximallast noch nicht
iberschritten wurde. Es stellt sich jedoch die Frage, ob der an der Oberfldche
beobachtete Bruchvorgang auch im Probekdrperinnern auftritt. Es ist ndmlich
denkbar, dass die Front der Rissprozesszone in der Dickenrichtung des
Probekdrpers nicht gerade verlauft und das Material an der Oberflache bereits
ein Stadium nach Ueberschreiten der Maximallast - also mit diskretem Riss -
erreicht hat, wahrend im Innern die Front der Rissprozesszone noch nahe bei der
Kerbe liegt.

2.3.3 Diskussion

Bereits aus dem vollstandigen Spannungs-Dehnungs-Diagramm im dehnungs-
gesteuerten, einachsigen Zugversuch ist ersichtlich, dass sich das Bruch-
verhalten von Beton deutlich von demjenigen der Metalle unterscheidet. Optische
Experimente erlauben, die Rissprozesszone zu bestimmen und so zum Verstdndnis
des Bruchvorganges im Beton beizutragen. Wesentlich ist dabei die Feststellung,
dass sich an der Kerbspitze keine Spannungskonzentration im Sinne der linear-
elastischen Bruchmechanik aufbaut. Bereits vor Erreichen der Maximalkraft
bildet sich eine Rissprozesszone aus. Die maximale Spannung (Zugfestigkeit)
befindet sich im Beispiel des in Bild 2.1la ausgewerteten Keilspaltversuches
etwa 20 mm vor der Kerbspitze. Beton weist eine im Vergleich zur Ligamentldnge
lange Rissprozesszone auf. Bei der Verwendung der Bruchmechanik flr sprdde
Werkstoffe und Metalle, bei denen die Rissspitze genau bekannt sein muss,
ergibt sich die Schwierigkeit, diese Rissspitze zu definieren. Sollite der
Anfang der Rissprozesszaone, die Spitze des diskreten Risses (oder der Kerbe)
oder ein Ort irgendwo dazwischen als Rissspitze betrachtet werden ?

Die Ausdehnung der Rissprozesszone ist im Vergleich zur Probekérpergrdsse
bedeutend. Daraus ergibt sich die Notwendigkeit, neue bruchmechanische Modelle
2u entwickeln, die dem Vorhandensein der Rissprozesszone Rechnung tragen.
Solche Rissprozesszonenmodelle werden im ndchsten Abschnitt diskutiert. Bei der
Anwendung der Rissprozesszonenmodelle stellt sich die Frage, ob die Ausdehnung
der Rissprozesszone auch bei grossen Bauteilabmessungen noch bertcksichtigt
werden muss. Bei der Beantwortung dieser Frage missen zwei Aspekte beachtet
werden:

- Die Ausdehnung der Rissprozesszone ist wahrscheinlich von der "Kornigkeit"
des Betons im Vergleich zur Probekorperabmessung abhangig: Das Entfestigungs-
verhalten eines grobkdrnigen Betons ist ausgepridgter als dasjenige eines
feinkdrnigen Betons. Mit zunehmender Bauteilabmessung nimmt jedoch das
Verhdltnis zwischen dem Grdsstkorndurchmesser und der Bauteilabmessung ab.

- Die Dehnungsverteilung im Ligament und damit die Ausdehnung der Rissprozess-
zone hdangt von der Beanspruchungsart und von der Probekdrpergrdsse ab. Bei
Biequng ist die Dehnungsverteilung im linear-elastischen Fall dreiecks-
fdrmig. Diese Dehnungsverteilung ist unabhangig von der absoluten Grosse des
Ligamentes; d.h. je grdsser die Ligamentlange, umso grosser misste auch die
Abmessung der Rissprozesszone sein. Dies wird durch Versuche an biege-
beanspruchten Betonplatten mit Abmessungen von 3 x 3.5 x 0.12 m bestdtigt,
bei denen eine Rissprozesszone einer Linge von 10 cm gemessen wurde [2.20].
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2.4 RISSPROZESSZONENMODELLE

2.4.1 Das fiktive Rissmodell

Um das Bruchverhalten von Beton wirklichkeitsnaher zu beschreiben, wurden
neue Bruchmodelle entwickelt. Sie basieren nicht auf einem globalen
Bruchkriterium, sondern sie sind fadhig, den Rissfortschritt und die damit
einhergehende Materialentfestigung zu modellieren. Mit den Rissprozesszonen-
modellen kann ein stetiger Uebergang vom Kontinuum zu einem diskontinuier-
lichen, total gebrochenen Medium erfasst werden.

Das fiktive Rissmodell wurde von Hillerborg und seinen Mitarbeitern [2.15,
2.16] entwickelt. Die Ideen dieses Modelles kdnnen am besten anhand eines
dehnungsgesteuerten Zugversuches gezeigt werden, bei dem die vollstandige
Spannungs-Dehnungs-Kurve einen abfallenden Ast bis hinunter auf Null aufweist
(Bild 2.12).

1]
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Bruchzone
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BILD 2.12: Vollstandiges Spannungs-Dehnungs-Diagramm im dehnungsgesteuerten
Zugversuch, aus {2.151

Die Verformung des Probekdrpers wird an 2zwei Orten gemessen, entlang der
Geberlangen A und B mit den entsprechenden Resultaten wie sie in Bild 2.12
dargestellt sind. Unter Annahme eines homogenen Probekérpers mit konstanter
Querschnittsflache stimmen die Kurven A und B Uberein, bis die Maximallast
erreicht wird. Bei weiterer Verformungszunahme bildet sich irgendwo im Probe-
korper eine Bruchzone, die eine begrenzte Breite in Spannungsrichtung hat.
Mit zunehmender Aufweitung dieser Bruchzone nehmen die Spannungen bei
entsprechender Entfestigung des Materials ab (Kurve A). Die Verformung
lokalisiert sich in der Bruchzone. Die abnehmende Spannung fihrt zu einer
Abnahme der Verformungen ausserhalb der Bruchzone gemdss der Entlastungskurve
im Spannungs-Dehnungs-Diagramm (Kurve B). Es kann sich keine zusdtzliche
BruchzZone mehr bilden.

In Bild 2.12 wird angenommen, dass sich die ganze Bruchzone innerhalb der
Geberlange A befindet. Die Verformungen innerhalb der Geberlange B kdnnen
durch eine Spannungs-Dehnungs-Kurve inklusive Entlastungsast beschrieben
werden. Die Verformung innerhalb der Geberladnge A enthdlt auch die Aufweitung
der Bruchzone. Diese Aufweitung der Bruchzone ist die Differenz zwischen den
abfallenden Aesten A und B.



- 20 -

Die Verformungen des Probekorpers konnen so mit Hilfe von zwei Diagrammen

beschrieben werden, namlich :

- mit einem Spannungs-Oehnungs-Diagramm fir die Bereiche ausserhalb der
Bruchzone, und

- mit einem Spannungs-Rissweite-Diagramm fir die Bruchzone.

Die Breite der Bruchzone ist in dieser Betrachtung nicht enthalten. Es kann
die Annahme getroffen werden, dass die Bruchverformungen lokalisiert sind und
die Breite der Bruchzone gleich der Rissaufweitung ist. DOie Bruchzone kann
dann als "verbindender" Riss der Weite w gedeutet werden, d.h. der Riss kann
- gemdss o-w-Kurve - immer noch Spannungen Ubertragen. Der "verbindende”
Riss, der als vereinfachte Beschreibung eingefihrt wurde, ist kein wirklicher
Riss. Er wird deshalb fiktiver Riss genannt und stellt die Hauptidee des
fiktiven Rissmodelles dar.

Gemass fiktivem Rissmodell wird wahrend des Zugversuches innerhalb und
ausserhalb der Bruchzone Energie zur vollstdndigen Teilung des Probekdrpers
verbraucht: Die Energieabsorption ausserhalb des fiktiven Risses wird als
Produkt aus Probekorpervolumen mal Fldche unter der o-e-Kurve bestimmt. (Fir
ein linear-elastisches Material ist diese Energieabsorption gleich Null.) Die
im fiktiven Riss absorbierte Energie wird durch die Flache unter der
o-w-Kurve beschrieben. Diese Energie, dividiert durch die projizierte
Querschnittsflache wird spezifische Bruchenergie Gf genannt. Gf ist die
Energiemenge (pro Einheit Bruchflache), welche fir die vollstdndige Teilung
der Rissoberflachen aufgewendet wurde. Die spezifische Bruchenergie Gf und
die Form des Spannungs-Rissweite-Diagrammes sind Materialkennwerte.

Mit dem o-e- und dem o-w-Diagramm sind alle Materialkenngrdssen zur
Beschreibung des Versagens von Beton definiert: die Zugfestigkeit fy, der
Elastizitatsmodul E und die spezifische Bruchenergie Gf. Diese Werte kdnnen
nun zur sogenannten charakteristischen Ldnge kombiniert werden [2.15, 2.16]:

lch = EeGp / fy2 (2.2)

Die charakteristische Lange ist eine Materialkenngrdsse, die keine direkte
physikalische Bedeutung hat. Sie erlaubt aber, verschiedene Betonarten zu
vergleichen. Je grdsser die charakteristische Lange, umso ausgepragter ist
die Materialentfestigung des Werkstoffes.

Die Herleitung der charakteristischen Lange geht auf das Stabilitdtskriterium
der linear-elastischen Bruchmechanik zurilick. Gleichung 2.1 wird nach der
Rissgrdsse aufgeldst:

E - GIC
asyY =___z___ (2.3)
oS¢
Wird in (2.3) die kritische Energiefreisetzungsrate Gic durch Gf und die
kritische Zugspannung o, durch fi ersetzt, so erhdlt man den Ausdruck fir
die charakteristische Lange (Gleichung 2.2).

Bemerkung:

An dieser Stelle sei auf den Unterschied 2zwischen Gi. und Gf hingewiesen:
Die kritische Energiefreisetzungsrate Gjc aus der LEBM bezeichnet den
Energieverbrauch pro Einheit Rissfldche, wenn der Riss an der Rissspitze
fortschreitet. Es ist die Energiemenge, die zur Bildung einer Einheitsriss-
fldche notwendig ist. Gjc ist folglich streng genommen nur flr linear-
elastische Werkstoffe definiert. Fir andere Werkstoffe ist Gy immer eine
Ngherung. Die spezifische Bruchenergie Gf ist im Prinzip fir alle
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Werkstoffe definiert. Der Gp-Wert enthdlt auch einen Energieanteil, der
nicht zur Erzeugung der eigentlichen Bruchfldche verbraucht wird, sondern in
den anliegenden Bereichen dissipiert; Gg ist somit immer grosser als
G]c und erst bei Tlinear-elastischen MWerkstoffen entspricht Gic dem
Gp-Wert. Das Verhdltnis Gy./GF gibt somit einen Hinweis, wie gut der
Bruch eines Probekdrpers = durch die linear-elastische Bruchmechanik
beschrieben wird. Je mehr sich Gj./GrF dem Wert 1 ndhert, desto besser ist
das Modell der LEBM.

Das Verhdltnis G[./GF nimmt mit abnehmendem Grosstkorndurchmesser zu. Bei
Versuchen mit Drei-Punkt-Biegebalken einer Hohe von 100 mm wurden folgende
G1./Gp-Werte gefunden: 0.20 fir einen Beton mit einem 16mm-Grdsstkorn,
0.28 fir einen Beton mit einem Smm-Grosstkorn [4.11] und 0.35 fur Mortel
[4.13]. Mit zunehmender Probekdrperabmessung steigen die G./GF-Werte
an. Fur Orei-Punkt-Betonbiegebalken (16mm-Grasstkorn) einer Hohe von 800 mm
betrug das Verhdltnis 0.48 [4.13].

Das fiktive Rissmodell kann nicht nur zur Beschreibung des Zugversuches,
sondern auch bei komplizierteren Spannungszustanden verwendet werden. Von
erstem Interesse ist dabei die Anwendung bei der Untersuchung der Riss-
bildung und der Rissstabilitdt. Bild 2.13 zeigt schematisch die Spannungs-
verteilung vor einer Kerbe (oder einem Riss) in einem Biegebalken unter
zunehmender Verformung {Durchbiegung). Eine Bruchzone hat sich entwickelt,
die durch den fiktiven Riss beschrieben wird.
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BILD 2.13: Spannungen in der Umgebung des Risses vor und nach dem Riss-
wachstum, nach [2.153

-

Im Bereich des fiktiven Risses gilt die Beziehung zwischen Spannung und
Rissweite gemdss der Spannungs-Rissweite-Kurve. Ueberall ausserhalb des
fiktiven Risses ist die o-e-Beziehung gililtig. Mit zunehmender Verformung
nehmen die Spannungen vor dem fiktiven Riss zu. Es wird angenommen, dass
keine Spannung grdsser als die Zugfestigkeit sein kann. Sobald die Spannung
die Zugfestigkeit erreicht, bewirkt jede Verformungszunahme ein Weiterwachsen
des fiktiven Risses. Die Spannung an der Spitze des fiktiven Risses ist somit
gleich der Zugfestigkeit, solange der fiktive Riss noch weiterwachsen kann.

Das fiktive Rissmodell liefert keine analytischen Ldsungen fir Rissprobleme.
Es wird zusammen mit numerischen Methoden angewendet. Bisher wurden alle
Berechnungen mit Hilfe der finiten Element Methode (FEM) ausgefihrt. Mit
dieser Methode ist es einfach, dem Wachstum des fiktiven und wirklichen
Risses den Elementseiten entlang zu folgen (Bild 2.14). Die Elemente werden
getrennt, und in den Knoten werden Krdfte in Funktion des Abstandes zwischen
zwei Knoten gemdss der o-w-Beziehung eingefihrt.
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BILD 2.14: Numerische Modellierung des fiktiven Risses mit Hilfe der
finiten Element Methode

Als Grenzen und Problempunkte des fiktiven Rissmodelles miissen erwahnt
werden:

- Die experimentelle Bestimmung der wirklichen Spannungs-Rissweite-Kurve mit
Hilfe des dehnungsgesteuerten, einfachen Zugversuches stellt hohe
Anforderungen an die Versuchsdurchfihrung.

- Das fiktive Rissmodell ist gut geeignet, einen einzelnen, diskreten Riss zu
behandelin. Diskrete Risse treten in unarmierten Betonbauwerken auf. Im
armierten Betonbau bilden sich viele, fein verteilte Risse. Die numerische
Behandlung einer diffusen Rissbildung ware sehr aufwendig.

2.4.2 Das Rissband-Modell

Bas "Rissband”-Modell (blunt crack model) wurde urspriinglich von Bazant und
seinen Mitarbeitern fiur Beton erarbeitet [2 1, 2.17]. Das Rissband-Modell
beruht auf der Annahme, dass der Bruch in einem heterogenen Material als Band
von parallelen, dicht verteilten Mikrorissen mit einer “stumpfen" (blunt)
Front modelliert werden kann. Die Breite dieser Bruchzone hat einen

bestimmten Wert. Diese Modellierung wird wie folgt begriindet [2.1]: ’

- Die Verteilung der Spannungen und Dehnungen uUber Distanzen kieiner als
mehrere Grosstkorndurchmesser hat keine physikalische Bedeutung. (In der
Bauwerksanalyse, also auf dem Makroniveau, hat es keinen Sinn, finite
Elemente kleiner als mehrere Grosstkorndurchmesser 2zu gebrauchen.) Unter
Annahme eines homogenen Kontinuums ist es sinnlos, Spannungskonzentrationen
innerhalb eines reprdsentativen Volumens kleiner als mehrere Grosstkorn-
durchmesser zu betrachten.

- Der Rissweg im Beton ist nicht glatt, sondern gewunden. Der Riss wandert um
die harten Zuschlagsstoffe und weicht seitlich vom geraden Weg um Distanzen
gleich dem Grdsstkorndurchmesser ab (Bild 2.15).
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BILD 2.15: Der Riss "bewegt" sich innerhalb eines Bandes.

a) wirkliches Rissbild, b) wirkliche und "ausgeglattete"
Spannungen, nach [2.1].

~ Flir ein elastisches Material, in welchem die Spannung an der Rissfront
plotzlich auf Null abfallt, wurde gefunden, dass das singuldre finite
Element und das Rissband-Modell im wesentlichen die gleichen Resultate fir
die Energiefreisetzungsrate ergaben und sehr gut mit der exakten
Elastizitatslosung Ubereinstimmten. Dieses Ergebnis wurde wie folgt
interpretiert: Das Risswachstum hangt hauptsdchlich vom Energiefluss in der
Bruchzone an der Rissfront ab. Dieser Energiefluss ist jedoch eine globale
Eigenschaft der ganzen Struktur und wird nur wenig von der Spannungs- und
Dehnungsverteilung nahe der Rissfront beeinflusst.

Gleich wie das fiktive Rissmodell kann das Rissband-Modell nur mit Hilfe von
numerischen Methoden angewendet werden. Dabei werden die Verformungen infolge
Rissbildung iber die ganze Breite des finiten Elementes verteilt (Bild
2.16). Die Steifigkeitsmatrix dieses anfanglich isotropen Elementes wird
durch eine Steifigkeitsmatrix ersetzt, welche ein anisotropes Element
beschreibt, bei dem die Steifigkeit in der Richtung senkrecht zum Riss
reduziert wird. Mit zunehmender Aufweitung der Bruchzone nimmt die Steifig-
keit einer Reihe finiter Elemente entlang des Rissweges ab. Ein Modus I-Riss
mit gekrimmtem Verlauf kann leicht als Zick-Zack Rissband modelliert werden
(Bild 2.16b).

Bei der Anwendung des Rissband-Modelles missen folgende Problempunkte

beachtet werden:

- Es gibt keine experimentelle Untersuchung, wonach ein Entfestigungsband
einer konstanten- Breite und mit einer Uber die Breite gleichfdrmigen
Dehnung auftritt.

- Numerische Studien zeigten, dass in den Risselementen eine "unechte"
Steifigkeit auftrat, was zu verzerrten Rissbildern gefiihrt hat. In der
Folge wurde ein “"shear retention"-Faktor eingefiihrt, welcher der Reduktion
der Schubsteifigkeit von Betonelementen infolge Rissbildung Rechnung tragt.

- Im Gegensatz zum fiktiven Rissmodell erlaubt das Rissband-Modell keine
lokale Rissbildung. Es fiuhrt eine Risszone ein, die Uber eine endliche
Distanz ausgedehnt ist.
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BILD 2.16: a) Numerische Modellierung eines Rissbandes mit Hilfe finiter
Elemente
b) Zick-Zack-Rissband, nach [2.1].

2.4.3 Vergleich der beiden Rissprozesszonenmodelle

Die beiden Rissprozesszonenmodelle beschreiben die Bruchzone unterschiedlich.
Das fiktive Rissmodell modelliert einen diskreten Riss (discrete crack),
wahrend beim Rissband-Modell der Riss iber die Bandbreite "verschmiert" wird
(smeared crack). Der wesentlichste \Unterschied zwischen dem fiktiven
Rissmodell und dem Rissband-Modell besteht jedoch in der numerischen
Modellierung. Der Aufwand einer finiten Element-Rechnung hangt wesentlich
davon ab, ob der Rissweg im voraus angenommen wird oder nicht. Ist der
Rissweg bekannt, wird die Elementmasche so angeordnet, dass der Riss entlang
der Elementgrenzen verlauft. In diesem Fall wird eher das fiktive Rissmodell
verwendet. Ist der Rissweg unbekannt, so wird mit dem Rissband-Modell die
Bruchzone als Steifigkeitsdnderung einer Reihe von finiten Elementen
simuliert. Die Bildung einer neuen Elementmasche, wie sie bei einem diskreten
Riss nach jedem Rissfortschritt notwendig ist, wird dabei vermieden. Die Wahl
zwischen den beiden Modellen wird somit vor allem im Hinblick auf die
Effizienz der Computerberechnung getroffen. Falls systematische Berechnungen
an Probekorpern, bei denen der Rissweg bekannt ist, durchgefiihrt werden
sollen, wird das fiktive Rissmodell verwendet. Bei der Analyse von Bauwerken
ist der Rissweg im allgemeinen nicht bekannt, und es muss in der Regel nur
eine Berechnung durchgefihrt werden. Fiir diesen Fall ist das Rissband-Modell
vorteilhaft.

Bei beiden Rissprozesszonenmodellen wird angenommen, dass ausserhalb des
fiktiven Risses oder des Rissbandes keine Energie dissipiert. Diese Annahme
ist eine Naherung an die Wirklichkeit und wurde wahrscheinlich deshalb
eingefihrt, um die numerische Behandlung zu vereinfachen. Trotzdem sollten
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aber Modelle entwickelt werden, welche die Energiedissipation in
hochbeanspruchten Zonen ausserhalb der Rissprozesszone berlicksichtigen. Denn
diese Modelle kdnnten moglicherweise die Abhdngigkeit der spezifischen
Bruchenergie von der Probekdrpergeometrie erklaren (siehe Kap. 4.4). Ein
numerisches Modell, das zwischen der Bruchenergie flr die eigentliche
Rissbildung und der dissipierten Schddigungsenergie unterscheidet, wurde von
Roelfstra & Wittmann [2.18] entwickelt. Es erlaubte, den Einfluss von
Spannungszusténden und lokalen Schwankungen der Materialeigenschaften auf die
spezifische Bruchenergie bei unterschiedlicher Probekdrpergrdsse zu erklidren.

Bemerkung:

Finite Elemente approximieren das physikalische Modell zu einem gewissen Grad
und kdnnen somit die Kenntnis {ber das mechanische Materialverhalten von
Beton nicht verbessern. Dank dem Einbau dieser numerischen Modelle in
Computer-Programme konnen aber quantitative Resultate erhalten werden. Die
Zuverldssigkeit dieser Resultate (und somit der Programme) sollte immer
Uberprift werden, beispielsweise im Hinblick auf die Elementmaschen-
objektivitdt. Eine ~systematische Untersuchung von Bazant & Cedolin [2.1,
2.17] zeigte beispielsweise, dass das Rissband-Modell in bezug auf die
Elementmasche nicht objektiv war und dass ein Energieerhaltungs-Kriterium
anstelle eines Risskriteriums eingefiihrt werden sollte.

2.4.4 Materialwissenschaftliche Modelle

Das fiktive Rissmodell und das Rissband-Modell werden fir die Berechnung von
Betonbauteilen eingesetzt. Es handelt sich also um anwendungsorientierte
Modelle im Ingenieurwesen. Daneben gibt es aber Modelle, mit denen die Bruch-
vorgdnge im Werkstoff unter verschiedenen Belastungsbedingungen simuliert
werden. Mit diesen materialwissenschaftlichen Modellen sollien die Bruchvor-
gange im Beton nicht nur phanomenologisch erklart, sondern auch numerisch
nachvolizogen werden kdnnen. Nachfolgend werden vier Modelle vorgestellt.

Das vielleicht erste Materialmodell zur numerischen Simulation des Rissfort-
schrittes im Beton geht auf Zaitsev & Wittmann [2.21] zuriick. Mit diesem
Modell wird die Rissbildung im Innern eines schianken, zwei-dimensionalen
Betonkdorpers unter Druckbelastung simuliert. In der Zementmatrix werden
statistisch verteilte Poren mit Mikrorissen eingefihrt. An der Grenzschicht
zwischen den Zuschlagskdrnern und der Matrix existieren bereits Mikrorisse.
Die Stabilitat dieser Mikrorisse wird mit Hilfe der linear-elastischen Bruch-
mechanik beurteilt. Der Rissfortschritt wird so modelliert, dass ein Riss
sich je nach Betonart durch die Zugschlige hindurch oder entlang der Grenz-
flache zwischen Korn und Matrix ausbreiten kann. Das Modell kann dazu benutzt
werden, um den Einfluss von Einschlissen, der Porositat und von Mikrorissen
auf das mechanische Verhalten zu studieren.

Beim zwei-dimensionalen Modell von Hu et al. [2.22] wird ein Beton mit 4-, 5-
oder 6-eckigen Zuschligen, die in einer Mortelmatrix eingebettet sind,
modelliert. Bild 2.17 zeigt die Rissbildung im Modell-Beton unter Zugbe-
lastung. Es wird angenommen, dass an der Grenzschicht zwischen dem Mortel und
den Zuschlagskornern Mikrorisse vorkommen. Die Mikrorisse wachsen, falls die
berechnete Spannungsintensitat grodsser ist als die Bruchzdhigkeit an der
Grenzschicht oder im Mortel. Die Risse verlaufen also entweder entlang der
Mortel/Zuschlagskorn-Grenzschicht oder im Mortel senkrecht zur Hauptspannung.
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BILD 2.17: Rissbildung im Modellbeton unter Zugbelastung:
a: Anfangsstadium (mit Mikrorissen an der Grenzschicht zwischen
Korn und Matrix), b: bei Erreichen der Maximallast, c: Dehnungs-
entfestigung, d: kurz vor einem durchgehenden Riss,
aus Hu et al. [2.22].

Das Beton-Modell von Schorn [2.23] ist ein dreidimensionales Fachwerk (Bild
2.18). Das Werkstoffverhalten wird durch die in den Fachwerkstdben wirkenden
Krafte ‘simuliert. Bei der Rissbildung degeneriert das rdumliche Fachwerk,
indem die Diagonalstdbe brechen. Das Modell wurde bisher vor allem verwendet,
um das nicht-lineare Materialverhalten unter einachsiger oder mehrachsiger
Last zu untersuchen.

BILD 2.18: DOreidimensionales Beton-Fachwerkmodell von Schorn [2.23]

Beton kann als Verbundwerkstoff modelliert werden, bei dem die Zuschlags-
korner mit Zementstein umgeben sind. Beim "numerischen Beton" von Roelfstra,
Sadouki & Wittmann [2.24, 2.25, 2.26] wird von dieser Vorstellung
ausgegangen. Dabei wird zunadchst im Computer eine Verbundstruktur erzeugt,
aus der dann eine vorerst grobe und in einem weiteren Schritt schliesslich
eine feine Elementmasche generiert wird (Bild 2.19). Fir die Zuschldge wird
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ein linear-elastisches Verhalten angenommen. Die Grenzschicht zwischen Korn
und Matrix, wo die Rissbildung erfolgt, wird durch spezielle Elemente
modelliert. Die Bedingung fiir das Risswachstum beruht auf einem Zugfestig-
keitskriterium kombiniert mit einem Kriterium, das der Oberflachenrauhigkeit
der Zuschlige Rechnung trdgt. Nach Ueberschreiten der Zugfestigkeit kommt es
zur Materialentfestigung gemdss fiktivem Rissmodell.

Mit dem "numerischen Beton" konnten verschiedene Eigenschaften der Verbund-
struktur wie der Elastizitatsmodul, das Schwinden, das Kriechen oder der
Diffusionskoeffizient vorausgesagt werden. Zudem wurde die Rissbildung
infolge mechanischer Belastungen oder Temperatureinwirkungen simuliert.
Ausserdem konnte das Verhalten des Betons in der 3dusserten Schale, die fiir
die Dauerhaftigkeit des Betons wichtig ist, unter verschiedenen Einwirkungen
simuliert werden.
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BILD 2.19: "Numerischer Beton": Generieren einer zundchst groben, dann
feinen Elementmasche, aus Roelfstra et al. [2.24].

2.5 BRUCHMECHANISCHE BERECHNUNGEN VON STAUMAUERN

Obschon die Bruchmechanik im Betonbau noch relativ jung ist, wurde sie bisher
noch wenig bei der Berechnung von Staumauern mit Rissen eingesetzt. Dies
erstaunt, weil gerade die Staumauern als wichtigste Vertreter der unarmierten
Betonbauwerke immer wieder als ideale Objekte fiir die Anwendung der Bruch-
mechanik im Betonbau betrachtet werden. Nachfolgend werden die wichtigsten
Arbeiten erwahnt.

Die wahrscheinlich erste bruchmechanische Berechnung einer Staumauer wurde
von Chappell & Ingraffea [2.27] im Jahre 1981 verdffentlicht. Fiir die zwei-
dimensionale finite Element (FE)-Rechnung wurde das Rechenprogramm von Saouma
[2.28, 2.29] verwendet, mit dem das Wachstum von diskreten Rissen in Beton-
bauwerken mit Hilfe der linear-elastischen Bruchmechanik simuliert werden
kann. Das Computer-Programm ist durch den interaktiven Programmablauf
charakterisiert, bei dem die mit fortschreitendem Riss notwendige Neu-
generierung der Elementmasche automatisch erfolgt. Das Ziel der Untersuchung
bestand darin, die Rissbildung und den Rissfortschritt vorauszusagen sowie
die Stabilitat des beobachteten Risses zu beurteilen. Bild 2.20 zeigt die
Elementmaschen am Anfang und am Ende der Berechnung und vergleicht die in
Wirklichkeit beobachtete Rissbildung mit dem berechneten Rissweg.



- 28 -

b)

c)

o 66m

— berechneter Riss

O wirklicher Riss

\
BILD 2.20: Elementmaschen am a) Anfang und b) am Ende der Berechnung eines
diskreten Risses in einer Schwergewichtsstaumauer, c) Vergleich

zwischen dem beobachteten und dem berechneten Rissweg,
aus Chappell & Ingraffea [2.27].

Mit dem gleichen Computer-Programm haben Linsbauer, Ingraffea & Rossmanith
[2.30, 2.31] die Rissbildung in einer Bogenstaumauer simuliert. Auf Bild
2.2la ist schematisch der Ursprung und die Ausdehnung der wasser- und
luftseitigen Risse nahe der Staumauerbasis dargestellt. Die Elementmasche
zeigt den mit der Berechnung vorausgesagten, luftseitigen Riss. Die Rechnung
wurde - mangels fehlender dreidimensionaler Bruchmechanikmodelle - ohne
Bericksichtigung der bei Bogenstaumauern wichtigen raumlichen Kraftumlagerung
im Gesamttragwerk bei Rissbildung durchgefihrt.

a) b)

%2.4 mm
Rissspitze

FTTTTVAN A

BILD 2.21: a) Rissbildung in einer Bogenstaumauer, und b) berechneter, luft-
seitiger Riss, aus Linsbauer [2.30].
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Eine Studie Uber die Anwendbarkeit der Bruchmechanik bei der Berechnung einer
Schwergewichtsmauer wurde von Saouma, Ayari & Boggs [2.32] durchgefihrt. Als
spezielle Lastfdlle wurden dabei thermische Einwirkungen sowie Auftriebs-
krafte im Riss berlicksichtigt. Beim Bau der untersuchten Staumauer wurde der
Beton mit Walzen kompaktiert (roller compacted concrete dam); somit musste
der Einfluss der Beton-Anisotropie auf die Rissbildung in der Staumauer
studiert werden. Aus den Berechnungen ging hervor, dass die Rissbildung nur
wenig von der jeweils angenommenen Bruchzdhigkeit K. beeinflusst war.

Linsbauer [2.33] entwickelte ein Verfahren, um die Spannungsintensitat an der
Spitze wasserseitiger Risse in Schwergewichtsmauern in Funktion des Wasser-
druckes im Riss zu erhalten. Mit dieser Methode kdnnen kritische Risslangen
in Abhdngigkeit des Rissniveaus und der Bruchzdhigkeit fiir eine Vielzahl von
Lastbedingungen bestimmt werden. Die Ergebnisse zeigen eine Zunahme des
Ki-Wertes mit zunehmender Neigung der 1luftseitigen Oberfldche der Schwer-
gewichtsmauer. Ausserdem ist die Spannungsintensitdt stark von der Druckver-
teilung im Riss beeinflusst.

Temperatureinwirkungen fihrten zu Rissen in einer Pfeilerkopfmauer in China.
Die Stabilitdt dieser Risse wurde von Yu Yaozhong & Zhang Yanqiu [2.34] sowie
Tu Chualin [2.35] unter Verwendung der Tlinear-elastischen Bruchmechanik
beurteilt. Basierend auf Versuchswerten wurde dabei eine empirische Formel
fliir die Berechnung von Rissen unter gemischter Beanspruchung (Modus I und II)
hergeleitet.

Die starke Rissbildung in der Koyna-Schwergewichtsmauer infolge eines Erd-
bebens hat das Interesse auch auf das dynamische Verhalten von Staumauern
gezogen. Skrikerud [1.4] entwickelte ein FE-Programm fir die Simulation von
diskreten Rissen und deren Einfluss auf das dynamische Verhalten der Stau-
mauer. Allerdings wurde dabei noch kein bruchmechanisches Modell, sondern das
Zugspannungskriterium bei der Modellierung der Rissbildung verwendet. Das
Programm wurde von Chappuis [1.6] mit einem verfeinerten Materialmodell
erweitert, welches EinfliUsse wie die Dehngeschwindigkeit und die Belastungs-
geschichte enthdlt. Das Modell enthdlt fiir das Materialverhalten nach Ueber-
schreiten der Zugfestigkeit die Materialentfestigung, die auf dem fiktiven
Rissmodell basiert.

Chapuis, Rebora & Zimmermann [2.36] simulierten den Rissfortschritt in einer
Schwergewichtsmauer wahrend eines Erdbebens. Das FE-Programm basiert auf der
linear-elastischen Bruchmechanik kombiniert mit einem diskreten Rissmodell.
Das Rechenprogramm wurde kiirzlich von Droz [1.7] weiterentwickelt. Dabei wird
fiir den Rissfortschritt ein Kriterium verwendet, das weiterhin auf der
linear-elastischen Bruchmechanik basiert, jedoch mit der Modellierung eines
"verschmierten" Risses kombiniert ist, um die Neugenerierung der Element-
masche zu vermeiden.

Diese Arbeiten zeigen, dass die Bruchmechanik erfolgreich bei der Unter-
suchung von Staumauern mit Rissen eingesetzt werden kann. Allerdings geht aus
diesen Berechnungsbeispielen nicht immer eindeutig hervor, welches der
Vorteil des jeweils gewdhlten bruchmechanischen Modelles gegeniber
herkdmmlichen Berechnungsmodellen ist. Auch besteht die Gefahr, dass die
wirklichkeitsnaheren, bruchmechanischen Materialmodelle an zu stark
abstrahierten Bauwerksmodellen eingesetzt werden. Damit ist die Bedeutung
einer gesamtheitlichen Betrachtungsweise, bei der die bruchmechanischen
Materialmodelle und die Bauwerksmodelle miteinbezogen werden, aufgezeigt.

Bei beinahe allen Beispielen diente die
linear-elastische Bruchmechanik als Grundlage, denn es wurde davon
ausgegangen, dass bei langen Rissen, wie sie in Staumauern vorkommen, die
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Einfliusse der Rissprozesszone vernachldssigbar sind und die Ausdehnung der
Rissprozesszone im Vergleich zu den Abmessungen einer Staumauer klein ist.
Jedoch hat - wie in Kapitel 4 noch gezeigt werden wird - der Staumauerbeton
eine sehr viel hohere spezifische Bruchenergie Gf als der im Stahlbetonbau
verwendete Beton. Dies bedeutet, dass Staumauerbeton eine vergleichsweise
grosse Rissprozesszone aufweisen konnte. Die Anwendung der linear-elastischen
Bruchmechanik bei Bogenstaumauern und im Kronenbereich von Schwergewichts-
mauern muss folglich in Frage gestellt werden. Der GlUltigkeitsbereich der
linear-elastischen Bruchmechanik in bezug auf die Abmessungen von Staumauern
wird in Kapitel 4.5 diskutiert.

2.6 FOLGERUNGEN

In diesem Kapitel wurde der Bruchvorgang im Beton beschrieben und mit den
Annahmen verschiedener, bruchmechanischer Materialmodelle verglichen. Die
Folgerungen aus der Diskussion Uber die Bruchmechanik im Betonbau lauten:

1. Experimentelle Untersuchungen mit Hilfe der holografischen Interferometrie
haben gezeigt, dass der Bruchvorgang im Beton durch eine Rissprozesszone,
in der sich das Material entfestigt, charakterisiert ist. Die Lange dieser
Rissprozesszone ist im Vergleich zu den iblichen ProbekOrperabmessungen
gross. Es existiert keine genau definierte Rissspitze; im Beton kommen
keine Spannungskonzentrationen im Sinne der linear-elastischen Bruch-
mechanik vor.

2. Alle Modelle, die auf der genauen Kenntnis der Rissspitze beruhen, konnen
nur als Ndherungen betrachtet werden. Diese Naherungen sind jedoch umso
besser, je kleiner die Rissprozesszone im Verhdltnis zur Bauteilabmessung
ist. Die Bruchmechanik fiur sprode Werkstoffe und Metalle darf nicht ohne
weiteres auf Beton Ubertragen werden.

3. Das fiktive Rissmodell und das Rissband-Modell beriicksichtigen die Riss-
prozesszone im Beton und sind fdhig, den Rissfortschritt sowie die
Materialentfestigung zu simulieren. Die Rissprozesszonenmodelle werden
zusammen mit einer numerischen Methode, meistens der finiten Element
Methode, verwendet. Sie konnen fir beliebige Rissprobleme angewendet
werden. Die praktischen Grenzen liegen in der Computerarbeit.

4. Bei der Anwendung der Rissprozesszonenmodelle miissen als Materialkenn-
grossen neben der Zugfestigkeit und dem Elastizitdtsmodul auch die spezi-
fische Bruchenergie Gf und die Form der Entfestigungs-Kurve bekannt
sein.

5. Die Bruchmechanik wurde bisher eher 2zGgernd bei der Berechnung von
Staumauern mit Rissen eingesetzt. Es wurde vorwiegend die linear-
elastische Bruchmechanik verwendet. Die Bedeutung des bruchmechanischen
Materialmodelles darf nicht 1losgeldst von der Tragwerksmodellierung
betrachtet werden.
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3 BRUCHMECHANISCHE VERSUCHE

3.1 EINLEITUNG

Bruchmechanische Versuche dienen dazu, physikalische Phanomene und
mechanische Kennwerte eines brechenden Werkstoffes unter genau definierten
Belastungsbedingungen zu bestimmen. Die Schwierigkeiten bei der Durchfilihrung
bruchmechanischer Versuche mit Beton stehen im Zusammenhang mit zwei
Eigenschaften des Werkstoffes:

- Die Probekdrperabmessungen soliten ein Vielfaches des Grosstkorndurch-
messers betragen. Dies fihrt zu relativ grossen Probekdrpern mit
entsprechend grossen Steifigkeiten.

- Die Bruchverformungen des Betons sind verhdltnismassig klein. Die Dehnung
ey bei Erreichen der maximalen Spannung im einachsigen Zug liegt bei

" 0.1 %, was bei einer Messgeberldnge von 100 mm einer L3ngenzunahme von
0.01 mm entspricht.

Bei der Planung eines Versuches und der Wahl der Versuchsmethode miUssen diese
werkstoffspezifischen Eigenschaften beachtet werden.

Bei bruchmechanischen Versuchen bestehen enge Wechselbeziehungen zwischen den
Werkstoffeigenschaften, der Versuchsmethode und der Prifmaschine (Bild 3.1).
Die Versuchsmethode ist durch das statische System des Versuchsaufbaus, durch
die Probekdrperform und somit durch die Probekorpersteifigkeit
charakterisiert. Bei der Steuerung eines Versuches wird immer entweder eine
Kraft-, Verformungs- oder Verschiebungsgrosse kontrolliert. Die richtige Wahl
dieses Kontrollparameters ist fiur das Erzielen stabiler Bruchversuche von
entscheidender Bedeutung. Die Forderung nach einer mdglichst grossen
Steifigkeit ist nicht die einzige Bedingung an die Priifmaschine. Bei servo-
hydraulischen Priifmaschinen ebenso wichtig ist das Leistungsvermdgen des
Kolbens. Darunter versteht man die Kolbengeschwindigkeit sowie die Regelung
der Steuerung. Ueber den Werkstoff kann generell gesagt werden; je weniger
Energie zu dessen Bruch - bei gleicher Zugfestigkeit - aufgewendet werden
muss, umso schwieriger ist die Ourchfihrung stabiler Bruchversuche.

PRUFMASCHINE VERSUCHS -

METHODE
(Probekdrper)

(Kontrollparameter)

BILD 3.1: Wechselbeziehungen bei bruchmechanischen Versuchen
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Das Ziel dieses Kapitels ist, die Beziehungen zwischen dem Werkstoff, der
Versuchsmethode und der Prifmaschine anhand wvon vier verschiedenen
Versuchsarten aufzuzeigen. Zundchst werden der einachsige Zugversuch, der
Drei-Punkt-Biegeversuch, der Kompakt-Zugversuch und der Keilspaltversuch
beschrieben und mit Hilfe von Versuchsergebnissen miteinander verglichen.
Danach wird eine einfache Bedingung fiur das Erzielen stabiler Bruchversuche
hergeleitet. Schliesslich wird die Eignung der einzelnen Versuchsmethoden im
Hinblick auf hohe Belastungsgeschwindigkeiten diskutiert.

3.2 VIER BRUCHMECHANISCHE VERSUCHSMETHODEN

3.2.1 Der einachsige Zugversuch

Der einachsige Zugversuch liefert alle relevanten Materialkennwerte, die zur
numerischen Analyse mit Hilfe eines Rissprozesszonenmodelles notwendig sind.
Diese Materialkenngrgssen sind die Zugfestigkeit, der Elastizitdtsmodul, die
spezifische Bruchenergie und das Entfestigungs-Diagramm. Die Bruchenergie und
die Entfestigungs-Funktion konnen jedoch nur dann gemessen werden, falls der
Versuch stabil ist und das vollstandige Spannungs-Dehnungs-Diagramm
aufgenommen werden kann. Einen stabilen Zugversuch kann man - wie in
Abschnitt 3.4 noch gezeigt werden wird - nur auf einer servo-hydraulischen
Prifmaschine durchfihren. Dabei werden die Probekérperlangsdehnungen als
Steuergrdsse verwendet (Bild 3.2).

tF

lB : Messgeber
Kerbe

I

BILD 3.2: Schematische Darstellung des einachsigen, dehnungsgesteuerten
Zugversuches

Neben der Schwierigkeit, stabile Versuche durchzufiihren, erweist sich die
Probekdrperhalterung und mit ihr die Probekdrperform als weiterer Problem-
punkt. Wirde man namlich einen Probekdrper, der eine Uber seine Lange
konstante Querschnittsfldche aufweist, in die Klemmbacken der Prifmaschine
einspannen, so wirde dies wegen der Behinderung der Querverformung zu
haufigen Brichen im Einspannbereich fiuhren. Um diese unerwinschten Briiche zu
vermeiden, wurden verschiedene Probekdrperhalterungen und -formen verwendet.
Ein Ueberblick iber Halterungen wird in [3.1, 3.2] gegeben. Bei der heute
Ublichsten Halterung wird auf beiden Stirnflachen des Probekdrpers eine
Stahlplatte aufgeklebt, die ihrerseits mit den Priufmaschinenbacken verbunden
sind (Bild 3.2). Die Probekdrper missen dabei eine Querschnittsverjiingung
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aufweisen. Diese Soll-Bruchstelle wird hergestellt, indem eine Kerbe
eingesagt wird. Dabei sollte das Verhdltnis der Netto- zur Bruttoquer-
schnittsflache nicht grésser als 0.85 sein [3.1, 3.3, 3.4, 3.5, 3.7].

Auf Bild 3.3a ist die Probekdrperhalterung [3.2] dargestellt, die fiir
Zugversuche an ungekerbten Staumauerbetonzylindern (siehe Kap. 5) eines
Durchmessers von 200 mm und einer Hohe von 600 mm entwickelt wurde. Oiese
schweren Probekdrper (50 kg) erforderten eine schnell ein- und ausbaubare
Halterung, die zudem nicht nur Zug- und Druckkrdfte, sondern auch den
Uebergang Druck-Zug aufzunehmen hatte. Der Querschnitt wurde nicht durch eine
Kerbe verjiingt, weil der Zylinderdurchmesser fiir diese Betonart (Grdsstkorn-
durchmesser 80 mm) bereits als klein angesehen werden musste. Die aus dieser
Aufgabenstellung hervorgegangene Halterung beruht auf dem Prinzip "Kleben
ohne zu verkleben". Die Halterungsteile werden nadmlich vorgdngig mit einem
Trennmittel bestrichen, sodass kein Verbund zwischen dem Stahl und dem Kleber
besteht. Bei Zugbelastung wird die Kraft einzig Uber die durch den Kleber
gebildeten Zahne entlang der Mantelfldche in den Betonzylinder eingeleitet.
Damit werden komplizierte Spannungszustdnde infolge Einspannung weitgehend
vermieden. Die bei Zugkraft auftretenden Querverformungen werden nur durch
Reibungskrafte entlang der Kontaktfldchen in der Verzahnung behindert. Die
glinstige Krafteinleitung wurde durch die iber die Probekdrperhohe gleich-
missig verteilten Bruchstellen bestdtigt [3.6].

a) b) seannune o
(N/om?)
2.5
F T : Krafteinleitung  via 2t 4
T Schubkrifte entlang DZ5
der Manteifliche

PROBEKORPER

Klebstoff 0 et
. 3 .4 .5 .6 .2 .8
DEHNUNG 11" (%01

Flanschring mit
/ Ver zahnung SPANNUNG ¢

;\\ (N/mm?)

N \ \ irnplatte 2.5
s S

- zDZa54

3 Geunione S Txo
BILD 3.3: Einachsige Zugversuche an Staumauerbetonzylindern:
a) Probekdrperhalterung nach dem Prinzip "Kleben ohne zu ver-
kleben" [3.2], (Krafteinleitung (schematisch) bei Zugbelastung)
b) Vollstandige Spannungs-Dehnungs-Diagramme im einachsigen
Zugversuch [3.6].

Iwei vollstandige Spannungs-Dehnungs-Diagramme im einachsigen Zugversuch bei
quasi-statischer Prifgeschwindigkeit sind auf Bild 3.3b dargestellt. Der
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abfallende Ast weist bei stetig zunehmender Dehnung unterschiedlich steile
Spannungsabfdlle auf. Diese ungleichfdrmige Kurve kann wie folgt erklart
werden: Wegen der Heterogenitdt des Betons kommt es zu ungleichmdssigen
RissGffnungen in der Bruchzone [3.1]. Die Rissfldchen verdrehen sich. Diese
Erscheinung kann so stark ausgeprdgt sein, dass - selbst wenn der Probekorper
an seinen Enden rotationssteif gehalten wird - eine Seite der Bruchzone
schliesst und gar Druckkrdfte ubertrdgt [3.7]. Die Rotation der Rissober-
flachen kann verkleinert werden, indem der Probekorper verkirzt und somit
steifer wird (Bild 3.4). Aus diesen Versuchsergebnissen muss gefolgert
werden, dass die Entfestigungs-Kurve, die im einfachen Zugversuch aufgenommen
wird, nicht ohne weiteres als Materialgrosse betrachtet werden kann.

o [Nmnd] o [Nmm?]
3t oA 3t
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BILD 3.4: Spannungs-Dehnungs-Oiagramme aus einfachen Zugversuchen an unter-

schiedlich langen, an den Enden rotationssteif gehaltenen Probe-
korpern, aus [3.7].

Die spezifische Bruchenergie Gf ist als Fldche unter dem Entfestigungs-
Diagramm (Spannungs-Rissweite-Kurve) definiert. Dabei wird die Spannungs-
Rissweite-Beziehung gemdss Bild 2.12 ermittelt; d.h. diejenige Energie, die
vor Erreichen der Maximallast ausserhalb der Bruchzone dissipiert, wird von
der total aufgewendeten Energie (Flache unter dem vollstdndigen Spannungs-
Dehnungs-Diagramm) subtrahiert.

3.2.2 Der Drei-Punkt-Biegeversuch

Das Prinzip des Drei-Punkt-Biegeversuches (Bild 3.5a) beruht darauf, einen
einfachen, gekerbten Biegebalken zentrisch zu belasten. Der Versuch ist bei
stetig zunehmender Kolbenverschiebung (Balkendurchbiegung) stabil; es wird
ein Kraft-Durchbiegungs-Diagramm mit einem abfallenden Ast nach Ueber-
schreiten der Maximalkraft aufgenommen (Bild 3.5b). Mit diesem Versuch wird
diejenige Energiemenge gemessen, die zum kontrollierten Bruch des Balkens
bendtigt wird. Diese Energie berechnet sich als Fladche unter dem Kraft-
Durchbiegungs-Diagramm, wobei der Beitrag des Balkeneigengewichtes mitbe-
ricksichtigt werden muss. Dieser Energiewert wird dann durch die Bruchfliche,
die der Netto-Querschnittsflache Ajjq im gekerbten Querschnitt entspricht,
dividiert. Den resultierenden Wert %ezeichnet man als spezifische Bruch-
energie Gf. Der Drei-Punkt-Biegeversuch wurde von einer technischen
Kommission der RILEM (50-FMC) als Empfehlung zur experimentellen Bestimmung
der Bruchenergie erarbeitet und verdffentlicht {3.8]. In der Empfehlung wird
eine Formel angegeben, die den Beitrag des Balkeneigengewichtes zur
spezifischen Bruchenergie wie folgt berlcksichtigt:
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GF = ((Wy +megedy ) / Ayig (3.1)

Darin bedeuten W, die Bruchenergie als Fliache wunter dem Kraft-
Durchbiegungs-Diagramm, m die Masse des Balkens zwischen den Auflagern und
allenfalls aufliegender Teile der Messeinrichtung sowie &y die maximale
Durchbiegung des Balkens.

a)
Rahmen der Prifvorrichtung
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BILD 3.5: Drei-Punkt-Biegeversuch:
a) Versuchsmethode mit Balkenabmessungen (Ligamentldnge h = 50 mm)
fir einen Beton mit einem Grasstkorn von 16 mm, gemass RILEM-
Empfehlung [3.8].
b) Kraft-Durchbiegungs-Diagramm, aus [3.9].

Das Erzielen stabiler Versuche und die Zuverldssigkeit der Versuchsresultate
hangt von der Geometrie des Biegebalkens, aber auch von der Versuchsdurch-
fihrung ab. Deshalb wurde im Rahmen der Arbeit der RILEM TC50-FMC an mehreren
Instituten eine grosse Anzahl von Versuchen durchgefiihrt [3.10, 3.9].

Die Abmessungen der Balken wurden in Funktion des Grdsstkorndurchmessers
festgelegt. Dabei ist die Ligamentldnge mindestens drei Mal so gross wie der
Grosstkorndurchmesser des gepriiften Betons. Die in Bild 3.5 angegebenen
Abmessungen gelten fir einen Beton mit einem Grdsstkorn von 16 mm. Das
Gewicht dieses Balkens betrdgt etwa 20 kg. Dieses Gewicht muss bereits als
obere Grenze angesehen werden, weil ein gewisses Risiko besteht, den
schlanken Balken wahrend dem Einbau zu brechen.
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Der Biegebalken wurde so dimensioniert, dass er auch in herkommlichen
Priiffmaschinen unter stetig zunehmender Kolbenwegverschiebung stabil bricht.
Dabei muss jedoch die Priifmaschine eine gewisse Steifigkeit aufweisen. Oie
RILEM-Empfehlung [3.8] gibt einen minimalen Wert von 10 kN/mm fir die
Maschinensteifigkeit an. Der Drei-Punkt-Biegeversuch kann damit in den
meisten Priflabors durchgefihrt werden, weshalb er auch als Standardversuch
empfohlen wurde.

Als unbefriedigend muss der an sich nicht messbare Energieanteil aus dem
Balkeneigengewicht betrachtet werden, denn dieser Anteil betrdgt 40 - 60 %
der gesamten Bruchenergie. Zudem ist die maximale Balkendurchbiegung oft
nicht eindeutig bestimmbar, weil das lange Ende des abfallenden Astes in der
Regel einen "schleifenden" Schnittpunkt mit der Kraft-Null-Achse bildet (Bild
3.5b).

Mit dem Orei-Punkt-Biegeversuch kann nur ein Materialkennwert, namlich die
spezifische Bruchenergie Gf, bestimmt werden. Es wurde aber verschiedent-
lich gezeigt, dass dieser Wert allein nicht ausreicht, das Bruchverhalten von
Beton vollstidndig zu beschreiben [3.11, 3.12]. Dazu missen noch die
Entfestigungs-Funktion, die Zugfestigkeit und der Elastizitdtsmodul bekannt
sein. Die Entfestigungs-Funktion kann aus dem gemessenen Kraft-Ourchbiegungs-
Diagramm mit Hilfe eines FE-Programmes [3.113, das auf dem fiktiven Riss-
modell basiert, ermittelt werden (siehe Kap. 4.2).

3.2.3 Der Kompakt-Zugversuch (CT)

Die spezifische Bruchenergie Gf kann auch mit Hilfe des Kompakt-Zug-
versuches (Compact Tension) ermittelt werden [3.13]. Dieser Versuch, der fir
metallische Werkstoffe standardisiert ist [3.14], wurde filir Beton sinngemdss
Ubernommen (Bild 3.6). Damit ein abfallender Ast im Kraft-Verformungs-
Diagramm aufgenommen werden kann, muss der Versuch Uber die Rissgffnungs-
verschiebung v gesteuert werden. Dies erfordert einen servo-hydraulischen
Priufkolben.

Die Rissoffnung wird auf der HOhe der Kraftlinie gemessen. Die Fldche unter
dem Kraft-Rissdffnungsverschiebungs-Diagramm, dividiert durch die Netto-
Querschnittsflache, ergibt die spezifische Bruchenergie Gf. Die Masse des
Probekdrpers liefert dabei einen vernachldssigbar kleinen Energiebeitrag. Mit
dieser Versuchsmethode k&nnen Probekdrper mit einer verhdltnismdssig langen
Ligamentldnge h bei einem noch relativ bescheidenen Aufwand gepriift werden.
Dies ist als der wichtigste Vorteil des Kompakt-Zugversuches zu werten.

F F K
e G v (:::::::::i> [~
H=2h - -1 | 25h
h=300
v
b=24nh
< >
d=120 mm

BILD 3.6: Kompakt-Zugversuch: Versuchsmethode mit Probekdrperabmessungen,
nach [3.13].
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3.2.4 Der Keilspaltversuch

3.2.4.1 Versuchsbeschreibung

Der Keilspaltversuch ist eine Versuchsmethode, die dazu dient, die
spezifische Bruchenergie Gf von Beton und betondhnlichen Werkstoffen zu
bestimmen. Der Aufbau des Keilspaltversuches ist auf Bild 3.7 schematisch
dargestellt. Zundchst wird ein (kubischer) Probekorper mit einer rechteckigen
Rinne und einer Kerbe (Bild 3.7a) vorbereitet. Die Rinne und die Kerbe kdnnen
durch eine Einlage in die Schalung oder durch Einsdgen hergestellt werden.
Der Probekorper wird auf einem Stab, der auf der unteren Platte der Prif-
maschine befestigt ist, aufgelagert. IZwei massive Lasteinleitungs-
vorrichtungen, die beide mit Kugellagern an jeder Seitenfldche versehen sind,
werden nun auf den Probekorper gelegt (Bild 3.7b). Die beiden Stahlteile sind
so konstruiert, dass sie in die Rinne des Probekdrpers eingreifen.

Ein steifes Stahlprofil, an dem 2zwei Keile befestigt sind, ist Uber ein
Linienlager an der oberen Platte der Priifmaschine fixiert. Der Kolben wird
nun bewegt; die beiden Keile fahren auf jeder Seite zwischen die beiden
Kugellager der Lasteinleitungsvorrichtungen ein (Bild 3.7c). Der Versuch kann
nun durchgefihrt werden. Der Probekdrper wird in zwei Hilften gespalten.

a)

MESSGEBER

(Rissoffnungs~
verschiebung)

T
-

BILD 3.7: Aufbau des Keilspaltversuches:
a) Probekorper auf dem Linienlager
b) Auflegen der Lasteinleitungsvorrichtungen
c) Einfahren der Keile und Ourchfiihrung des Versuches.

In einer servo-hydraulischen Prifmaschine wird der Versuch uber die Riss-
offnungsverschiebung kontrolliert. Dabei wird die Rissdffnungsverschiebung
mit einem Wegaufnehmer oder einem induktiven Geber gemessen. Dieser
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Wegaufnehmer sollte in der Rinne auf gleicher Hohe wie die wirkende Kraft,
d.h. auf der Hohe der Kugellagerachsen, fixiert sein. Der Keilspaltversuch kann
unter gewissen Bedingungen auch in einer herkdmmlichen Priifmaschine mit
konstanter Traversen- oder Kolbenwegverschiebung stabil durchgeflihrt werden
(Abschnitt 3.4).

Wihrend des Versuches wird die Last (vertikale Kraftkomponente) sowie die
Rissoffnungsverschiebung gemessen. Der Bruchquerschnitt ist - dhnlich wie bei
der Kompakt-Zugprobe - durch ein Biegemoment und eine Zugkraft beansprucht.
Unter Annahme der linear-elastischen Biegetheorie kann bei Vernachlassigung des
Momentenanteiles infolge der vertikalen Kraftkomponente die Zugspannung ot im
Kerbgrund mit den Bezeichnungen in Bild 3.8 abgeschdtzt werden mit:

or = Fs¥ s (3.2)
W Alig

mit W: Widerstandsmoment

Die Spaltkraft Fg ist dabei die horizontale Komponente der auf die Kugellager
wirkenden Kraft und wird aus der vertikalen Kraftkomponente F, berechnet:

Fg = Fy / 2+tga (3.3)
mit a: Keilwinkel gemdss Bild 3.8a

Die Reibungskraft im Kugellager wird somit vernachldssigt. (Die Rollreibung der
verwendeten Kugellager ist gemdss Angaben des Herstellers kleiner als 1% der
auf die Kugellager wirkenden Kraft.)

Bemerkung:

1) Als Keilwinkel wurde in der Regel ein Winkel von 15° verwendet. (Bei einem
zu kleinen Keilwinkel (a < 5°) klemmen sich die Keile zwischen den Kugellagern
ein.)

2) Die vertikale Kraftkomponente erzeugt im Probekdrper Druckspannungen, die an
sich unerwiinscht sind, weil sie unter Umstdnden zu Schddigungen im Werkstoff
fiihren konnen. Die grussten ortlichen Druckspannungen treten im Bereich des
Auflagers auf. Ein Spaltwirfel aus Beton mit einer Kantenlange von 20 cm und
einer Ligamentldnge von 13 cm erreicht eine maximale Spaltkraft vgn hochstens
15 kN. Dies ergibt drtliche DOruckspannungen von maximal 4 N/mmé bei einem
Keilwinkel von 15° und einer Auflagerbreite von 10 mm. Diese Oruckspannungen
sind klein im Vergleich zur Oruckfestigkeit und werden somit bei der
Interpretation der Versuchsresultate nicht beachtet.

Das System des Versuchsaufbaus ist statisch bestimmt: Das Stahlprofil arbeitet
als einfacher Balken. Die Last wird zu gleichen Teilen an die Keile ilbertragen,
welche ihrerseits jedes Kugellager gleich belasten (Bild 3.8). Falls bei einer
ausgesdgten Rinne die Rinnenseitenfldchen nicht exakt parallel zueinander
stehen sollten, vermag das System dies duch ein leichtes Orehen der Traverse
auszugleichen. Dabei andert die Krafteinleitung nicht. Ausserdem kann wegen der
kreuzweisen Anordnung des oberen und unteren Linienlagers die Versuchs-
einrichtung nicht kippen (Bild 3.8). Der Versuchsaufbau ist somit mechanisch
stabil.

Die Belastungsvorrichtung und die Traverse mit den Keilen sind ausserdem
derart konstruiert worden, dass Anpassungen flur Probekdrper verschiedener
Dicken (d=5, 10, 20 oder 30 cm) leicht moglich sind.
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BILD 3.8: Krafteverlauf in der Versuchsvorrichtung
a) frontale Ansicht
b) Seitenansicht

Das Ziel der Versuchsmethode ist, diejenige Energie zu messen, die bei der
kontrollierten Spaitung des Probekorpers verbraucht wird. Die Bruchenergie wird
als Fldche unter der Spaltkraft Fg - Rissoffnungsverschiebungs v - Kurve
erhalten. Dieser Wert, dividiert durch die auf die Ebene projizierte
Bruchflache Aqigq (Ligamentldnge h mal Probekdrperdicke d), wird als
spezifische BrucChenergie Gf betrachtet. Das Entfestigungs-Diagramm muss
wiederum mit Hilfe einer entsprechenden FE-Rechnung aus der gemessenen
Fs-v-Kurve ermitteit werden (Kap. 4.2).

Bemerkung:

Die Bruchenergie konnte auch als Fldche unter dem Vertikalkraft F, -
(vertikale) Kolbenverschiebung u - Diagramm erhalten werden. Die so ermittelte
Bruchenergie ist jedoch grosser als jene aus der Fg-v-Kurve. Dieser
Unterschied kann wie folgt erklart werden: Die Kolbenverschiebung u enthdlt
neben der Probekdrperverformung auch die “bleibenden" Verschiebungen der
Stahlteile des Versuchsaufbaus; d.h. die Lasteinleitungsvorrichtungen werden
wihrend der Belastung in die krdftemassig gunstigste Lage verschoben. Daraus
1dsst sich feststellen, dass 2zur Ermittlung der Bruchenergie von Beton
grundsatzlich immer eine Verformungsgrdsse verwendet werden sollte, die auf dem
Probekorper gemessen wird.
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3.2.4.2 Probekorperformen

Die Form der Spaltprobekdrper ist durch die Rinne und die Kerbe gekennzeichnet.
Beide Einkerbungen kdnnen entweder mit einer entsprechenden Schalung ausgespart
oder aber ausgesdgt werden. Im Rahmen der Versuche, die in dieser Arbeit
diskutiert werden, wurden vier verschiedene Probekorperformen mit unterschied-
lichen Abmessungen hergestellt und geprift.

Der Spaltwiirfel (Form A, Bild 3.9) eignet sich als Probekdrperform fir frisch
gegossenen Beton und kann in Ublichen Schalungen hergestellt werden. Fir
Bohrkerne, wie sie beispielsweise den Staumauern entnommen werden, sind die
Probekdrperformen B und C vorgesehen. Bei der Probekdrperform C muss entweder
eine 3ussere Bewehrung (Bild 5.6) angebracht oder dann aber eine relativ lange
Kerbe eingesdgt werden, damit es zu keinem Schubbruch der Probekorperkragarme
kommt. Dies ist der wichtigste Nachteil dieser Probekdrperform. Bei der
Probekdrperform D handelt es sich um einen vorgdngig in Lédngsrichtung
gepriiften Zylinderteil (einachsiger Zugversuch), an dem nachtrdglich noch die
Bruchenergie bestimmt wurde (siehe Kap. 5.2.5). An sich sind Probekdrperformen
denkbar, die aus beliebigen Beton- oder Felsbldcken hergestellt werden konnen.
Dazu missten einzig zwei planparallele Fldchen geschliffen und die Rinne mit
der Kerbe eingesdgt werden.

T
.

BILD 3.9: frobeﬁ6rperformen fur den Keilspaltversuch (Formen A-C: nach
3.17]).

B
D

3.2.4.3 Bisherige Spaltversuche

Spaltversuche fur Betonprobekdrper wurden in der Literatur bereits ver-
schiedentlich veroffentlicht. Pak & Trapeznikov [3.15] berichten lber Versuche
an zylindrischen Spaltprobekorpern, ohne jedoch die Versuchsmethode zu
beschreiben. Hillemeier & Hilsdorf [3.16] flhrten Spaltversuche an
keilbelasteten Kompakt-Zugproben durch, um Bruchzdhigkeitswerte zu bestimmen
(Bild 3.10a). Sie stellten fest, dass der Gebrauch von Kugellagern die
Genauigkeit und Reproduzierbarkeit der erhaltenen Versuchsresultate deutlich
verbesserten. Der Keilspaltversuch von Linsbauer & Tschegg [3.17, 3.18] zur
Bestimmung der Bruchenergie verwendet einen massiven Keil als Lasteinleitungs-
vorrichtung (Bild 3.10b). Ein grosser Nachteil dieses Spaltversuches dirften
die Reibungskrafte zwischen dem Keil und den in die Rinne gelegten Stahlteile
sein.
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Der in diesem Kapitel vorgeschlagene Keilspaltversuch geht auf den von
Linsbauer & Tschegg entwickelten Versuch zuriick, indem die Probekdrperform
und das Versuchsprinzip verwendet wird. Der Probekdrper wird jedoch mit einer
neuentwickelten Lasteinleitungsvorrichtung, die auf dem von Hillemeier &
Hilsdorf verwendeten Prinzip mit Keil und Kugellager beruht, gespalten.

a) Hillemeier & Hilsdorf [3.16] b) Linsbauer & Tschegg [3.17]

! f

BILD 3.10: Bisherige Spaltversuche

3.3 ERMITTLUNG DER SPEZIFISCHEN BRUCHENERGIE MIT VERSCHIEDENEN
VERSUCHSMETHODEN UND PROBEKOERPERFORMEN

Im vorhergehenden Abschnitt wurden vier Versuchsmethoden zur Ermittlung der
spezifischen Bruchenergie beschrieben. Es 1asst sich nun fragen, ob die
Versuchsmethoden gleiche Resultate liefern. Diese Frage wird anhand von vier
Versuchsserien beantwortet, bei denen neben den Versuchsmethoden auch
unterschiedliche Probekorperformen verglichen wurden. Die Probekorperabmessun-
gen und die Eigenschaften des jeweils verwendeten Betons sind aus den Tabellen
3.1 und 3.2 ersichtlich. Folgende Versuchsserien wurden durchgefiihrt:

Serie 1: In einer Semesterarbeit [3.19] wurde die Aufgabe gestellt, den Orei-
Punkt-Biegeversuch mit dem Keilspaltversuch zu vergleichen. Dazu
wurden sechs Biegebalken und fiinf Spaltwiirfel in einer Betonnierserie
hergestellt.

Serie 2: In dieser Serie wurden ODrei-Punkt-Biegeversuche, Kompakt-Zugversuche
sowie Keilspaltversuche durchgefiihrt, wobei eine geringfiigig andere
Betonmischung als in Serie 1 verwendet wurde.

Serie 3: Im Rahmen einer Arbeit fur die RILEM-Kommission TC-89 wurden zwei
unterschiedliche Spaltprobekorperformen, namlich der Wirfel (Form A,
Bild 3.9) und der liegende Zylinder (Form B), geprift.

Serie 4: Die Gf-Werte, welche mit drei unterschiedlichen Spaltprobekdrpern
erhalten wurden, werden mit dem Gfp-Wert aus dem einachsigen Zug-
versuch verglichen. Der untersuchte Beton ist ein Staumauerbeton.
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TABELLE 3.1: Abmessungen der Probekdrper in mm
PROBEKOERPER SERIE 1 SERIE 2 SERIE 3 SERIE 4
Drei-Punkt-Biegeversuch 1 = 800 1=800/1130
h = 50 h= 50/100
B nf’,fr n ] Dicke: d | H = 100 H=100/200
o ' 2 d = 100 d=100/100
'y
Kompakt-Zugversuch H=600/300
h=300/150
oo Dicke: d b=720/360
’ d=120/120
3
b
Keilspaltversuch
PR ey O H = 188 H = 188 H = 188
tTJL Dicke: d [ h = 130 h = 130 h = 130
T [ b=20 {b=200 |b=200
b_" d = 200 d = 200 d = 200
B: g = 160 9 = 200
h = 65 h = 120
H = 109 H = 163
d = 200 d = 300
C: 9 = 200
. h = 210
H = 285
,h
DZ @ = 200
= —F—_ h = 120
}_g %h ?§ H= 171
p E
Einachsiger Zugversuch H = 600
(ohne Kerbe) g = 200
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Bei allen vier Versuchsserien wurde die spezifische Bruchenergie Gf gemdss
den im Abschnitt 3.2 beschriebenen Verfahren ermittelt. Die Durchschnittswerte
aus mindestens vier Versuchen sind in Tabelle 3.3 aufgefihrt.

TABELLE 3.2: Eigenschaften der verwendeten Betonarten
SERIE 1 | SERIE 2 | SERIE 3 SERIE 4

Zement [kg/m®] 325 350 400 250
W/Z-Wert 0.5 0.43 0.48 0.5
Zuschlagstoffe:

Herkunft Rhonetal |Rhonetal | Seine (F){ Solis

Granulometrie 0/16 0/16 0/12 0/80

Grosstkorn [mm] 16 16 12 80
Zugfestigkeit [N/mm?] - - 4.4%) 2.4%)
E-Modul [ N/mm? ] 26'350 32'400 36'000 36'400
Druckfestigkeit fcc[N/mm2]| 31 45 55 39

1) Querzug-Versuch, 2) einachsiger Zugversuch.
TABELLE 3.3: Gemessene spezifische Bruchenergie-Werte GF [N/m]
SERIE 1 SERIE 2 SERIE 3 SERIE 4
Drei~Punkt-Biegeversuch 100 111/116
Kompakt -Zugversuch 1257162
Keilspaltversuch:
A:Wiirfel 112 125 76
B:"1iegender" Zylinder 68 174
C:"stehender" Zylinder 269
Form D 165
Einfacher Zug 160

Aus Tabelle 3.3 geht hervor, dass die Werte fir die spezifische Bruchenergie je

nach Versuchsmethode und Probekdrperform variieren. Werden jedoch die Gf-~

Werte in Funktion zur Ligamentlidnge aufgetragen, so konnen folgende Fest-

stellungen gemacht werden (Bild 3.11):

- Mit zunehmender Ligamentldnge nehmen die Gg-Werte zu.

- Die Gp-Werte hangen von der Betonart ab.

- Die Feststellungen gelten unabhangig davon, welche der Versuchsmethoden und
Probekorperformen miteinander verglichen werden.

- In Serie 4 sind die Gf-Werte der Probekdrper mit kurzer Ligamentlange nur
wenig grosser als der Gp-Wert aus dem einfachen Zug.

Fliir den Moment kann folgender Schluss gezogen werden: Bei gleicher Betonart und
Ligamentlange liefern alle Versuchsmethoden und Probekdrperformen gleiche Gf-
Werte. Die eigentlichen Einflussgrossen auf die spezifische Bruchenergie sind
die Betonart und die Ligamentlange.
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BILD 3.11: Spezifische Bruchenergie Gf in Abhangigkeit der Ligamentldnge h
der verschiedenen.Probekorperformen und Versuchsmethoden.

3.4 BEDEUTUNG DES KONTROLLPARAMETERS BEI DER DURCHFUEHRUNG STABILER
BRUCHVERSUCHE

3.4.1 Problemstellung

Bei der Durchfihrung eines Versuches wird entweder eine Verschiebung
(Traversen- oder Kolbenweg), eine Kraft im Probekdrper oder eine
Probekdrperverformung in Funktion der Zeit verandert. Ein Versuch wird also
unter genau bekannten Bedingungen gesteuert. Die Wahl einer dieser drei
Kontrollgrossen (Weg, Kraft, Verformung) hangt firs erste von den technischen
Moglichkeiten der Prifmaschine ab. Grundsdtzlich konnen 2zwei Arten von
Priifmaschinen unterschieden werden:

- die "herkémmliche" hydraulische oder elektrische PriUfmaschine mit manuell
und/oder automatisch steuerbarer Kolben- oder Traversenverschiebung (Bild
3.12), sowie

- die "moderne" Generation der servo-~-hydraulischen Prifmaschinen mit den drei
Moglichkeiten der Weg-, Kraft- oder Verformungssteuerung. Bei servo-
hydraulischen Prifmaschinen wird die gemessene Steuergrdsse (Ist-Wert) mit
dem beispielsweise von einem Funktionsgenerator vorgegebenen Wert (Soll-Wert)
verglichen und die Kolbenposition entsprechend der Differenz zwischen dem
Ist- und dem Soli-Wert korrigiert (Bild 3.13).
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BILD 3.12: Elektrische Priifmaschine mit der Traversenverschiebung als
Kontrollparameter. (Abgebildet ist ein Keilspaltversuch mit einem
Probekdrper aus Gasbeton.)
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BILD 3.13: Schematische Darstellung der Arbeitsweise einer servo-hydraulischen
Priifmaschine mit der Probekdrperlangsdehnung als Kontrollgrdsse.

Die Durchfihrung stabiler Bruchversuche hangt von der Wahl des richtigen
Kontrollparameters ab. Wird der "falsche" Kontrollparameter gewdhlt, so kann es
je nach Versuchsmethode und Werkstoff zu einem instabilen Versuch kommen, der
sich durch einen spontanen Probekdrperbruch nach Ueberschreiten der Maximal-
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kraft dussert. Aufgrund eines instabilen Versuches darf nicht auf ein “sprodes”
Materialverhalten geschlossen werden. Vielmehr missen bei der Versuchs-
interpretation die Wechselbeziehungen zwischen dem zu prifenden Werkstoff, der
Versuchsmethode, dem Kontrollparameter und der Prifmaschine beachtet werden.

Erstaunlicherweise wird = in der Literatur nur wenig Uber dieses Thema
berichtet. Petersson [3.20] untersuchte die Stabilitat des weggesteuerten Drei-
Punkt-Biegeversuches. Er geht von der Ueberlegung aus, dass der Rissbereich die
elastische Energiemenge, die vom Biegebalken und von der Priifmaschine nach
Ueberschreiten der Maximalkraft freigegeben wird, aufzunehmen hat. Dies fihrt
zZur Bedingung, wonach die Steifigkeit der Versuchsmaschine grdsser sein muss
als die steilste Steigung des abfallenden Astes im Kraft-Durchbiegungs-
Diagramm.

Rokugo et al. [3.21] diskutieren instabile Briiche und deren Zusammenhang mit
der Kontrollimethode. Sie schlagen ein neues System vor, bei dem das
Differentialsignal zwischen dem Kraft- und dem Wegsignal als Kontrollgrdsse
verwendet wird. Mit diesem Signal gelang es, Versuche, die einen abfallenden
Ast mit positiver Steigung aufweisen, zu kontrollieren und die vollstandige
Kraft-Verformungs-Kurve aufzunehmen.

Notter [3.1] stellte bei einachsigen, dehnungsgesteuerten Zugversuchen fest,
dass bei Erreichen der Maximallast in der Prif- maschine bis zu zehn Mal mehr
Verformungsenergie gespeichert war als im Probe- korper selbst. Dies fihrte zum
Spontanbruch dieser Probekdrper unmittelbar nach Erreichen der Maximallast.

3.4.2 Wahl des richtigen Kontrollparameters

Die Bedeutung des richtigen Kontrollparameters kann durch die folgenden zwei
Keilspaltversuchsserien dargestellt werden:

Beide Versuchsserien wurden mit Spaltwiirfeln einer Kantenldnge von 20 cm durch-
gefithrt. Jedoch waren die Ligamentlangen verschieden: Die Probekdrper der Serie
T130 wiesen eine Ligamentlange von 130 mm auf, wihrend die Ligamentlange der
Wirfel der Serie T70 70 mm betrug. Alle Probekorper wurden aus gleichem Beton
hergestellt und in der gleichen servo-hydraulischen Prifmaschine mit der
Rissoffnungsverschiebung als Kontrollparameter stabil gebrochen. Wahrend der
Versuche wurden nicht nur die zur Ermittiung der spezifischen Bruchenergie
notigen Kraft- und Rissdffnungswerte, sondern auch der Kolbenweg aufgenommen.
Daraus resultierten zwei Kurven, namlich:

- eine Spaltkraft Fg - Rissdffnungsverschiebungs v - Kurve, sowie
- eine Vertikalkraft F, - Kolbenweg u - Kurve.

Diese Kurven, als Mittelkurven aus je finf Versuchen ermittelt, sind in Bild
3.14 dargestellt. Wghrend die Fg-v-Kurven (Bild 3.14a) qualitativ gleiche
Formen aufweisen, fdl1t auf, dass die F,-u-Kurven (Bild 3.14b) abfallende
Aeste mit unterschiedlichen Steigungen haben: Die Mittelkurve der Serie T130
besitzt nach der Maximalkraft eine positive Steigung.
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BILD 3.14: Keilspaltversuche an Spaltwlrfeln unterschiedlicher Ligamentldngen:
a) Spaltkraft-Rissoffnungsverschiebungs-Kurven
b) Vertikalkraft-Kolbenweg-Kurven

Dieser Unterschied kann wie folgt erkldrt werden: Bei den Versuchen mit
den "weichen" Probekdrpern T70 wird verhdltnismdssig wenig elastische Energie
in der Versuchsvorrichtung, im Rahmen der Priifmaschine sowie im Probekdrper
gespeichert. Oiese gespeicherte, elastische Energie wird bei Erreichen der
Maximalkraft frei wund wird zur Erzeugung von Bruchflache im Probekdrper
verbraucht. Bei Erreichen der Maximalkraft ist die reversible Energie kleiner
als die Bruchenergie (Wf=GF°A]jg), welche notwendig ist, um den
Probekorper zu brechen. Damit es zi einem Rissfortschritt kommt, muss dem
Probekdrper nach Ueberschreiten der Maximalkraft zusdtzliche Energie zugefihrt
werden; der Kolben wird weiter in gleicher Richtung fortbewegt. Jedoch ist nun
die Kolbenverschiebungsrate kleiner als beim ansteigenden Ast, d.h. nur noch
wenig Energie muss dem System zugefiihrt werden, weil die bereits gespeicherte,
elastische Energie jetzt frei wird und beim Risswachstum verbraucht wird.

Bei den Versuchen T130 ist bei Erreichen der maximalen Spaltkraft die in der
Versuchseinrichtung, in der Prifmaschine und im Probekdrper gespeicherte,
elastische Energie grdsser als bei den Versuchen T70; sie ist bei diesem Punkt
gar grosser als die Bruchenergie. (Das Widerstandsmoment des Bruchquerschnittes
nimmt im Quadrat des Verhdltnisses der beiden Ligamentldngen zu, wahrend die
Bruchflache nur linear anwdchst.) Damit nun ein kontrollierter Spaltvorgang
stattfinden kann, muss ein Teil der gespeicherten, elastischen Energie anders
als Uber die Erzeugung der Bruchfliache abgebaut werden. Der Kolben bewegt sich
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rliickwdrts und nimmt so Energie aus dem System. Diese Riickwdrtsbewegung des
Kolbens ist moglich, weil der Versuch uber die Rissdffnung verformungsgesteuert
ist; die Maschine muss also die "gewlnschte" Verformung (Rissoffnung) des
Probekorpers durch entsprechende Kolbenbewegungen (Bild 3.13) realisieren. Nach
einem bestimmten Rissfortschritt ist die im Versuchssystem noch gespeicherte,
elastische Energie kleiner als die Energie, die zur Erzeugung der noch
verbleibenden, ungebrochenen Bruchflache aufgewendet werden muss; der Kolben
andert deshalb wieder seine Bewegungsrichtung und fihrt - wie bei der Serie T70
- dem System wieder Energie zu.

Aus Bild 3.14b geht hervor, dass die Versuche der Serie T130 bei Wegsteuerung
(stetig zunehmender Weg) spontan gebrochen waren; d.h. nach Erreichen der
Maximalkraft hdtte es einen "instabilen Fall" auf den unteren Ast der
Fy-u-Kurve (gestrichelte Linie) gegeben. Dank der richtigen Wahl, den Versuch
Uber die Rissdffnung zu kontrollieren, konnten die Versuche T130 stabil
durchgefihrt werden.

Bemerkung:

Der Einfluss der Materialkenngrdssen und der Probekdrpergeometrie auf das
Kraft-Durchbiegungs-Diagramm im Drei-Punkt-Biegeversuch wurde von Carpinteri
[3.22] numerisch untersucht. Dabei konnte er fiir “extrem sprdde" Werkstoffe
(hohe Zugfestigkeit bei kleiner Bruchenergie) und Probekdrper mit grossen
Ligamentldngen einen abfallenden Ast mit positiver Steigung berechnen. Diese
Ergebnisse stimmen mit den experimentellen Beobachtungen uUberein.

Zur Rekapitulation der soeben diskutierten Serien T70 und T130 wird das
folgende Gedankenexperiment durchgefiihrt:

Mit einer herkommlichen Priifmaschine (Bild 3.12) werden bei konstanter
Traversengeschwindigkeit Keilspaltversuche durchgefiihrt (Bild 3.15). Dabei wird
die vertikale Kraft F, wie in Bild 3.14b in Funktion des Traversenweges u
aufgezeichnet. Fiir einen ersten Probekdrper mit einer kleinen Ligamentldnge h
verlauft der Bruchversuch stabil; d.h. nach Ueberschreiten der maximalen
Spalitkraft kann ein relativ flacher abfallender Ast (mit einer stark negativen
Steigung) aufgenommen werden (Kurve 1).

u

BILD 3.15: Gedankenexperiment: Einfluss der Ligamentlange auf die Kraft-Weg-
Kurve und die Stabilitat von Keilspaltversuchen.



- 49 -

Die nachfolgenden Probekdrper sollen stdndig grossere Ligamentldngen aufweisen,
wobei alle anderen Probekdrperabmessungen gleich bleiben. Die aufgezeichneten
Kurven zeigen, dass mit anwachsender Ligamentladnge die maximale Spaltkraft
zunimmt und die abfallenden Aeste immer steiler abfallen. Alle Versuche sind
stabil; jedoch erfolgt mit zunehmender Ligamentlange der Spaltvorgang
(respektive die Rissoffnung) immer  schneller. Bei einer bestimmten
Ligamentiange h. fdl11t der abfallende Ast vertikal ab. Der Bruchversuch lauft
"Tabil" ab (Kurve 2).

Fir Ligamentldngen grdsser als he erfolgen nur noch instabile Briiche; d.h.
nach Ueberschreiten der Maximalkraft bricht der Probekdorper plgtzlich (Kurve
3). Ein Teil des abfallenden Astes kann nicht aufgezeichnet werden; er hdtte
eine positive Steigung. Je grdsser die Ligamentldnge im Vergleich zu h. ist,

desto briisker (“"sproder") erfolgt der Spontanbruch.

3.4.3 Bedingung fiir einen stabilen Bruchversuch

In diesem Abschnitt werden Bedingungen fir stabile Bruchversuche hergeleitet,
die auf einer vereinfachten Energiegleichgewichts-Betrachtung beruhen. Mit
diesen Stabilitatsbedingungen sollen die Gréssenordnungen erfasst und die
Wechselwirkungen zwischen dem zu priifenden Werkstoff, der Priifmaschine und der
Versuchsmethode anschaulich aufgezeigt werden. Ausserdem sollen diese Stabili-
tdtsbedingungen bei der Planung von stabilen Bruchversuchen als Beurteilungs-
grundlagen dienen konnen.

Bei der Durchfihrung eines Bruchversuches wird - wie vorhin geschildert - nicht
nur der Probekorper, sondern auch die Versuchsvorrichtung und die Prifmaschine
verformt (8i1d 3.16). Die Prifmaschine, die fir-die weiteren Betrachtungen in
diesem Abschnitt auch die Versuchsvorrichtung miteinbeziehen sgll, und der
Probekorper bilden ein geschlossenes System. Mit zunehmender "Belastung", also
vor Erreichen der Maximallast (Traglast) des Probekorpers, wird elastische,
reversible Energie sowohl im Probekgrper als auch in der Priufmaschine
gespeichert. Diese Energiemenge hangt von der Probekdrper- sowie von der
Maschinensteifigkeit ab. Nach Erreichen der Traglast des Probekorpers wird
diese elastische Energie zur Erzeugung von Bruchfldche frei. Je nachdem wie der
Versuch kontrolliert wird, kann die freiwerdende elastische Energie ~ wie im

vorhergehenden Abschnitt gezeigt - 2zu einem Spontanbruch des Probekdrpers
fihren. Instabile Briiche sind aber zu vermeiden, weil nur ein unvollstandiger,
Fa
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BILD 3.16: Probekdrper und Prifmaschine (inklusive Versuchsvorrichtung) werden
verformt.



- 50 -

abfallender Ast im Kraft-Verformungs-Diagramm aufgenommen werden kann und
folglich die spezifische Bruchenergie und das Entfestigungs-Diagramm nicht
ermittelt werden kdnnen.

Die Ourchfiihrung eines stabilen Bruchversuches hingt von der Probekdrpergeo-
metrie bzw. -steifigkeit, der Prifmaschinensteifigkeit, den Eigenschaften des
zu prifenden Werkstoffes sowie vom Kontrollparameter ab. Dabei ist der
Kontrollparameter die wichtigste Einflussgrosse:

- Ein kraftgesteuerter Versuch kann nur bis zur Traglast des Probekdrpers
kontrolliert werden. Danach kann keine weitere Last mehr aufgebracht werden.
Der Versuch kann nicht mehr kontrolliert werden; der Probekdrper bricht
instabil.

- Im weggesteuerten Versuch wird die Bewegung des Kolbens (oder der Traverse)
kontrolliert. Der Probekdrper wird in Funktion dieser Verschiebung verformt.
Probekdorper und Prifmaschine stehen in Wechselbeziehung und bilden das
Versuchssystem. Erreicht nun der Probekdrper die Traglast, wird die im
Versuchssystem gespeicherte Energie frei (Pfeilbogenprinzip). Ist diese
reversible Energie grdsser als die Bruchenergie Ws, kommt es zum instabilen
Rissfortschritt. Der Bruchversuch ist stabil, falls die reversible Energie
kleiner ist als die Bruchenergie. In diesem Fall muss dem Probekdrper durch
eine weiter zunehmende Kolbenbewegung zusdtzliche Energie zugefiihrt werden.

- Im verformungsgesteuerten Versuch besteht das Versuchssystem nur aus dem
Probekorper. Die servo-hydraulische Prifmaschine "muss" durch entsprechende
Kolbenbewegungen (Bild 3.13) den Probekdrper gemdss dem ‘“gewiinschten®
Verformungs-Zeit-Verlauf verformen; sie regelt dabei die in ihr gespeicherte,
elastische Energie, ohne dass dabei der Probekorper betroffen wird. Damit ein
stabiler Bruchvorgang stattfinden kann, muss somit bei Maximalkraft die
Bruchenergie grdsser sein als die im Versuchssystem (Probekérper) gespei-
‘cherte, elastische Energiemenge.

Die Kraftsteuerung fuhrt folglich immer zu instabilen Probekdrperbriichen und
wird deshalb fiur weitere Ueberlegungen ausser Betracht gelassen. Der Kolbenweg
und die Probekodrperverformung als Kontrollparameter ermdglichen hingegen
stabile Bruchversuche. Die Bedingung fiir einen stabilen Versuch kann aufgrund
der vorhergehenden Ausfihrungen wie folgt formuliert werden:

"Ein Bruchversuch ist stabil, wenn bei Erreichen der Traglast des Probekorpers
die reversible Energie im Versuchssystem kleiner ist als die Bruchenergie."

Bemerkung:

Der Anschaulichkeit wegen wird hier das Energiegleichgewicht bewusst nur in
einem Punkt - ndmlich bei Maximallast (Traglast) - betrachtet. Es wird also
angenommen, dass die Instabilitat nur bei Erreichen der Maximallast auftreten
kann und das Energiegleichgewicht bei den verschiedenen Stadien des abfallenden
Astes nicht betrachtet werden muss.

Die Stabilitdtsbedingung, die fir jeden beliebigen Moment des Bruchversuches
gultig ist, beruht darauf, dass der totale Energiekonsum im Versuchssystem und
im Probekdrper fir eine kleine Verformungszunahme immer grdsser als Null sein
muss; d.h. die Ableitung des mathematischen Ausdruckes fir die im Versuchs-
system und im Probekdrper vorhandene, bzw. konsumierte Energie nach der beim
Versuch kontrollierten Grisse (Weg oder Verformung) muss immer positiv sein.
Diese Stabilitdtsbedingung wird fir den Drei-Punkt-Biegeversuch von Petersson
in [3.20] hergeleitet.
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Fir die Planung und Beurteilung von Bruchversuchen kann die oben formulierte
Bedingung quantitativ folgendermassen ausgedriickt werden:

Die in der Prifmaschine gespe1cherte elastische Energie Wg m betrdgt bei
Erreichen der Maximalkraft Fp (Bild 3.16):

Wo M = = : (3.4)

mit kM : Maschinensteifigkeit

Fir die elastische Energie Wo p im Probekbrper erhdlt man bei Annahme eines
linear-elastischen Materialverhaltens:

2
1 Fm

W Ze 3.5
e,P = 5K ( )

mit kp : Probekorpersteifigkeit

Im weggesteuerten Versuch besteht das Versuchssystem aus der Prifmaschine und
dem Probekdrper. Die reversible Energie We im Versuchssystem betradgt somit:

< 3Pt ) = Fptel (52+1> (3.6)

We = We,M *+ We,P iU AL

Wird der Versuch lber eine Verformung des Probekdrpers kontrolliert, so lautet
die im Versuchssystem vorhandene, reversible Energie bei Erreichen der Traglast
des Probekorpers:

L

- (3.7)

1
We = we,P = E-Fm2‘

Die Bruchenergie Wf - also diejenige Energiemenge, die zum Bruch des Probe-
kdrpers aufgewendet werden muss - betrdgt:

We = GreAyig (3.8)

Damit der Bruchversuch stabil ist, muss bei Erreichen der Maximalkraft folgende
Bedingung erfiillt sein:

W > We (3.9)
Unter Annahme der elastischen Biegetheorie gilt:

Fin

Mp-fy (3.10)
kp = My+E (3.11)
wobei M; und M; konstante Grdssen sind, die einzig vom statischen System des

Versuches und von der Probekdrperform abhdngen. Die Gleichungen (3.7) resp.

(3.6) sowie (3.8) werden nun in (3.9) eingesetzt. Mit den Beziehungen (3.10)
und (3.11) folgt:

Tch > 1y(Versuchsmethode) (3.12)
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mit 1cp=EsGe/fi? als charakteristische Linge des Werkstoffes und 1y als
"charakteristische Grgsse (Ldnge) des Versuches". Das Kriterium flr den
stabilen Bruchversuch kann somit auch wie folgt formuliert werden:

Ein Bruchversuch ist stabil, wenn die charakteristische Linge des Werkstoffes
grosser ist als die charakteristische Linge der Versuches."

Die allgemein formulierten Gleichungen (3.4 - 3.12) kdnnen nun zur Untersuchung
der Stabilitdt der in Kap. 3.2 beschriebenen Versuchsmethoden verwendet
werden. Die Stabilitatsbedingungen sind in Tabelle 3.4 dargestellt und wurden

unter der Annahme der elastischen Biegetheorie erhalten. Somit betrdgt die
Maximalkraft beim Drei-Punkt-Biegeversuch:

del
Fmn = foze— (3.13)

mit W: Widerstandsmoment des Bruchquerschnittes
fpz(~ 2-f¢): Biegezugfestigkeit;

und beim Kompakt-Zug- und Keilspaltversuch unter Vernachlassigung der relativ
kleinen Spannungen aus reinem Zug:

Fo = fpzom (3.14)
y
y = H - h/2 : Hebelarm

Bei der Ermittlung der Steifigkeit wurden sowohl der Kompakt-Zug- als auch der
Keilspaltprobekdrper als Doppelkragarm-Koérper modelliert.

TABELLE 3.4: Stabilitatsbedingungen fiir die vier Versuchsmethoden

STABILITAETSBEDINGUNG
Versuchsmethode Probekorper- ,
steifigkeit Wegsteuerung Verformungssteuerung
Einfacher Zug E«Atig 1 kp 1
kp= leh> meHe(— + 1 Teh” =*
P m ch’ 5 (kM ) ch> =*18
Drei-Punkt-
Biegeversuch . k
gever kp= —0-E] T 22 v 1) |1 2
13 9 KM 9
Kompaktzug
E 3 32,h,3 kp 32 h,3
und kp= = +de (D)7 | 1edZ @)y 1] ety
Keilspaltversuch 64 'y b™ 7 km b
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Bemerkungen:

1) Im einfachen Zugversuch wird bei Wegsteuerung die im ganzen Probekorper
gespeicherte, elastische Energie nach Ueberschreiten der Maximallast frei. Bei
Verformungssteuerung hingegen wird nur diejenige Energie ais Bruchenergie frei,
die im Probekdrpervolumen innerhalb der Messgeberlange 1g gespeichert ist.

2) Beim Keilspaltversuch ist die maximale Spaltkraft nicht diejenige Kraft, die
den Rahmen der Prifmaschine verformt. Die Maschine wird durch die Vertikal-
komponente F, verformt. In der Stabilitdtsbedingung muss dies entsprechend
beriicksichtigt werden, indem fir die wirkliche Maschinensteifigkeit kM eine
Ersatz-Steifigkeit kM* eingefiihrt wird, wobei:

kM = km* / (2+tga) (3.15)
mit a: Keilwinkel (gemdss Bild 3.8)

Beim Keilspaltversuch kann folglich die Steifigkeit der Prifmaschine durch die
Wah! eines kleinen Keilwinkels "kinstlich" erhoht werden.

Aus Tabelle 3.4 gehen folgende allgemeine Formulierungen flr die charak-
teristische Lange 1y des Versuches hervor:

- bei Wegsteuerung: 1y = K-L-(EE +1) (3.16)
M

- bei Verformungssteuerung: 1y = Kel (3.17)

Die Grosse K ist dabei eine von der ProbekoOrpergeometrie abhangige Zahi. Im
einfachen Zugversuch steht L fir die Probekdrperidnge H (Wegsteuerung) oder
fir die Basislange des Messgebers (Verformungssteurung). Bei biegebeanspruchten
Probekdrpern ist L der Hebelarm y (Kompakt-Zug-, Keilspaltversuch) oder die
Spannweite 1 (Drei-Punkt-Biegeversuch).

Die Stabilitdtsbedingungen erlauben, Bruchversuche zu planen und die Probe-
kdrperabmessungen zu dimensionieren. Dies wird im nachsten Abschnitt anhand von
Beispielen gezeigt.

3.4.4 Anwendungsbeispiele

Beispiel 1: Einachsiger Zugversuch

Im ersten Beispiel werden die einachsigen, verformungsgesteuerten Zugversuche
mit Staumauerbetonzylindern [3.6] untersucht (Bild 3.2 und 3.3). Diese
Probekdrper weisen einen Durchmesser von 200 mm, eine freie Lange H von 440 mm
und eine Basislange 1g der Messgeber von 300 mm auf. Der Elastizitatsmodul
des Betons betrdgt 36'400 N/mm? (Tab. 3.1). Aus den Versuchsergebnissen geht
ein Gp-Wert von 160 N/m (Tab. 3.3) und eine Zugfestigkeit fy von 2.4 N/mm?
hervor. Die charakteristische Lidnge I¢cn betrdgt damit 1010 mm. Die
Steifigkeit der Priifmaschine inklusive Halterung liegt bei 500 kN/mm.

Mit diesen Angaben erhdlt man fiir die Probekorpersteifigkeit bei Wegsteuerung
einen Wert kp=E+A/H=2600 kN/mm. (Der Probekdrper ist somit rund funf Mal
steifer als die Priifmaschine inklusive Halterung !) Die charakteristische Lange
1y des weggesteuerten Versuches betrdgt gemdss Tab. 3.4 1360 mm und ist
grosser als die charakteristische Lange des gepriften Betons; die Stabilitdts-
bedingung fir den weggesteuerten Zugversuch ist nicht erflllt.
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Obwohl die charakteristische Liange des Staumauerbetons vergleichsweise gross
und die Prifmaschine (Kapazitdt: 1600 kN) sehr steif ist, sind keine weg-
gesteuerten Zugversuche mdglich. Allerdings muss darauf hingewiesen werden,
dass die geklebte Halterung relativ "weich" ist, was die wirkliche Maschinen-
steifigkeit stark heruntersetzt.

Bei Verformungssteuerung ist die charakteristische Lange 1y des Versuches
gleich der halben Messgeberldnge (=150 mm) (Tab. 3.4). Der dehnungsgesteuerte
Zugversuch erfiillt die Stabilitatsbedingung, weil 1., des Werkstoffes grdsser
ist als die charakteristische Lange des Versuches. Bieses Ergebnis wird durch
die Versuche bestatigt. Aus der Stabilitdtsbedingung bei Verformungssteuerung
kann geschlossen werden, dass zur Erzielung stabiler, dehnungsgesteuerter
Zugversuche mit einer mdglichst kurzen Messgeberlange gearbeitet werden
sollte. Je kiirzer die Messgeberlidnge, desto kleiner ist die im Versuchssystem
(Probekdrpervolumen Uber die Messgeberldnge) gespeicherte, reversible Energie.

Die Zugprobekdrper konnen jedoch leicht um ein Mehrfaches steifer sein als die
Prifmaschine. (Bei Verformungssteuerung des in diesem Beispiel betrachteten
Zugversuches betrdagt die Probekorpersteifigkeit 3'800 kN/mm !) Bei der Wahl der
Probekdrperabmessungen und der Priifmaschine muss dies beachtet werden. Gemdss
Erfahrungen von Notter [3.1] sollte dabei das Verhdltnis zwischen den
Steifigkeiten des Probekarpers und der Priifmaschine (inklusive
Lasteinleitungsvorrichtung) kleiner als 10 sein.

Beispiel 2: 3-Punkt-Biegeversuch

Fiir die in Bild 3.5a angegebenen Abmessungen eines 3-Punkt-Biegebalkens
berechnet man bei einem E-Modul von 39'000 N/mm? [3.9] eine Probekdrper-
steifigkeit von 3.8 kN/mm. Bei Verwendung einer Prifmaschine mit einer kleinen
Steifigkeit von 10 kN/mm lautet die Stabilitdtsbedingung bei Wegsteuerung:

2 3.8
] > ly = Ze800e({222 +1) = 245 mm
ch V3 (10 )

Fiir einen Beton mit einer charakteristischen Ldange grosser als 245 mm ist damit
der weggesteuerte 3-Punkt-Biegeversuch stabil.

Aus der Stabilitdtsbedingung geht hervor, dass bei Verwendung einer sehr
steifen Prifmaschine die charakteristische Lange Ly des Versuches nur gering-
fiigig bis auf 178 mm reduziert werden kann.

Im Vergleich zum einfachen Zugversuch (Beispiel 1) f&lit auf, dass der Drei-
Punkt-Biegebalken in der Grdssenordnung von 100 bis 1'000 Mal weicher ist als
ein Zugpraobekdrper.

Bemerkung:

Aus diesem Beispiel ist ersichtlich, dass die Stabilitatsbedingungen
konservativ sind. Denn Drei-Punkt-Biegeversuche mit Balken aus Mortel, der eine
charakteristische Lange kleiner als 245 mm aufweist, sind stabil. (Die RILEM
Empfehlung [3.8] gilt auch fiir Mortel !) Hingegen sind - wie eigene Erfahrungen
zeigten - weggesteuerte Drei-Punkt-Biegeversuche mit Biegebalken aus
Zementstein nicht mehr stabil.
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Beispiel 3: Keilspaltversuch

In diesem Beispiel werden die in Abschnitt 3.4.2 diskutierten Keilspaltversuche
mit Spaltwirfeln unterschiedlicher Ligamentlinge betrachtet. Bei Annahme eines
E-Moduls von 30'000 N/mm® erhdlt man gemdss Tab. 3.4 fir den Probekdrper T70
eine berechnete Steifigkeit von 200 kN/mm und fir T130 eine solche von 385
kN/mm. Fur die Maschinensteifigkeit (inklusive Prifvorrichtung) wurde ein Wert
ven 70 kN/mm gemessen. Dies ergibt bei einem Keilwinkel von 15 © eine Ersatz-
steifigkeit kyM* von 130 kN/mm. Die charakteristische Linge des gepriiften
Betons betrdgt 600 mm. Die Stabilitatsbedingung bei Wegsteuerung lautet damit:

2w,
130

- flir T70 ¢ T.p > Ty = 24¢( 1) = 60 mm

122(38% 4 1) < 483 mm

- fir T130: 1cph > 1y o

Entgegen den Ausfiihrungen in Abschnitt 3.4.2 widre somit der Versuch T130 auch
bei Wegsteuerung stabil. Jedoch muss beachtet werden, dass die Annahme eines
Doppelkragarm-Probekdrpers bei der Berechnung der Steifigkeit von Spaltwirfeln
vor allem flr Probekdrper mit grosser Ligamentlange eine starke Vereinfachung
ist. Tatsdchlich betragt die experimentell bestimmte Probekdrpersteifigkeit
(Anfangssteigung der Fg-v-Kurve in Bild 3.l14a) fiur den Wirfel T130 700 kN/mm
und fir T70 rund 120 kN/mm. Setzt man diese gemessenen Steifigkeitswerte in die
Stabilitdtsbedingung ein, so betragt die charakteristische Liange 1y des
Versuches T130 780 mm. Dieser Wert ist grdsser als die charakteristische Lange
des Werkstoffes; die Instabilitat nach Ueberschreiten der Maximalkraft wird
damit bestatigt.

Bei Verformungssteuerung wird die Stabilitdatsbedingung miihelos erfiilit. Die
charakteristischen Langen des verformungsgesteuerten Versuches betragen bei T70
24 mm und bei T130 122 mm.

Wie beim Zugversuch kann wiederum festgestellt werden, dass die Steifigkeit der
Spaltwiirfel ein Mehrfaches der Maschinensteifigkeit betragen kann.

Beispiel 4: Bruchversuche mit Gasbeton

Gasbeton ist ein MWerkstoff, der allgemein als ™"sprode" betrachtet wird.
Trotzdem sind aber stabile Bruchversuche mdglich, wie mit diesem Beispiel
gezeigt werden soll.

Dabei wird das Vorgehen bei der Planung von stabilen, weggesteuerten Keilspalt-
versuchen beschrieben: Fir die Versuche steht eine Prifmaschine mit einer
Steifigkeit von 15 kN/mm zur Verfiigung. Bei einem Keilwinkel von 15 © betrigt
die Ersatz-Steifigkeit der Maschine 28 kN/mm.

Fir Gasbeton kdnnen folgende Materialkennwerte eingesetzt werden: E= 1'500
N/mm?, f+=0.40 N/mm?. Fiir die spezifische Bruchenergie GF wird ein Wert von
5 N/m angenommen; die charakteristische Ldnge von Gasbeton betrigt somit 47 mm.

Die Frage 1lautet nun, wie die Abmessungen des Probekdrpers gewdhlt werden
missen, damit der Bruchversuch stabil ablauft. Als Probekdrper werden
beispielsweise quadratische Scheiben einer Seitenldnge von 200 mm gewdhlt.
Dabei soll die Scheibendicke flrs erste 100 mm betragen. Es gilt nun, die
richtige Ligamentldange h zu finden.
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Unter Annahme einer Ligamentldnge von 100 mm erhdlt man fiir die berechnete
Probekdrpersteifigkeit einen Wert von 6.8 kN/mm. Die charakteristische Liange
Ty des weggesteuerten Versuches betrdgt nach Tab. 3.4 77 mm und ist somit
grosser als die charakteristische Ldnge des Werkstoffes; die Stabilitdts-
bedingung ist nicht erfillt.

Bei einer Ligamentldnge von 80 mm weist die Probekdrpersteifigkeit einen Wert
von 5.6 kN/mm auf und die charakteristische Lidnge betrdgt 41 mm. Oer Versuch
kann weggesteuert durchgeflihrt werden.

Die Versuche mit Probekorpern einer Ligamentldnge von 80 mm waren stabil. Auf
Bild 3.12 ist ein weggesteuerter Keilspaltversuch an einem Gasbeton-ProbekOrper
mit den erwdhnten Abmessungen abgebildet. Es wurde eine spezifische
Bruchenergie GF von 6 N/m gemessen.

3.4.5 Diskussion

Die Herleitung der Stabilitdtsbedingungen in Tabelle 3.4 basiert auf verschie-
denen vereinfachenden Annahmen. So wird beispielsweise linear-elastisches
Materialverhalten vorausgesetzt. Die Annahme einer linear-elastischen
Spannungsverteilung im Biegequerschnitt von Betonprobekdrpern stimmt jedoch mit
der Wirklichkeit nur schlecht Uberein. Trotz der Vereinfachungen erlauben die
Stabilitatsbedingungen aber dennoch, die Grdssenordnungen zu erfassen und die
Einflussgrossen aufzuzeigen. Der eigentliche Sinn der Stabilitatsbedingungen
besteht darin, eine Beurteilungsgrundlage bei der Planung stabiler Bruch-
versuche zu haben. Denn da stellt sich die Frage, welche PriUfmaschine, welcher
Kontrollparameter und welche Versuchsmethode bei der Priifung eines bestimmten
Werkstoffes eingesetzt werden sollen.

Die Wechselwirkungen zwischen dem Kontrollparameter, der Maschinensteifigkeit,
den Probek{drperabmessungen sowie dem zu prifenden Werkstoff werden durch die
Stabilitdtsbedingungen anschaulich aufgezeigt. Aus den Ungleichungen (3.12),
(3.16) und (3.17) sowie den vorhin geschilderten Anwendungsbeispielen kdnnen
folgende Feststellungen gemacht werden:

- Stabile Bruchversuche konnen mit jedem nicht ideal-elastischen Werkstoff
durchgefihrt werden.

- Die Verformungssteuerung ist der theoretische Grenzfall einer unendlich
steifen Prifmaschine. Eine "sehr steife" Prifmaschine ist damit keine
hinreichende Voraussetzung fir das Erzielen eines stabilen Bruchversuches.

- Auch bei Verformungssteuerung sind instabile Bruchversuche mdglich. Oies ist
dann der Fall, wenn die reversible Energie im Probekdrpervolumen, das durch
die Verformung "kontrolliert" wird, grdsser ist als die Bruchenergie.

- Betonprobekdrper, insbesondere Zugprobekorper, konnen um ein Mehrfaches
steifer sein als Ubliche Priifmaschinen. Die charakteristische Lange 1y des
weggesteuerten Versuches ist damit in der Regel viel grosser als die
charakteristische Linge 1.n des Betons. Einfache Zugversuche mit
Betonprobekorpern kdnnen folglich nur bei Verformungssteuerung stabil sein.
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3.5 STABILE BRUCHVERSUCHE BEI HOHEN BELASTUNGSGESCHWINDIGKEITEN

3.5.1 Allgemeine Bemerkungen

Unter hohen Belastungsgeschwindigkeiten werden hier Beanspruchungen infolge
Erdbebenlasten verstanden. Bei se1sm1schen Belastungen treten Oehngeschwindig-
keiten im Bereich von & = 10-* s-} bis 10~! s-} auf. Sie sind damit
deutlich langsamer als Belastungsgeschwindigkeiten, die beispielsweise bei
Stossbelastungen vorkommen.

Bei Versuchen unter hohen Belastungsgeschwindigkeiten miissen Einflisse wie
Tragheitskrdfte, reflektierende Spannungswellen oder lokale Schddigungen bei
der Interpretation der Versuchsresultate beachtet werden. Lokale Schaddigungen
erfolgen vor allem bei Stossversuchen beim Aufschlagen einer Masse auf den
Probekdrper. Nicht vernachldssigbare Spannungswellen treten ebenfalls erst bei
Stossbelastungen auf.

Die Trdgheitskrdfte hingegen machen sich wunter Umstadnden bereits bei
seismischen Belastungsgeschwindigkeiten bemerkbar. Jedoch sind bei den hier
durchgefiihrten, raschen Bruchversuchen die Triagheitskrafte auch bei den
hochsten Prifgeschwindigkeiten noch klein und werden bei der Interpretation der
"erdbebendynamischen" Versuche (Kap. 5) nicht berlicksichtigt. Bei konstanter
Verformungsgeschwindigkeit treten ausserdem keine Trdgheitskrdfte auf, weil die
Beschleunigung Null ist. (Bei stossartigen Belastungen missen die Tragheits-
krafte bericksichtigt werden. Die Trdgheitskrdfte, die beim Drei-Punkt-
Biegeversuch unter Stosslasten auftreten, werden beispielsweise in [3.23]
hergeleitet.)

Bemerkung:

Mit dem nachfolgenden Beispiel soll die Grdssenordnung der Trdgheitskriafte, die
bei raschen “"erdbebendynamischen" Versuchen auftreten, abgeschdtzt werden: Ein
zylindrischer Betonprobekorper (@=200 mm, H=600 mm) einer Masse m=50 kg wird
rasch gezogen. Dabei wird die Maximalspannung nach etwa 1 ms erreicht, was
einer Belastungsgeschwindigkeit im Bereich von & =10-1 s-1 entspricht. Die
Dehnung bei Maximalspannung betrdgt etwa 0.1 %o; der Probekdrper erfahrt somit
eine Langenzunahme von wu=60 um. Erfolgt der lugvorgang bei konstanter
Beschleunigung U, so betragt U=2.u/t2=120 m/sZ. Die Verschiebungsverteilung
Uber die Probekorperhghe ist jedoch nicht konstant, sondern linear, weil ein
Probekdrperende "festgehalten" ist. Die mittlere Beschleunigung u betrdgt somit
nur: U=0.5+0=60 m/s¢. Die Trdgheitskraft F;, die in gleicher Richtung wie
die Zugkraft wirkt, betrdgt: Fj=meU=3'000 N. Fiir die Spannung infolge Trdg-
heitseinfluss  erhalt  man sch11ess11ch oi=Fi/A g-O 09 N/mm?; im
Vergleich zu einer Zugfestigkeit von 2.5 N/mm? sind dies 3°8

Die Ausfuhrungen in Abschnitt 3.4 lber die Stabilitat von Bruchversuchen und
die Wah1 des Kontrollparameters gelten grundsdtzlich auch bei hohen Belastungs-
geschwindigkeiten. Allerdings miissen zusdtzlich spezielle Anforderungen an die
Priifmaschine gestellt werden.

3.5.2 Anforderungen an die Priifmaschine

Die wichtigste Voraussetzung bei der Durchfiihrung stabiler Bruchversuche bei
hohen Be]astungsgeschwindigkeiten ist eine geniligende Leistungsfihigkeit der
Prifmaschine. Die Prifmaschine muss mit einem (servo-hydraulischen) Kolben
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einer moglichst grossen Kolbengeschwindigkeit ausgerlistet sein. Da die
Bruchverformungen des Betons relativ klein sind, interessiert die Frage,
wieviel Weg der Kolben zuriicklegen muss, um die volle Geschwindigkeit zu
erreichen. Im einfachen Zugversuch, bei dem sich der Probekdrper in Bewegungs-
richtung des Kolbens verformt, ist diese Frage von grosserer Bedeutung als beim
Drei-Punkt-Biegeversuch oder beim  Keilspaltversuch,  bei denen  die
Bruchverformung (Rissdffnung) senkrecht zur Kolbenbewegungsrichtung erfolgt.
Der Keilspaltversuch hat ausserdem den Vorteil, dass durch die Wahl eines
kleinen Keilwinkels a der Kolbenweg vergrdssert werden kann.

Eine hohe Kalbengeschwindigkeit und damit ein grosses Reaktionsvermdgen ist vor
allem im Bereich der Maximalkraft notwendig. Kurz vor der Maximalkraft beginnt
die Reduktion der Praobekdrpersteifigkeit, was durch eine abnehmende Belastungs-
rate dF/dt charakterisiert wird. Im Bereich der Maximalkraft nimmt die
Belastungsrate schnell ab, erreicht bei der Maximalkraft den Wert Null und wird
mit Beginn des abfallenden Astes stark negativ. 0Oiese starke Aenderung der
Belastungsrate 1duft bei hoher Geschwindigkeit sehr schnell ab. D0Oie Prif-
maschine muss ihr durch entsprechende Kolbenbewegungen folgen konnen, falls
kein Spontanbruch des Probekorpers erfolgen soll.

Das Prinzip servo-hydraulischer Priifmaschinen (Bild 3.13) besteht darin, Ist-
und Soll-Wert miteinander zu vergleichen und die Kolbenposition u entsprechend
der Differenz der beiden Werte zu korrigieren. Ein Ueber- und Unterschwingen
des Soll-Signales durch das Ist-Signal zeigt an, dass der Kolben wegen seiner
an die Grenze gelangenden Leistungsfahigkeit nur sehr ungenau der gewiinschten
Verformungsgeschichte (Soll-Werte) zu folgen vermag. Ein Beispiel dazu ist in
Bild 3.17a dargestellt, wo der Kraft- resp. Verformungs-Zeit-Verlauf eines
dehnungsgesteuerten Zugversuches bei einer Dehngeschwindigkeit von & = 10-3
s-1 aufgezeichnet ist.

a; b)
. 3 -1
E=10" s SPANNUNG 6
K ] (N/mm?)
4
/
] 2.5 r
€
2 =
F < ‘F 1.9 +
] -
o=l .3 F
8 { i 1 1 1
2 5 .1 .18 .2 .25
DEHNUNG ¢ (%01

BILD 3.17: Verformungsgesteuerter, stabiler Zugversuch bei hoher Dehn-
geschwindigkeit, aus [3.6]:
a) Unter- und Ueberschwingen des Soll-Wertes
b) aus a) ausgewertete Spannungs-Dehnungs-Kurve mit Entlastungs-/
Wiederbelastungszykien
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Die Prifmaschine vermochte auf die starke Aenderung der Belastungsrate im
Bereich der Maximalkraft - verursacht durch die zeitliche Aenderung (Reduktion)
der Probekorpersteifigkeit -~ nur ungenigend schnell 2zu folgen, was ein
deutliches Ueber- und Unterschwingen des Sol1-Signales (Bild 3.17a) zur Folge
hat. Das Spannungs-Dehnungs-Diagramm ist durch Entlastungs-/Wiederbelastungs-
zyklen (Bild 3.17b) gekennzeichnet. Die Aufzeichnungen zeigen ferner, dass die
Oifferenz zwischen dem Ist- und dem Soll-Wert mit Zzunehmender Versuchsdauer
kleiner wird. Dies kann dadurch erkldrt werden, dass die zeitliche Aenderung
der Probekdrpersteifigkeit mit zunehmender Dauer kileiner wird und sich der
Ist-Wert auf die Soll-Wert-Gerade “"einpendeln" kann. Das Ueber- und
Unterschwingen fithrt jedoch in der Regel zum Verlust der Kontrolle iber den
Versuch und damit zum instabilen Bruch des Probekorpers (Bild 3.18).

Fm.x\

BILD 3.18: Verformungsgesteuerter, instabiler Zugversuch bei hoher Dehnge-
schwindigkeit [3.6].

Nicht nur eine mdglichst hohe Kolbengeschwindigkeit, sondern auch eine optimale
Steuerung des Servoventils des Kolbens ist fiur das Gelingen stabiler
Bruchversuche bei hohen Geschwindigkeiten erforderlich. Die Regelung der
Steuerung muss auf die jeweilige Steifigkeit des Probekdrpers abgestimmt
werden. Da sich aber widhrend eines Bruchversuches die Probekdrpersteifigkeit
dndert, misste die Regelung der Steuerung selbst fortlaufend korrigiert
werden. Dieser Schwierigkeit kann entgegengetreten werden, indem die Steuerung
nicht zu "steif" eingestellt wird. Allerdings hat dies ein Ueber- und Unter-
schwingen des Ist-Signales gegeniiber dem Soll-Signal in einer bestimmten Band-
breite zur Folge. Die Maschine folgt nicht mehr genau der eigentlich
gewiinschten Verformungsgeschichte; der Versuch ist aber noch stabil. Dies wird
durch Aufzeichnungen von schnellen Keilspaltversuchen bei 1'000-facher und
10'000- facher quasi-statischer Rissdffnungsgeschwindigkeit verdeutlicht (Bild
3.19).
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BILD 3.19: Ueber die Rissdffnungsverschiebung gesteuerte, stabile Keilspalt-
versuche:
a) bei 1'000-facher gquasi-statischer Geschwindigkeit.
b) bei 10'000-facher quasi-statischer Geschwindigkeit.
Bemerkung: :

Bei allen biegebeanspruchten Bruchquerschnitten muss beachtet werden, dass bei
konstanter Rissdffnungsgeschwindigkeit die Dehngeschwindigkeit in der Riss-
prozesszone mit zunehmendem Rissfortschritt abnimmt. Im einfachen Zugversuch
hingegen erfdhrt die gesamte Bruchflidche die gleiche Dehngeschwindigkeit.

3.6 VERGLEICH DER VIER VERSUCHSMETHODEN

3.6.1 Probekdrperformen

Beim Keilspaltversuch und beim einachsigen Zugversuch k&nnen die Probekdrper
prismatische, zylindrische und kubische Formen aufweisen. Diese einfachen
Probekdrperformen werden in Schalungen hergestellt, die zur Herstellung von
Probekdrpern zur Ermittlung Ublicher Festigkeitswerte dienen. Bohrkerne aus
bestehenden Bauwerken kénnen bei beiden Versuchsarten als Probekdrper verwendet
werden. Die Keilspalt- und Zugprobekdrper sind handlich und es besteht keine
Gefahr, sie beim Transport oder beim Versuchseinbau zu brechen. Die Herstellung
der Drei-Punkt-Biegebalken und der Kompakt-Zugpraobekdrper erfordert dagegen
eine spezielle Schalung. Auch besteht vor allem beim Drei-Punkt-Biegebalken ein
gewisses Risiko, ihn bei der Handhabung zu brechen. Bohrkerne konnen gepriift
werden, indem sie durch Anbetonieren zum vollstadndigen Probekdrper ergdnzt
werden (Bild 3.20). Die so hergestellten Probekdrper sind jedoch

vergleichsweise aufwendig.
l / Bohrkern
anbetonierte

Teile I

"~

Klebschicht

BILD 3.20: Drei-Punkt-Biegebalken zur Bestimmung der spezifischen Bruchenergie
an Bohrkernen, aus [3.24].
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Eine wichtige Kennzahl bei der Beurteilung der Probekdrperformen ist das
Verh@ltnis zwischen dem Probekorpergewicht und der Bruchflache, denn die
Abmessungen der Bruchfldche sollten im Vergleich 2um Grosstkorn des zu
prifenden Betons mdglichst gross sein. In Tabelle 3.5 ist das Verhdltnis
zwischen dem Gewicht und der Bruchfliche der drei gekerbten Probekdrper bei
gleicher Ligamentldnge aufgegefiihrt. Dabei ist die Verhaltniszahl jedes
Probekdrpers auf das entsprechende Verhdltnis des Keilspaltwiirfels bezogen. Aus
diesem Vergleich geht hervor, dass der Drei-Punkt-Biegebalken bei gleicher
Ligamentlange 15 mal schwerer ist als der Keilspaltwiirfel. Der Keilspaltversuch
kann somit wegen seines glinstigen Gewicht/Bruchflachen-Verhaltnisses als
Versuchsmethode bei grosskornigem Beton wie Staumauerbeton und bei sehr grossen
Probekdrperabmessungen empfohlien werden.

TABELLE 3.5: Vergleich des Verhdltnisses Gewicht zu Bruchflache der drei
gekerbten Probekdrper bei gleicher Ligamentlange.

Gewicht/A1jq des Probekdrpers
PROBEKOERPER
Gewicht/Ayig des Keilspaltwiirfels
Drei-Punkt-Biegebalken 15.2
(gemdss Bild 3.5)
Kompakt-Zugprobekdrper 2.5
(gemdss Bild 3.6)
Keilspaltwirfel 1.0
(h = 0.65 « Seitenldnge)

3.6.2 Ermittiung der spezifischen Bruchenergie

Bei allen vier Versuchsmethoden wird die spezifische Bruchenergie als Ftlache
unter der Kraft-Verformungs-Kurve, dividiert durch die Nettogquerschnitts-
fliache, ermittelt. Beim Drei-Punkt-Biegeversuch muss der relativ grosse Beitrag
des Eigengewichtes zur gesamten Bruchenergie als Nachteil angesehen werden. Bei
den drei anderen Versuchsmethoden sind die Bruchenergieanteile infolge
Eigengewicht vernachlassigbar klein.

Die ODehnungsentfestigungs-~Funktion muss bei den drei "Biegeversuchen" durch
eine finite Element Rechnung aus der gemessenen Kraft-Verformungs-Kurve
ermittelt werden. Im einfachen Zugversuch wird die Dehnungsentfestigung direkt
gemessen. Allerdings kann der abfallende Ast nicht ohne Vorbehalt als Dehnungs-
entfestigungs-Kurve angesehen werden. Als einziger Versuch liefert aber der
einachsige Zugversuch neben dem Gp-Wert auch die Zugfestigkeit wund den
Elastizitatsmodul direkt als zusdtzliche Materialkenngrassen.

Die Frage, ob alle Versuchsmethoden gleiche Gp-Werte liefern, kann positiv
beantwortet werden. Resultate aus vier vergleichenden Versuchsserien zeigen,
dass unabhangig von der Versuchsmethode und der Probekorperform die spezifische
Bruchenergie bei gleicher Ligamentlange und Betonart gleich ist (Bild 3.11).

3.6.3 ODurchfithrung stabiler Bruchversuche

Oie geringsten Anforderungen an die Versuchsstabilitat stellt der Drei-Punkt-
Biegeversuch. Der Biegebalken wurde ndmlich so dimensioniert, dass die
Probekdrpersteifigkeit genligend klein ist, damit der Versuch auf einer
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herkommlichen Prifmaschine bei konstanter Kolben- oder Traversengeschwindigkeit
stabil durchgefiihrt werden kann. Der einachsige Zugversuch dagegen kann nur bei
Verformungssteuerung stabil gefahren werden. Der Kompakt-Zugversuch und der
Keilspaltversuch werden nach Mdglichkeit ebenfalls verformungsgesteuert. Jedoch
konnen diese Versuche bei entsprechender Wahl der Probekdrpergeometrie und je
nach gepriftem Werkstoff auch weggesteuert stabil sein. Der Keilspaltversuch
hat ausserdem den Vorteil, dass durch einen kleinen Keilwinkel die Steifigkeit
der Maschine "kiinstlich" erhoht werden kann.

Jedes Priflabor diirfte in der Lage sein, weggesteuerte Versuche auszufiihren.
Die Durchfithrung verformungsgesteuerter Versuche hingegen ist von der Bedienung
her anspruchsvoller. Verformungsgesteuerte Versuche werden auf servo-
hydraulischen Prifmaschinen durchgefithrt, die noch nicht in allen Priflabors
vorhanden sind.

Die Durchfihrung stabiler Bruchversuche bei hohen Geschwindigkeiten ist im
einfachen Zugversuch am schwierigsten, da sich der Kolben in die gleiche
Richtung verschiebt wie die relativ kleinen Probekgrperverformungen erfolgen.
Demgegeniiber sind die "Bruchverformungen" (Rissoffnungsverschiebung, Balken-
durchbiegung) der "Biegeversuche" bedeutend grosser. Beim Keilspaltversuch
steht die Rissdffnungsverschiebung senkrecht zur Kolbenbewegungsrichtung, und
der Kolbenweg kann gegeniiber den Bruchverformungen vergrdssert werden, indem
der Keilwinkel verkleinert wird. Der Keilspaltversuch konnte denn auch im
Bereich) von seismischen Belastungsgeschwindigkeiten stabil gefahren werden
(Kap. 5).

3.6.4 Abschliessende Bewertung

Im Hinblick auf die Eignung als Standardversuch zur Ermittlung der spezifischen
Bruchenergie GfF kann von den vier Versuchsmethoden der Keilspaltversuch als
der geeignetste betrachtet werden. Der Keilspaltversuch erfillt folgende
Anforderungen:

- Eine Vielfait von Probekorperformen, insbesondere Standardprobekdérperformen
wie Wirfel oder Zylinder kdnnen verwendet werden.

- Bohrkerne aus bestehenden Bauwerken eignen sich gut als Probekborper.

- Die Probekorper sind handlich und weisen eine im Vergleich zum Probekdrper-
gewicht grosse Bruchfldche auf.

- Der Versuch kann auch weggesteuert stabil durchgefiihrt werden.

- Das Eigengewicht hat einen vernachtldssigbaren Einfluss auf die Ermittlung der
spezifischen Bruchenergie.

- Die Versuchsmethode eignet sich zur Ourchfiihrung stabiler Bruchversuche bei
hohen Belastungsgeschwindigkeiten.

Der Keilspaltversuch ist denn auch Gegenstand laufender Arbeiten in zwei
technischen RILEM-Kommissionen. In der Kommission TC 89-FMT (Fracture Mechanics
Testing of Concrete) wird der Keilspaltversuch mbglicherweise als Versuchs-
methode zur Ermittlung bruchmechanischer Materialkennwerte empfohlen. In der
Kommission TC 51-ALC (Model Code for Aerated Concrete) soll der Keilspalt-
versuch zur Bestimmung der spezifischen Bruchenergie von Gasbeton vorge-
schlagen werden.
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3.7 FOLGERUNGEN

In diesem Kapitel wurden die versuchstechnischen Aspekte von vier bruch-
mechanischen Versuchsmethoden diskutiert und miteinander verglichen. Bei den
Versuchsmethoden handelte es sich um den einachsigen Zugversuch, den
Drei-Punkt-Biegeversuch, den Kompakt-Zugversuch sowie den Keilspaltversuch. Es
konnen folgende Schlusse gezogen werden:

1. Bei bruchmechanischen Versuchen bestehen enge Wechselbeziehungen zwischen
den Eigenschaften des zu priifenden Werkstoffes, der Versuchsmethode, der
Probekdrperform, des Kontrollparameters sowie der Prifmaschine.

2. Ein Bruchversuch kann durch eine einfache Bedingung auf seine Stabilitat hin
Uberprift werden. Diese Stabilitatsbedingung beruht auf der Annahme, dass
bei Erreichen der Traglast des Probekorpers die im Versuchssystem
gespeicherte, reversible Energie kleiner sein muss als die Bruchenergie.
Dieses Kriterium wurde erfolgreich bei der Planung von Bruchversuchen
eingesetzt. '

3. Die vier untersuchten Versuchsmethoden liefern bei unterschiedlichen Probe-
korperformen und -abmessungen gleiche Werte flir die spezifische Bruchenergie
falls die Ligamentldnge und die Betonart gleich sind.

4. Die ODurchfiihrung stabiler Bruchversuche bei hohen Be]éstungsgeschwindig-
keiten setzt vor allem eine Priifmaschine mit einem hohen Leistungsvermigen
(Kolbengeschwindigkeit) voraus.

5. Von den vier untersuchten Versuchsmethoden eignet sich der in diesem Kapitel
vorgeschlagene Keilspaltversuch am besten als Standardversuchsmethode zur
Ermittlung bruchmechanischer Materialkennwerte.
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4 BRUCHMECHANISCHE KENNWERTE VON BETON UND STAUMAUERBETON
BEI QUASI-STATISCHER BELASTUNGSGESCHWINDIGKEIT

4.1 EINLEITUNG

Bevor das Konzept der Bruchenergie zur Berechnung von Rissen in Bauwerken ange-
wendet werden kann, miissen die Einfllisse auf die bruchmechanischen Kennwerte
bekannt sein. Im vorhergehenden Kapitel wurde gezeigt, dass sowohl die
Versuchsmethode als auch die Probekorperform die spezifische Bruchenergie Gf
nicht beeinflussten. Jedoch wurde festgestellt, dass die Betonart und die
Ligamentlange des Probekorpers die eigentlichen Einflussgrdssen sind.

Die Art und die Qualitdt eines Betons ist von verschiedenen Parametern wie
Granulometrie, Grosstkorn der Zuschlagsstoffe, Zementmenge oder Wasser
abhdngig. Staumauerbeton wird mit grosskdrnigen, meist gebrochenen Zuschlagen
aus der Umgebung der Baustelle hergestellt. Diese Zuschlage weisen in der Regel
tiefere Festigkeitswerte auf als der Rundkies im Normalbeton. Dies geht
beispielsweise aus den Zug- undr ODruckfestigkeiten hervor, die im allgemeinen
fur Vorsatzbeton nur wenig und fir Kernbeton deutlich kleiner sind als fir
Normalbeton [4.1]. Unter dem Begriff "Beton" muss eine weite Spanne von
Werkstoffen mit einer ebenso weiten Spanne von Materialkennwerten verstanden
werden. Es kann somit erwartet werden, dass auch die bruchmechanischen
Materialwerte von der Betonart abhidngen.

Es ist eine allgemein bekannte Tatsache, dass die "Bruchspannung" von
geometrisch &hnlichen, "sprode" versagenden Bauwerken oder Probekdrpern nicht
gleich 1ist, sondern mit zunehmender Abmessung abnimmt. Die experimentell
bestimmten bruchmechanischen Materialkennwerte hdangen folglich wvon den
Abmessungen des Probekdrpers ab. Dabei muss nicht nur die Probekdrpergrdsse,
sondern auch die Ligamentlange sowie das Verhdltnis zwischen der Ligamentlange
und der Probekdrpergrdsse beachtet werden. Dem Einfluss der Probekdrper-
geometrie muss eine besondere Aufmerksamkeit geschenkt werden, damit die
experimentell bestimmten Kennwerte auf Bauwerksabmessungen “"extrapoliert"
werden konnen.

Das Ziel dieses Kapitels ist, mit Hilfe van Versuchsresultaten die Einfliisse
der Betonart und der Probekdrpergrosse auf die spezifische Bruchenergie und die
Materialentfestigung aufzuzeigen. Dabei wird die Entfestigungs-Funktion mit
einer numerischen Methode bestimmt. Mit Hilfe des "Size effect"-Gesetzes wird
der Glltigkeitsbereich der linear-elastischen Bruchmechanik fir Staumauern und
die Bruchzahigkeit eines Staumauerbetons abgeschatzt.

4.2 ERMITTLUNG DER ENTFESTIGUNGS-FUNKTION MIT HILFE DES PROGRAMMES SOFTFIT

4.2.1 Grundlagen der numerischen Methode

Die Entfestigungs-Kurve (Spannungs-Rissweite-Beziehung) (Bild 2.12) kann
- unter Vorbehalt der Ausfiihrungen in Kapitel 3.2 - einzig im einfachen
Zugversuch direkt gemessen werden. Bei bruchmechanischen “Biegeversuchen® wie
dem Drei-Punkt-Biegeversuch, dem Kompakt-Zugversuch und dem Keilspaltversuch
misst man das Kraft-Verformungs-Diagramm, aus dem nur die spezifische Bruch-
energie GF direkt ermittelt werden kann. Die Entfestigungs-Funktion wird
nicht direkt erhalten. Numerische Methoden konnen jedoch zu deren Ermittlung
herangezogen werden.
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Das Prinzip der hier verwendeten Methode zur Ermittlung des Entfestigungs-
Diagrammes besteht darin, den Bruchversuch unter Annahme einer bestimmten
Spannungs-Rissweite-Beziehung flir die Rissebene numerisch zu simulieren. Die
berechnete Kraft-Verformungs-Kurve wird dabei zunachst mit der experimentellen
Kurve verglichen, und die Parameter der angenommenen Entfestigungs-Beziehung
werden danach entsprechend korrigiert. Oie neu berechnete Kurve wird wiederum
mit der experimentellen Kurve verglichen. Die Iteration lduft ab, bis eine gute
Uebereinstimmung zwischen der berechneten und der experimentellen Kurve
besteht; d.h. die Summe der Quadrate der Differenzen zwischen der gemessenen
und berechneten Kurve ist minimal. D0ie Entfestigungs-Beziehung, die zur
befriedigenden Korrelation gefihrt hat, wird schliesslich als Entfestigungs-
Diagramm des untersuchten Betons betrachtet (Bild 4.4).

Das Programm SOFTFIT [4.2, 4.3] erlaubt, das Entfestigungs-Diagramm aus der
gemessenen Kraft-Verformungs-Kurve gemdss dem vorher beschriebenen Verfahren zu
ermitteln. SOFTFIT ist ein finite Element Programm und beruht auf dem Modell
des fiktiven Risses [4.4] (Bild 2.12). Da bei den zu untersuchenden Probe-
kdrpern der Rissweg im voraus bekannt ist, wird die Elementmasche derart
angeordnet, dass der Riss entlang der Symmetrieachse verlduft. Es wird ein
diskreter Riss modelliert (Bild 4.1). Nach Ueberschreiten der Zugfestigkeit
werden die Elementknoten entlang des Rissweges gedffnet. Der fiktive Riss wird
modelliert, indem in den getrennten Knoten "Schliesskrifte" eingefihrt werden,
die entsprechend der Rissweite w und den dazugehgrigen Spannungen gemdss dem
Entfestigungs-Diagramm berechnet werden. Die Elemente ausserhalb der Risszone
verhalten sich linear-elastisch. Die numerische Simulation erfolgt "ver-
formungsgesteuert", d.h. die Rissdffnungsverschiebung wird inkrementell
vergrossert und die Spaltkraft in Funktion der Probekdrperverformung berechnet.
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BILD 4.1: Numerische Modellbildung des fiktiven Risses und der Elementmasche
des Keilspaltwirfels.

Die Annahme einer mdglichst wirklichkeitsnahen Entfestigungs-Funktion hatte
einen grossen numerischen Aufwand zur Folge. Oeshalb wird versucht, mit
moglichst einfachen Entfestigungs-Beziehungen zu arbeiten. Die wirkliche
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Entfestigungs-Funktion kann am einfachsten durch eine Gerade oder eine
bilineare Beziehung angendhert werden (Bild 4.2). Im Rahmen dieser Arbeit wird
das bilineare Entfestigungs-Diagramm, das durch die vier Parameter ft, si,
wl und wp definiert ist, verwendet.

1] 4 G
ft‘l ft_

wirklich linear . bilinear

Ge 1 e
w

BILD 4.2: Anndherungen an die wirkliche Entfestigungs-Funktion

4.2.2 Eigenschaften des bilinearen Entfestigungs-Diagrammes

Aus verschiedenen Untersuchungen ging hervor, dass das bilineare Modell eine
befriedigende Naherung darstellt, denn die so berechneten Kraft-Verformungs-
Kurven stimmten gut mit den experimentell bestimmten Kurven iiberein [4.5, 4.6,
4.7]. Jedoch hat die Position des Knickpunktes einen entscheidenden Einfluss
auf die berechnete Kurve [4.3]. Zudem stellt sich die Frage, ob die numerischen
Methoden zu eineindeutigen Losungen fihren. Anhand einer Parameterstudie konnte
gezeigt werden, dass verschiedene Parameter im bilinearen Diagramm fixiert
werden missen, damit ein eineindeutiges Resultat gefunden werden kann [4.7].

Die spezifische Bruchenergie Ge-Wert hangt - wie in diesem Kapitel noch ge-
zeigt werden wird - von der Betonart und von den Probekdrperabmessungen ab.
Damit nun die Formen der ermittelten, bilinearen Entfestigungs-Oiagramme fiir
verschiedene Versuchsbedingungen miteinander verglichen werden kdnnen, scheint
es 2weckmdssig zu sein, diese Einflusse fiurs erste zu eliminieren. Dies
erreicht man durch eine Transformation der bilinearen Diagramme in eine
Darstellung, in der sie nicht mehr direkt von den absoluten Kenngrdssen fy,
GF und w beschrieben werden. Es wird ein normalisiertes Spannungs-Rissweite-
Diagramm eingefiihrt (Bild 4.3), bei dem die Spannungen auf die Zugfestigkeit
bezogen werden, und die Rissweite w durch eine dimensionslose Grosse C
reprasentiert wird, die wie folgt definiert ist:

C=wert (4.1)

Die Fldche A, unter dem normalisierten bilinearen Diagramm muss gleich 1
sein:

A, =1 = L2 y.o.5 :
R T (4.2

Mit der Einfilihrung der normalisierten, bilinearen Entfestigungs-Diagramme kann
erwartet werden, dass in bezug auf den jeweils untersuchten Versuchsparameter
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eher Gesetzmdssigkeiten auftreten als in der absoluten Darstellung. Solche
Gesetzmdssigkeiten wirden dann erlauben, die Entfestigungs-Funktion flr
verschiedene Betonarten ohne FE-Rechnung zu finden. Einzig die Zugfestigkeit
und die spezifische Bruchenergie eines bestimmten Betons missten fir die
Ricktransformation ins absolute Diagramm bekannt sein.

C,

BILD 4.3: Transformation des bilinearen Entfestigungs-Oiagrammes in eine
normalisierte Darstellung

4.2.3 Vorgehen bei der Ermittlung des Entfestigungs-0iagrammes

Im Rahmen dieser Arbeit wurden bilineare Entfestigungs-Diagramme ermittelt. Mit
Hilfe einer modifizierten Version [4.7] des SOFTFIT-Programmes, die erlaubt,
gewisse Grossen im bilinearen Diagramm zu fixieren, konnten eineindeutige
Losungen erhalten werden. Folgendes Vorgehen wurde gewdhlt (Bild 4.4):

Zundchst wurde die Zugfestigkeit fixiert. Die Zugfestigkeit wurde entweder
direkt gemessen oder abgeschatzt.

- Danach wurde das Verhdltnis s1/fy = 1/3 gewdhlt.

- Mit dem modifizierten SOFTFIT-Programm wurden nun iterativ die Rissweiten
W]l und w2 ermittelt.

- Um eine bestmdgliche Korrelation zwischen der berechneten und der experimen-
tellen Kurve zu erzielen, wurde s1/ft eventuell neu gewdhlt und die
Rechnung wiederholt.

- Schliesslich wurde das resultierende, bilineare Diagramm in die normalisierte
Darstellung transformiert.

Bemerkung:

Die zylindrischen Keilspaltprobekdrper wurden als prismatische Probekdrper
modelliert. Damit konnte eine Elementmasche analog zum Keilspaltwirfel
verwendet werden.
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BILD 4.4: Organigramm des verwendeten SOFTFIT-Programmes.

4.3 EINFLUSS DER BETONART

4.3.1 Beschreibung der Versuchsserien und deren Ergebnisse

Der Einfluss der Betonart auf die bruchmechanischen Materialkennwerte wurde mit
zwei Versuchsreihen untersucht:

- Serie Normalbeton:

Funf im Stahlbetonbau (bliche Betonarten wurden mit dem Keilspaltversuch
geprift. Dabei waren das Grosstkorn, die Gesteinsqualitdt, die Zementmenge, der
Wasser/Zement~-Wert sowie das Prifalter der untersuchten Betonarten verschieden.
Die Betonzusammensetzungen sind in Tabelle 4.1 aufgeflihrt. Als Probekorper
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wurde der Spaltwiirfel (Form A, Bild 3.9) einer Seitenldnge von 200 mm und einer
Ligamentldnge von 130 mm gewdhlt. Ofie Probekdrper lagerten bis zur
Versuchsdurchfiihrung in Wasser.

~ Serie Staumauerbeton:

Bei der zweiten Versuchsreihe handelte es sich um Keilspaltversuche an Bohr-
zylindern aus drei verschiedenen Bogenstaumauern. Die Zusammensetzungen dieser
Staumauerbetonarten, die als Vorsatzbeton bezeichnet werden konnen, sind eben-
falls in Tabelle 4.1 angegeben. Der "liegende" Zylinder (Form B8, Bild 3.9)
wurde als Probekdrper verwendet. Die Bohrzylinder aus der Staumauer Mauvoisin
(Bild 4.5) wiesen einen Durchmesser von 300 mm auf, wdhrend die Zylinder aus
den Talsperren Solis und Zervreila einen Durchmesser von 200 mm hatten. Die
Ligamentldngen betrugen 210 respektive 120 mm. Die Dicke d aller Probekdrper
betrug 300 mm.

TABELLE 4.1: Zusammensetzung der untersuchten Betonarten

Grosstkorn |Zementgehalt |W/Z-Wert {Prifalter }Anzah)
dm Versuche
[mm] [kg/m®] [-]
Normalbeton: [Tage]
B 12 12 400 0.48 150 4
B 16-1 16 350 0.43 28 10
B 16-2 16 325 0.50 28 5
B 32-1 32 300 0.50 28 6
B 32-2 32 300 0.50 14 5
Staumauerbeton:
[ Jahre ]
Solis 80 250 0.50 2 4
lervreila 120 200 0.69 30 4
Mauvoisin 120 250 0.47 30 4

Die Ergebnisse der beiden Versuchsserien sind in Tabelle 4.2 aufgefihrt. Diese
Tabelle enthdlt neben den bruchmechanischen Kenngrgssen auch Werte fir die Zug-
und die Druckfestigkeit, sowie fir den Elastizitdtsmodul in Druck. Die
charakteristische Lange wurde unter der Annahme berechnet, dass der Elastizi-
tdtsmodul in Zug und Oruck gleich ist. In Bild 4.6 sind die Spaltkraft-
Rissoffnungs-Kurven dargestellt. Fir den Normalbeton werden nur drei
Mittelkurven angegeben. Bei der Serie "Staumauerbeton" muss beachtet werden,
dass die Kraft- und Verformungswerte des Mauvoisin-Betons wegen der grdsseren
Probekdrperabmessungen entsprechend grosser sind als bei den beiden anderen
Serien.

Bemerkungen:

1. Die Mittelkurve aus den einzelnen Spaltkraft-Rissoffnungs-Kurven wurde
gemass folgender Methode gefunden: Zunachst wurden alle Einzelkurven in ein
dimensionsloses Diagramm transformiert, indem die Kraftwerte auf die maximale
Spaltkraft und die Rissoffnungswerte auf die Rissoffnung bei Maximalkraft
bezogen wurden. Danach mittelte man bei mehreren normalisierten Kraftwerten die
normalisierten Rissgffnungswerte der Einzelkurven. Daraus resultierte die
normalisierte Mittelkurve. Die wirkliche Mittelkurve wurde schliesslich durch
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BILD 4.5: Keilspaltversuch mit einem Bohrzylindern (@ = 300 mm, d = 300 mm)
aus der Staumauer Mauvoisin.

TABELLE 4.2: Ergebnisse der Keilspaltversuche und Festigkeitswerte der
gepriften Betonarten

Fs,m GF lch figr E fee
[kN] [N/m] [mm] [N/mm2] | [N/mm2] | [N/mm?]
Normalbeton:
B 12 15.1 76 141 4.40 36'000 55
B 16-1 14.4 125 623 2.55 32'400 45
B 16-2 113 112 669 2.10 26' 350 31
B 32-1 12.5 146 782 2.40 30'860 36
B 32-2 1057 111 - 2.25 - -
Staumauerbeton:
Solis 23.6 174 1100 2.40 36'400 39
Zeryreila 20.1 257 1312 2.30 27'000 46
Mauvoisin 29.7 235 1700 2.00 28'930 54x*

* Serie B 12: Querzug-Versuch, Serien B 16-1 bis B 32-2: mit SOFTFIT
ermittelt, Staumauerbeton: direkter Zugversuch
** Zylinder: Hohe=Durchmesser=300 mm
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eine Riicktransformation mit dem Mittelwert aus den einzelnen, maximalen
Spaltkraft- und Rissdffnungswerten erhalten. Diese Methode bewahrte sich, denn
der Mittelwert der Flachen unter den Einzelkurven entsprach in der Regel bis
auf 1 % genau der Fldche unter der Mittelkurve.

2. Bei der Serie B 16-1 wurden 10 Einzelversuche durchgefiihrt. Somit kann eine
Aussage Uber die Streuung der Versuchswerte gemacht werden. Die Standardab-
weichung betrug fir den Gg-Wert + 7.7 N/m und fir Fg , + 0.86 kN bei
Mittelwerten von 125 N/m und 14.4 kN. Der Variationskoeffizient von 6.2 %
resp. 6.0 % kann als klein betrachtet werden. Die kleine Streuung ist wahr-
scheinlich auf die relativ grosse Bruchfldche im Vergleich zum Grgsstkorn-
durchmesser zuriickzufihren. (An dieser Stelle sei darauf hingewiesen, dass die
Bruchfldche der Keilspaltwiirfel rund 5 Mal so gross ist wie diejenige des
Drei-Punkt-Biegebalkens gemdss Bild 3.5 fir Beton mit einem 16 mm-Grosstkorn.

SPALTKRAFT F, (kN]

i6
“ b NORMALBETON NFs
1
. B 12
8 r B 16-1
o 32-1
[
4
2
e 1 ] } i 1 . 1 } {
@ .85 .1 .15 .2 ,25 .3 .35 .4 .43
RISSOEFFNUNG v Cmm]

SPRLTKRAFT K CkN3

k]
V.
22 STAUMRUERBETON N Fs
24 |- —
120 9
210
2t SoLIS
18 ZERVREILR
s MRUVOISIN
12
9
[
3
a |
S o1 .2 .3 .4 %1 .6 .? .8 .9
RISSOEFFNUNG v Cmm]

BILD 4.6: Spaltkraft-Rissoffnungs-Mittelkurven von Normal- und Staumauerbeton.
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Die Parameter der bilinearen Entfestigungs-Funktionen aller Versuche sind in
Tabelle 4.3 aufgefihrt. Die Diagramme sind sowohl in der absoluten als auch in

der normalisierten Darstellung in Bild 4.7 aufgetragen.

TABELLE 4.3: Parameter der bilinearen Dehnungsentfestigungs-0iagramme
ft s1 s1/fe] wi. C1 w2 Co GF,R
[ N/mm? | [ N/mm? [mm] [mm ] [N/m]
Normalbeton:
8 12 4.40 { 1.10 1/4 | 0.016) 0.98 | 0.067} 4.09 73
B 16-1 2.55 § 0.85 173 | 0.029] 0.70 | 0.159{ 3.87 105
B 16-2 2.10 | 0.70 1/3 | 0.037} 0.80 | 0.167| 3.61 97
B 32-1 2.40 | 0.80 1/3 | 0.031} 0.55 | 0.230{ 4.09 129
B 32-2 2.25 | 0.75 1/3 | 0.030] 0.67 | 0.182{ 4.05 102
St aumauerbeton:
Solis 2.40 | 0.80 1/3 | 0.052f 0.72 | 0.251] 3.46 163
Zervreila 2.30 § 0.92 | 1/2.5] 0.103] 0.92 | 0.296{ 2.65 255
Mauvoisin 2.00 } 0.80 | 1/2.5| 0.089{ 0.76 | 0.366] 3.11 235
GrF R: berechnet als Fldche unter dem bilinearen Entfestigungs-Diagramm

SPANNUNG ¢ (N/mat)

NORMARLBETON

B (2

B 18~1
B 16-2
B 32-1
B 32-2
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SPANNUNG ¢ (N/mmt)

STRUMAUERBETON

SOLIS
ZERVREILR
MRUVOISIN

| & 1 he L
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RISSHEITE w Conm]

BILD 4.7:

normalisierten Darstellung.
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4.3.2 Diskussion der Versuchsresultate

4.3.2.1 Serie Normalbeton

Obwoh1 die Probekdrper gleiche Formen aufwiesen und alle Versuche mit der
gleichen Priifmaschine durchgeflhrt wurden, liefern die gepriiften Betonarten
unterschiedliche bruchmechanische Materialkennwerte. Wie bei den (Ublichen
Festigkeitswerten beeinflusst die Betonart also auch die bruchmechanischen
Kennwerte.

Es ist eine Tendenz erkennbar, dass die spezifische Bruchenergie mit
Zunehmendem Grosstkorn anwdchst. Bei den bilinearen Entfestigungs-Diagrammen
falit auf, dass die Gerade nach dem Knickpunkt mit 2zunehmendem Grdsstkorn
flacher wird und die Werte flr die maximale Rissweite w2 anwachsen. Oer
Einfluss des Grdsstkorndurchmessers und des Wasser/Zement-Wertes auf die
spezifische Bruchenergie und das Entfestigungs-Diagramm wurde denn auch mit
Hilfe von Kompakt-Zugversuchen (Bild 3.6) systematisch untersucht. Oie
Ergebnisse dieser Versuche wurden in [4.8] verdffentlicht und zeigen, dass der
Gr-Wert mit zunehmendem Grgsstkorn anwdchst. Bei gleichem W/Z-Wert nahm die
spezifische Bruchenergie des Betons mit einem Grdsstkorn von 32 mm gegeniber
dem Beton mit einem 8 mm-Grdsstkorn um ungefdhr 40 % zu. Ausserdem wuchs der
Gr-Wert mit abnehmendem W/Z-Wert nur geringfigig an. Die normalisierten,
bilinearen Entfestigungs-Diagramme waren filr unterschiedliche W/Z-Faktoren
gleich. Hingegen nahm die Neigung der zweiten, flachen Gerade mit zunehmendem
Grosstkorn ab.

Die spezifische Bruchenergie des Betons B32-1 mit einem Grdsstkorn von 32 mm
ist beinahe doppelt so gross wie diejenige des Betons BlZ mit einem 12 mm-
Grosstkorn. Dieser sehr deutliche Unterschied kann nicht allein auf das unter-
schiedliche Grdsstkorn zurlickgefuhrt werden, denn auch die Differenz zwischen
den Gp-Werten der Serien Bl2 und B16-1 ist gross, obwohl das Grésstkorn nur
wenig verschieden ist. Aus den Bruchoberfidchen ging aber hervor, dass sich der
Riss bei den Betonarten B32-1 und 816-1, die mit Rundkies (Granite, Gneise und
metamorphe Kalksteine) aus dem Rhonetal hergestellt wurden, vermehrt um die
Zuschldge herum fortpflanzte. Im Gegensatz dazu wies die Bruchflache der Serie
B12, hergestellt aus teilweise gebrochenen Zuschldgen (Silikate und Karbonate)
aus der Seine bei Paris, vorwiegend Kornbriche auf. Zudem ist aus Bild 4.6
ersichtlich, dass Bl2 die grOsste maximale Spaltkraft und den steilsten
abfallenden Ast im Spaltkraft-Rissoffnungs-Oiagramm aufweist. Der Beton Bl2 hat
woh)l eine hohe Zugfestigkeit; er zeichnet sich aber durch ein wenig "duktiles”
Bruchverhalten aus. Daraus ist ersichtlich, dass nicht nur der Grosstkorn-
durchmesser, sondern vor allem auch die Art der Zuschlagsstoffe die bruch-
mechanischen Kennwerte stark beeinflussen kann.

. Die hohe Zugfestigkeit des Betons Bl2 deutet auf einen sehr gquten Verbund
zwischen der Zementmatrix und den Zuschldgen hin. Dieser Verbund ist gar
starker als die Festigkeit der Zuschlagskorner. Oer Riss pflanzt sich entlang
eines direkten Weges durch die Zuschldge hindurch fort (Bild 4.8). Zum Bruch
dieser Zuschldge 1ist offenbar wenig Energie erforderlich. Die insgesamt
aufgewendete Bruchenergie ist deshalb relativ klein. Im Gegensatz dazu ist bei
den Betonarten B16 und B32 der Verbund schlechter als die Festigkeit des
Zuschlagskorns, was zu der im Vergleich zu Bl2 tieferen lZugfestigkeit bzw.
maximalen Spaltkraft Fg o filhrte. Die Bedeutung der Verbundlosungen liegt im
komplexen Rissweg, indem der Riss eine grosse Oberfldche erzeugt. Dies flihrt zu
einer hohen Bruchenergie. Mit zunehmendem Grdsstkorn werden die Risswege
komplexer und die Rissoberfldchen grgsser, womit die Zunahme der spezifischen
Bruchenergie mit anwachsendem Grosstkorn erklart werden kann.
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BILD 4.8: Schematische Darstellung des Rissfortschrittes in Betonen mit
Zuschlagsstoffen unterschiedlicher Art und Grosstkorndurchmesser.

Aus der Literatur sind mehrere Untersuchungen {iber den Einfluss des Grosstkorn-
durchmessers und der Zuschlagsart auf bruchmechanische Kennwerte bekannt:

Aus den Ergebnissen von etwa 700 Drei-Punkt-Biegeversuchen zur Bestimmung der
spezifischen Bruchenergie von Beton folgerte Hillerborg [4.21], dass die
spezifische Bruchenergie mit zunehmendem Grdsstkorn zwischen 8 und 20 mm
zunimmt. Die gleiche Tendenz wurde von Nallathambi et al. [4.22] sowie
Kleinschrodt et al. [4.11] festgestellt. Die Versuche von Petersson [4.14]
zeigten nur eine leichte Zunahme des Gg-Wertes mit zunehmendem Grosstkorn.
Demgegeniber folgerten Wolinski et al. [4.23] aus ihren Versuchen, dass die
spezifische Bruchenergie nicht vom Grdsstkorn abhangig ist. Diese Diskrepanz
ist moglicherweise durch die unterschiedliche Versuchsmethode erklarbar.
Wolinski et al. fiihrten einfache Zugversuche durch, wahrend alle Ergebnisse,
die einen Grdsstkorneinfluss nachweisen, mit Hilfe von Drei-Punkt-Biege-
versuchen erhalten wurden. Im Biegeversuch kommt es beim "Oeffnen" des Probe-
kdrpers zu einem Ineinandergreifen der Zuschlagskorner (aggregate interlock)
und damit zur Bildung eines "Gelenkes mit Reibung". Dies flhrt zu einem
zusatzlichen Energieverbrauch. Dieses Ineinandergreifen wird mit zunehmendem
Grosstkorn ausgeprdagter. Beim direkten Zugversuch hingegen werden die
Bruchflachen - sieht man von der Rotation der Rissoberflachen ab (Kap. 3.2.1) -
parallel zueinander getrennt; es findet ein nur schwaches Ineinandergreifen der
Zuschldge statt.

Verschiedentlich wurden auch Versuche liber den Einfluss der Art und Festigkeit
der Zuschldge auf die Bruchenergie durchgefiihrt. Petersson [4.14] folgerte aus
seinen Versuchen, dass "starke" Zuschldge wie gebrochene Quarzite deutlich
hohere Gp-Werte Tliefern als "weiche" Zuschldge wie gebrochener Sandstein.
Cornelissen et al. [4.24] stellten anhand von einfachen Zugversuchen einen
bedeutenden Einfluss der Zuschlagsart (Flusskies oder Leichtzuschldge (LECA))
auf die Form des Entfestigungs-Diagrammes von Beton fest. Carpinteri et al.
[4.12] fanden fiir Beton mit gebrochenen Zuschldgen kleinere Gp-Werte als fir
Beton mit Rundkies.
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4.3.2.2 Serie Staumauerbeton

Auch beim Staumauerbeton tendiert die spezifische Bruchenergie mit zunehmendem
Grosstkorn zu grdsseren Werten, die gar 200 N/m Ubersteigen. Aus den normali-
sierten Entfestigungs-Diagrammen (Bild 4.7) gehen keine Gesetzmassigkeiten
hervor. Die Bruchflache des Solis-Betons wies vorwiegend Verbundldsungen auf,
wadhrend beim Beton aus Zervreila und Mauvoisin viele Kornbriiche zu erkennen
waren, und der Rissweg direkt war (Bild 4.9).

SOLIS ZERVREILA

h
/Kornbruc

BILD 4.9: Bruchflachen von Staumauerbeton.

Gleich wie bei den Normalbetonarten B16 und B32 kann beim Solis-Beton, der aus
Kalksteinen und metamorphen Gesteinen hergestellt wurde (Kap. 5.2.1), der hohe
Wert fiir die spezifische Bruchenergie durch den komplexen Rissweg erklart
werden. Der Solis-Beton setzt die Tendenz fort, dass mit zunehmendem Grdsstkorn
der Rissweg komplexer und damit GF grdsser wird. Demgegeniiber wurden fiir den
Bau der Zervreila- und Mauvoisin-Staumauer metamorphe Gesteine (vorwiegend
Gneise) verwendet. Wegen ihrer bl&ttrigen Struktur brechen die Gneise nicht
“sprode"; der Bruchvorgang ist wegen der Bildung von "Scharnieren" z&h. Eine
entsprechend grosse Energie ist zum Aufbrechen dieser Zuschldge notwendig, was
die grosse spezifische Bruchenergie erkladrt. Es kann damit festgestellt werden,
dass nicht nur das Grdsstkorn, sondern vor allem auch die Petrografie und die
Textur der Zuschldge eine Zunahme des Gp-Wertes bewirken kd&nnen.




- 77 -

Werte flr die spezifische Bruchenergie von Staumauerbeton konnten in der
Literatur nicht gefunden werden. Einzig am LMC wurden mit Bohrkernproben aus
der Zervreila-Staumauer vier "zusammengesetzte" Biegebalken (Bild 3.20) unter
Orei-Punkt-Biegung gepriift [4.25]. Aus den Versuchen resultierte ein Gp-Wert
von 233 N/m. Fir das bilineare Entfestigungs-oiagramm wurden folgende Werte
ermittelt: fy= 2.5 N/mm?, s1 = 0.83 N/mm“, wy = 0.08 mm und wp = 0.32
mm. Diese Werte stimmen gut mit den Ergebnissen der Keilspaltversuche mit
gleichem Beton (Tab. 4.3) Uberein.

Die Abmessungen der Probekdrper aus Staumauerbeton mit einem Grdsstkorn von 80
respektive 120 mm erfiillen die bei Versuchen mit Beton Ubliche Bedingung eines
dreifachen Grosstkorndurchmessers nicht. Obwohl es sich bei den Probekdrpern um
Bohrkerne handelt und damit kein "Wandeffekt" vorliegt, stellt sich die Frage,
ob die ermittelten Materialkennwerte objektiv sind. Diese Frage kann an sich
nur mit Hilfe von Versuchen beantwortet werden. Dazu waren jedoch ausser-
ordentlich grosse Probekdrper erforderlich. Solche Versuche wiren entsprechend
aufwendig.

Wie jedoch die Versuche gezeigt haben, war die Bruchflache von zwei Staumauer-
betonarten durch viele Kornbriiche charakterisiert. Somit kann die Bedingung des
dreifachen Grdsstkorndurchmessers als minimale Probekdrperabmessung grund-
satzlich in Frage gestellt werden, weil der Riss ja nicht um die Zuschldge
herumwandert. In Bild 4.10 sind die Spaltkraft-Rissoffnungs-Einzelkurven der
Versuche mit Zervreila-Beton dargestellt; die Gf-Einzelwerte betragen: 231,
252, 270 und 273 N/m. Es f&llt auf, dass die Einzelkurven in einem relativ
schmalen Band liegen. Ausserdem muss bemerkt werden, dass ein Bohrkern-
durchmesser von 30 cm vom technischen und finanziellen Aufwand her als gross
angesehen werden muss. Probekdrper aus Staumauerbeton werden folglich immer
relativ klein sein, falls es - was beim Keilspaltversuch ja die Absicht ist -
darum geht, einen Standardversuch mit Probekdrpern aus Bohrkernen durch-
zufihren. Immerhin wiesen die Probekdrper der vorliegenden Versuche eine
vergleichsweise grosse Bruchflache {z.B. Mauvoisin: 21 cm x 30 cm) auf.

SPALTKRAFT F  [kN]

22
20 ZERVREILR: Einzelkurven
8 r dm = 128 mm v
16 \ E
—
14
12
10
8
[
4
2
Q
2 1 -4 3 4 .S 3 ? -} ]
RISSOEFFNUNG v Cmm3

BILD 4.10: Einzelkurven der Keilspaltversuche mit Zervreila-Staumauerbeton

4.3.2.3 Vergleich zwischen Normal- und Staumauerbeton

Zur Interpretation der Versuchsergebnisse sind auf Bild 4.11 die experimentel)
bestimmten Gp-Werte der Normal- und Staumauerbetonarten in Abhangigkeit des
Grosstkorndurchmessers dargestelit. Ausser bei der Serie "Mauvoisin" wiesen die
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Probekgrper sowohl der Normal- als auch der Staumauerbetonarten mit 130 resp.
120 mm beinahe gleiche Ligamentldngen auf. Damit kénnen die Ergebnisse der
Normal- und Staumauerbetonarten miteinander verglichen werden.

G //"
[N/m]__ e ]
e =
e yd
200+ yd yd
NORMAL- / ° /
BETON
L _ - ~STAUMAUERBETON
P -~
- -
wof ¢
yd
n @ Verbundidsungen
e varwiegend .
4 B Kornbriiche
16 , d
=+ + + u m
12 32 80 120 [mm}

BILD 4.11: Einfluss des Grosstkorndurchmessers auf die spezifische Bruchenergie

Aus Tabelle 4.2 und Bild 4.11 geht hervor, dass die spezifische Bruchenergie
Gf  der gepriften Staumauerbetonarten im Vergleich zu den Normalbetonarten um
1.2 - 3.4 mal grosser ist. Da die Staumauerbetone zudem kleinere Zugfestig-
keiten und Elastizitatsmoduli aufweisen, sind die Werte der charakteristischen
Linge 1.4 - 12 ma) grosser als beim Normalbeton. Diese Vergleichszahlen zeigen,
dass beim Staumauerbeton sowohl die Verformung als auch die Energie bis zum
Bruch deutlich grdsser ist als beim Normalbeton.

Die Tendenz 2zu grosseren Gp-Werten mit zunehmendem Grdsstkorndurchmesser wird
auch von den gepruften Staumauerbetonarten bestatigt (Bild 4.11). Die Zunahme
des Gf-Wertes ist einerseits durch den mit zunehmendem Grdsstkorn komplexeren
Rissweg bei Bruchflachen mit vorwiegend Verbundldsungen zu erkldren.
Andererseits ist aber der Gf-Wert deutlich von der Gesteinsart - und dies
moglicherweise unabhangig von der Korngrisse - beeinflusst. Dies zeigen die
GF-Werte der Betonarten mit Bruchflichen, die vorwiegend Kornbriiche
aufweisen.

Die bilinearen Entfestigungs-Diagramme streichen ebenfalls einen sehr
deutlichen Unterschied zwischen Normal- wund Staumauerbeton heraus. Zum
Vergleich sind die bilinearen Diagramme der Betonarten B12, B32-1 und Mauvoisin
in der absoluten Darstellung in Bild 4.12 aufgetragen. Es fallt auf, dass sich
die bilinearen Diagramme 2zum Staumauerbeton hin deutlich abflachen: die
Spannungswerte nehmen ab, wdhrend die Werte fir die Rissweite stark zunehmen.
Die maximale Rissweite des Mauvoisin-Betons ist 5.5 mal grosser als diejenige
des Normalbetons B12.
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SPANNUNG ¢ CN/mm?2

S
4
B 12
3 B 32-1
MAUVOISIN
2
|
e 1 1 1 |
8. .8s .1 .15 .2 .25 .3 .35
RISSWEITE w {mm]
BILD 4.12: Vergleich der bilinearen Entfestigungs-Diagramme von Normal- und
Staumauerbeton. ‘

4.3.3 Diskussion der bilinearen Entfestigungs-0iagramme

Bei der Bewertung der mit SOFTFIT gefundenen Entfestigungs-Diagramme stellt
sich die Frage, ob der Ansatz einer bilinearen Funktion flir die Beschreibung
des Entfestigungs-Verhaltens eine annehmbare Vereinfachung ist. Eine Antwort
darauf  konnen  vollstdndige  Spannungs-Dehnungs-Kurven von  einachsigen
Zugversuchen mit Solis-Beton [4.9] geben. Aus diesen Kurven wurden die
Spannungs-Rissweite-Kurven gemdss Bild 2.12 ermittelt und in Bild 4.13 zusammen
mit dem bilinearen Entfestigungs-Diagramm aus den Spaltversuchen mit
Solis-Beton dargestellt. Daraus geht hervor, dass die bilineare Funktion den
wirklichen Entfestigungs-Kurven recht gut folgt. Allerdings muss auf den
unregelmadssigen Verlauf der einzelnen, abfallenden Aeste hingewiesen werden.
Dies ist mdglicherweise darauf zuriickzufihren, dass sich der Probekdrper in
seiner freien Lange 2zwischen den beiden Halterungen verdrehte; mit

SPANNUNG ¢
(N/mm?]

2.4 .

Solis
2.1 bilineares
1.8 Entfestigungs-
Diagramm

t.S

1.2

.9

.6

.3

(%]

%) .3

.1 . 1S .2 .25

RISSWEITE w [mm)

BILD 4.13: Vergleich von wirklichen Entfestigungs-Kurven mit dem numerisch
ermittelten, bilinearen Diagramm.
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fortschreitender Aufweitung der Bruchzone offneten sich die beiden Rissober-
fldchen ungleichmassig [4.10]. Dieser Vorgang durfte beim Staumauerbeton mit
grossen Zuschlagskdrnern besonders ausgeprdagt sein.

Wie gut sich der Ansatz einer bilinearen Entfestigungs-Funktion zur Simulation
bruchmechanischer Versuche eignet, sei an zwei reprdsentativen Beispielen
aufgezeigt, bei denen die berechneten Spaltkraft-Rissdffnungs-Kurven zusammen
mit den experimentell bestimmten Mittelkurven aus zwei Keilspaltversuchsserien
aufgezeichnet sind (Bild 4.14). Bei beiden Beispielen kann eine gute
Uebereinstimmung 2zwischen den berechneten und den gemessenen Kurven
festgestellt werden.

Das bilineare Entfestigungs-Diagramm muss als erste Ndherung betrachtet
werden. Immerhin flhrt dieser Ansatz bereits zu befriedigenden Resultaten. Fir
die Anwendung in der numerischen Bauwerksanalyse, bei der in der Regel wegen
der Komplexitdt der Aufgabe mdglichst einfache Materialmodelle verwendet werden
mussen, dirfte dies genligen. Ein verfeinertes Entfestigungs-Oiagramm, etwa in
der Form eines mulitilinearen Ansatzes, wdre nur fir wissenschaftliche
Untersuchungen sinnvoll.

Nicht immer wird eine gute Uebereinstimmung zwischen dem berechneten Gf R-
Wert als Fldche unter dem numerisch ermittelten bilinearen Diagramm und der
experimentell bestimmten spezifischen Bruchenergie erreicht. Die berechneten,
spezifischen Bruchenergie-Werte sind in der Regel kleiner als die Versuchs-
werte. Die Abweichungen betragen maximal 20 % (Tabelle 4.3).

Die im einachsigen Zugversuch ermittelte Zugfestigkeit der Staumauerbetonarten
wurde fir die numerische Berechnung direkt verwendet. Oiese experimentellen
Werte flhrten 2zu befriedigenden Ergebnissen. Die Zugfestigkeit f¢ im
-bilinearen Entfestigungs-Diagramm kann folglich im einachsigen Zugversuch
bestimmt werden.

Die Wahl des Verh&ltnisses si/fiy wurde im Hinblick auf eine mdglichst gute
Uebereinstimmung zwischen der berechneten und der experimentellen Kurve
getroffen. Aufgrund der vorliegenden Resultate scheint es, dass bei einem Beton
mit hoher Zugfestigkeit und kleiner Bruchenergie das Verhdltnis s)/fy klein
(=1/4) ist, wdhrend flr den Staumauerbeton mit kleiner Zugfestigkeit und
ausgeprdgter Entfestigung der Quotient si/f¢ gross (=1/2.5) ist.

Die Werte filr die dimensionslose Grosse Cj; liegen in einem Bereich zwischen
0.6 und 1.0 und scheinen weder vom jeweils gewdhlten si/ft-Verhdltnis noch
von der Betonart beeinflusst zu sein (Tab. 4.3). Der Cp-Wert folgt damit aus
der Gleichung 4.2: C=(2-Cy1)+(ft/s1). Fir einen ‘"mittleren' (]-Wert
von 0.8 erhdlt man bei einem Verhdltnis f¢/s1=3 einen Cp-Wert von 3.6.
Dieses mit diesen Parametern beschriebene, bilineare Entfestigungs-Diagramm ist
mit demjenigen bilinearen Diagramm identisch, das von Hillerborg [4.30] und
Petersson [2.11] als verniinftige Niherung an die wirkliche Entfestigungs-
Funktion von Normalbeton angegeben und bei der FE-Rechnung verwendet wurde.
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BILD 4.14: Vergleich zwischen berechneten und gemessenen  Spaltkraft-
Rissoffnung-Kurven mit a) guter und b) annehmbarer Ueberein-
stimmung.
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4.4 EINFLUSS DER PROBEKOERPERABMESSUNGEN

4.4.1 Beschreibung der Versuchsserien und deren Ergebnisse

Der Einfluss der Probekdrperabmessungen auf bruchmechanische Kennwerte wird in
zwei Dimensionen untersucht; die ProbekOrperdicke wird konstant gelassen. Es
wurden drei Versuchsserien ausgeflihrt, wobei bei jeder Serie einer der drei
folgenden geometrischen Grgssen als Versuchsparameter konstant gehalten wurde:

- die Probekdrpergrgsse H
- die Ligamentldange h, und
- das Verhaltnis h/H zwischen der Ligamentldnge und der Probekdrpergrdsse.

Nachfolgend werden die Versuchsserien beschrieben; die Probekdrperabmessungen
sind in Tabelle 4.4 angegeben.

1. Serie CTV mit h/H=konstant:

Diese Serie [4.8] bestand aus Kompakt-Zugversuchen mit Probekdrpern gleicher
Dicke und geometrisch dhnlichen Abmessungen. Das Verhdltnis der Ligamentldnge h
zur Probekorpergrdosse H war konstant. Der gepriifte Beton ist mit dem in 4.3.1
beschriebenen Beton B 16-1 identisch.

2. Serie CTh mit h=konstant:

Wiederum wurden Kompaktzug-Versuche durchgefihrt. ODie Probekdrper wiesen
unterschiedliche Abmessungen H, jedoch konstante Ligamentlangen h auf. ODie
Betonzusammensetzung entsprach derjenigen der Serie CTV, wobei das Prifalter
nur 14 Tage betrug.

3. Serie SVH mit H=konstant:

Mit Hilfe des Keilspaltversuches wurden Spaltwirfel (Seitenldnge von 200 mm)
geprift. Dabei wurde die Ligamentldnge h variiert und die Probekdrperhdhe H
konstant belassen. Der Beton entsprach demjenigen der Serie B 32-2 in 4.3.1.

TABELLE 4.4: Versuchsserien mit Probekdrperabmessungen (n: Anzahl Versuche)

SERIE H h h/H n
(mm ] (mm ] (-]
1. CTV: h/H=konstant
S CTV1 300 150 0.5 6
CTV2 600 300 0.5 6
1 d=120 mm{ CTV3 1200 600 0.5 6
h
2. CTh: h=konstant .
T CThl 300 300 1.0 3
o CTh2 600 300 0.5 3
M d=120 mm| CTh3 900 300 1/3 3
h
3. SVH: H=konstant
e O o SVH1 188 70 0.37 5
| SVH2 188 100 0.53 5
H SVH3 188 130 0.69 5
h d=200 mm{ SVH4 188 150 0.80 3
AT g
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Insgesamt vier bruchmechanische Materialkennwerte wurden aus den Versuchsdaten
ermittelt. Die spezifische Bruchenergie Gf resultierte aus der Flache unter
den gemessenen Kraft-Verformungs-Kurven, dividiert durch die Bruchfldche
A1jq (=hed). Ausgehend von der Maximalkraft und der Kerbtiefe als Risslange
wurde ein Bruchzihigkeitswert K. gemdss der ASTM 377-Formel [3.14] fiir
Kompaktzugproben berechnet. Die Bruchzdhigkeit der Spaltwiirfel ermittelite man
ebenfalls mit der Formel flr die Kompakt-Zugproben. Die nominelle Grenz-
festigkeit on im Nettoquerschnitt (Biegezugfestigkeit) wurde nach der
Elastizitatstheorie berechnet. Die Resultate sind in Tabelle 4.5 und graphisch
in Bild 4.15 festgehalten. Die Entfestigungs-Funktionen wurden gemass Abschnitt
4.2.3 bestimmt. Die bilinearen Diagramme sind in Bild 4.16 dargestellt.

GF G; G;
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BILD 4.15: Darstellung der Versuchsresultate in Funktion der Ligamentlange h,
der Probekgrpergrisse H und des Verhdltnisses h/H.
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TABELLE 4.5: Versuchsergebnisse
[kN] [N/m] [N/mm3/2] | [N/mm?)
CTvl 7.3 124 33.7 4.06
CcTv?2 12.6 162 41.2 3.50
CTV3 20.7 158 47.8 2.88
CThi 33.0 152 -~ 3.67
CThe2 12.7 149 41.7 3.54
CTh3 8.0 159 39.2 3.56
SVH1 3.8 98 20.8 3.82
SVH2 6.7 104 21.2 3.11
SVH3 10.7 111 22.9 2.73
SVH4 15.6 119 -- 2.86
SPANNUNG ¢ (N/mm™) os¥,
4 !
3.3 SERIE CTV SERIE CTV
3 hH - 3.3 .0 h/H = 3.3
CTVl: h=1SE8 mm CTVi: h=(5C@ mm
2.3 CTV2: h=333 mm s CTV2: h~308 mm
2 b CTv3: h=50@ mm CTV3: h=6@@ mm
1.5F 4r
1
2k
5
Q83 462
-} 4 L ") 4 1 1
Q .85 .1 .18 .2 ) 1 2 3 4 c
RISSHEITE w tmm)
SPANNUNG ¢ (N/mm*) G4,
4 1
2.3 SERIE CTh SERIE CTh
h - 308 o .8k h = 300 e
3 r
2.3p CTh2: H~62a mm RS CTh2: H=68@ mm
2 L CTh3: He300 mm CTh3: H=S9@C mm
1.5} o4k
1
2k
s}
Qe9 4008
] 4 L l ) L 1 1
Q .83 .1 .15 .2 ) t 2 ) 4 c
RISSHEITE w tenemd
SPANNUNG ¢ (N/mm*) arE,
2.8 1
SERIE SVH SERIE SVH
2 H e 130 o .8k Mo 190 ma
SVHI he 70 mm SVH1: he 728 mm
1.5 SVHZ: h=100 mm .8 SVH2: h=100 mm
SVYHI: h=138 mm SVHI: h=138 mm
SVH4: h=1S@ mm SVM4e: he15S0 mm
1 RS
.S 2 +
.68 403
-] 1 L '] 1 1 i
q .as .1 s .2 ° 1 2 3 4 c
RISSHEITE w Cmm)

BILD 4.16:

Prdsentation der bilinearen Entfestigungs-0iagramme.
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4.4.2 Diskussion der Ergebnisse

Aus Tabelle 4.5 und Bild 4.14 gehen folgende Gesetzmdssigkeiten hervor: Bei der
Serie CTV, bei der h/H konstant gehalten wurde, wachsen sowohl die spezifische
Bruchenergie Gf als auch die Bruchzdhigkeit Kp. mit zunehmender Probe-
korpergrosse an, wihrend die nominelle Grenzfestigkeit oy mit grosser
werdendem Ligament abnimmt. Die spezifische Bruchenergie wdchst nur bis 2u
einem Grenzwert von h an, der im vorliegenden Fall etwa 300 mm betrdgt. Fiir
Probekdrper mit grosserer Ligamentldnge tendiert Gf Zu konstanten Werten. Aus
der Serie CTh mit konstanten Ligamentl&ngen h resultieren unabhangig von der
jeweiligen Probekdrpergrdsse H nur wenig unterschiedliche Gf-, Kic.- und
on-Werte. Bei der Serie SVH mit konstanter Probekdrpergrdsse H bleibt der
Kic-Wert ebenfalls in etwa gleich gross, wahrend mit grdsserer Ligamentlange
der Gf-Wert zu- und der op-Wert abnimmt.

Demnach kann der Einfluss der Probekdrpergeometrie auf die bruchmechanischen
Kennwerte wie folgt formuliert werden:

- Gp-Wert:

Die spezifische Bruchenergie hidngt einzig von der Ligamentldnge ab. Mit
zunehmender Ligamentlange nehmen die Werte bis zu einem Grenzwert zu. Die
Zunahme betrdgt etwa 20 N/m pro 100 mm Ligamentlidnge.

~ Kjc-Wert:

Die %ruchzéhigkeit wird nur dann von den Probekdrperabmessungen beeinflusst,
wenn die Ligamentldnge und die Probekdrpergrdsse andern. Sobald entweder die
Ligamentldnge oder die Probekdrpergrdsse konstant gehalten werden, #ndert die
Bruchzahigkeit nicht.

- op-Wert:
Die nominelle Grenzfestigkeit im Nettoquerschnitt ist allein von der Ligament-

ldnge abhangig. Mit zunehmender Ligamentlange wird die nominelle Grenzfestig-
keit kleiner.

Aus der Literatur sind verschiedene Untersuchungen lber den Einfluss der Probe-
kdrperabmessungen auf bruchmechanische Kennwerte bekannt. Relativ viele
Versuchsergebnisse existieren von Probekdrpern, deren Abmessungen bei konstan-
tem Verhdltnis der Ligamentlange zur ProbekOrpergrdsse variiert wurden. Sie
bestdtigen die vorliegenden Resultate:

Die spezifische Buchenergie nimmt mit zunehmender Ligamentlange zu [4.11, 4.12,
4.13, 4.14, 4.15, 4.21]. Die Bruchzahigkeit, ermittelt gemdss linear-
elastischer Bruchmechanik, wdchst mit zunehmender Ligamentlinge an [4.11, 4.12,
4.13, 4.16, 4.17, 4.18]. Und mit anwachsender Ligamentlinge nehmen die Werte
der nominellen Grenzfestigkeit ab [4.13, 4.16].

Sparlicher hingegen sind Untersuchungen, bei denen das Verhdltnis h/H bei
gleichbleibender Probekdrpergrosse variiert wurde. Bei diesen Versuchen wurden
konstante Bruchzihigkeits-Werte ermittelt [4.17, 4.19, 4.22]. Ausserdem konnte
experimentell festgestellt werden, dass die ProbekoOrperdicke keinen Einfluss
auf die Bruchzdhigkeit ausibt [4.17, 4.20].

Aus den bilinearen Entfestigungs-Diagrammen in Bild 4.16 geht hervor, dass die
Werte flir die maximale Rissweite w2 mit grdsserer Ligamentldnge anwachsen.
Wie ausserdem festgestellt werden kann, sind die normalisierten Entfestigungs-
Diagramme der einzelnen Versuchsserien beinahe identisch: d.h. die
normalisierten, bilinearen Diagramme sind von den Probekdrperabmessungen nicht
beeinflusst. Dieses Ergebnis kann nun benutzt werden, um das wirkliche
Entfestigungs-Diagramm fiir Bauteile beliebiger Abmessungen zu bestimmen. Dazu
muss die spezifische Bruchenergie, die Zugfestigkeit, das bilineare
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Entfestigungs-Diagramm sowie die Beziehung zwischen der spezifischen
Bruchenergie und der Ligamentldnge (Bild 4.15) bekannt sein. Das wirkliche
Entfestigungs~Diagramm fir beliebige Ligamentldngen wird dann durch eine
RUcktransformation aus dem normalisierten Entfestigungs-Diagramm gefunden.

In der Literatur wird allgemein anerkannt, dass die Bruchzdhigkeit von Beton
nicht mit Hilfe der “Spannungsintensitdts-Formel" der linear-elastischen
Bruchmechanik aus Versuchen mit Probekdrpern Ublicher Abmessungen ermittelt
werden kann, weil eine Rissprozesszone am Kerbgrundes existiert. Diese Zone ist
im Vergleich zu den Abmessungen des Probekodrpers gross (siehe Abschnitt 2.3.2),
weshalb die linear-elastische Bruchmechanik nicht gultig ist. Die in diesem
Abschnitt ermitteliten K.-Werte diirfen folglich nicht als Materialkennwerte
verwendet werden.

Die Bruchzdhigkeit Kjc von Beton kann mit Modellen bestimmt werden, welche
die Rissprozesszone berlcksichtigen (siehe Abschnitt 2.2.2). Eine andere
Moglichkeit besteht darin, mit Hilfe des "Size effect"-Gesetzes die Versuchs-
werte auf Dimensionen 2zu "extrapolieren", fir welche die linear-elastische
8ruchmechanik gultig ist. ODiese Extrapolation wird im nachsten Abschnitt
durchgefuihrt.

4.5 GROESSENEINFLUSS IM BETONBAU

4.5.1 Das “Size effect"-Gesetz

Stahlbetonbauwerke werden derart bemessen, dass sie im Falle eines Versagens
duktil brechen. Bei duktilen Brilichen ist die maximale Spannung im Bruch-
querschnitt von geometrisch &hnlichen Bauteilen wunterschiedlicher Grdsse
gleich. Im verformungsgesteuerten Versuch bleibt die Last nach Ueberschreiten
der Traglast bei zunehmender Verformung konstant, weil der Armierungsstahl
fliesst.

Beim Schubbruch, Durchstanzen von Decken oder Torsionsbruch sind - falls keine
spezielle Armierung vorhanden ist - die Briche "sprode", d.h. sie treten
plotzlich auf. Bei diesen Versagensarten hdngt die Traglast von der Beton-
zugfestigkeit ab. Bei nicht-armierten, biegebeanspruchten Betonbauwerken
bestimmt ebenfalls die Betonzugfestigkeit die Traglast. Bei "sprdoden" Briichen
nimmt die Last nach Erreichen des Grenzzustandes mit zunehmender Verformung
ab. Die "Bruchspannung" (nominelle Grenzfestigkeit op) hédngt von der Grgsse
des Bauteils ab. (Dieses Ergebnis geht auch aus den soeben diskutierten
Versuchen in Abschnitt 4.4 hervor.) Die Grdssenabhdngigkeit wird im Stahlbeton-
bau beispielsweise bei Entwurfsregeln flir die Schubfestigkeit berlcksichtigt.

Die Bruchmechanik erlaubt, den Grgsseneinfluss auf die Traglast von Beton-
bauwerken zu erklaren. Die 1linear-elastische Bruchmechanik 1liefert jedoch zu
hohe Werte fiir die Traglast von Bauteilen iblicher Abmessungen. Die Beziehung
zwischen der Bauteilabmessung und der Bruchspannung bei "Sprddbruch" befindet
sich also zwischen der nominelien Grenzfestigkeit des Festigkeitskriteriums,
fur das kein Grdsseneinfluss existiert, und der linear-elastischen Bruch-
mechanik (Bild 4.17). Sie muss durch eine Funktion beschrieben werden kd&nnen,
die den Uebergang von einem Extrem ins andere erfasst.

Mit der Einfuhrung der Rissprozesszonenmodelle konnte der Grdsseneinfluss
sowohl filir gekerbte als auch ungekerbte Bauteile erkldrt und analysiert werden
[4.4, 4.26, 4.27]. Das "Size effect"-Gesetz von Bazant [4.28] ist eine
Ngherung, die den Grdsseneinfluss anschaulich ausdriickt. Dieses Gesetz eignet
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sich, um Versuchsresultate von relativ kleinen Probekdrpern auf Bauteil-
abmessungen zu extrapolieren. Es beruht auf der Annahme, dass die Energiefrei-
setzung bei Bruch von der Linge und Fliche des "Rissbandes" (siehe Abschnitt
2.4.2) abhangt. Das "Size effect"-Gesetz ist als einfache Gleichung formuliert:

Befy

- 4.3
N T+ (4.3)
mit HO = Ko'dm

Darin bedeuten fy die Zugfestigkeit und dy der Grdsstkorndurchmesser des
Betons. B und Ag sind empirische Konstanten, die einzig von der Bauteilform
abhangen. H ist die Bauwerksabmessung, und oy ist die nominelle Spannung bei
Erreichen der Traglast. Bei konstanten B- und Ag-Werten ist das "Size
effect"-Gesetz nur flr geometrisch dhnliche Bauteile anwendbar. Jedoch ist eine
Verallgemeinerung auf verschiedene geometrische Formen mdglich, falls der
Einfluss der Bauteilgeometrie auf die Grossen B und Ay bekannt ist.

Fiir sehr kleine Bauteilgrossen H verschwindet in Gleichung (4.3) der Ausdruck

H/Ho im Vergleich zu 1. oN ist proportional zur reinen Zugfestigkeit, d.h.
das Festigkeitskriterium ist gliltig:

- filir B 0: oN = B-ft (4.4)

Bei sehr grossen Bauteilen ist 1 vernachldssigbar im Vergleich zu H/Hy und
damit ist oy umgekehrt proportional zu /H. Die nominelle Bruchspannung wird
durch die linear-elastische Bruchmechanik beschrieben:

- flr He=: oN = B ft//H/Hg (4.5)

log Oy,
a1, . \ /-Festzgkeatskntenum: Oy = B-f;

*Size effect™Gesetz |

linear - elastische

Bruchmechanik : O'N= ?-l/fH
: 0

0 Ic> l
a
H G =—Bf
"ﬂn H/Ho
I
+— ¥ 4 log H
01 Hg Ho 10 Ho
VERSUCHE  BAUWERKE STAUMAUERN ?

BILD 4.17: “Size effect"-Gesetz von Bazant [4.28].
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Dank ihrer einfachen Form kann die Gleichung (4.3) algebraisch in eine lineare
Beziehung umgeformt werden. Die unbekannten Parameter des “Size effect"-
Gesetzes kdnnen dann durch eine lineare Regression gefunden werden [4.28]:

Y = A + BeX (4.6)
mit X = H

Y = l/oN2

A= 1/(B-ft)?

B = A/H,

Die Uberwiegende Anzahl der Bruchversuche im armierten und nicht-armierten
Betonbau wurde mit relativ kleinen Probekdrpern durchgefiihrt; sie liegen nahe
im Bereich des Festigkeitskriteriums (Bild 4.17). Uebliche Betonbauwerke
befinden sich in der Uebergangszone zwischen dem Festigkeitskriterium und der
linear-elastischen Bruchmechanik. Und fir sehr grosse Betonbauwerke wie
Staumauern stellt sich die Frage, ob die linear-elastische Bruchmechanik
anwendbar ist.

Nachfolgend wird versucht, mit Hilfe des "Size effect"-Gesetzes eine Antwort
auf diese Frage zu geben. Dazu werden 2undchst die Kompakt-Zugversuche der
Serie CTV untersucht. Deren Ergebnisse werden anschliessend auf Staumauerbeton
ubertragen, indem die Materialeigenschaften des Staumauerbetons auf 2zwei
verschiedene Arten, namlich zuerst mit dem Gr&sstkorn dy und dann durch die
charakteristische Lange 1.n, beschrieben werden.

4.5.2 Auswertung der Kompakt-Zugversuche (CTV)

Die Serie CTV mit geometrisch dhnlichen Probekdrpern ist deshalb interessant,
weil die Abmessungen der grossten Probekdrper (H=1200 mm) iber den Ublichen
Probekdrperabmessungen liegen. Die Parameter des "Size effect"-Gesetzes flr die
Kompakt-Zugprobekdrper und den verwendeten Beton wurden aus den Maximalkrdften
pro Einzelversuch bestimmt. Dabei wurde die nominelle Grenzfestigkeit oy nach
der elastischen Biegetheorie (unter Berilicksichtigung des Anteiles aus reinem
Zug) berechnet:

ON = 20+Fy/ Hed (4.7)
Die 1lineare Regression gemdss Gleichung (4.6) lieferte folgende Werte (Bild
4.18a):

Beft = 4.88 N/mml

Ho = 631 mm

Der Korrelationskoeffizient betrug 0.954. Mit fy=3.6 N/mmé (Bild 4.16) und
dp=16 mm betragen die einzig von der Probekdrperform abhdngigen Grossen B und
g 1.36 respektive 39.4. Das ermittelte "Size effect”-Gesetz ist in Bild
4.18b eingetragen. Aus dieser Darstellung geht zunachst hervor, dass sich die
gepriiften Probekdrper in einem Bereich befinden, in dem weder das Festigkeits-
kriterium noch die linear-elastische Bruchmechanik gUltig ist. Mit zunehmender
Probekorpergrdsse H wird das Bruchverhalten des Probekdrpers immer besser durch
die linear-elastische Bruchmechanik beschrieben. Das Verhdltnis zwischen
oLEBM aus der linear-elastischen Bruchmechanik und oy des "Size effect"-
Gesetzes drilickt dies quantitativ aus. Aus (4.3) und (4.5) folgt:

CLEBM . /14 Do (4.8)

oN H
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Demnach Uberschdtzt die linear-elastische Bruchmechanik die Traglast bei einer
Probekgrpergrisse von beispielsweise H=10+Hy=6310 mm noch um 4.9 %.

1
Y'?

AR

010+

z

0.051

« Einzelwerte

0 — . o X= H
o 300 600 1200 mm

[imer?] \

2

4.88

Y1 +H/631

Oy =

@ Versuche (Mitteiwerte)
k 130 300 62)0 1‘;00 zooo 5éoo 13’000 100:'3029[.:‘".]
BILD 4.18: "Size effect"-Gesetz filir die Kompakt-Zugversuche CTV.
a) lineare Regression
b) "Size effect"-Gesetz

Die Bruchzahigkeit Ko wurde im Abschnitt 4.4 gemdss linear-elastischer
Bruchmechanik mit der Maximalkraft Fn und der Kerbldange als Risslidnge a
berechnet:

F
Kie = - «Ye/a" 4.9
Ie * 30q a (4.9)

Gemass dem "Size effect"-Gesetz lagen alle Probekdrpergrissen im Uebergangs-
bereich, wo die linear-elastische Bruchmechanik nicht gultig ist. (Deshalb
waren die in 4.4 ermittelten Kjc.Werte von den Probekdrperabmessungen
abhangig !) Mit dem "Size effect“-Gesetz konnen nun die Versuchswerte auf
Dimensionen extrapoliert werden, die im GUltigkeitsbereich der linear-
elastischen Bruchmechanik liegen. Mit a=H/2 und Y(a/H=0.5)=13.58 nach ASTM E
399 [3.14] folgt fiir Kompakt-Zugprobekdrper aus den Gleichungen (4.7) und
(4.9):
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Kic = 0.48soys/H (4.10)
Und mit (4.3) wird schliesslich:
Kic = 0.48¢Befye/H/(1+H/Hy) (4.11)

Die Bruchzdhigkeit Kj. des Kompakt-Zugprobekdrpers strebt mit zunehmender
Probekdrpergrisse H einem Grenzwert entgegen:

lim K¢ = 0.48+Befy+/H, (4.12)

Dieser Grenzwert kann als Bruchzdhigkeit K. uhd somit als Materialkenngrigsse
des untersuchten Betons betrachtet werden. Man beachte, dass Kjc proportional
ist zur Wurzel aus der Grdsse Hg, die nachfolgend charakteristische Probe-
korpergrosse genannt werden soll. Die Bruchzahigkeit KEF des in Serie CTV

2

gepriiften Betons betrdgt nach Gleichung (4.12) 58.8 N/mm~/<.

4.5.3 Uebertragung der Werte auf Staumauerbeton

4.5.3.1 Gliltigkeitsbereiche

Das "Size effect"-Gesetz beschreibt den Uebergang vom Festigkeitskriterium zur
1inear-elastischen Bruchmechanik. Zur Charakterisierung dieses Ueberganges
fuhrt Bazant [5.29] eine dimensionslose Grdsse, die “Sprédigkeitszahl" B
(brittieness number), ein:

B = H/Hy = H/(Ageda) (4.13)

Die Zahl B ist eine Kenngrdsse fir die Bruchart. Der Wert p=1 gibt den Ort an,
wo die horizontale Asymptote des Festigkeitskriteriums sich mit der geneigten
Gerade aus der LEBM schneidet (Bild 4.17 und 4.18). Die Traglast wird fir g1
eher durch das Festigkeitskriterium, fir g>1 eher durch die linear-elastische
Bruchmechanik beschrieben. Die GUltigkeitsbereiche kdnnen wie folgt eingeteilt
werden [4.29]: Fiir 8<0.1 wird das Festigkeitskriterium als Niherung gebraucht,
wahrend fiur B>10 die LEBM guiltig ist. (FlUr B=0.1 bzw. 8=10 Uberschatzt das
Festigkeitskriterium bzw. die LEBM die Traglast je um knapp 5 % (Gleichung
4.8).) Im Bereich zwischen 0.1<g<10 muss die nicht-lineare Bruchmechanik
angewendet werden. Mit Hilfe der"Sprddigkeitszahl" B kann so der Giltigkeits-
bereich der LEBM in Funktion der Form und Abmessungen des Probekdrpers (oder
des Bauteils) sowie der Betonart angegeben werden.

4.5.3.2 Grgsstkorndurchmesser als Betonkennwert

Mit Hilfe des B-Wertes kann nun aufgrund der Ergebnisse der Serie CTV der
Giltigkeitsbereich der LEBM und die Bruchzdhigkeit flr Staumauerbeton
abgeschdtzt werden. Es wird dabei angenommen, man wirde Kompakt-Zugversuche mit
Staumauerbeton durchfihren. Die Probekdrper hdtten das gleiche Verhdltnis h/H
wie bei der Serie CTV. Die fir CTV ermittelten Werte B und Ay sind nur von
der Probekdrperform abhangig und konnen folglich direkt auf den Staumauerbeton
Ubertragen werden. Hingegen ist der Grdsstkorndurchmesser beispielsweise des
Mauvoisin-Staumauerbetons mit 120 mm knapp 8 mal grdsser als derjenige des
Betons der Serie CTV. Die charakteristische Probekdrpergrosse Hy des
Staumauerbetons ist linear von.dyp abhdngig und betrdgt damit (120/16)-631=
4730 mm. Gemdss obigen Ausfiihrungen ist die linear-elastische Bruchmechanik
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erst flir Werte g>10 giiltig. Die Abmessung H des Kompakt-Zugprobekdrpers aus
Staumauerbeton misste also mindestens 47 m betragen, damit sich der Probekdrper
gemiss linear-elastischer Bruchmechanik verhalten wiirde und damit ein giiltiger
Bruchzihigkeitswert ermittelt werden kdnnte (Bild 4.19).

fog On
\\\\\ Staumauerbeton (Mauvoisin): 2.72 N/mm?
Bt o
R\ Normalbeton (Serie CTV): 4.88 N/mn2
o o |—
H
LEBM
4 R IogH
0.1 Ho Ho 10H,
Serie CTV: Normalbeton
+ —+ i ——= logH
63 631 6310 fom]
Staumauerbeton: dm als Materialkennwert H
473 4730 47300 fmm] '°9
Staumauerbeton: lep als Materialkennwert toa H
252 2524 25'240 [mm] 9

Bild 4.19: Uebertragung des "Size effect”-Gesetzes auf Staumauerbeton.

Zur Abschdtzung der Bruchzihigkeit Kic wird die Gleichung (4.12) benutzt.
Gemass dieser Gleichung hangt Kj. von der Grgsse B, der Zugfestigkeit und von
der charakteristischen Probekdrpergrdsse H, ab. Die Zugfestigkeit des
Mauvoisin-Betons betrdgt 2.0 N/mm? (Tab. 4.3) gegeniber 3.6 N/mmé
des Betons der Serie CTV. Andererseits ist aber H, des Probekdrpers aus
Staumauerbeton gegeniiber dem entsprechenden Wert der Serie CTV wegen des
Grgsstkorndurchmessers beinahe 8 Mal grdsser. Die Grdsse B ist fir beide
Betonarten gleich. Die Bruchzdhigkeit des Mauvoisin-Betons betrdgt aufgrund
dieser Angaben:

K1 (Mauvoisin) = %%./ L"i’_g.xlc(crv-eeton) = 1.52 Ko (CTV-Beton)

Demnach ist die Bruchzdhigkeit des Mauvoisin-Betons etwa um 50 % grosser als
diejenige des Normalbetons der Serie CTV. Dieser Kj.-Wert hitte allerdings
nur flir Bauwerksabmessungen, die grdsser als 47 m sind, Giltigkeit. Diese
Abmessungen treten nur im unteren Bereich von grossen Schwergewichtsmauern mit
einer Hbohe von mindestens 100 m auf.



- 92 -

Gemdss "Size effect-Gesetz geht der Einfluss der Betonart einzig in Form des
Grosstkorndurchmessers in die soeben durchgefuhrte Abschitzung ein: Oie
charakteristische Probekdrpergrosse Hy hdngt linear vom Grdsstkorndurchmesser
ab. Diese Beziehung beruht auf der Hypothese, wonach die Breite der Risszane
etwa dem dreifachen Grdsstkorndurchmesser entspricht, weil der Riss um die
“harten" Zuschlagsstoffe wandert, und dadurch der Rissweg gewunden ist [4.28]
(Bild 2.15). Diese Hypothese trifft fir Staumauerbeton nur bedingt zu, denn die
Versuche (Abschnitt 4.3.2.2) zeigten, dass sich der Riss sehr haufig durch die
relativ "weichen" Zuschlagskdrner hindurch fortpflanzte. Der Grosstkorndurch-
messer dirfte folglich nicht die ausschlaggebende Materialeigenschaft fir den
Staumauerbeton sein. Im nachsten Abschnitt wird deshalb die charakteristische
Ldnge lch als Betonkennwert ins “Size effect"-Gesetz eingefiihrt.

4.5.3.3 Charakteristische Linge als Betonkennwert

Die Versuchswerte der Serie CTV konnen wie folgt mit Hilfe der charakteristi-
schen Lange lch auf Staumauerbeton Ubertragen werden: Der Wert B=1 beschreibt
den Schnittpunkt zwischen der horizontalen Asymptote des Festigkeitskriteriums
und der geneigten Asymptote der LEBM (Bild 4.19): Oie Spannungen oy bei
Maximallast der beiden Kriterien sind gleich; die Probekdrpergrdsse betrdgt
Hy. Flir den Kompakt-Zugprobekdrper mit a=H,/2 lautet diese Gleichheit mit
Hilfe von (4.4), (4.7) und (4.9):

Boft = Kic
20 9.6-7H3
oder umgeformt:
Mg » fr .20 = M (4.14)
KIC 9»6’8

Die Grgsse M' ist einzig von der Probekdrperform abhdngig. Da die Giltigkeit
der linear-elastischen Bruchmechanik vorausgesetzt wird, betrdgt Gyc=6Gf und
mit Kjc2=Ge+E aus Gleichung 2.1 folgt fir (4.14):

Ho/lch = M (4.15)
wobei lcp = E<Gp/ft?

Das Verhaltnis zwischen der charakteristischen Probekdrpergrdsse Hy und der
charakteristischen Liange 1., des Betons ist somit gleich einer Konstanten,
die einzig von der Probekorperform abhadngig ist. Hp/lch ist identisch mit
der "Sprodigkeitszahl" von Hillerborg [4.303.

Die Extrapolation von Normal- auf Staumauerbeton erfolgt nun mit Hilfe der
Gleichung (4.15). Fir den Mauvoisin-Staumauerbeton wurde eine charakteristische
Ldnge von 1700 mm ermittelt, wdhrend der CTV-Normalbeton eine rund vier Mal
kleinere charakteristische Ldnge aufwies. Bei gleicher Probekdrperform ist
folglich gemdss Gleichung 4.15 die charakteristische Probekdrpergrosse Hy des
Staumauerbetons vier Mal grisser als diejenige des Normalbetons. Die Mindest-
abmessung des Kompakt-Zugprobekdrpers, bei dem die linear-elastische Bruch-
mechanik gliltig ist, betrdgt somit 25 m (Bild 4.19).

Die Bruchzahigkeit Kic des Mauvoisin-Betons kann wiederum mit Hilfe der
Gleichung (4.12) oder (4.14) abgeschatzt werden:
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Kie(Mauvoisin) = 2:9 /2893 Ly (CTv-Beton) = 1.11+Ky¢(CTV-Beton)

3.6 631

Die Bruchzahigkeit des Staumauerbetons ist um 11 % grdsser als diejenige des
Normalbetons. Die linear-elastische Bruchmechanik ist fir Staumauern giiltig,
deren Abmessungen einen Wert von 25 m Ubersteigen. Dies bedeutet, dass die
meisten  Bogenstaumauern mit Hilfe von Berechnungsmodellen aus der
nicht-linearen Bruchmechanik untersucht werden missen. Aber auch fir den bei
Erdbeben rissegefahrdeten Kronenbereich von Schwergewichtsmauern muss die
nicht-lineare Bruchmechanik angewendet werden.

4.5.3.4 Diskussion

Mit Hilfe der Ergebnisse der Versuchsserie CTV, die mit dem "Size effect"-
Gesetz ausgewertet wurden, konnte der Giiltigkeitsbereich der linear-elastischen
Bruchmechanik flr Staumauern und die Bruchzahigkeit eines Staumauerbetons abge-
schatzt werden. Dabei wurde der Staumauerbeton sowohl mit dem Grosstkorndurch-
messer dyp als auch mit der charakteristischen Lange 1.n beschrieben. Die
Beschreibung der Betoneigenschaften mit Hilfe des Grésstkorndurchmessers beruht
auf der Annahme, dass der Riss vorwiegend um die Zuschlagskdrner wandert. Dies
trifft jedoch fir Staumauerbeton nicht zu. Die charakteristische Lange 1¢p
ist ein Kennwert, der die Betonart umfassender beschreibt. Die Verwendung von
leh als Betonkennwert bei der Uebertragung der Versuche CTV auf Staumauer-
beton fiihrt deshalb zu wirklichkeitsndheren Ergebnissen.

Obwoh1 diese Abschdtzungen auf vereinfachenden Annahmen beruhen, erlauben sie
dennoch, die Grdssenordnungen zu erfassen. Es konnen zwei wichtige Fest-
stellungen gemacht werden:

- Bei bruchmechanischen Berechnungen von Staumauern ist die linear-elastische
Bruchmechanik erst ab Bauwerksabmessungen grdsser als mindestens 20 m
gliltig. Flr die meisten Bogenstaumauern, flir Pfeilerkopfmauern und auch fiir
den Kronenbereich von Schwergewichtsmauern missen folglich nicht-lineare
Berechnungsmodelle verwendet werden.

- Die Bruchzdhigkeit Kj. des Staumauerbetons ist grosser als diejenige des
Normalbetons.

4.6 FOLGERUNGEN

Der Einfluss der Betonart und der Probekdrperabmessungen auf die bruch-
mechanischen Materialkennwerte bei quasi-statischer Belastungsgeschwindigkeit
wurde experimentell untersucht. Dabei wurde. das Entfestigungs-Diagramm mit
giner numerischen Methode ermittelt. Mit Hilfe des “Size effect"-Gesetzes wurde
der Gultigkeitsbereich der linear-elastischen Bruchmechanik fir Staumauern
abgeschatzt. Aus den Ergebnissen konnen folgende Schlisse gezogen werden:

1. Mit dem Programm SOFTFIT konnen bruchmechanische Versuche numerisch
simuliert und die Entfestigungs-Funktion bestimmt werden. Damit ist die
Bedeutung numerischer Methoden als Hilfsmittel flr die Material-
wissenschaften aufgezeigt.
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. Der Ansatz einer bilinearen Entfestigungs-Funktion stellt eine einfache
Ndherung an das wirkliche Entfestigungsverhalten dar. Sie flihrt aber bereits
zu befriedigenden Resultaten, d.h. es kann eine gute Uebereinstimmung
zwischen der berechneten und der experimenteilen Kraft-Rissoffnungs-Kurve
erzielt werden. Zudem stimmen die mit SOFTFIT berechneten bilinearen
Funktionen gut mit wirklichen Entfestigungskurven ({abfallende Aeste im
einachsigen Zug) Uberein.

. Die bruchmechanischen Materialkennwerte sind von der Betonzusammensetzung
abhidngig. Die Art und die Festigkeitseigenschaften der Zuschlagsstoffe sowie
der Grdsstkorndurchmesser sind dabei die wichtigsten Einflussgrdssen.

. Der wichtigste Unterschied zwischen den  gepriften  Normal-  und
Staumauerbetonarten besteht in der spezifischen Bruchenergie, die fir
Staumauerbeton um 1.2 - 3.4 mal grdsser ist. Dieses Ergebnis ist auf die
Gesteinsqualitdt und auf den Grdsstkorndurchmesser zurlckzufihren. Die
Zuschlage des Staumauerbetons (Granit, Gneis) weisen tiefere Festigkeiten,
jedoch ein mdglicherweise "zdheres" Bruchverhalten auf als der Rundkies des
Normalbetons. Die bruchmechanischen Kennwerte der einzelnen Gesteinsarten
miissen folglich besser untersucht werden.

. Die bruchmechanischen Kennwerte sind wie folgt von den Probekdrperabmessun-

gen beeinflusst:

- Die spezifische Bruchenergie hingt einzig von der Ligamentlange ab. Mit
zZunehmender Ligamentldnge steigen die Gg-Werte bis zu einem Grenzwert
an.

- Die auf der Basis der linear-elastischen Bruchmechanik berechnete
Bruchzdhigkeit wird nur dann von den Probekoérperabmessungen beeinflusst,
wenn die Ligamentlange und die Probekdrpergrdsse andern.

- Die nominelle Grenzfestigkeit im Nettoquerschnitt ist allein von der Liga-
mentldnge abhangig. Mit anwachsender Ligamentlange nehmen die Werte ab.

- Die normalisierten bilinearen Entfestigungs-Diagramme sind unabhangig von
den Probekdrperabmessungen.

. Die ProbekOrperabhangigkeit der Bruchzdhigkeit und der nominellen Grenz-
festigkeit kann mit dem "Size effect"-Gesetz erklart werden. Die
Abmessungen iliblicher Betonprobekdrper liegen in einem Bereich, wo weder das
Festigkeitskriterium noch die linear-elastische Bruchmechanik gliltig ist.

. Bei bruchmechanischen Berechnungen von Staumauern ist die linear-elastische
Bruchmechanik erst ab Bauwerksabmessungen von mindestens 20 m giiltig. Die
Bruchzahigkeit von  Staumauerbeton ist grdsser als diejenige des
Normalbetons. :
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5 BRUCHMECHANISCHE KENNWERTE VON STAUMAUERBETON UNTER ERDBEBENDYNAMISCHEN
BELASTUNGEN

5.1 EINLEITUNG

5.1.1 Dynamische Belastungen wie Erdbeben

Das Erdbebenverhalten von Staumauern kann mit Berechnungsmodellen, welche die
Rissbildung erfassen, simulijert werden. Die Erarbeitung eines solchen Modelles
stellt eine sehr komplexe Aufgabe dar, denn sie muss zusammen mit dem Bauwerk
und den dynamischen Werkstoffeigenschaften auch die unmittelbare Umgebung
(Stausee und Baugrund) miteinbeziehen. Die Modellbildung beinhaltet Themen-
kreise wie:

- nichtlineares Tragwerksverhalten infolge Rissbildung in der Staumauer,

- Festigkeitseigenschaften des Staumauerbetons unter erdbebendynamischen
Belastungen,

- Festlegung der seismischen Belastung,

- Interaktion zwischen dem Baugrund und der Staumauer,

~ Interaktion zwischen dem Bauwerk und dem Stausee,

- Einfluss von Konstruktions- und Blockfugen auf das Tragverhalten,

dreidimensionales Verhalten der Staumauer, des Baugrundes und des Stausees.

Erdbebeneinwirkungen auf ein Bauwerk treten in Form von Schwingungen in
vorwiegend horizontaler, aber auch vertikaler Richtung auf. Der Frequenz-
bereich dieser Schwingungen liegt etwa zwischen 1 und 15 Hz. Die Dauer der
starken Schwingungen, welche Maximalbeschleunigungen von 0.2 - 0.5 g erreichen,
liegt in der Grdssenordnung von 5 bis 20 Sekunden. Das Bauwerk und mit ihm das
Material ist alternierenden Einwirkungen unter hohen Belastungsgeschwindig-
keiten ausgesetzt, wobei diese Belastungen einen sehr unregelmdssigen
zeitlichen Verlauf aufweisen. Verschiedene Bereiche der Staumauer, die im
Gebrauchszustand unter Druckspannungen stehen, konnen durch Erdbeben Zugbe-
lastungen erfahren. Auch kann der Werkstoff alternierenden Orucklasten ausge-
setzt sein, bevor Zugkrdfte auftreten. Da der Staumauerbeton eine relativ
kleine Zugfestigkeit aufweist, muss mit dem Ueberschreiten der Zugfestigkeit
und folglich mit der Bildung von Rissen gerechnet werden. Auch wenn es nicht
zur Rissbildung kommt, so interessiert dennoch der Einfluss von seismischen
Belastungen auf die Materialfestigkeiten, damit Aussagen (Uber etwaige
Materialschadigungen gemacht werden konnen. In bezug auf das Werkstoffverhalten
unter Erdbebenlasten stellen sich folgende Fragen:

- Wie wirken sich hohe Belastungsgeschwindigkeiten auf die Festigkeits- und
Verformungswerte des Staumauerbetons unter Zugbelastung aus ?

- Wie beeinflussen vorgdngig erfolgte, alternierende Drucklasten die Werk-
stoffeigenschaften in Zug ?

- Wie und bis wohin pflanzen sich Risse unter seismischen Beanspruchungen
fort ?

Mit Hilfe von dynamischen Materialversuchen kdnnen Antworten auf diese Fragen
gegeben werden. Es werden Versuchsparameter wie die Belastungsgeschwindigkeit
oder Vorbelastungsgeschichten studiert. Die Belastungsgeschwindigkeit kann
durch die Dehngeschwindigkeit ausgedriickt werden. In Bild 5.1 sind verschiedene
Beispiele schneller Belastungen einander gegenlibergestellt. Es handelt sich
dabei um geschdtzte Werte aus der Lliteratur. Es fallt auf, dass die Dehn-
geschwindigkeiten bei Erdbeben in einem Zwischenbereich liegen und deutlich
langsamer sind als Dehngeschwindigkeiten, die bei Stossbelastungen auftreten.
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BILD 5.1: Dehngeschwindigkeiten flir Bauwerke bei schneller Belastung.

Im Gegensatz zu den Belastungsgeschwindigkeiten ist es bedeutend schwieriger,
die komplizierten Schwingungsverldufe durch eine einfache wund dennoch
reprisentative Belastungsgeschichte zu erfassen. Mit Hilfe numerischer
Parameterstudien konnen Art wund GrOsse von Erdbebenlasten auf Bauwerke
untersucht werden. Solche Untersuchungen erlauben, reprasentative Belastungs-
geschichten und damit die Parameter fir dynamische Versuche auszuarbeiten.
Dieses Vorgehen wurde bei der Wahl der Belastungsgeschichten fir die Versuche
gewahlt, die in diesem Kapitel diskutiert werden.

Beton unter Zugbelastung wird Ublicherweise durch die drei Materialkenngrissen
Zugfestigkeit, Elastizitdtsmodul und Querdehnzahl beschrieben. Sobald aber die
Zugfestigkeit (Uberschritten wird, kommt es zur Materialentfestigung und
schliesslich 2ur Rissbildung. Dieses Materialverhalten wird mit Hilfe von
bruchmechanischen Modellen beschrieben, die 1lokale Spannungszustdnde an der
Rissspitze berlicksichtigen und den Rissfortschritt simulieren kdnnen.

Die Modellbildung des Verhaltens von Beton unter Zugbelastung wird damit
zweckmdssigerweise unterteilt:

- in einen Bereich bis und mit Erreichen der Zugfestigkeit, und

- in einen Bereich nach Ueberschreiten der Zugfestigkeit mit nachfolgender
Materialentfestigung und Rissbildung.

5.1.2 Literaturiiberblick

In den letzten Jahren wurde dem Festigkeitsverhalten von Beton bei rascher
Beanspruchung vermehrt Aufmerksamkeit geschenkt [5.1]. Eine Uebersicht iiber
die Festigkeitswerte von Beton in Abhangigkeit der ODehngeschwindigkeit wird
beispielsweise durch Suaris & Shah [5.2], Ammann {5.3] sowie Chappuis [5.4]
gegeben. Aus Bild 5.2 ist ersichtlich, dass die Zugfestigkeit mit wachsender
Dehngeschwindigkeit starker zunimmt als die Druck- oder die Biegezug-
festigkeit. Ausserdem zeigten verschiedene Versuchsserien [5.5, 5.6], dass die
hohe Belastungsgeschwindigkeit die Steifigkeit des Probekdrpers erhohte und der
Beton mit zunehmender Belastungsgeschwindigkeit hohere Bruchdehnungswerte
aufweist als bei quasi-statischer Belastungsgeschwindigkeit.

Ueber den Einfluss von Belastungsgeschwindigkeiten auf bruchmechanische
Kennwerte wie die spezifische Bruchenergie Gr und das Entfestigungs-Diagramm
von Beton sind nur wenige Untersuchungen bekannt. Mit Hilfe einachsiger
Zugversuche stellte Kormeling [5.7] bei zunehmender Dehngeschwindigkeit
grossere Gp-Werte sowohl bei Raumtemperatur als auch bei einer tiefen
Temperatur von -170° C fest.
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Inm Gegensatz zu reinen Zug-, Biegezug- und Druckversuchen unter hohen
Belastungsgeschwindigkeiten wurden nur wenige Versuche Uber das Materialver-
halten in Zug von vorbelastetem Beton durchgefithrt. Einzig Arbeiten von
Cornelissen & Reinhardt [5.8], Cook & Chindaprasit [5.9, 5.10] sowie
Ravindrarajah [5.11] iber den Einfluss von Vorbelastungen auf die Festigkeit
des unbewehrten Betons bei quasi-statischer Belastungsgeschwindigkeit konnten
in der Literatur gefunden werden. Die Ergebnisse dieser Arbeiten koénnen wie
folgt zusammengefasst werden:

Einerseits wurde in [5.10, 5.11] festgestellt, dass die quasi-statische Zug-
festigkeit und die Steifigkeit durch eine vorgangig aufgebrachte, uber eine
gewisse Zeit anhaltende Zuglast oder Ermidungszugbelastung abnehmen.
Cornelissen & Reinhardt [5.8] fanden dagegen, dass sowohl statische als auch
Ermiidungszugbelastungen kleiner als die 0.8-fache Zugfestigkeit einen vernach-
ldssigbaren Einfluss auf die Festigkeit und Steifigkeit in Zug oder Druck
haben. Jedoch war infolge statischer Druckvorbelastung oder Ermiidungsdruck-
vorlasten die (lugfestigkeit und besonders deutlich die Steifigkeit stark
reduziert.

Alle vorhin diskutierten Versuche wurden mit Probekdrpern aus Normalbeton

durchgefihrt. Ueber das Verhalten von Staumauerbeton unter dynamischen
Belastungen konnten keine Untersuchungen gefunden werden.

5.1.3 Zielsetzung

In diesem Kapitel wird das Verhalten von Staumauerbeton unter Erdbebenlasten
mit Hilfe von dynamischen Versuchen diskutiert. Es wird versucht, die Versuchs-
ergebnisse so aufzuarbeiten und darzustellen, dass sie als Grundlage zur Ent-
wicklung von Materialmodellen dienen und damit fir eine erdbebendynamische
Berechnung einer Staumauer verwendet werden kOnnen. Ein solches Materialmodell,
das sowohl den Einfluss der Oehngeschwindigkeit als auch der Belastungs-
geschichte enthdlt, wurde von Chappuis entwickelt [5.4] und kdnnte aufgrund der
neu vorliegenden Ergebnisse aktualisiert werden.

Die Unterteilung des Materialverhaltens in einen Bereich vor und nach Ueber-
schreiten der Zugfestigkeit hat zu zwei Versuchsreihen gefiihrt:
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1. Zugversuche zur Ermittiung des Einflusses von hohen Dehngeschwindigkeiten
und dynamischen Oruckvorbelastungen auf die einachsige Zugfestigkeit, den
Elastizitdtsmodul und das Spannungs-Dehnungs-0iagramm.

2. Keilspaltversuche zur Bestimmung des Einflusses der Verformungsgeschwindig-
keit und von Druckvorbelastungen auf die spezifische Bruchenergie und das
Entfestigungs-Diagramm.

Bemerkung:

Die Zugversuche sind Teil eines Forschungsprojektes Uber das Verhalten von
Staumauern bei Erdbeben. Die erste Phase beinhaltete Versuche Uber den Einfluss
von hohen Dehngeschwindigkeiten und Vorbelastungsgeschichten auf die Festigkeit
und das Verformungsverhalten von 28 Tage altem Normalbeton (Zementgehalt 300
kg/m®, W/2=0.5, Zuschlagsstoffe (Rundmaterial) mit einem Grosstkorndurchmesser
von 32 mm). Die frgebnisse dieser ersten Phase sind im Versuchsbericht [5.12]
sowie in [5.6] beschrieben und werden hier nur fiir Vergleiche herangezogen. Die
zweite Phase stellt eine Erweiterung auf Staumauerbeton dar. Die Versuche und
deren Ergebnisse sind im Bericht [5.13] detailliert und zusammengefasst in
[5.14] dargestellt.

5.2 BESCHREIBUNG DER VERSUCHSREIHEN

5.2.1 Kennwerte des Staumauerbetons

Fiir beide Versuchsreihen wurde der gleiche Staumauerbeton verwendet. Er wurde
auf der Baustelle der Staumauer Solis (GR) hergestellt, wo zwei Bldcke gegossen
wurden, aus denen nach 6 Monaten insgesamt 96 Zylinder eines Durchmessers von
200 mm und einer L3dnge von 600 mm gebohrt wurden. Die Probekdrper wurden bis
zum Versuch im Labor gelagert.

Der Solis-Beton setzt sich aus gebrochenem Zuschlagsmaterial mit einem Grdsst-
korn von 80 mm zusammen. Diese Zuschldge setzen sich aus metamorphen Gesteinen
(Gllmmerschxefer, Gneise, Quarzite) und Kalksteinen zusammen. Der Zement wurde
auf 250 kg/m® dosiert und der W/Z-Faktor betrug 0.5.

Die Druckfestigkeit des Solis-Betons wurde an Zylindern eines Durchmessers von
200 mm und einer Lange von 600 mm bestimmt. Im Alter von 410 Tagen errewchte
der Beton eine Druckfestigkeit von 35 N/mmz, einen E-Modul von 35'900 N/mm?

sowie eine Stauchung ecc bei Maximalspannung von 1.55 %o. Diese Werte nahmen
mit der Zeit ]eight zu; im Alter von 740 Tagen konnte eine Zylinderdruckfestig-
keit von 39 N/mm® und ein Elastizitatsmodul von 36'400 N/mm? gemessen werden.

L 4

5.2.2 Zugversuche

Die erste Versuchsgruppe beinhaltete einachsige Zugversuche, wobei die Oruck-
vorlasten als auch die Dehngeschwindigkeit variiert wurden. Die Parameter der
Belastungsgeschichten [5. le wurden aufgrund von numerischen Untersuchungen
[5.16] lber Spannungsadnderungen und Belastungsgeschwindigkeiten in einer
Staumauer infolge Erdbeben gewahit.

Die Versuche wurden auf einer servo-hydraulischen Prifmaschine (Bild 5.3a)
durchgefiihrt. Die Steuerung erfolgte Ulber die Probekdrperlangsverformung mit
dem gemittelten Messignal der drei induktiven Geber (Bild 5.3b). Von jedem
Versuch wurde mit einem Digital-Speicher-0szilloskop das Messignal fir den
Kraft- bzw. Dehnungswert -in Funktion der Zeit aufgenommen (Bild 5.4).



-

BILD 5.3: Einachsige Zugversuche:
a) Probekdrper in der Priifmaschine
b) Ansicht eines eingebauten Probekdrpers (a: Hal
b: Probekdrper (8=200 mm), c: induktiver Geber
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BILD 5.4: Gesamtansicht der Versuchsanordnung (schematisch)

terung,
(Basislange=300mm ).
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Das gesamte Versuchsprogramm bestand aus finf verschiedenen Belastungs-
geschichten. Als Dehngeschwindigkeiten bis zum Bruch wurden jeweils eine guasi—
statische (e=10-> s-') und zwei rasche Dehngeschwindigkeiten (e=10-° bzw.
10-¢ s-!) gewshit. Die fiinf Belastungsgeschichten konnen in drei Gruppen
aufgeteilt werden (Bild 5.5):

Serie A: Einfacher Zug: ‘ ‘
Zugbelastung bis zum Bruch bei verschiedenen Dehngeschwindigkeiten.

Serie B: Zug nach einfachem Druck:
Vorgdngige Oruckbelastung bis auf ein bestimmtes Stauchungsniveau und
darauffolgende Zugbelastung bis zum Bruch bei verschiedenen Dehn-
geschwindigkeiten.

Serie C: Zug nach Druckzyklen:
Vorgdngige zyklische DOruckbelastung konstanter Amplitude bei unter-
schiedlichen Stauchungsniveaus und darauffolgende Zugbelastung bis zum
Bruch bei verschiedenen Dehngeschwindigkeiten.

A. EINFACHER ZUG
£

K— Zeit t

B. UG NACH EINFACHEM DRUCK

€ ' £
& (%]
¢ 8 - 0.78
£
C. 2UG NACH DRUCKZYKLEN
o€ €e /T W
%1 (%] 69
-Q,2¢ 0.24 10 0

-0.24 Q.24 10 10
-0.24 0.48 10 30

fom  c—e  — S — — —— ——— ———— —— —

DEHNGESCHWINDIGKEITEN :
£x107 %5 {10735 £=1072 57

BILD 5.5: Darstellung der Belastungsgeschichten.

Pro Belastungsgeschichte und Dehngeschwindigkeit bis zum Bruch wurden vier
Betonzylinder geprift. Aus den Kraftwerten, dividiert durch die Zylinder-
querschnittsfldche, erhielt man die Spannungswerte. Der Elastizitatsmodul wurde
als Spannungswert bei 0.3 oy, dividiert durch die dazugehdrige Dehnung,
berechnet. Aus den vier Zugspannungs-Dehnungs-Kurven pro Versuchsparameter
bestimmte man eine Mittelkurve: Der Mittelwert der Maximalspannungen und der
Bruchdehnungen der Einzelkurven ist dabei gleich der Maximalspannung bzw.
Bruchdehnung der Mittelkurve. Die Flache unter der Mittelkurve entspricht bis
auf 1 % genau dem gemittelten Wert der Fldchen unter den Einzelkurven.
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Zur Beschreibung der Beziehung zwischen den Festigkeitswerten und der Dehn-
geschwindigkeit wird eine Potenzfunktion eingeflhrt:

S = Soe (2.P) (5.1)

In (5.1) wird die relative Dehngeschwindigkeit &, als das Verhdltnis
zwischen der wirklichen und der quasi-statischen Dehngeschwindigkeit
eingefiihrt. Der Wert é&,.=1 reprdsentiert somit die quasi-statische Dehn-
geschwindigkeit. So ist  der Festigkeitswert bei quasi-statischer
Dehngeschwindigkeit. Aus den Versuchswerten bestimmte man jeweils den
Exponenten p nach der Methode der kleinsten Fehlerquadrate.

Die Gleichung 5.1 stiitzt sich auf der Potenzfunktion ab, die von Mihashi &
Wittmann [5.17, 5.18] mit Hilfe eines stochastischen Modelles fir die
Beschreibung der Beziehung zwischen der Festigkeit und der Dehngeschwindigkeit
hergeleitet werden konnte. Mit dem gleichen Modell konnte gezeigt werden, dass
der Variationskoeffizient der Versuchsresultate bei hohen
Belastungsgeschwindigkeiten gleich ist wie bei der quasi-statischen Geschwin-
digkeit. Folglich sind die Mittelwerte der Versuchswerte bei hohen Dehn-
geschwindigkeiten gleich aussagekraftig wie bei der quasi-statischen
Dehngeschwindigkeit.

Im dehnungsgesteuerten Zugversuch kann prinzipiell ein Kraft-Verformungs-
Diagramm sowohl mit ansteigendem als auch abfallendem Ast aufgenommen werden.
Die Aufnahme eines solchen vollstidndigen Diagrammes setzt jedoch zundchst die
Bildung der Bruchzone innerhalb der Geberladnge voraus. Daneben spielt bei hohen
Belastungsgeschwindigkeiten - wie im Abschnitt 3.5 bereits diskutiert - auch
die Leistungsfahigkeit der Prifmaschine (Servoventil, Kolbengeschwindigkeit)
eine entscheidende Rolle. Bei den Versuchen unter quasi-statischer Dehn-
geschwindigkeit konnte das vollstdndige Kraft-Verformungs-Diagramm aufgenommen
werden (Bild 4.13). Hingegen konnte bei hohen Dehngeschwindigkeiten der Versuch
nach Erreichen der maximalen Zugkraft nicht mehr kontrolliert werden. Nach
Erreichen der Maximalspannung kam es zum spontanen und damit unkontrollierten
Bruch des Probekodrpers.

5.2.3 Keilspaltversuche

Die Keilspaltversuche mit zylindrischen ProbekOrpern aus Solis-Beton konnen in
zwei Versuchsserien aufgeteilt werden:

In einer ersten Versuchsserie wurde der Einfluss des Verformungsgeschwindigkeit
auf die spezifische Bruchenergie Gf und das Dehnungsentfestigungs-Diagramm
untersucht. Dazu wurde der "stehende" Zylinder (Form C, Bild 3.9) mit einer
Hohe von 300 mm und einer Ligamentldnge von 210 mm als Probekdrper gewahlt
(Bild 5.6). Um den Schubbruch der Kragarme zu vermeiden, war eine "Armierung"
notwendig. Diese Schubarmierung wurde mit Zugstaben bewerkstelligt, die leicht
vorgespannt wurden, damit die Armierung vor der Rissbildung in den Kragarmen
wirken konnte. (Die Vorspannkraft von 25 kN pro Stab, bezogen auf eine Flache
von (200 x 50 =) 10'000 mm?, ergab eine Oruckspannung von 5 N/mm? in Kragarm-
1&ngsrichtung.)

Oie Versuche wurden mit dem Signal der Rissdffnungsverschiebung gesteuert. Als
Verformungsgeschwindigkeit und damit als Versuchsparameter wurde die Riss-
offnungsgeschwindigkeit v verwendet. Die Kraft- resp. Rissdffnungs-Werte in
Funktion der Zeit wurden mit einem Speicher-0szilloskop erfasst. Je eine
Aufzeichnung flr einen Versuch bei 1'000- resp. 10'000-facher quasi-statischer
Rissdffnungsgeschwindigkeit ist in Bild 3.19 dargestellt. Pro Geschwindigkeit
wurden vier Versuche durchgefihrt. Die Auswertung der Versuche und die Bildung
der Mittelkurve erfolgte gleich wie bei den 1in Kapitel 4 beschriebenen
Versuchen.
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BILD 5.6: Keilspaltversuche zur Ermittlung der spezifischen Bruchenergie bei
hohen Rissdffnungsgeschwindigkeiten (a: Riss, b: "Schubarmierung",
c: Wegaufnehmer).

Als quasi-statische Rissdffnungsgeschwindigkeit wahlte man einen Wert von
0.0016 mm/s. Bei dieser Geschwindigkeit wurde die Maximalkraft nach etwa 100
Sekunden erreicht; der gesamte Versuch dauerte ungefdhr 20 Minuten. Ausgehend
von der quasi-statischen Geschwindigkeit erhohte man die Risséffnungs-
geschwindigkeit jeweils um einen Faktor von 10 bis auf die 10'000-fache
quasi-statische Geschwindigkeit.

Basierend auf der elastischen Biegetheorie konnte zusammen mit der aus den
Aufzeichnungen bestimmten Belastungsrate dF/dt eine Dehngeschwindigkeit an der
Kerbspitze abgeschdtzt werden. Bei der quasi-statischen Geschwindigkeit wurde
ein Wert von £=5:10-% s-! erhalten. Die hochste Rissgffnungsgeschwindigkeit von
16 mm/% entspricht damit einer Dehngeschwindigkeit an der Kerbspitze von
£=5¢10~% s-', Es muss jedoch beachtet werden, dass diese Dehngeschwindigkeit
mit fortschreitender Rissprozesszone abnimmt.

Die Beziehung zwischen der spezifischen Bruchenergie und der Rissoffnungs-
geschwindigkeit wird ebenfalls mit einer Potenzfunktion (Gleichung 5.1)
beschrieben. Wiederum wird eine relative Geschwindigkeit v, eingeflihrt, die
auf die quasi-statische Geschwindigkeit bezogen ist.

Die zweite Versuchsserie diente dazu, den Einfluss von Druckvorlasten auf die
spezifische Bruchenergie GF und das Entfestigungs-Diagramm zu ermitteln. Die
Keilspaltversuche wurden mit zylindrischen Probekdrpern der Form D (Bild 3.9)
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durchgefiihrt. Bei diesen Probekdrpern handelte es sich um Bruchsticke von
Zylindern, die zundchst im einachsigen Zug geprift und vorbelastet wurden (Bild
5.7). Die Rinne und die Kerbe wurden derart in diese Zylinderteile eingesagt,
so dass sich die Bruchfliche - gleich wie im einachsigen Zug - senkrecht zur
Zylinderachse bildete. So konnte man den Einfluss der Oruckvorlasten auf die
spezifische Bruchenergie erfassen. Die untersuchten Zylindersticke stammten aus
den Versuchsserien A, B, Cl und C3 (siehe Bild 5.5). Alle Probekdrper wurden
bei quasi-statischer Geschwindigkeit geprift. Pro Versuchsparameter wurden vier
Versuche durchgefihrt.

R

AAA:)

l t I 2= 200
BILD 5.7: Spalt-Probekdrper zur Ermittlung des Einflusses von Druckvorlasten
auf die spezifische Bruchenergie.

5.2.4 Normalisierung der Versuchswerte

Die Festigkeitswerte von Beton hangen - wie in Kap. 4 gezeigt - von
verschiedenen Faktoren wie Art der Zuschlagsstoffe, Kornzusammensetzung,
Zementmenge oder Alter ab. Wohl waren alle Probekdrper aus gleichem Beton
hergestel1t worden. Jedoch erstreckte sich die Zeitspanne, in der die Versuche
durchgefiihrt wurden, auf Uber mehr als 15 Monate. Somit musste ein Einfluss des
unterschiedlichen Priifalters auf die Festigkeitswerte erwartet werden.
Tatsdchlich konnte in diesem Zeitraum eine Erhdhung der Zugfestigkeit von 1.83
N/mm? auf 2.41 N/mm? verzeichnet werden [5.13]. Die absoluten Versuchswerte
sollten folglich nicht ohne weiteres als Grundlage zur Darstellung und
Diskussion der Versuchswerte verwendet werden. Deshalb werden die Versuchs-
ergebnisse nachfolgend auf einen bestimmten Wert, die Basisgrdsse,
normalisiert. Die Normalisierung der Versuchswerte rechtfertigt sich auch aus
folgenden Ueberlegungen:

- Das erste Ziel der gesamten Versuchsreihe ist das Erfassen von Veranderungen
der Festigkeiten infolge dynamischer Druckvorlasten und Belastungsgeschwin-
digkeiten. Die absoluten Werte spielen dabei eine untergeordnete Rolle.

- Mit der Normalisierung wird eine allgemeinglltige Formulierung erzielt, die
erlaubt, die Versuchsergebnisse auch auf einen anderen Staumauerbeton zu
Ubertragen. Aus den normalisierten Werten erhdlt man dann Uber die Basis-
grisse leicht die absoluten Werte, die fir die eigentiiche Berechnung
bendtigt werden. Der Basiswert sollte demnach eine allgemein bekannte Grdsse
sein, die flir den jeweils betrachteten Beton mbglichst mit Standardversuchen
bestimmt werden kann. Dazu bieten sich die quasi-statischen Materialkenn-
werte an.
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5.3 RESULTATE UND OISKUSSION DER ZUGVERSUCHE

5.3.1 Einfache Zugversuche

Die Spannungs-Dehnungs-Mittelkurven des untersuchten Staumauerbetons sind in
Bild 5.8a dargestellt. Daraus geht hervor, dass mit zunehmender DOehn-
geschwindigkeit sowohl die Zugfestigkeit als auch der Elastizitatsmodul
anwichst. Bei einer relativen Dehngeschwindigkeit von 1'000 betrdgt die Zunahme
der Zugfestigkeit 70 % und die des Elastizitdtsmoduls 16 % (Bild 5.8b). Die
lugfestigkeit wird von der Dehngeschwindigkeit starker beeinflusst als der
Elastizitatsmodul. Die Bruchdehnung ¢,, also die Dehnung bei der maximalen
Spannung, scheint hingegen nicht von der Dehngeschwindigkeit beeinflusst zu
sein (Bild 5.8a). Dieses Ergebnis steht im Gegensatz zum allgemein akzeptierten
Kenntnisstand, dass die Bruchdehnung mit zunehmender Dehngeschwindigkeit
zunimmt [5.1].

SPANNUNG ©
(N/mm 2) f: E
2 kN/mm?}
A ] L
3 -1 3 4
+35
+30

L/

a)éa= 1825t 14
b) é= 18357}

c) é= 18735
L

2 .es .1 .15 -5 -4 -3 -2 -1
-1
DEHNUNG £ (%ol log ¢ (s

BILD 5.8: Ergebnisse der einfachen Zugversuche (Serie A):
a) Spannungs-Dehnungs-Mittelkurven
b) Einfluss der Dehngeschwindigkeit auf die Zugfestigkeit und den
Elastizitatsmodul.

Die Potenzfunktionen 2zur Beschreibung der Abhdngigkeit der Zugfestigkeit und
des Elastizitatsmoduls von der Dehngeschwindigkeit lauten:

0.081 1.83 N/mm? (5.2)

froe (ér) mit ftq

- ft

32'450 N/mm2 (5.3)

-t

EO.(ér)O.OZO mit EO
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Beide Funktionen sind in Bild 5.8b eingetragen. Im gleichen Diagramm ist auch
die Kurve fir die Geschwindigkeitsabhdngigkeit der Zugfestigkeit gemdss
Literatur (Bild 5.2) angegeben, wobei bei der quasi-statischen Geschwindigkeit
vom gleichen Wert ausgegangen wurde. Der Vergleich zeigt, dass der untersuchte
Staumauerbeton "geschwindigkeitsempfindlicher" ist als der Normalbeton. Die
Geschwindigkeitsempfindlichkeit des Betons mit kleinerer Festigkeit (Solis-
Beton) ist grosser als jene des Normalbetons mit_ hgherer Festigkeit. Die
gleiche Feststellung wurde auch in [5.2, 5.17, 5.29] gemacht. Oer Exponent p
ist somit eine Grdsse, die von der Betonqualitdt abhdngt.

Bemerkung:

Der Einfluss der Dehngeschwindigkeit auf die Zugfestigkeit wurde mit
verschiedenen Modellen, die auf der Thermodynamik oder auf der Bruchmechanik
basieren, theoretisch hergeleitet. Eine Uebersicht iber diese Modelle wird von
Reinhardt in [5.29] gegeben.

5.3.2 Zugversuche nach vorgdngiger dynamischer Druckbelastung

5.3.2.1 Darstellung der Ergebnisse

Die Spannungs-Dehnungs-Mittelkurven der Versuche mit Druckvorbelastungen sind
in Bild 5.9 dargestellt. Beton weist ein nichtlineares Spannungs-Dehnungs-
Verhalten auf, d.h. Verformung und Kraft sind zeitabhdngige Grdssen. Folglich
wird nach einer Druckvorbelastung beim Uebergang von den Oruck- zu den Zug-
spannungen eine 2zurlickbleibende Stauchung gemessen. Bei den in Bild 5.9
dargestellten Kurven handelt es sich um Zugdste, die in den Koordinaten-
ursprung verschoben wurden. In Bild 5.9 fa11t auf, dass die Spannungswerte der
Serie (3 grosser sind als bei den anderen Versuchsserien. Dies ist darauf
zurtlickzuflhren, dass die Serie C3 ein Jahr nach den anderen Serien durchgefihrt
wurde. Nachversuche ergaben denn auch eine quasi-statische, einfache Zugfestig-
keit von 2.41 N/mm¢ “im Vergleich zu 1.83 N/mm2 bei Beginn der Versuchs-
reihe.

Fiir den Exponenten p der Potenzfunktion zur Beschreibung der Beziehung zwischen
der Zugfestigkeit und der Dehngeschwindigkeit (Gleichung 5.1) wurden folgende
Werte gefunden (Tabelle 5.1):

TABELLE 5.1: Parameter der Potenzfunktion

fy = froe(ér)”
SERIE fro p
(N/mm?)
A 1.85 0.081
B 1.81 0.073
Cl 1.85 0.069
C2 1.81 0.069
C3 2.43 0.031

Damit die Druckvorbelastungen quantitativ erfasst und miteinander verglichen
werden konnten, ermittelte man die Energiemenge, die wahrend der Vorbelastungs-
geschichte pro ProbekOrpervolumen dissipierte, als Flache unter dem
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BILD 5.9: Spannungs-Dehnungs-Mittelkurven der Zugversuche nach vorgéngiger
Oruckbelastung
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Druckspannungs-Stauchungs-Diagramm. Dabei wurde bei den Versuchsserien mit
zyklischen Lasten die pro Zyklus dissipierte Energie (“"Hysteresisschleife")
miteinbezogen. Die gesamte, dissipierte Energie wurde anschliessend mit der im
einfachen, quasi-statischen Druckversuch total verbrauchten Energie (Fldche
unter dem Spannungs-Stauchungs-Diagramm bis zur maximalen Druckspannung)
normalisiert. Der resultierende Wert wird als die normalisierte Dissipations-
energie Wp bezeichnet (Tab. 5.2).

Eine weitere MOglichkeit, die Druckvorlasten quantitativ zu erfassen, besteht
darin, das Druckspannungs- resp. Stauchungsniveau auf die quasi-statischen
Werte der Druckfestigkeit und der Bruchstauchung zu beziehen. Die Verhdltnis-
zahlen in Tabelle 5.2 wurden fir eine Zylinderdruckfestigkeit f.. von 34.9
N/mm¢ und eine Bruchstauchung ecc von 1.55 %o erhalten [5.13].

TABELLE 5.2: Quantifizierung der Druckvorbelastungsgeschichte

SERIE Wp omin/fce €c,min/€cc
(%]

B 6.3 0.72 0.49

cl1 4.7 0.37 0.23

€2 2.0 0.38 0.23

3 23.0 0.57 0.38

5.3.2.2 Einfluss von Druckvorlasten auf die Zugfestigkeit

In Bild 5.10a ist die Beziehung zwischen der normalisierten Zugfestigkeit und
der Dehngeschwindigkeit - ausgedriickt durch Gleichung 5.1 mit den Exponenten
emass Tab. 5.2 - dargestellt. Dabsi wurden die quasi-statischen Werte der
erien B, Cl und C2 auf 1.85 N/mm“ bezogen, wahrend bei der Serie C3 auf
2.41 N/mm® normalisiert wurde. Aus diesem Diagramm geht hervor, dass unab-
hdangig von der Vorbelastungsgeschichte die Zugfestigkeit bei quasi-statischer
Geschwindigkeit nicht reduziert wird.
Die Zugfestigkeit nimmt unabhdngig von der Vorbelastung mit grdsser werdender
Dehngeschwindigkeit zu (Bild 5.9). Die Geschwindigkeitsempfindlichkeit, ausge-
drickt durch den Exponenten p der Exponentialfunktion, nimmt jedoch mit zu-
nehmender "Intensitat" der Vorbelastungsgeschichte ab. Dieses Ergebnis ist auf
Bild 5.10b dargestellt, auf dem der Exponent p in Funkt1on der normalisierten
Dissipationsenergie Wp dargestellt ist.

Der Einfluss der Druckvorlasten auf die Zugfestigkeit war bei den Serien B, Cl
und C2 gering. Eine einmalige Oruckvorlast (Serie B) auf ein sehr hohes
Stauchungsniveau flihrte zu einer gleichen Reduktion der Zugfestigkeitswerte wie
Zyklische Drucklasten (Cl und C2) auf einem Stauchungsniveau, bei dem in einer
Staumauer die maximalen Druckspannungen im Gebrauchszustand auftreten. Eine
Variation der Anzahl der Druckzyklen - (Im Falle von Cl waren es 30 Zyklen; bei
€2 nur 10.) - fiihrte nicht zu unterschiedlichen Zugfestigkeitswerten. Bereits
wenige Druckzyklen verursachen also die Reduktion der Geschwindigkeits-
empfindlichkeit der Zugfestigkeit.

Zyklische Drucklasten auf einem hohen Stauchungsniveau (Serie C3) bewirken
demgegeniiber eine deutliche Abnahme der Geschwindigkeitsempfindlichkeit. Es
kann somit festgestellt werden, dass nicht das Stauchungsniveau, sondern vor
allem 2zyklische Lasten 2zu einer Reduktion der Festigkeitszunahme bei hohen
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Dehngeschwindigkeiten fiihren. Dies wird in einem Oiagramm verdeutlicht, wo die
Zugfestigkeit 1in Funktion der normalisierten Dissipationsenergie Wp darge-
stellt ist (Bild 5.10c).

a) f, / £, b} p/pe(A)

2 2

1.8 F 8 1.8

1.6
- e 1.6

1.4 - ~C2 1.4
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BILD 5.10: a) Einfluss der Dehngeschwindigkeit auf die Zugfestigkeit
b) Einfluss der Oruckvorbelastung auf den Exponenten p
c) Einfluss der Druckvorbelastung auf die Zugfestigkeit

5.3.2.3 Einfluss von Druckvorlasten auf den Elastizitdtsmodul

Im Gegensatz zur Serie A (einfacher Zug), bei der mit zunehmender Dehn-
geschwindigkeit hohere E-Modul-Werte registriert wurden, kann flr die
vorbelasteten Probekdrper kein Geschwindigkeitseinfluss festgestellt werden
(Bild 5.9, 5.1lla). Hingegen bewirkten die DOruckvoriasten eine deutliche
Abnahme des Elastizitdtsmoduls. In Bild 5.11b ist der E-Modul in Funktion des
Spannungsniveaus der Oruckvorbelastung aufgetragen (Bild 5.11b). Aus dieser
Darstellung ist ersichtlich, dass die Werte mit zunehmender maximaler Stauchung
der Vorbelastung abnehmen. Bei einer Vorlast auf ein Stauchungsniveau, das 49 %
der Bruchstauchung betragt (Serie C3), nimmt der Elastizitdtsmodul gegeniber
dem E-Modul aus dem einfachen Zugversuch um 25 % ab.
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BILD 5.11: Beziehung zwischen dem Elastizitatsmodul und a) der Dehngeschwin-
digkeit sowie b) der Vorbelastung.

5.3.2.4 Einfluss von Druckvorlasten auf die Bruchdehnung

Wie beim einfachen Zug geht wiederum keine Tendenz hervor, dass die Bruch-
dehnungen mit zunehmender Dehngeschwindigkeit anwachsen. D0ie Bruchdehnungen
tendieren jedoch mit abnehmendem Elastizitdtsmodul 2zu grdsseren Werten (Bild
5.9). In Bild 5.12 ist die Energie Wy, ausgedriickt als Fldache unter dem
Spannungs-Dehnungs-Diagramm bis zur Maximalspannung dividiert durch die Quer-
schnittsfldche, in Funktion der Vorbelastung (Verhdltnis zwischen der maximalen
Stauchung und der Bruchstauchung) dargestellt. Diese Energiewerte variieren
relativ stark. Immerhin kann aber festgestellt werden, dass die Wp-Werte mit
zunehmender Intensitat der Druckvorbelastung nicht abnehmen. Bei Erreichen der
Zugfestigkeit ist somit die gespeicherte oder bereits dissipierte Energ1e im
Werkstoff unabhangig von der Druckvorbelastung gleich.

Mﬁnlhhﬂ
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30

20

19
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£c.min / scc
BILD 5.12: Einfluss der Vorbelastung auf die Energie bei Erreichen der Maximal-
spannung. '
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Damit die Form der Spannungs-Dehnungs-Diagramme beurteilt werden kann, wurden
die Spannungs-Dehnungs-Kurven in eine normalisierte Darstellung transformiert
(Bild 5.13). Die Spannungswerte sind auf die Zugfestigkeit und die
Dehnungswerte auf die Bruchdehnung bezogen. Stellvertretend fir die Serien mit
Oruckvorbelastung wurde die Serie Cl gewdhit. Aus den normalisierten
Spannungs-Dehnungs-Diagrammen gehen zwei wesentliche Merkmale hervor:

Unabhangig von der Vorbelastung wird die Krummung der Kurven mit zunehmender
Belastungsgeschwindigkeit kleiner; d.h. mit zunehmender Dehngeschwindigkeit
~wird die Nichtlinearitdt immer weniger ausgeprdgt. Dies deutet darauf hin, dass
das Ausmass des langsamen Risswachstums vor Erreichen der Maximalspannung mit
zunehmender Dehngeschwindigkeit abnimmt. Gleiches wurde in [5.28] fir Beton im
3-Punkt-Biegeversuch festgestellt.

Aus dem Vergleich der beiden Kurventripel in Bild 5.13 ist ersichtlich, dass
die normalisierten Kurven durch die Vorbelastung gestreckt werden. Die
Vorbelastung filihrt zu einer Reduktion der Nichtlinearitdt im Spannungs-
Dehnungs -Diagramm.

a) o/t ' b) ¢/1,

l !
SERIE A

75 /% 75
/

SERIE Ct

5 Y.
£€= 125! —~&= 17257t
Zézi:::eusaﬂg= ﬁﬁ%?é\\t-laqs*
A W g e

.23

.25

w

8 .23 73 l e .23 ] .75 1

£/¢, g/gu
BILD 5.13: Normalisierte Spannungs-Dehnungs-Diagramme a) fiir die einfachen Zlug-
versuche und b) fir eine Serie mit Druckvorbelastung.

5.3.2.5 Vergleich mit Normalbeton

Der bedeutendste Unterschied zwischen Normalbeton [5.12] und dem Solis-Beton
zeigte sich darin, dass die Festigkeitswerte des Normalbetons durch die
dynamischen Druckvorlasten stdrker beeinflusst waren. (Bild 5.14a). Bei
quasi-statischer Dehngeschwindigkeit nimmt die Zugfestigkeit des vorbelasteten
Normalbetons gegenlber dem einfachen Zug (Serie A) ab. Infolge zyklischer
Druckvorlasten reduzierte sich beim Normalbeton der Geschwindigkeitseinfluss
stirker als beim Solis-Beton. Wie beim Solis-Beton nahmen beim Normalbeton die
E-Modul-Werte nach Druckvorlasten ab, wobei diese Reduktion wiederum stdrker
war im Vergleich zum Solis-Beton (Bild 5.14b).
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BILD 5.14: Einfluss der Dehngeschwindigkeit auf a) die Zugfestigkeit und
b) den Elastizitdtsmodul von Normalbeton [S.IZi

5.3.3 Bruchfldchen

Im einfachen Zug konnten bei hohen Dehngeschwindigkeiten vermehrt Kornbriche
beobachtet werden. Demgegeniber war diese Tendenz beim vorbelasteten Beton
nicht erkennbar. Die Bruchfldchen der vorbelasteten Probekdrper wiesen auch bei
hohen Dehngeschwindigkeiten Uuberwiegend Verbundldsungen auf. ES wurde in der
Folge versucht, diese Beobachtungen durch Ausmessen der Bruchflichen zu
bestatigen. Dazu fotografierte man zundchst die Bruchflachen. Anschliessend
wurden die Flachen der gebrochenen Steine sowie der Verbundldsungen ausgemessen
und miteinander verglichen. Allerdings konnten mit dieser Methode nur
Zuschlagskdrner ab einer Grdsse von etwa 15 mm erfasst werden. Deshalb geben
die in Bild 5.15 aufgetragenen Resultate nur eine Tendenz wieder. Die
Ergebnisse bestatigen jedoch die Beobachtungen: Im einfachen Zug erfolgten mit
zunehmender DOehngeschwindigkeit mehr Kornbriiche, wahrend beim vorbelasteten

Beton das Verhdltnis der gebrochenen Steine zu den Verbundldsungen unabhéngig
von der Dehngeschwindigkeit blieb.

Bruch
Verbuswdl. + Bruch

-2 -1

log ¢ [s]

BILD 5.15: Einfluss der Dehngeschwindigkeit auf die Flache der gebrochenen
Zuschlagskorner.
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Die Bruchflachen geben einen Hinweis auf Bruchmechanismen, die nachfolgend auf
der Meso-Stufe, bei der das Verbundsystem Korn-Matrix betrachtet wird,
diskutiert werden:

Bei Tangsamer Dehngeschwindigkeit ist genlgend Zeit fir das Risswachstum
vorhanden. Die Risse bilden sich in schwachen Zonen des Verbundsystems aus,
d.h. entlang der Grenzschicht zwischen dem Korn und der Matrix. Bei hohen
Dehngeschwindigkeiten missen sich die Risse jedoch schnell ausbreiten. Sie
pflanzen sich entlang kirzerem Wege durch die Zuschldge (mit hohen
Widerstanden) hindurch fort (Bild 5.16). So kommt es zu vermehrten Kornbrichen.

a) b)

Matrix Korn

BILD 5.16: Schematische Darstellung des Bruchmechanismus im einfachen Zug:
a) vorwiegend Verbundldsungen bei langsamer Dehngeschwindigkeit,
b) zahlreiche Kornbriiche bei schneller Dehngeschwindigkeit.

Bei DOruckbelastung bewirken Schddigungsvorgdnge an der Grenzschicht zwischen
dem Korn und der Matrix, dass die Anzahl der Kornbriche im Verhdltnis zu den
Verbundlosungen unabhdngig von der Dehngeschwindigkeit gleich bleibt. Eine
Drucklast fuhrt an den Seitenflachen der Zuschlagskdrner zu Zugkraften (Bild
5.17). Diese Zugkrdfte verursachen \Verbundrisse entlang der Grenzfldche
zwischen Korn wund Matrix. Bei der nachfolgenden Zugbelastung wird die
Verbundstruktur entlang der Grenzschicht Korn-Matrix getrennt. Der Rissweg ist
durch die geschwdchte Grenzfldche eindeutig vorgegeben. So kommt es auch bei
hohen Dehngeschwindigkeiten mehrheitlich zu Verbundldsungen.

ber Gy

Zug

: - '. Motrix
TDruck J7Zug

BILD 5.17: Schematische Darstellung der Schwachung des Verbundes zwischen
Korn und Matrix durch Drucklasten.
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5.4 RESULTATE UND DISKUSSION DER KEILSPALTVERSUCHE

5.4.1 Einfluss der Rissoffnungsgeschwindigkeit

Die Versuchsergebnisse werden wie folgt prasentiert: Die Spaltkraft-Riss-
Offnungs-Mittelkurven bei vier verschiedenen relativen Geschwindigkeiten sind
in Bild 5.18a dargestellt. In Bild 5.18b ist die spezifische Bruchenergie und
die maximale Spaltkraft in Funktion der relativen Geschwindigkeit aufgetragen.
Diese Beziehungen werden durch die nach der Methode der kleinsten Fehler-
quadrate bestimmte Potenzfunktion gemdss Gleichung 5.1 analytisch beschrieben:

- GF = Ggoe (Vy)0-048 mit 6Fg = 270 N/m (5.4)
- Fs’m = Fso’m.(\',r)o.o.’»? mit Fgo,m = 13.1 kN (5.5)

Das bilineare Entfestigungs-Diagramm wurde gemdss dem im Kapitel 4.2.3
beschriebenen Vorgehen mit dem Programm SOFTFIT ermittelt. Der zylinderische
Probekdrper wurde dabei durch ein Prisma angendhert, so dass eine
2-dimensionale FE-Rechnung durchgefilhrt werden konnte. Die resultierenden
bilinearen Diagramme sind sowohl in der absoluten als auch in der
normalisierten Form in Bild 5.19 dargestellt.
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BILD 5.18: a) Spaltkraft-Rissgffnungs-Mittelkurven bei vier relativen

Geschwindigkeiten

b) Einfluss der Belastungsgeschwindigkeit auf die spezifiéche
Bruchenergie Gf und die maximale Spaltkraft Fq g
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BILD 5.19: Bilineare Entfestigungs-oiagramme in a) absoluter und
b) normalisierter Darstellung.

Folgende Ergebnisse gehen aus diesen Versuchen hervor:

- Die Spaltkraft-Rissgffnungs-Kurven bei unterschiedlichen Rissgffnungs-
geschwindigkeiten weisen dhnliche Formen auf. Die Werte fiir die spezifische
Bruchenergie Gf wachsen mit zunehmender Rissdffnungsgeschwindigkeit an. Bei
der relativen Prifgeschwindigkeit von 10'000 ist der Gg-Wert rund 80 %
grdsser als der quasi-statische Wert. Diese Ergebnisse stehen im Gegensatz
zur Vermutung, der Beton konnte sich bei hdheren Belastungsgeschwindigkeiten
"sproder" verhalten.

- Die spezifische Bruchenergie des Solis-Betons ist weniger geschwindigkeits-
empfindlich als die Zugfestigkeit; fir Gf betragt der Exponent p=0.048,
wahrend flir die Zugfestigkeit ein Exponent p=0.081 gefunden wurde. Oie
charakteristische Lange Tch ist unter Beachtung der
Geschwindigkeitsabhangigkeit von G, fy wund £ wie folgt von der
Verformungsgeschwindigkeit beeinflusst:

Teh = ]ch,o'(Vr)'0'09“ (5.6)

Die charakteristische Lange nimmt mit zunehmender Verformungsgeschwindigkeit
stark ab.

- Die maximale Spaltkraft widchst mit zunehmender Belastungsgeschwindigkeit an,
wobei die Geschwindigkeitsempfindlichkeit (p=0.037) kleiner ist als fir den
Gp-Wert.

- Der mit dem "stehenden" Zylinder bestimmte Gg-Wert bei quasi-statischer
Priifgeschwindigkeit betrdgt 270 N/m und ist um 55 % hoher als der Gg-Wert,
der mit dem "liegenden" Zylinder (Abschnitt 4.3) gefunden wurde. Dieser
Unterschied erklart sich einerseits durch die unterschiedliche Ligamentlange
der beiden Probekdrper. (Der "liegende" Zylinder wies mit 120 mm eine um 90
mm kirzere Ligamentlange auf.) Ein anderer Grund liegt mdglicherweise in der
leicht vorgespannten Schubarmierung: Der Riss wird gezwungen, sich in einer
bestimmten Ebene entlang eines Weges fortzupflanzen, der nicht unbedingt dem
Weg des "geringsten Widerstandes" entspricht. Sok et al. [2.12] stellten bei
Versuchen mit Doppelkragarmbalken (Bild 2.3), die in Rissfortschrittsrichtung
ldngs vorgespannt wurden, bei h&herer Vorspannung grossere Bruchzdhigkeits-
werte fest.
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- Die absoluten, bilinearen Entfestigungs-Diagramme sind dadurch gekenn-
zeichnet, dass die maximale Rissweite wp nicht von der Belastungsge-
schwindigkeit beeinflusst wird. Die Geschwindigkeitsabhangigkeit des
absoluten, bilinearen Diagrammes und damit des Gf-Wertes ist vorwiegend auf
die Zugfestigkeit zurlckzufiihren, die mit zunehmender Dehngeschwindigkeit
ansteigt.

- Die normalisierten Entfestigungs-Diagramme liegen in einem schmalen Band. Es
kann somit davon ausgegangen werden, dass die normalisierten, bilinearen
Diagramme unabhdngig von der Belastungsgeschwindigkeit sind. Die Material-
entfestigung im untersuchten Geschwindigkeitsbereich kann durch ein
normalisiertes Entfestigungs-Diagramm charakterisiert werden.

Bemerkung:

Der Einfluss der Verformungsgeschwindigkeit auf die spezifische Bruchenergie
und die Materialentfestigung von Normalbeton mit einem Grgdsstkorn von 16 mm
wurde mit Hilfe von drei verschiedenen Versuchsmethoden untersucht und in
[5.19] veroffentlicht. Mit dem DOrei-Punkt-Biegeversuch und dem Kompakt-
Zugversuch konnten stabile Versuche in einem Bereich der relativen
Geschwindigkeiten von 0.01 bis 100 gefahren werden. Bei den Keilspaltversuchen
wurde eine maximale relative Geschwindigkeit von 5'000 erreicht. Die Beziehung
zwischen Gf und der Geschwindigkeit ist in Bild 5.20 dargestellt. Dabej
wurden die Ergebnisse aller drei Versuchsserien durch eine lineare Inter-
polation auf eine Ligamentidnge von 50 mm korrigiert, um den Einfluss der
Ligamentldnge auf Gf (siehe Kap. 4.4) zu eliminieren.

Aus diesen Versuchsergebnissen gehen grdssere Gp-Werte mit zunehmender
Verformungsgeschwindigkeit hervor. Bei Geschwindigkeiten kleiner als die
quasi-statische bleibt Gp gleich oder tendiert gar zu einer geringfligigen
Zunahme. Die spezifische Buchenergie durchwandert also im Bereich der
quasi-statischen Priifgeschwindigkeit einen minimalen Wert. Die normalisierten
bilinearen Entfestigungs-Diagramme lagen - gleich wie beim Solis-Beton - in
einem schmalen Band. Daraus wurde gefoigert, dass das normalisierte, bilineare
Diagramm unabhdngig von der Verformungsgeschwindigkeit ist.
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BILD 5.20: €Einfluss der Belastungsgeschwindigkeit auf die spezifische Bruch-
energie von Normalbeton.
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5.4.2 Einfluss der Vorbelastungsgeschichte

Die Spaltkraft-Rissoffnungs-Mittelkurven der Versuche, bei denen der Einfluss
von DOruckvorlasten auf den Gp-Wert untersucht wurde, sind in Bild 5.21a
dargestellt. Bild 5.2lb zeigt die spezifische Bruchenergie sowie die maximale
Spaltkraft in Funktion der Vorbelastung, ausgedrickt als normalisierte
Dissipationsenergie Wp. Die bilinearen Entfestigungs-Diagramme, die mit
SOFTFIT erhalten wurden, sind in Bild 5.22 aufgetragen.

a) b)
SPALTKRAFT F, [kNJ Ge C(N/m)
16 289
o b SOLIS 180 - A
L v )
2 _ b 168
e - B 120 '
N e a
° 5 o3 188 - c3 Fam
6 H 8e } kN)
) T 60 “-16
4@ T = T 14
2 i 20
o U WS SR MU M O U T » a L 1 1 3 1
o .1 .2 .3 .4 .S a 12 20
RISSOEFFNUNG v Cmm) Wp %1

BILD 5.21: Einfluss von Druckvorlasten auf die spezifische Bruchenergie und
die maximale Spaltkraft bei quasi-statischer Prifgeschwindigkeit.
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BILD 5.22: Einfluss von Druckvorlasten auf das bilineare Entfestigungs-
Diagramm in a) absoluter und b) normalisierter Darstellung.

- Bild 5.21 zeigt, dass die spezifische Bruchenergie deutlich von vorgangig
aufgebrachten Drucklasten beeinflusst wird. Die Gp-Werte nehmen mit
zunehmender “Intensitdt™ der Oruckvorlasten ab. Die Druckbelastung, welche
bei der Serie (3 angewendet wurde, fUhrte zu einer 33%-en Reduktion des
GF-Wertes gegeniiber den nicht-vorbelasteten Proben.
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- Die maximale Spaltkraft wird von Druckvorlasten nicht beeinflusst. Dieses
Ergebnis steht in Einklang mit den quasi-statischen Zugfestigkeiten (Bild
5.10). (Alle Versuche wurden in einem relativ kurzen Zeitraum durchgefihrt.
Daraus kann gefolgert werden, dass der festgestellte Unterschied zwischen der
Zugfestigkeit am Anfang und am Ende der Zugversuchsserie (Kap. 5.2.4) tat-
sdchlich auf das unterschiedliche Prifalter zurickzufihren ist.)

- Die absoluten, bilinearen Entfestigungs-Diagramme weisen mit zunehmender
“Intensitdt" der Druckvorlasten kleinere maximale Rissweiten wp auf (Bild
5.22a). Die Steigung der ersten, steil abfallenden Gerade scheint hingegen
von der ODruckvorbelastung nicht beeinflusst zu sein. In der normalisierten
Darstellung liegen die bilinearen Entfestigungs-Diagramme in einem schmalen
Band (Bild 5.22b).

- Die abnehmende Bruchenergie als Folge einer vorgdngig aufgebrachten Druck-
belastung kann dadurch erklart werden, dass als Folge der ODruckkrafte der
Verbund 2zwischen den Zuschldgen und der Matrix geschwacht wird. Zur nach-
folgenden Trennung des Verbundes muss somit weniger Energie aufgewendet
werden.

- Bei der quasi-statischen Geschwindigkeit nehmen sowohl der Elastizitadtsmodul
als auch die spezifische Bruchenergie infolge Oruckvorlasten ab; die Zug-
festigkeit hingegen bleibt gleich. Die charakteristische Linge 1., bei
quasi-statischer Rissdffnungsgeschwindigkeit nimmt damit infolge Druck-
vorlasten stark ab. (Bei der Serie (3 mit E=0.75-E (Bild 5.11a) und
GF=0.7+Groy (Bild 5.21) erhdlit man: 1.5=0.525 1o o)

Bemerkung: .

Die Abmessungen und die Bruchflache der Probekdrper der in diesem Abschnitt
diskutierten Versuche waren im Vergleich zum Grosstkorn des Staumauerbetons
klein. Es mussten also grosse Streuungen der Versuchswerte erwartet werden. Wie
aber am Beispiel der Einzelkurven der Serie C3 gezeigt werden kann, liegen die
Einzelkurven in einem schmalen Band (Bild 5.23). Die Gp-Einzelwerte dieser
Serien betrugen: 119, 104, 114 und 104 N/m.
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BILD 5.23: Einzelkurven der Versuchsserie €3
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5.5 Vereinfachte Beziehungen fiir den Einfluss von Erdbebeneinwirkungen

5.5.1 Allgemeine Bemerkungen

Eine zusammenfassende, qualitative Beurteilung des bisher diskutierten
Einflusses der Verformungsgeschwindigkeit und von Druckvorlasten auf
einachsige, bruchmechanische Kennwerte ist in Tab. 5.3 aufgefihrt. Diese
Zusammenstellung erlaubt, folgende allgemeine Aussagen Uber das Material-
verhalten von Beton unter Erdbebeneinwirkungen zu machen:

TABELLE 5.3: Einfluss von Erdbebeneinwirkungen auf bruchmechanische Kennwerte.

Solis ~ Staumauerbeton

nicht-vorbelastet vorbelastet

Einwirkung: Geschwindigkeit Schadigung |Geschwindigk.
¢ (bei €p=1) £

Kennwert:
Zugfestigkeit fy ++ 0 + (p: =)
Elastizitdtsmodul £ + -- 0
Bruchdehnung ¢, 0 + 0
Energie Wy + 0 +
spez. Bruchenergie Gf ++ - ?
max. Rissweite wp 0 - 7
max. Spaltkraft Fg p + 0 ?
charakt. Lange lcp -- -- ?

++ starke Zunahme, + geringe Zunahme, 0 gleichbleibend, - geringe Abnahme,
-- starke Abnahme, ? keine Versuchswerte.

- Kein wichtiger bruchmechanischer Kennwert verringert sich mit zunehmender
Verformungsgeschwindigkeit. Fir die Anwendung ist dies eine sehr positive
Eigenschaft. Bei verschiedenen Festigkeitswerten ist jedoch diese Zunahme
gering und kann der Einfachheit halber vernachldssigt werden.

- Dynamische Druckbelastungen fihren zu Schddigungen im Beton. Dies hat in der
Regel eine Reduktion der Festigkeitswerte zur Folge. Mit zunehmender "Inten-
sitat" der Druckvorlasten verringern sich die Festigkeitswerte starker.

- Die Beziehung zwischen der Festigkeit und der Verformungsgeschwindigkeit kann
oft durch eine Potenzfunktion beschrieben werden, d.h. im doppelt-
logarithmischen Massstab nehmen die Festigkeitswerte mit der Geschwindigkeit
linear zu. Die Belastungsgeschwindigkeit muss folglich nicht Ubertrieben
genau bekannt sein.

Nachfolgend werden die in diesem Kapitel diskutierten Versuchsergebnisse mit
Hilfe von Angaben aus der Lliteratur zu vereinfachten Beziehungen aufge-
arbeitet. Die so hergeleiteten Materialgesetze sollen als Grundlage zur
Entwicklung von Materialmodellen dienen kdnnen.
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5.5.2 Hypothesen und Abgrenzungen

1. Die Materialgesetze gelten fir Beton (Normal- und Staumauerbeton) unter
einachsiger Zugbelastung. Der Beton wird als homogener, isotroper Werkstoff
betrachtet.

2. Das Materialverhalten wird in eine Phase vor Erreichen der Zugfestigkeit und
in eine Phase nach Ueberschreiten der Zugfestigkeit (Materialentfestigung)
unterteilt.

3. Die quasi-statischen Festigkeitswerte des nicht-vorbelasteten Betons sind
die Basiswerte der Materialgesetze, die in der normalisierten Form angegeben
werden. (Diese Basiswerte werden mit dem Index o bezeichnet.)

4. Die Dehngeschwindigkeiten, die mit den VersSuchen abgedeckt werden konnten
befinden sich im Bereich zwischen £=10-% s-! und 10-2 s-l. Der Giiltigkeits-
bereich wird auf eine Dehngeschwindigkeit von &=1 s-! ausgedehnt und deckt
damit die maximalen, bei Erdbeben auftretenden Dehngeschwindigkeiten ab.

5. Die Materialgesetze gelten fiir konstante Belastungsgeschwindigkeiten. Mit

Hilfe des Hooke'schen Gesetzes kann aus der Dehngeschwindigkeit ndherungs-
weise die Spannungsgeschwindigkeit & erhalten werden: & = E(€)ec.

5.5.3 Quantifizierung der Materialschddigung

Die Schadigung im Beton unter dynamischen Drucklasten kann als irreversible
Schwachung des Verbundes infolge Mikrorissbildung gedeutet werden. Ausgehend
von dieser Deutung wurden in den letzten Jahren verschiedene Schddigungsmodelle
entwickelt, um beispielsweise die Ermiidung, die Materialentfestigung oder das
dynamische Verhalten zu modellieren [5.21, 5.22, 5.23]. Eine Uebersicht (iber
die Modelle der noch jungen "Schidigungsmechanik" befindet sich in [5.4, 5.23].

Zur Beschreibung des Schddigungseinflusses wird in den nachfolgenden Beziehun-
gen - gleich wie beim skalaren Schidigungsmodell von Mazars [5.20] - eine
skalare Grosse D fir den akkumulierten Schaden eingefiihrt:

S = Sge(1 - Dg) (5.7)

Darin bedeutet S die von der Schadigung beeinflusste Festigkeit. Sg ist der
Festigkeitswert des nicht-vorbelasteten Betons, und Dg ist die zum jeweiligen
Festigkeitswert gehdrige Schddigungsvariable. Die Schadigungsvariable D
variiert zwischen den Werten 0 (nicht-vorbelasteter Beton) und 1, was gleich-
bedeutend ist mit dem Versagen des Werkstoffes. Oer Vorteil einer skalaren
Formulierung des Schadigungseinflusses 1iegt in der Einfachheit. Jedoch ist
diese Formulierung nur in einer Richtung gliltig. Werte fur die
Schddigungsvariablen der untersuchten Festigkeitswerte lassen sich aus den
Bildern 5.10b, 5.11b und 5.21b ableiten, auf denen der Einfluss der Druckvor-
belastung auf den Exponenten p, den Elastizitatsmodul und die spezifische
Bruchenergie dargestellt ist.

5.5.4 Normalisiertes Materialgesetz

Die Grundlage der vereinfachten Materialbeziehungen bildet das normalisierte
Materialgesetz, das in Bild 5.24 dargestellt ist. Die Aufteilung des Material-
verhaltens in eine Phase vor Erreichen der Zugfestigkeit und in eine
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Entfestigungs-Phase fihrte zu 2zwei normalisierten Spannungs-Verformungs-
Beziehungen. Dabei werden sowchl der ansteigende Ast (Phase 1) als auch der
abfallende Ast (Phase II) durch eine bilineare Beziehung beschrieben.

Um der Nichtlinearitdt im Spannungs-Dehnungs-Diagramm Rechnung zu tragen, wird
vereinfacht eine bilineare Beziehung eingefihrt. Bis zu einem Wert m=0.5-0.8
verhdlt sich das Material linear-elastisch; dann erfolgt eine Steifigkeits-
reduktion. Eine andere Moglichkeit besteht darin, nach Ueberschreiten eines
anfanglich linear-elastischen Bereiches die Nichtlinearitdt durch eine
nicht-lineare Funktion anzundhern [5.4].

Flir die Materialentfestigung wird das normalisierte, bilineare Diagramm, das in
Abschnitt 4.2 eingefliihrt wurde, Ubernommen. Aus den Versuchs- und Rechen-
ergebnissen ging hervor, dass das normalisierte Entfestigungs-Diagramm weder
von der Belastungsgeschwindigkeit (Bild 5.19) noch von der Druckvorbelastung
(Bild 5.22) beeinflusst wird. Es ist folglich fir alle hier betrachteten
erdbebendynamischen Einwirkungen giiltig.

Fir die Parameter si/ft, €3 und C2 konnen aufgrund der in Kap. 4.3
diskutierten Ergebnisse folgende Werte empfohlen werden:

Die dimensionsiose Grosse C} ist weder von der Betonart noch vom Verhdltnis
s1/ft abhangig und liegt zwischen 0.6 und 1.0; es kann ein Wert van
€1=0.8 angenommen werden. Fiir Staumauerbeton sollte ein Verhdltnis
s1/fy=1/2.5 gewdhlt werden; nach Gleichung 4.2 erhdlt man fir die
dimensionslose Grdsse C2=3.0. (Der sj/fy-Wert von Normalbeton betrdgt 1/3
oder 1/4, was Cp-Werte von 3.6 bzw. 4.8 ergibt.)
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BILD 5.24: Schematische Darstellung des normalisierten Materialgesetzes von
Beton in Zug.

5.5.5 Transformation in die absolute Darstellung

Fiir die eigentliche Anwendung der normalisierten Materialgesetze missen
zundchst die quasi-statischen Kennwerte ftg, £y, eyo und GFy sowie das
bilineare Entfestigungs-Diagramm des zu untersuchenden, nicht-vorbelasteten
Betons bekannt sein. Das absolute Materialgesetz, das bei der eigentlichen
Berechnung verwendet wird, erhdlt man durch eine Transformation von der
normalisierten in die absolute Darstellung mit Hilfe folgender Materalkenn-
werte:
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Zugfestigkeit f¢,
Elastizitatsmodul E,
Bruchdehnung ¢,

spezifische Bruchenergie Gf.

L S S )

Diese vier Grgssen sind von der momentanen Dehngeschwindigkeit und von der
Vorbelastungsgeschichte  abhidngig. Ausgehend von den quasi-statischen
Kennwerten des nicht-vorbelasteten Betons wird dieser Einfluss auf die
aktuellen Materialkennwerte durch die folgenden, vereinfachten Beziehungen
beschrieben:

- Zugfestigkeit

Mit 2zunehmender Dehngeschwindigkeit steigen die Zugfestigkeitswerte an. Oie
Beziehung zwischen der lugfesigkeit und der Dehngeschwindigkeit kann durch eine
Potenzfunktion ausgedrickt werden:

ft = froe(2/0)7 = fro- (& )P (5.8)

Der Exponent p gilt fir nicht-vorbelasteten Beton. Er ist von der Betonart
abhdngig: flir Staumauerbeton ist p grdsser als fir Normalbeton. In_ der
Literatur findet man p-Werte fir Normalbeton zwischen 0.040 und 0.070 [5.1].

Bemerkung:

Flr sehr hohe Belastungsgeschwindigkeiten im Bereich von Stossbelastungen
(£>20 s‘l) wird der Geschwindigkeitseinfluss noch markanter. Der Exponent p
liegt dann in der Grassenordnung von 0.33 [5.24].

Dynamische Oruckvorlasten filhren zu einer Abnahme der Zugfestigkeit bej hohen
Dehngeschwindigkeiten. Bei quasi-statischer Dehngeschwindigkeit bleiben jedoch
die Werte unverandert. Der Exponent in Gleichung (5.8) ist folglich eine
Grosse, die von der - Druckvorbelastung abhdngt. Die Beziehung fir die
Zugfestigkeit infolge hoher Dehngeschwindigkeiten und dynamischer Druckvorbe-
lastungen lautet schliesslich:

fy = froe ()P (170F) (5.9)

- Elastizitatsmodul

Oer Elastizitdtsmodul des nicht-vorbelasteten Betons ist im Vergleich zur
Zugfestigkeit nur sehr wenig geschwindigkeitsempfindlich. In der Literatur
[5.1] sind p-Werte in der Grossenordnung von 0.015 angegeben. Durch dynamische
Druckvorbelastungen verschwindet einerseits der Geschwindigkeitseinfluss
und andererseits nimmt der Elastizit&tsmodul ab. Die vereinfachte Beziehung
vernachldssigt somit den Geschwindigkeitseinfluss, berlicksichtigt hingegen die
Reduktion des E-Moduls durch Druckvorlasten:

E = Eoe(1-Dg) (5.10)

- Bruchdehnung

In der Literatur wird heute allgemein akzeptiert, dass die Bruchdehnung mit
zunehmender Dehngeschwindigkeit anwachst. Dieser Geschwindigkeitseinfluss ist
jedoch &hnlich klein wie beim Elastizitdtsmodul und kann der Einfachheit halber
vernachlassigt werden.
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Aufgrund der Versuchsergebnisse kann davon ausgegangen werden, dass unabhdangig
von der "Intensitdt" der dynamischen Oruckvorbelastung die Flache unter dem
Spannungs-Dehnungs-Diagramm (ansteigender Ast) gleich bleibt (Bild 5.12). Dies
liefert die Bedingung, mit der e, in Funktion der Belastungsgeschichte
gefunden werden kann.

- spezifische Bruchenergie
Die spezifische Bruchenergie wdchst mit zunehmender Dehngeschwindigkeit an:

6F = GFoe (£r)P (5.11)

Im absoluten Entfestigungs-Oiagramm bleibt die maximale Rissweite von der
Belastungsgeschwindigkeit wunbeeinflusst (Bild 5.19). Da die Geschwindig-
keitsempfindlichkeit des Gf-Wertes auf die Zugfestigkeit zurilickzufihren ist,
konnen die Exponenten p in (5.8) und (5.11) gleichgesetzt werden.

Mit zunehmender Intensitdt der Oruckvorbelastungen nimmt die spezifische Bruch-
energie bei quasi-statischer Belastungsgeschwindigkeit ab (Bild 5.21). Dies
kann wiederum durch eine Schddigungsvariable beschrieben werden:

GF = Gro*(1-Dg) (5.12)

Ueber den Einfluss von dynamischen Druckvorbelastungen auf den Exponenten p
liegen keine Untersuchungen vor. Es kann jedoch angenommen werden, dass sich
die Geschwindigkeitsempfindlichkeit von Gf gleich wie bei der lugfestigkeit
andert; d.h. der Exponent p hdngt von der Druckvorbelastung ab. Die vollstan-
dige Beziehung zur Beschreibung des Einflusses von hohen Dehngeschwindigkeiten
und von dynamischen Druckvorlasten lautet schliesslich:

6F = Gege (1-Dg)« (&,)P* (10F) (5.13)

5.5.6 Erweiterungen

Die vereinfachten Beziehungen fir den Einfluss von Erdbebenbelastungen gelten
fiir den sehr speziellen Fall der einachsigen Belastung mit konstanter Oehn-
geschwindigkeit. Im Hinblick auf eine allgemeine Anwendbarkeit missen folgende
Aspekte beleuchtet werden:

- Mehrachsiger Belastungszustand

Eine Uebersicht Uber die Festigkeit von Beton unter mehrachsiger, dynamischer
Belastung befindet sich in [5.4]. Daraus geht hervor, dass bisher die meisten
Versuche unter mehrachsiger Oruckbelastung durchgefihrt wurden. Es gibt nur
wenige experimentelle Untersuchungen iber das Materialverhalten bei raschen,
mehrachsigen Zugbelastungen. Rasche, biaxiale Druck-Zug-Versuche von Zielinski
[5.25] deuten darauf hin, dass die im einachsigen Versuch ermittelten
Geschwindigkeitseinflisse sinngemdss auch auf die Festigkeit unter mehrachsigem
Belastungszustand Ubertragen werden kgnnen. Die Bruchspannungsumhillende kann
in der gleichen Art ausgedehnt werden wie die einachsige Festigkeit infolge
hoher Belastungsgeschwindigkeiten zunimmt. Zur volistdndigen Abkl&drung dieser
Frage sind jedoch noch weitere experimentelle Arbeiten notwendig.

Die Querdehnzahl ist ebenfalls geschwindigkeitsabhéngig [5.26, 5.13]. Mit
zunehmender Stauchungsgeschwindigkeit nimmt sie unter Oruckbelastung ab; bei
einer 1000-fachen quasi-statischen Geschwindigkeit betrdgt die Abnahme 30 %. Im
raschen Zug nimmt die Querdehnzahl zu.
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- Variation der Belastungsgeschwindigkeit

Bei der Entwicklung von Materialmodellen muss die Variation der Belastungs-
geschwindigkeit formuliert werden. £Eine entsprechende Formulierung st
Bestandteil des Materialmodelles von Chappuis [5.4?

Folgende Falle miissen unterschieden werden:

- Die Dehngeschwindigkeit nimmt gegeniiber der vorhandenen Geschwindigkeit zu.
Der Zugfestigkeitswert bei erhbhter Geschwindigkeit ist grdsser.

- Die Dehngeschwindigkeit nimmt ab. Die vorhandene Zugspannung kann dabei
grosser sein als die Zugfestigkeit bei reduzierter Dehngeschwindigkeit.

- Die Dehngeschwindigkeit fallt auf Null ab; die vorhandene Dehnung bleibt
konstant. Je nach Hohe der vorhandenen Zugspannungen wird die Zugfestigkeit
nach einer gewissen Zeit erreicht ("statische Ermiidung").

Entiastung/Wiederbelastung

Bild 5.25 zeigt einen einachsigen Zugversuch und einen Keilspaltversuch, bei
denen - verformungsgesteuert - Entlastungs-/Wiederbelastungszyklen gefahren
wurden. Aus diesen Versuchen konnen folgende Feststellungen gemacht werden:

- Auf dem ansteigenden Ast (Phase I) ist die Entlastung/Wiederbelastung linear-
elastisch. Der Elastizitatsmodul behdlt seinen urspriinglichen Wert wahrend
der Entlastung/Wiederbelastung bei.

- Bei Dehnungsentfestigung (Phase II) miissen zwei Eigenschaften beachtet

- werden: Mit fortschreitender Dehnungsentfestigung verkleinert sich die
Steifigkeit, und bei Entlastung bleibt eine irreversible Rissoffnung zurlick.
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BILD 5.25: Entlastungs-/Wiederbelastungszyklen bei quasi-statischer Be-
lastungsgeschwindigkeit im a) einachsigen Zugversuch (aus [5.27])
und b) im Keilspaltversuch.
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5.6 FOLGERUNGEN

In diesem Kapitel wurde das Bruchverhalten eines Staumauerbetons unter
erdbebendhniichen Belastungen beschrieben. Dabei wurden zwei Arten von
dynamischen Versuchen durchgefiihrt. Anhand von einfachen Zugversuchen an
zylindrischen Probekorpern wurde der Einfluss von hohen Dehngeschwindigkeiten
und von vorgangig aufgebrachten, dynamischen Druckbelastungen auf das
Spannungs-Dehnungs-Diagramm in Zug (ansteigender Ast) untersucht. Die zweite
Versuchsgruppe bestand aus Keilspaltversuchen. Mit diesen Versuchen wurde die
Wirkung von hohen Rissgffnungsgeschwindigkeiten und von Oruckvorlasten auf die
spezifische Bruchenergie GF und das Entfestigungs-Diagramm ermittelt. Aus den
Versuchsergebnissen wurden vereinfachte Beziehungen filir den Einfluss von
Erdbebeneinwirkungen auf die bruchmechanischen Festigkeitswerte von Beton
hergeleitet. Folgende Schliisse kdnnen aus den Untersuchungen gezogen werden:

1. Kein wichtiger bruchmechanischer Kennwert verringert sich mit zunehmender
Belastungsgeschwindigkeit. Der Beton verhdlt sich bei raschen Belastungen
nicht "“sprdder™ als bei quasi-statischer Geschwindigkeit.

2. Dynamische Druckbelastungen fihren zu Schddigungen im Beton. Dies hat in der
Regel eine Reduktion der Festigkeitswerte zur Folge.

3. Die Zugfestigkeit von Staumauerbeton widchst mit zunehmender Dehngeschwindig-
keit deutlich an und dies unabhdngig von der Druckvorbelastung. Der
Geschwindigkeitseinfluss wird jedoch mit zunehmender Intensitdt der
Druckvorbelastung starker reduziert. Bei quasi-statischer Dehngeschwindig-
keit sind die Zugfestigkeitswerte von der Oruckvorbelastung unbeeinflusst.

4. Der Elastizitdtsmodul in Zug ist nur wenig und nach einer vorgangigen Druck-
belastung nicht mehr geschwindigkeitsempfindlich. Er nimmt in Funktion des
zunehmenden Stauchungsniveaus der Druckvorlast ab.

5. Die spezifische Bruchenergie GF nimmt mit ansteigender Rissdffnungs-
geschwindigkeit zu. Im Entfestigungs-Diagramm sind die Werte fir die
maximale Rissweite w2 unabhdngig von der Belastungsgeschwindigkeit
gleich. Der Geschwindigkeitseinfluss auf den Gp-Wert erklart sich durch
die Geschwindigkeitsempfindlichkeit der Zugfestigkeit.

6. Vorbelasteter Beton weist eine tiefere spezifische Bruchenergie GfF auf als
nicht-vorbelasteter Beton.

7. Durch die Normalisierung der Versuchswerte werden die Einflisse von
Versuchsparametern auf die Materialkennwerte anschaulich dargestellt. Die
normalisierte Darstellung kann als Grundlage zur Herleitung von
allgemeingliltigen Materialgesetzen verwendet werden.
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6 SCHLUSSFOLGERUNGEN

Die rechnerische Untersuchung von Rissen in Staumauern hat zum Ziel, die
Stabilitat von Rissen unter gegebenen Belastungsbedingungen 2zu beurteilen.
Staumauern bieten sich als ideale Objekte flr die Anwendung bruchmechanischer
Berechnungsmodelle an. Die Bruchmechanik im Betonbau ist ein noch junger
Wissenschaftszweig; in den letzten Jahren konnte aber eine stark zunehmende,
internationale Forschungstdtigkeit auf diesem Gebiet beobachtet werden.
Besonders fir Beton, der zum Bau von Staumauern verwendet wird, ist allerdings
die Kenntnis der bruchmechanischen Materialkennwerte, die fir die Entwicklung
moglichst wirklichkeitsnaher Materialmodelle bendtigt werden, noch sehr gering.

Das Ziel dieser Arbeit bestand darin, bruchmechanische-Kennwerte von Staumauer -
beton sowohl wunter quasi-statischen als auch unter erdbebendynamischen
Belastungen zu bestimmen. Dabei mussten verschiedene, noch ungekldrte Aspekte
der Bruchmechanik im Betonbau untersucht werden. Die Materialkennwerte wurden
mit Hilfe von experimentellen und numerischen Untersuchungen ermittelt und so
aufgearbeitet, dass sie zur Entwicklung von Materialmodellen fir die numerische
Berechnung von Betonbauwerken wie Staumauern verwendet werden konnen.

Un die gesteckten Ziele zu erreichen, wurde folgendes Vorgehen gewdhlt:

- Wertung der bruchmechanischen Berechnungsmodelle (Kapitel 2):

Der Bruchvorgang im Beton wurde mit Hilfe der holografischen Interferometrie
beobachtet. Diese Aufnahmen sowie eine Literaturiibersicht erlaubten, die bisher
vorgeschlagenen bruchmechanischen Berechnungsmodelle 2zu werten und deren
Anwendung zur Berechnung von Staumauern zu diskutieren.

- Bruchmechanische Versuche (Kapitel 3):

Zur Bestimmung der spezifischen Bruchenergie Gf von Staumauerbeton musste
eine Probekdrperform gefunden werden, die ein moglichst giinstiges Verhaltnis
zwischen der Probekorpermasse und der Bruchflache aufwies. Der aus dieser
Aufgabenstellung hervorgegangene Keilspaltversuch erwies sich als einfache und
universelle Prifmethode, die ausserdem Vorteile bei der Durchfihrung stabiler
Bruchversuche bei hohen Verformungsgeschwindigkeiten zeigte. Die Durchfiihrung
verschiedenster Bruchversuche zeigte die Wechselwirkungen zwischen der Prif-
maschine, dem Probekorper, der Prifmethode, dem Kontrollparameter und dem
Werkstoff auf.

- Bruchmechanische Versuche bei quasi-statischer Priifgeschwindigkeit
(Kapitel 4):

Diese Versuchsergebnisse tragen zur Beantwortung noch ungekldrter Fragen der
Bruchmechanik im Betonbau bei. Die Versuche konzentrierten sich auf Parameter
wie die Probekorpergeometrie, die ProbekOrperabmessungen (Grdsseneinfluss) und
die Betonart (Staumauerbeton).

- Bruchmechanische Versuche bei erdbebendynamischen Belastungen (Kapitel 5):

Mit dynamischen Versuchen wurde das Verhalten eines Staumauerbetons unter
erdbebendhnlichen Belastungen untersucht. Mit diesen, im unarmierten Betonbau
neuartigen Versuchen konnte der Einfluss dynamischer Oruckvorlasten auf die
bruchmechanischen Kenngrdssen bei hohen Verformungsgeschwindigkeiten erfasst
werden.
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Die Arbeit bestand also im wesentlichen in der experimentellen Bestimmung
bruchmechanischer Kennwerte, die eine moglichst direkte Anwendung bei der
Entwicklung von Materialmodellen in der numerischen Untersuchung der
Rissbildung in Staumauern ermdglichen sollen. Ausserdem konnen die Erfahrungen,
die bei der Entwicklung und Durchfiihrung der Versuche gesammelt wurden, als
Grundlage fiir zukinftige experimentelle Arbeiten dienen. Die wichtigsten
Folgerungen aus dieser Arbeit lauten:

Bruchmechanische Materiaimodelle fiir Beton

1. Beton weist eine ausgepragte Rissprozesszone auf, in der sich das Material
entfestigt. Die Lange der Rissprozesszone betragt etwa 40 % der Zugzone in
einem vorwiegend biegebeanspruchten Prabekdrperquerschnitt. Es existiert
keine genau definierte Rissspitze. Bruchmechanische Berechnungsmodelle, die
auf der genauen Kenntnis des Ortes der Rissspitze beruhen, konnen nur als
Naherungen betrachtet werden.

2. Das fiktive Rissmodell und das Rissband-Modell beriicksichtigen die Riss-
" prozesszone im Beton und sind fahig, den Rissfortschritt sowie die Material-
entfestigung zu simulieren.

Bruchmechanische Versuche

3. Bei der Entwicklung, Durchfiihrung und Interpretation bruchmechanischer
Versuche miissen die Wechselbeziehungen zwischen den Eigenschaften des zu
priifenden Werkstoffes, der Versuchsmethode, der Probekdrperform, des
Kontrollparameters sowie der Prifmaschine beachtet werden.

4. Der Keilspaltversuch ist eine vielversprechende Versuchsmethode fir die
Ermittlung der spezifischen Bruchenergie Gf. Es werden handliche, einfache
ProbekOrper (Wirfel, Zylinder) gepriift, die im Vergleich zum Probekérper-
gewicht eine grosse Bruchflache aufweisen. Der Versuch ist sowohl ver-
formungs- als auch unter gewissen Bedingungen weggesteuert stabil. Er
erlaubt, stabile Bruchversuche bei hohen Verformungsgeschwindigkeiten durch-
zufihren.

5. Die vier diskutierten Versuchsmethoden {einfacher Zugversuch, Orei-Punkt-
Biegeversuch, Kompakt -Zugversuch, Keilspaltversuch) liefern bei
unterschiedlichen Probekdrperformen gleiche Werte flir die spezifische
Bruchenergie Gf, falls die Ligamentldnge und die Betonart gleich sind.

Bruchmechanische Kenngrdssen bei quasi-statischer Priifgeschwindigkeit

6. Der wichtigste Unterschied zwischen den bruchmechanischen Kenngrdssen von
Normal- und Staumauerbeton besteht in der spezifischen Bruchenergie, die fir
Staumauerbeton um ein Mehrfaches grosser ist. Die betrdchtlich hoheren
GF-Werte von Staumauerbeton sind auf den grodsseren Grosstkorndurchmesser
und auf die Eigenschaften der Zuschldge zuriickzufihren.

7. Der Ansatz einer bilinearen Funktion fir die Materialentfestigungs-Funktion
stellt eine einfache Ndherung an das wirkliche Entfestigungsverhalten dar.
Sie flihrt aber bereits zu befriedigenden Resultaten bei der numerischen
Simulation von Bruchversuchen; die numerisch ermittelten bilinearen Ent-
festigungs-Diagramme stimmen gqut mit wirklichen Entfestigungs-Kurven
Uberein.
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Bruchmechanische Kennwerte hdangen von den Probekdrperabmessungen ab. Die
spezifische Bruchenergie G wird einzig von der Ligamentlange beein-
flusst. Mit zunehmender Ligamentlange steigen die Gp-Werte bis zu einem
Grenzwert an. :

Der GUltigkeitsbereich der linear-elastischen Bruchmechanik kann mit dem
"Size effect"-Gesetz abgeschatzt werden. Bei bruchmechanischen Berechnungen
von Staumauern ist die linear-elastische Bruchmechanik erst ab Bauwerks-
abmessungen von mindestens 20 m giiltig. Die Bruchzahigkeit von Staumauer-
beton ist grosser als diejenige des Normalbetons.

Bruchmechanische Kennwerte bei erdbebendynamischen Belastungen

10.

11.

12.

Kein wichtiger bruchmechanischer Kennwert verringert sich mit zunehmender
Belastungsgeschwindigkeit. Die Zugfestigkeit und die spezifische Bruch-
energie weisen mit zunehmender Verformungsgeschwindigkeit die starksten
Zuwachsraten auf. 0Oer Geschwindigkeitseinfluss auf den Gf-Wert ist auf
die Geschwindigkeitsempfindlichkeit der Zugfestigkeit zuriickzufiihren.

Vorgangig erfolgte, dynamische Oruckbelastungen fiihren in der Regel zu
einer Reduktion der bruchmechanischen Kennwerte. Insbesondere die
spezifische Bruchenergie des vorbelasteten Staumauerbetons ist deutlich
tiefer als diejenige des nicht-vorbelasteten Betons.

Ourch die Normalisierung der Versuchswerte werden die Einflisse von
Versuchsparametern wie die Dehngeschwindigkeit oder Oruckvorlasten auf die
Materialkennwerte in Zug anschaulich dargestellt. Die normalisierte
Darstellung kann als Grundlage fiir die Herleitung von Materialgesetzen
dienen.

Das Verhalten von Beton unter Zugbelastung kann in eine Phase vor Erreichen
der Zugfestigkeit und in eine Phase nach Ueberschreiten der Zugfestigkeit
(Materialentfestigung) unterteilt werden.
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7 ZUKUENFTIGE FORSCHUNGSARBEITEN

Die Vorschldge fir zuklnftige Forschungsarbeiten beruhen auf der vielleicht
banalen Ansicht, dass das Materialverhalten nicht losgeldst von der Tragwirkung
des Bauwerkes (Staumauer) und den Lastfallen untersucht werden sollte. Aus dem
Blickwinkel der wvorliegenden Arbeit und deren Ergebnisse kOnnen folgende
Forschungsrichtungen vorgeschlagen werden:

- Flir die Interpretation der Wirkung von Erdbebenlasten auf bruchmechanische
Kennwerte wdre eine Kldrung der wirklichen Schidigungsvorgidnge im Beton bei
dynamischer Druckbelastung wertvoll. Dabei konnte der Werksto eton als
mehrphasiges Gefilige modelliert werden. Numerische Untersuchungen, etwa mit
Hilfe des "numerischen Betons”, konnten Aufschlisse Uber Schddigungsmechanismen

an der Grenzflache zwischen Korn und Matrix liefern. Moglicherweise kdnnte so
die Materialschadigung quantifiziert werden.

- Auf der gleichen Betrachtungsstufe kdnnte auch der Einfluss der Form, Grdsse
und Qualitdt der fiir Staumauerbeton verwendeten Zuschlagsstoffe auf die
Festigkeit und das Bruchverhalten von Staumauerbeton erforscht werden. Oem
Grosstkorndurchmesser kdme dabei eine besondere Bedeutung zu.

- Temperaturdnderungen, Frostwechsel und chemische Einwirkungen sind oft
Ursachen von Rissbildungen an der Oberflache einer Staumauer. Bruchmechanische
Kennwerte von Staumauerbeton unter diesen Einwirkungen missen noch ermittelt
werden.

- Eine bessere Kenntnis des Einflusses der Auftriebskraft und des Wasserdruckes
im Riss auf die Rissstabilitdt muss als eine der vordringlichsten Forschungs-
aufgaben angesehen werden. Dabei gilt es zundchst, den wirklichen Wasserdruck
entlang des Risses in Funktion der Rissoffnung zu bestimmen.

- Die meisten numerischen Rechenprogramme modellieren glatte Rissoberflachen.
Die Rauhigkeit der Rissoberfldche diurfte insbesondere bei Schubkradften einen
bedeufenden ELinfluss auf den weiteren Rissfortschritt (Modus 11) und auf das
Bauwerksverhalten haben. Die Rissoberfldche solite durch eine Grdsse
charakterisiert werden, die direkt in Beziehung steht zum wirklichen Riss-
fortschritt und den Unterschied zum Modell mit der glatten Rissoberflache
erfassen kannte.

- Eine weitere Forschungsrichtung gilt der Bildung und dem Fortschritt von
Rissen im anisotropen Milijeu: Der Einfachheit halber wird die Staumauer in der
Regel als isotroper Korper modelliert. Schwergewichtsmauer beispielsweise
werden jedoch mit unterschiedlichen Betonarten (Vorsatzbeton, Kernbeton) ge-
baut; in Bogenmauern diirften die Betonierfugen die Rissbildung stark beein-
flussen, und im Fundamentbereich einer Staumauer muss dem Uebergang Beton/Fels
Beachtung geschenkt werden.

- Die offensichtlichste Forschungsarbeit, ndmlich Bruchversuche an Grossprobe-
korpern, ergibt sich aus den grossen Abmessungen der Staumauern. Von soichen
Versuchen erwartet man eine bessere Kenntnis der Bruchzdhigkeit, der Ligament-
1dngenabhangigkeit der spezifischen Bruchenergie und eine weitere Klarung des
Grosseneinflusses im Betonbau. Wegen des giinstigen Verhdltnisses zwischen der
Probekdrpermasse und der Bruchflache (Ligamentlange), aber auch wegen der
Versuchsdurchfihrung wiirde sich dazu die Methode des Keilspaltversuches
anbieten. Nicht auszuschliessen wiren in diesem Zusammenhang auch Feldversuche
an einer Staumauer. Bevor aber solch aufwendige Versuche durchgefiihrt werden,
muss die Bedeutung der zu erwartenden Resultate besonders sorgfdltig abgeklart
werden.
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- Zur Ueberpriifung der dynamischen Berechnungsmodelle ware es interessant, das
dynamische Qeffnen und Schliessen von Rissen und deren Fortschreiten in
unarmierten Betonprobekdrpern (bei Interaktion mit Schubkrdften) experimentell
zu simulieren. Die Bedeutung der Rissoberflidchenrauhigkeit ist damit wiederum
klargestellt.

- Bei der Berechnung des Rissfortschrittes unter Erdbebeneinwirkungen muss die
berechnete Rissfortschrittsgeschwindigkeit mit ~der physikalisch mbglichen
verglichen werden. Dazu miisste die maximale Fortschrittsgeschwindigkeit eines
Risses im Beton experimentell erforscht werden.

- Weitere Untersuchungen der bruchmechanischen Materialkennwerte unter raschen,
mehrachsigen Belastungszustanden sind fir die Entwicklung allgemeingUltiger
Materialmodelle notwendig. Ausserdem sollte der Einfluss von vorgdngig
erfolgten dynamischen Zugbelastungen auf die bruchmechanischen Kennwerte
untersucht werden.

- Bei der \Untersuchung der Rissstabilitat in grossen Betonbauwerken wie
Staumauern sollten auch Rissprozesszonenmodelle verwendet werden. Dabei miissen
die Vor- und Nachteile gegeniber Berechnungsmethoden, die auf der Spannungs-
intensitdt am Riss (linear-elastische Bruchmechanik) oder gar auf einem
Zugspannungskriterium beruhen, aufgezeigt werden.

- Fir die Berechnung von Rissen in Bogenstaumauern ist wahrscheinlich die
Entwicklung von 3-dimensionalen Bruchmechanikmodellen unumganglich.

Bei der Wahl einer oder mehrerer der aufgezeigten Forschungsrichtungen muss
eine sehr gewissenhafte "Kosten-Nutzen"-Analyse durchgefiihrt werden, weil
einige experimentelle Untersuchungen einen sehr hohen Aufwand erfordern
wiirden. Es wird nie moglich sein, alle offenen Fragen zu beantworten. Man muss
sich deshalb auf die am wichtigsten erscheinenden Aufgaben konzentrieren.
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ZUSAMMENFASSUNG

Oie Bildung und Stabilitdt von Rissen in Staumauern sowohl unter quasi-
statischen als auch unter erdbebendynamischen Belastungsbedingungen kann mit
Hilfe bruchmechanischer Berechnungsmodelle untersucht werden. Flir die Erarbei-
tung moglichst wirklichkeitsnaher Materialmodelle missen die bruchmechanischen
Kennwerte des Betons bekannt sein. Besonders fir Beton, der zum Bau von
Staumauern verwendet wird, sind jedoch diese Kennwerte wenig bekannt. Das Ziel
dieser Arbeit besteht darin, bruchmechanische Kennwerte fiir Staumauerbeton
unter quasi-statischen als auch unter erdbebendynamischen Belastungen zu
bestimmen.

In Kapitel 2 wird das Bruchverhalten von Beton und die wichtigsten bruch-
mechanischen Berechnungsmodelle beschrieben. Das Bruchverhalten von Beton ist
durch eine Rissprozesszone gekennzeichnet, in der sich das Material entfestigt.
Rissprozesszonenmodelie wie das fiktive Rissmodell und das Rissband-Model)
modellieren das Materialverhalten wirklichkeitsnaher als Modelle, die auf der
genauen Kenntnis des Ortes der Rissspitze beruhen.

Zur Bestimmung der spezifischen Bruchenergie GF von Beton und Staumauerbeton
wird in Kapitel 3 der Keilspaltversuch vorgeschlagen. Die Keilspalt-Probekdrper
weisen eine einfache Form (Wlrfel, Zylinder) und eine im Vergleich zum Probe-
kdrpergewicht grosse Bruchfldche auf. Die Wechselwirkungen zwischen der Prif-
maschine, dem ProbekOrper, der Prifmethode, dem Kontrollparameter und dem
Werkstoff wird aufgezeigt. Der Einfluss dieser Wechselwirkungen bei der Durch-
fiuhrung und Interpretation von stabilen Bruchversuchen wird beschrieben.

Die Ergebnisse der bruchmechanischen Versuche bei quasi-statischer Prif-
geschwindigkeit sind in Kapitel 4 dargestellt. Sie zeigen, dass die spezifische
Bruchenergie Gf weder von der Probekdrperform noch von der Priifmethode
abhangen. Der Gp-Wert von Staumauerbeton ist um ein Mehrfaches grdsser als
derjenige von Normalbeton. Dieser bedeutende Unterschied ist auf den grdsseren
Grosstkorndurchmesser und auf die Eigenschaften der Zuschlagsstoffe des
Staumauerbetons zuriickzufithren. O0Oie Entfestigungs-Funktion von Beton wird
iterativ ermittelt, indem die Versuche numerisch simuliert und mit der
gemessenen vollstandigen Kraft-Verformungs-Kurve verglichen werden. Der Ansatz
einer bilinearen Funktion als einfache Ndherung an das wirkliche Entfestigungs-
verhalten fiihrt bereits zu befriedigenden Resultaten. Ausgehend von Versuchs-
werten wird der Gliltigkeitsbereich der linear-elastischen Bruchmechanik mit dem
"Size effect"-Gesetz abgeschatzt. Daraus geht hervor, dass die linear-
elastische Bruchmechanik bei Staumauern erst ab Bauwerksabmessungen von
mindestens 20 m angewendet werden kann.

In Kapitel 5 wird das Verhalten eines Staumauerbetons unter erdbebendhnlichen
Belastungsbedingungen anhand von dynamischen Versuchen untersucht. Aus den
Ergebnissen dieser im unarmierten Betonbau neuartigen Versuchen folgt, dass
kein wichtiger bruchmechanischer Kennwert bei hohen Belastungsgeschwindig-
keiten verringert wird. Jedoch fihren vorgangig erfolgte, dynamische Druck-
belastungen zu Schddigungen im Material, was in der Regel eine Reduktion der
bruchmechanischen Kennwerte 2zur Folge hat. Schliesslich wird gezeigt, wie die
normalisierte Darstellung der Versuchsergebnisse als Grundlage fir die
Herleitung von allgemein gliltigen Materialgesetzen verwendet werden kann.
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RESUME

Mécanique de 1a rupture du béton de barrage sous sollicitations
quasi-statiques et sismiques

La formation et la stabilité des fissures dans des barrages, sous 1‘'effet des
sollicitations quasi-statiques et sismiques, peuvent &tre analysées a 1'aide de
modéles de calcul basés sur la mécanique de la rupture. Afin de pouvoir
élaborer des modéles plus réalistes, les propriétés mécaniques du béton a la
rupture doivent &tre connues. En particulier pour le béton, utilisé dans la
construction des barrages, ces propriétés sont mal connues. Le but de ce
travail consiste & les déterminer pour des bétons de barrages sous 1'effet des
sollicitations quasi-statiques et sismiques.

Dans 1le chapitre 2, on décrit le comportement & la rupture du béton et Tles
modéles les plus importants de la mécanique de la rupture. Ce comportement est
caractérisé par une zone de processus de fissuration, ol le matériau
s'adoucit. Les modéles de processus de fissuration comme le modéle de la
fissure fictive et celui de la bande microfissurée décrivent le comportement du
matériau d’une fagon plus réaliste que les modéles basés sur la connaissance
exacte de la position de la pointe de fissure.

Pour 1la détermination de 1'énergie de rupture spécifique GfF du béton, on
propose dans le chapitre 3 "1'essai de fendage par coin". Les éprouvettes de
fendage ont une forme simple (cube, cylindre) et une grande surface de rupture
par rapport & leurs poids propre. En outre, on démontre la grande importance
des interactions entre la machine d'essai, 1'éprouvette, la méthode d'essai, le
paramétre de contrdle ainsi que le matériau. On y décrit 1'influence de ces
interactions sur 1'exécution et 1'interprétation des essais a la rupture
stables.

Dans le chapitre 4, on discute les résultats des essais & la rupture sous des
sollicitations quasi-statiques. Ils montrent que la valeur de 1'énergie de
rupture spécifigue Gf ne dépend ni de la forme d'éprouvette, ni de ta méthode
d'essai. La valeur Gf du béton de barrage est nettement plus élevée que celle
du béton normal. Ce résultat important peut &Etre attribué au plus grand
diamétre maximal et aux caractéristiques des agrégats du béton de barrage. La
fonction d'adoucissement est déterminée itérativement par une comparaison de la
courbe compléte charge - déformation mesurée avec celle obtenue par un calcul
numérique de 1'essai. Une fonction bilinéaire comme approche simple du
comportement d'adoucissement réel fournit déjd des résultats satisfaisants. En
se basant sur des valeurs d'essai, on estime le domaine de validité de la
mécanique de la rupture linéaire-élastique pour les barrages d& 1'aide de la loi
sur 1'effet de taille. Cette estimation montre que la mécanique de la rupture
linéaire-élastique peut &tre appliquée seulement & partir de dimensions
d'ouvrages d'environ 20 m.

A 1'aide des essais dynamiques on é&tudie dans le chapitre 5 le comportement du
béton de barrage sous 1'effet des sollicitations sismiques. Les résultats de
ces essais, nouveaux dans le domaine du béton non armé, indiquent qu'aucune des
propriétés mécaniques & la rupture ne diminue lorsque 1'on augmente la vitesse
de sollicitation. Par contre, des précharges en compression provoquent un
endommagement dans le matériau, qui se manifeste, en général, par une réduction
de ces derniéres. Finalement, on montre comment la présentation normalisée des
résultats d'essal peut servir de base pour 1'élaboration de lois de matériau
généralement valables.
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EXTENDED SUMMARY

FRACTURE MECHANICS OF DAM CONCRETE SUBJECTED TO QUASI-STATIC
AND SEISMIC LOADING CONDITIONS

1 INTRODUCTION

Large unreinforced structures such as dams frequently exhibit cracks. Most of
these cracks do not affect the strength and consequently the safety of the
dam. Cracks in dams can be subdivided into cracks occurring during construction
and cracks that arise in service. The first type of cracking is primarily a
result of temperature gradients arising during the hydration of the mass
concrete. Dams are designed to resist reservoir loads, earthquakes and
temperature variations at the surface. These loading conditions may cause
cracking during the service life of the dam. Cracks may result if the
foundation behaves differently than was assumed for the design. Also the
foundation may move after the dam iJs built. Tensile stresses at the
concrete-rock interface, particularly at the upstream toe can cause cracking.
Although the probability of a strong earthquake is small in Switzerland, this
loading case cannot be excluded. Dams are structures whose failure would have
disastrous results.

Investigations on cracked dams have the following objectives:

- assessment of safety,

-~ simulation of crack initiation mechanisms,

- assessment of potential consequences of cracking,

~ prediction of propagation and stability of the observed crack with respect to
future events, and .

- evaluation of effectiveness of repair methods.

Thus, there is a real need for models to predict which cracks are stable and
which are 1likely to propagate under given loading conditions. Cracks in
Structures are analysed using fracture mechanics methods. Fracture mechanics of
concrete is a relatively young research subject. The international interest for
this subject is rapidly growing.

Dams are ideal objects for the application of fracture mechanics. For the
development of realistic material laws, the fracture properties of concretes
used for the construction of dams should be known. The aim of the present work
is the determination of these properties under both quasi-static and seismic
loading conditions.

The work contains four parts:

- In the first part, cracking of concrete is discussed on the basis of results
of optical experiments, and some important fracture mechanics models
developed for concrete structures are compared.

- The wedge splitting test for the determination of the specific fracture
enerqgy GF of dam concrete is described in the second part. The interactions
between the testing machine, the control parameter, the test method, the
specimen shape and the material is outlined. The influence of these inter-
actions on the performance and interpretation of stable fracture mechanics
tests is discussed.

- Part three describes fracture properties of common concrete and dam concrete
at quasi-static loading rates. Special emphasis is given to the type of
concrete. and to the size effect.

- In the last part, the results of dynamic tests on dam concrete specimens are
discussed. The aim of these tests is to evaluate the influence of dynamic
compressive preloading on fracture properties at high loading rates.
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2 FRACTURE MECHANICS MODELS FOR CONCRETE

2.1 Fracture mechanics models for brittle materials and metals

At first linear-elastic fracture mechanics (LEFM) and other fracture mechanics
models used for brittle materials and metals were applied to the fracture of
concrete. -These models are based on the exact knowledge of the position of the
crack tip. However, it was soon realised that the crack tip in concrete cannot
be localized precisely: a fracture process zone 1is formed prior to the
appearance of a discrete (traction-free) crack. Consequently, models for
brittle materials and metals can never be strictly applied to concrete.
Nevertheless, these models may be used as reasonable approximaticns in certain
cases. The smaller the fracture process zone compared to the dimensions of the
structure, the better the approximation. The large size of the fracture process
zone of concrete limits the applicability of fracture mechanics models such as
LEFM to very large structures like dams.

An overall stress-strain curve from a deformation controlled uniaxial tensile
test indicates that fracture mechanisms in concrete must be different from
those in metals. Contrary to metals, the nonlinear part of the ascending branch
prior to peak load in concrete is relatively small. However, the descending
branch where stresses decrease with increasing deformation, is significant,
i.e. the material softens before a "traction-free" crack appears. The softening
of concrete within a fracture process 2zone 1is the main reason for the
unsatisfactory resuits obtained by the application to concrete of the models
developed for brittle materials and metals. As a consequence, the key to a
better understanding of fracture mechanics of concrete and, hence, to more
realistic models lies in the investigation of the fracture mechanisms on a
microscopic scale.

2.2 Experimental observation of fracture process zone

Several methods have been used to experimentally investigate the fracture
process zone. Optical methods such as the holographic interferometry have the
advantage that the deformation field at the surface of a loaded specimen can be
observed on a relatively large area. Figure 2.la shows the moiré fringes for
equal horizontal displacements on a wedge splitting mortar specimen (see
chap.3) at peak load. The strains evaluated from this moiré-hologram can be
interpreted as follows (Fig. 2.1b):

The critical section of the specimen is essentially loaded in bending. The
neutral axis is located some 55 mm below the notch tip. Below the neutral axis
the material is loaded in compression. The constant spacing of the lines of
equal tensile strain above the neutral axis indicates linear-elastic behaviour
of the material. Then the distance between the lines decreases continuously,
indicating strain concentrations. Within an elliptical zone the strains
increase up to a value at which the tensile strength is reached. Material
softening occurs within a zone of large deformations where they can no longer
be evaluated from the closely spaced fringes of the hologram. The material
outside the fracture process zone unloads, i.e. the strain decreases. Lines of
equal strain are concentrated within a narrow band which runs into the notch.
In this narrow band, the deformations (crack widening) are very large and
three microcracks are detected; this is where the subsequent discrete crack
will appear. Local compressive strains occurring outside the slightly oblique
band of the fracture process 2zone, may be explained by shear forces due to
aggregate interlock along the band.
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Figure 2.1: a) Moiré-hologram for equal horizontal displacements on a wedge
splitting specimen at peak load.
b) Evaluated lines of equal strain in X-direction.
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2.3 Fracture process zone models

Fracture mechanics models like the ficticious crack model of Hillerborg and the
blunt crack model of Bazant take into account the real cracking mechanisms of
concrete, i.e. the formation of a fracture process zone with material
softening. They are applied using numerical methods such as the finite element
method. The choice for one of these models is essentially based -on
computational costs. Materials science models Tlike "numerical concrete" allow
the simulation of formation and propagation of microcracks by modelling
concrete as a composite material.

2.4 Application of fracture mechanics to cracked dams

A literature survey shows that fracture mechanics have been applied with
success to the analysis of cracked dams. Because of the large dimensions of
dams, almost all investigations have been performed using LEFM. However, the
specific fracture energy GF of dam concrete is relatively large (see chap.
4.2), and material softening is more pronounced than in the case of common
concrete (i.e. concrete used for reinforced concrete structures). The validity
of LEFM can therefore be questioned (see chap. 4.4).

3 FRACTURE MECHANICS TESTS

3.1 Wedge splitting test

In order to determine fracture energy Gf of concrete, a modified version of
the wedge splitting test initially developed by Linsbauer & Tschegg is
proposed. The principle of this test {Fig. 3.1) is the splitting of a notched
specimen by means of wedges pressed between rollers placed on the top of the
specimen. '

In a servo-hydraulic testing machine, the test is controlled by means of crack
opening displacement (COD). The test is also stable under actuator displacement
control if certain conditions are respected (chap. 3.3). During the test the
vertical load Fy and the crack opening displacement (C0D) are measured. The
splitting force Fg is the horizontal component of the force acting on the
rollers. The specific fracture energy GF is obtained by dividing the area
under the Fg-COD-diagram by the ligament area. (The influence of the dead
weight of the specimen on the fracture energy is negligible.)

The splitting specimens are provided with a groove and a notch:. They are cut
from simple specimens like cubes or cylinders (drilled cores) (Fig. 3.2). The
ratio of fracture area to specimen weight of splitting specimens is much larger
than for other fracture mechanics specimens, and consequently this test method
is suitable for dam concrete. Wedge splitting specimens are easy to handle and
there is no risk of breaking them during handling.

The main feature of the loading device is the use of wedges and rollers. The
same principle was previously used by Hillemeier & Hilsdorf. The advantage of
the chosen test set-up consists in the statical system since it is isostatic
(Fig. 3.1): half of the load is first transfered to each wedge from which each
roller is equally 1loaded. Furthermore, the set-up is mechanically stable
because of the cross-wise arrangement of the upper and lower linear supports.
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Figure 3.1: Principle of the wedge splitting test:
a) test specimen on a linear support
b) placing of two loading devices with rollers
c¢) The wedges are pressed between the rollers in order to split the
specimen into two halves.
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Figure 3.2: Wedge splitting test specimens derived from cubes and cylinders.
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The performance of stable fracture mechanics tests on concrete specimens is

difficult because of the small deformations at rupture of concrete and the

extreme stiffness of concrete specimens compared to the stiffness of the
testing machine. The present wedge splitting test overcomes these difficulties
thanks to the use of wedges:

- In the wedge splitting test, only the vertical load deforms the frame of the
testing machine. By the choice of a small wedge angle, the vertical load is
is reduced relative to the splitting force for a given specimen; 1less
elastic energy is hence stored in the loading frame compared to the elastic
energy stored in the specimen. Consequently, by the use of a small wedge
angle the stiffness of the testing machine is "artificially" increased
compared to the specimen stiffness.

- The actuator displacement which is perpendicular to the specimen deformation
(COD), is increased with respect to the COD, if a small wedge angle is
chosen.

3.2 DETERMINATION OF Gf USING DIFFERENT TEST METHODS

The specific fracture energy Gf was determined using four different test
methods, viz the wedge splitting test (WST), the TPBT, the CT-test and the
uniaxial tensile test, and the results were compared. Four different concretes
were tested using at least two different specimen shapes: In a first test
series, a concrete with a maximum grain size of 16 mm was tested by means of
the TPBT and the WST. A slightly different concrete mix was used in series 2 in
order to carry out TPBT, CT-tests as well as WST. In series 3, WST were
performed on cubical and cylindrical specimens of concrete fabricated with
aggregates of another origin than the aggregates used for the concrete of the
previous two series. In the last series, dam concrete cylinders (maximum grain
size of 80 mm) were tested by uniaxial tensile tests and WST using different
specimen shapes. The test results showing Gf as a function of the ligament
length h of the specimens are presented in Figure 4. It can be stated that:

- the specific fracture energy is influenced by the type of concrete and by the
ligament length of the tested specimen, i.e. Gf grows with increasing
ligament length, and

- the specific fracture energy depends neither on the test method nor on the
specimen shape.
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Fig. 3.3: Specific fracture energy Gf as a function of ligament length h for
different specimens and test methods. (In series 4, a Gp-value of
160 N/m has been obtained from uniaxial tensile tests.)



- 141 -

3.3 Significance of the control parameter for stable fracture tests

During a wedge splitting test, not only the splitting force Fg-COD-curve, but
also the vertical load Fy- (vertical) actuator displacement u-curve can be
recorded. These two curves are shown in Figure 3.4 for two stable tests on
splitting cubes differing in ligament length viz 70 and 130 mm for T70 and T130
respectively. Both tests were COD-controlled.
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Fig. 3.4: Two load-deformation-curves from two wedge splitting
specimens of differing ligament length:
a) Splitting force - crack opening displacement - curve
b) Vertical force - actuator displacement - curve.

A positive slope of the descending branch of test T130 can be observed from
Fig. 3.4b. This means that had the test been performed under actuator
displacement control, T130 would not have been stable, and a large portion of
the descending branch (drop indicated by a dotted line) would not have been
recorded. On the other hand, test T70 would have been stable under constant
actuator displacement rate.

This experimental observation is explained as follows. On loading, elastic
energy is stored not only in the specimen, but also in the testing machine
(with the loading device). Once maximum load is reached, this stored energy is
released and becomes available for the formation of fracture area in the
specimen. In a displacement controlled test, this reversible energy consists of
the energy stored in the specimen and in the testing machine. In a deformation
controlled test, only the elastic energy stored within the “deformation
controlled" region of the test specimen (e.g.: volume of a tensile specimen
within the base length of transducers) is released in the post-peak region. As
a consequence, a fracture test cannot be controlled, if, at peak load, the
elastic energy in the "test system" is larger than the fracture energy (Gf
times fracture area), necessary to fracture the specimen.

This experimental observation is now used to develop criteria for the design of
stable fracture tests. These criteria take account of the interactions between
the control parameter chosen, the stiffness of the testing machine, the
stiffness of the specimen, the specimen geometry and the material properties.
These equations can be generalized, leading to the following conditions for
stability in tests performed by means of displacemnt or deformation control:

- displacement control: 1¢h > KeLe((kp/km)+1) (3.1)
- deformation control: Tch > Kel (3.2)

where 1ch(=E-GF/ft2) is the characteristic length of the material, K is
a constant depending on the specimen geometry, and kp and kM are the



- 142 -

stiffnesses of the specimen and the testing machine. In a uniaxial tensile
test, L is the specimen length (displacement control) or the base length of the
transducer (deformation control). For bending specimens, L is the cantilever
(CT- and wedge splitting test) or the span (three point bending test).

Although these criteria are based on simplifying assumptions, they were applied

successfully for the design of stable fracture mechanics tests. From equations

(3.1) and (3.2) as well as from the experience gained with fracture tests, the

following conclusions can be drawn:

- Stable fracture tests can be performed on all mater1a1s, except "completely
brittle" ones.

- Deformation control is the theoretical limit case of an infinite stiffness of
the testing machine.

- Depending on the test method chosen, unstable fracture tests may occur even
under deformation control.

- A "very stiff" testing machine does not guarantee stable fracture tests.

- It is difficult to carry out stable fracture mechanics tests, because of the
small deformations at rupture and the extreme specimen stiffness. Concrete
test specimens (especially tensile specimens) can be several times stiffer
than usual testing machines.

Stable fracture tests at high loading rates absolutely require a testing
machine equiped with an adequate high rate valve. Uniaxial tensile tests at
high strain rates are difficult to perform, because the actuator moves in the
same direction as the relatively small specimen deformations occur. In
contrast, however, the deformations 1in bending tests (COD, flexion) are
considerably larger, and as a consequence, these tests can be controlled more
easily. In the wedge splitting test the COD is normal to the direction of the
actuator displacement, and - in addition - the actuator displacements can be
increased by decreasing the wedge angle. (We succeeded in performing stable
wedge) splitting tests for the upper range of seismic loading rates (chap.
5.3).

4 FRACTURE MECHANICS PROPERTIES OF CONCRETE AND DAM CONCRETE
AT QUASI-STATIC LOADING RATES

4.1 Numerical evaluation of the softening diagram

In order to obtain the tensile strain-softening diagram from a fracture
mechanics test, the measured Tload-deformation curves are numerically
evaluated. For that purpose, the program SOFTFIT developed by Roelfstra was
used. This program is based on the finite element method and the ficticious
crack model. The parameters of a simplified, bilinear softening relation are
determined by fitting the load-displacement curve obtained with a FE-analysis
to the experimentally measured curve.

4.2 Influence of the type of concrete

Two series of wedge splitting tests were performed in order to compare dam
concrete (DC) with common concrete (CC). Cubic splitting specimens of different
types of common concrete were tested in the first test series, whereas
cylindrical specimens drilled from existing dams were split in the second
series. The test results can be discussed with the help of the numerically
evaluated softening diagrams of two common concretes (CCl2 and CC32 with a
maximum grain size of respectively 12 and 32 mm) and one dam concrete (DC120
with a maximum grain size of 120 mm) (Fig. 4.1):
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- The specific fracture energy Gf of 0Cl20 is respectively 3 and 1.6 times
larger than the Gf of CCl2 and CC32. Since the tensile strength and the
modulus of elasticity for DC are smaller than for CC, the characteristic
length is respectively 12 and 2.2 times larger than those of CCl12 and CC32.

- In the softening diagram the stresses of 0C120 are relatively small.
However, the crack width values are large; maximum crack width value of
0.37 mm was evaluated.

- The fracture surface of DC was characterized by a lot of aggregate failures.
This may be explained by the relatively Tow strength of the aggregates used
for the construction of dams. However, a lot of energy is consumed to break
aggregates such as gneiss, which has a lamellar texture. This results in a
high Gf-value.

- The fracture surface of CC32 fabricated with rolled amorphous aggregates from
the Rhone valley showed essentially bond failures, and because of a more
complex crack pattern, a relatively high specific fracture energy Gf was
measured. Silicate- and Timestone-aggregates were used for concrete CCl2
which showed a direct crack path going straight through the aggregates. As a
consequence, a relatively small GF-value was measured.

- These findings indicate that fracture mechanics properties may be more
influenced by the type and mechanical properties of the aggregates than by
the maximum aggregate size.
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Figure 4.1: Comparison of the softening diagrams of dam and common concrete

4.3 Influence of size and geometry of the specimen

The influence of specimen size on fracture mechanics parameters was studied by
three test series (Fig. 4.2a). In the first test series, the ratio between the
ligament length and the height of CT specimens was kept constant while the size
was varied. The second series consisted of CT-tests on specimens with constant
ligament length while the specimen height was increased. Wedge splitting tests
on cubic specimens (constant specimen height) of different ligament lengths
were performed in the third series.

Three different fracture mechanics properties were evaluated from these tests,
viz the specific fracture energy Gf, the fracture toughness K. according
to LEFM (using the maximum load and the notch length as "crack length") and the
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Figure 4.2: Influence of size and geometry of specimens on fracture mechanics
properties:
a) test series and specimen geometries
b) test results
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nominal limit stress oy in the net section. The following conclusions can be

drawn from the test results (Fig. 4.2b):

- The Gf-value depends only on the ligament length. With increasing ligament
length, Gf grows until a limit value is reached.

- Kjc is influenced by geometry and size of the specimen only if both the
ligament length and the specimen size change. If either the ligament length
or the specimen size is kept constant, K. remains the same.

- The nominal 1imit stress oN depends only on the 1ligament length. oy
decreases with increasing ligament length.

4.4 Size effect

In order to study the size effect of large concrete structures and to estimate
the validity of LEFM for the analysis of dams, CT-tests on common concrete
specimens of differing size with a maximum heigth H of 1200 mm were evaluated
using Bazant's size effect law (Fig. 4.3).

log G\,
strength criterion: Bt
common concrete: 4.88 N/mm
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Figure 4.3: Size effect law for CT-tests on common concrete with a maximum
aggregate size of 16 mm.

With the brittleness number defined by Bazant as p=H/H,, the range of
validity for the application of the strength criterion, nonlinear fracture
mechanics and LEFM can be described: For g>10, LEFM may be used as an
approximation, whereas for 0.1<g<10, nonlinear fracture mechanics must be
applied. The strength criterion is used for g<0.1.

Since the constants B8 and Ay depend only on the specimen shape, the size
effect law for common concrete with d3=16 mm can be "extrapolated" to dam
concrete as follows. Maximum grain size of DC120 is 120 mm and hence eight
times larger than dy of the tested CC, so that the parameters Hy of a
“ficticious" dam concrete CT-specimen will be (120/16)+631=4730mm.
Consequently, LEFM should be valid only for specimen heights of more than
(10*Hg)=47m. However, since dam concrete shows essentially aggregate
failures, maximum grain size may not be the right property to characterize the
material.
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The characteristic length l¢p (=E-GF/ft2) describes the dam concrete more
completely than da. For the tested common concrete, 1.,=425 mm was
determined. The characteristic length can be used to "extrapolate" from common
to dam concrete: B=1 describes the point of intersection of the strength
criterion with the straight line from LEFM (Fig. 4.3). This equality leads to
to the following expression:

Ho/lecp = My, M a constant (4.1)

The constant M depends only on the specimen shape; Hy/l.p is identical with
the brittleness number of Hillerborg. Equation (4.1) can now be applied to
determine Hy of the dam concrete. The characteristic length and thus Hy of
DC120 are about four times larger than the corresponding values of the tested
common concrete. Hy of the dam concrete is 4+631=2524 mm, and the minimum
dimension of a "ficticious" dam concrete CT-specimen, where LEFM is valid,
amounts to 25 m.

Although these estimations are based on simplifying assumptions, they allow us
to estimate the dimensions of a dam concrete CT-specimen, for which LEFM is
valid. With respect to the application of LEFM for the analysis of cracked
dams, it can be concluded that LEFM is only valid if structural dimensions
(i.e. dam thickness) are larger than at least 20 m. This means that nonlinear
fracture mechanics models must be used for the analysis of most arch dams,
buttress dams and the crest of gravity dams.

5 FRACTURE MECHANICS PROPERTIES OF DAM CONCRETE UNDER SEISMIC
LOADING CONDITIONS

5.1 Introduction

The behaviour of dams under earthquake loading is simulated using numerical
methods. Such a structural analysis requires realistic material laws which take
into account seismic loading conditions. Therefore, dynamic tests were
performed 1in order to study the effect of previously applied compressive
loading on the fracture properties of a dam concrete at high strain rates.

The complete tensile stress-strain diagram of concrete, which can be subdivided
into two portions, is investigated by means of two types of tests:

- uniaxial tests to study the ascending branch of the stress-strain curve.

- wedge splitting tests to examine the descending branch with strain-softening.

5.2 Tensile tests

Uniaxial tests on cylindrical dam concrete specimens (9=200 mm) were controlled
by means of deformation (strain). In order to examine the effect of preceding
dynamic compressive loading on the tensile behaviour at high strain rates, the
following loading "histories", representing typical seismic loading conditions,
were chosen (Fig. 5.1):

A.Pure tension: tensile loading to failure at different strain rates.

B.Tension after simple compression: compressive loading to a certain strain
level and subsequent tensile loading to failure at different strain rates.
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C.Tension after cycles of compression: repeated compressive loading at constant
amplitude and a certain mean strain level with subsequent tensile loading to
failure at different strain rates.

A. PURE TENSION

£
FA time

8. TENSION AFTER SIMPLE COMPRESSION

£ £

(%)

v 8 - Q.78

Me

&

C. TENSION AFTER SEVERAL CYCLES
OF COMPRESSION o g VT W
$ (%] (%] (na)

Q.24 -0.24 10 30
0.24 -0.24 10 10
0.24 -0.48 10 30

§<10°s 107357 &~10"2 s

—

Figure 5.1: Schematic presentation of the loading "histories" and the chosen
parameters.

The tensile strain rate & of the final tensile loading was varied between 10-5
to 10-2 s-!. The strain rate of &=10-> s-! was considered to be the
quasi-static strain rate. For each series, a power law relating the tensile
strength fy and the modulus of elasticity E to the tensile strain rate has
been determined by means of a least squares fit. The evaluated power functions
are shown in Fig. 5.2. All test results were related to the test result at
quasi-static strain rate of unpreloaded concrete (series A).

The results of pure tension tests (series A) are compared to those of tensile
tests after initially applied compressive loading (series: B, Cl - C3). The
main findings are:

- Irrespective of preloading, higher strain rates yield higher tensile strength
values (Fig. 5.2a). However, this rate sensitivity is reduced with increasing
intensity of compressive preloading. At quasi-static strain rates the tensile
strength s the same for both preloaded and unpreloaded concrete. This means
that only the rate sensitivity is reduced due to compressive preloading.

- The modulus of elasticity of unpreloaded dam concrete increases with higher
strain rates, whereas the modulus of elasticity of preloaded concrete is
independent of strain rates (Fig. 5.2b). The higher the strain level of the
compressive preloading, the stronger the reduction of the modulus of
elasticity. :

- No rate sensitivity could be observed for the failure strain; i.e. tensile
strain at maximum tensile stress. The failure strain increases, however, with
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gure 5.2: Effect of compressive preloading and high strain rates on a)
tensile strength and b) modulus of elasticity.

growing intensity of compressive preloading (and thus decreasing modulus of
elasicity), and the energy stored in the specimen at maximum stress is the
same irrespective of the loading "history".

Examination of fracture surfaces of unpreloaded concrete at high strain rates
revealed an increase of the total area of broken aggregates with higher
rates. Under the influence of compressive preloading, the amount of aggregate
failure was the same for all strain rates tested.

3 Wedge splitting tests

Th
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5.
a
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e wedge splitting tests on cylindrical specimens of the same dam concrete as
ed for the tensile tests can be subdivided into two series:

The influence of COD-rate on the specific fracture energy Gf and the
softening diagram has been studied using specimens according to shape C in
Fig. 3.2. For the highest COD-rate of about 10'000 times the quasi-static
rate, a strain rate of 5¢10-2 s-! at the notch tip was found by a rough
estimation.

Fragments of cylinders previously tested and preloaded in the tensile test
series, were used to investigate the effect of compressive preloading on Gf
and the softening diagram at quasi-static COD-rate. As in the uniaxial
tensile test, the fracture surface of the wedge splitting specimens (shape D,
Fig. 3.2) is perpendicular to the axis of the cylinder.

e splitting force Fg-COD curves from both test series are given in Figures
3a and 5.4a. The relation between the COD-rate and Gg was also described by
power law. Bilinear softening relations were evaluated according to chapter
1; they are presented in Figures 5.3b and 5.4b.
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gure 5.4: Effect of compressive preloading on

GF and softening at quasi-
static COD-rate.

The main results are:

Effect of COD-rate:

The splitting force Fg-COD-curves at different COD-rates have similar
shapes (Fig. 5.3a). Higher (OD-rates yield higher Gp-values and higher
maximum splitting force values. The Gp-value at a COD-rate of 10 times the
quasi-static rate is some 80 ¥ higher than the quasi-static Gg-value.

The bilinear softening diagrams show that the values of the maximum crack
width are the same irrespective of the COD-rate. The rate sensitivity of the
softening diagram and thus of the Gf-value can be attributed to the rate
sensitivity of the tensile strength (Fig. 5.3b).
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Effect of compressive preloading:

- The specific fracture energy Ggp at quasi-static loading rates decreases
with increasing intensity of initially applied compressive loading.

- The maximum splitting force is not affected by compressive preloads. (This
result coincides with findings from the uniaxial tests.) The slope of the
descending branch of the Fg-COD-curve becomes steeper with increasing
intensity of compressive preloading (Fig. 5.4a).

- With increasing intensity of compressive preloading, the bilinear softening
diagrams show smaller maximum crack width values (Fig. 5.4b).

5.4 Application of the test results

With the results of our dynamic tests on dam concrete under seismic loading
conditions, material models describing tensile behaviour (including fracture)
may be developed. The test results can be summarized as follows:

- No important fracture mechanics property is reduced with higher deformation
rate. The rate-sensitivity of certain properties is small and may be
neglected in order to simplify matters.

- Dynamic compressive loading leads to material damage, which results in a
decrease of the values of the mechanical properties. With increasing
“intensity" of initially applied compressive loading, this reduction is more
pronounced.

- The relationship between mechanical properties and deformation rate can often
be described by a power law; i.e. on a doubly-logarithmic scale, strength
increases linearly with rate. As a consequence, an exact knowledge of the
rate of deformation is not always necessary.

On the basis of these general findings a procedure for the development of
material laws is proposed:

- The tensile behaviour of concrete is subdivided into the stage preceding the
reaching of tensile strength and a post-peak stage with softening.

- A normalized material law is introduced, where stresses and deformations are
related to a characteristic value such as the tensile strength, failure
strain, maximum crack width or the ratio Gf/fy (Fig. 5.5).

1+ —_——— - —=

m1

= mh
L / c
—+—£/€ -
‘{ “ Cy C.

Figure 5.5: Schematic presentation of a normalized material law of concrete in
tension.
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- The absolute material law used for the analysis is obtained by a
transformation which is based on the knowledge of the quasi-static properties
5o of unpreloaded concrete.

- Simple relations for the absolute material properties S as functions of the
seismic "loading history" (i.e. deformation rate v and preloading D) are
propaosed; they can be generalized as follows.

The effect of deformation rate on mechanical property is expressed by a power
Taw:

S = Soe (V)P (5.2)

where V is the (constant) deformation rate and p s an exponent determined
from test results. The effect of compressive preloading on the mechanical
property is quantified according to damage mechanics, e.g.:

S = Sge(1-Dg) (5.3)

with Dg as a damage scalar (0<Ds<l) describing the material damage due to
compressive preloading.

- In view of a general applicability, aspects such as multiaxial dynamic
loading and variation of deformation rates as well as the effect of
unloading/reloading cycles must be considered.

6 CONCLUSIONS

Fracture mechanics models for concrete

1. Cracking of concrete is characterized by a significant fracture process zone
where the material softens. As a consequence, fracture mechanics models
based on the exact knowledge of the crack tip location can only be
approximations. :

The ficticious crack model and the blunt crack model take into account the
fracture process zone and material softening of concrete.

Fracture mechanics tests

2. Strong interactions exist between the properties of the material, the test
method, the specimen shape, the control parameter and the testing machine.
These interactions must be taken into account for the design, performance
and interpretation of fracture mechanics tests.

3. The wedge splitting test is a promising test method for the determination of
the specific fracture energy Gf. Simple specimens 1like cubes or cylinders
with a relatively large fracture area compared to the specimen weight, can
be tested by means of this method. The test is stable under both deformation
and actuator control if certain conditions are respected. The test method is
suitable for the performance of stable fracture tests at high deformation
rates.

4. Irrespective of the specimen shape, the four discussed test methods, viz the
uniaxial tensile test, the three-point bending test, the compact tension
test and the wedge splitting test, yield identical Gp-values if the
ligament length as well as the concrete are the same.
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Fracture mechanics properties at quasi-static loading rates

6.

The most important difference between the fracture mechanics properties of
common concrete and dam concrete lies in the specific fracture energy Gf.
The Gg-value of a dam concrete can be several times larger than Gp of
common concrete. This finding is explained by the fracture properties of the
aggregates as well as by the larger maximum aggregate grain size of dam
concrete.

. The bilinear softening relation is a simple approximation of the softening

behaviour of concrete. It leads to satisfactory results in the numerical
simulation of fracture mechanics tests; a good agreement between measured
and calculated load-displacement curves is obtained.

. With regard to specimen dimensions, the specific fracture energy Gf

depends only on the ligament length. With increasing ligament length, the
GF-value grows until a limit value is reached.

. On the basis of test results, the range of validity of linear elastic

fracture mechanics can be estimated using the size effect law. For the
analysis of cracked dams, LEFM is only valid for structural dimensions (dam
thickness) of at least 20 m.

Fracture mechanics properties for seismic loading conditions

10.

11.

12.

No important fracture mechanics property is reduced at high loading rates.
The tensile strength and the specific fracture energy are strongly rate-
sensitive. The rate effect on the Gr-value can be attributed to the rate
sensitivity of the tensile strength.

Oynamic compressive preloading leads to a reduction of fracture mechanics
properties. Especially the specific fracture energy Gf of preloaded dam
concrete decreases considerably with increasing "intensity" of the
preloading.

The stress-strain diagram under tensile loading can be subdivided into two
portions: an ascending branch with little non-linearity and a descending
branch with pronounced strain-softening. Diagrams normalized with respect to
the quasi-static properties of unpreloaded concrete clearly reveal the
effect of strain rate and compressive preloading. This normalized
presentation can serve for the elaboration of material laws.
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ABKUERZUNGEN UND SYMBOLE

Verformungen, Verschiebungen

€ [%0] Dehnung

ec  [%] Stauchung

se [%0] Dehnungsamplitude bei zyklischer Druckvorgeschichte
gce  [%0] Bruchstauchung

ey [%0] Bruchdehnung

¢ [s-] Dehngeschwindigkeit

v [mm] Rissoffnungsverschiebung

v [mm/s] Rissdffnungsgeschwindigkeit

8 (wm] Durchbiegung

u [mm] Kolben- oder Traversenweg, Lidngsverformung
s [um] Verschiebung

Geometrische Grossen

A [mm] Querschnittsfliche
Mig [mm?] Bruchfldche (h ¢ b)
H (mm] Probekgrpergrdsse, Zylinderhghe
Ho ~ [mm] charakteristische Probekdrpergrysse
I [mm* ] Trégheitsmoment
[mm?] Widerstandsmoment
(mm] Probekorperbreite
[ mm) Probekdrperdicke
dg  [om] Grosstkorndurchmesser
h (] Ligament 1&dnge

ky  [N/mm]  Prifmaschinensteifigkeit
kp  [N/mm]  Probekorpersteifigkeit

1 [m] Spannweite, Linge
18 [mm] Basisldnge der Messgeber
y [ mm) Hebelarm
{mm] Zylinderdurchmesser
(-] Keilwinkel
Zeitgrossen
t [s] Zeit
T [s] Schwingungsdauer

/T [Hz] Frequenz
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Festigkeitswerte

S Festigkeit, allgemein

F [N] Kraft

Fo [N] Spaltkraft

Fy (N] vertikale Kraft

E [N/mm®]  Elastizitdtsmodul

o [N/mm?]  Spannung

5 [N/mm®s] Spannungsgeschwindigkeit

oy [N/mm®] Maximalspannung in Zug

oN  [N/mm®] nominelle Grenzfestigkeit

fy  [N/mm?]  Zugfestigkeit

foz [N/mm?] Biegezugfestigkeit

fc  [N/mm®]  Druckfestigkeit

fec  [N/mm®]  Zylinderdruckfestigkeit

T [N/mm®]  Schubspannung

Bruchmechanik, Energiewerte

CMOD  [mm] Rissmunddffnung

CTOD [mm) Rissspitzendffnung .

G (N/m] spezifische Bruchenergie

Glc [N/m] kritische Dehnungsenergie-Freisetzungsrate

Kie  [N/mm3/2] Bruchzahigkeit

Ki  [N/mm3/?] Spannungsintensitit bei Rissgffnungsmodus I

we [ tm] Bruchenergie

We  [Nm] elastisch gespeicherte Energie

Wp  [N/m] Energie bei Erreichen von oy, dividiert durch die
Querschnitsflache

Wwp  [-] normalisierte Dissipationsenergie

a [rom] Risslinge

ten [mm] charakteristische Linge

v [mm) charakteristische Linge des Versuches

s1 [N/mm?]  Spannung beim Knickpunkt im bilinearen Entfestigungs-0iagramm

W (mm] Rissweite

8 [-] Sprodigkeitszah)

y [N/m] Oberflidchenenergie

C [-] dimensionslose Grdsse im normalisierten Entfestiqungs-Diagramm

B, Ao [-] Konstanten im "Size effect"-Gesetz

Y [-] Rissformfaktor
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Allgemeine Bezeichungen

D Schddigungsvariable
K,M,M’ von der Probekdrpergeometrie abhdngige Grdssen
Ly charakteristische Lange des Versuches
W/Z Wasser-Zement-Faktor
m (kg] Masse

g [m/s?]  Erdbeschleunigung

n Anzahl Versuche

P Exponent

% 10-2

%0 10-3

Indizes

E Euler'sche ...

LEBM Linear-elastische Bruchmechanik
M Priifmaschine

N nominell

p Probekorper

R Rechnung

v Versuch

c kritisch

dyn dynamisch

e elastisch

i Trdgheits...

1 1angs

lig Ligament

m maximal

min minimal

n normalisiert

0 quasi-statisch, Basiswert

q quer

v relativ

S Spalt-

stat statisch

t Zug

u Bruch-

v vertikal

I Rissoffnungsmodus I
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Nachfolgend werden die in dieser Arbeit am haufigsten oder neu verwendeten

Fachausdriicke in drei

Sprachen aufgelistet. Damit soll einerseits den Lesern

englischer und franzdsischer Zunge die lektire der Arbeit erleichtert werden.

Die Uebersetzung von Fachausdriicken gibt in der Regel zu Diskussionen Anlass.
Oie vorliegende Zusammenstellung kann deshalb keinen Anspruch auf Allgemein-

gliltigkeit erheben. Sie gibt nur den Standpunkt des Autors wieder.

DEUTSCH

Arbeit
Beanspruchung
Belastung

Beton
Bogenstaumauer
Bruch

Bruchenergie
Bruchflache
Bruchmechanik
Bruchverhalten
Bruchzahigkeit
Dehngeschwindigkeit
Dehnung
Orei-Punkt-Biegeversuch

Druckfestigkeit
Einwirkung
Elastizitdtsmodul
(Element )masche
Entlastung
Entfestigung
Erdbeben
Festigkeit

fiktiy
Grosseneinfluss
Grosstkorn
Ineinandergreifen
(der Zuschlagskorner)

ENGLISCH

work
stress
loading
concrete
arch dam
fracture
fracture energy
fracture surface
fracture mechanics
fracture behaviour
fracture toughness
strain rate

strain

three point bending test

compressive strength
effect

modulus of elasticity
mesh

unloading

softening

earthquake

strength

ficticious

size effect

maximum grain
aggregate interlock

FRANZOESISCH

travail

sallicitation

chargement

béton

barrage voliite

rupture

énergie de rupture
surface de rupture
mécanique de la rupture
comportement 3 la rupture
ténacité a la rupture
vitesse d'allongement
allongement

essai de fléxion & trois
points

résistance a la compression
effet

module d'élasticité

maillage

décharge

adoucissement

séisme, tremblement de terre
résistance

fictif

effet de taille

grain maximal

engrenage des agrégats
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Kennwert
Kies
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wedge splitting test

property
gravel

Kolben (der Priifmaschine) actuator

Kontrollparameter
Kraft

Kriterium
kritisch

Last
Ligamentldnge
Materiaigesetz
Probekorper
Prifmaschine
Querdehnzahl
Querschnitt
reversibel

Riss
Rissprozesszone

Rissspitze
Rissweite

Rolle

Schadigung
Schubspannung
Schwergewichtsstaumauer
Spaltkraft
Spannung
Spannungsintensitat
Spannweite
Traglast
Verbundwerkstoff
Verformung
Verhalten
Versagen
Verschiebung
Versuch
Wiederbelastung
lug
Zugfestigkeit
Zuschlagskorn

control parameter
force

criterion
critical

load

ligament length
material law

specimen

testing machine
Poisson's ratio
section
reversible
crack

fracture process zone

crack tip

crack width
roller

damage

shear stress
gravity dam
splitting force
stress

stress intensity
span

ultimate load
composite material
deformation
behaviour
failure
displacement
test

reloading
tension

tensile strength

aggregate

essai de fendage par coin
propriété

gravier

piston

paramétre de contr8le
force

critére

critique

charge

longueur de Tligament
loi de matériau
éprouvette

machine d'essai
coefficient de Poisson
section
réversible
fissure
zone de
fissuration

processus

pointe de fissure
largeur de fissure
roulement
endommagement

contrainte de cisaillement

barrage poids

force de fendage
contrainte

intensité de contrainte
portée

charge ultime

matériau composite
déformation
comportement

ruine

déplacement

essai

recharge

traction

résistance & la traction

agrégat
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