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Vorwort des Herausgebers

Das Ohde-Kolloquium 2005 kniipft an den vierjahrigen Rhytmus dieser Veranstaltung am
Institut fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden an. Unter der Uberschrift
Bodenverhalten als Grundlage fiir den geotechnischen Entwurf wurde ein breiter Kreis
von Fachinteressenten angesprochen, welche die Bedeutung der Bodenmechanik fiir die
Losung praktischer Probleme anerkennen. Durch die Erfassung der wichtigsten Aspekte
des Bodenverhaltens und ihrer Umsetzung in Ingenieurlésungen steht dieses Kolloquium
ganz in der Tradition Johann Ohdes.

Die behandelten Themen reichen von Stoffgesetzen und experimentellen Untersuchun-
gen bis hin zu konkreten Fallbeispielen, die die Differenz zwischen der Hochbaustatik
und dem Griindungsentwurf deutlich machen. Die Stoffgesetze sind unmittelbar mit der
Bestimmung der Bodenparameter verbunden — Baugrundkennwerte sind keine Welt fiir
sich selbst, sondern erhalten ihren Sinn erst im Rahmen der entsprechenden Theorie. Die
anspruchsvollen Geotechnik-Aufgaben, die im vorliegenden Tagungsband geschildert wer-

den, belegen die Niitzlichkeit von fortgeschrittenen Stoffmodellen fiir die Praxis.

Dresden, im August 2005

Ivo Herle
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Zur indirekten Beurteilung der Lagerungsdichte nicht-
bindiger Béden auf der Grundlage von Drucksondie-
rungen

J. Grabe & F. Konig & K.-P. Mahutka
Arbeitsbereich Geotechnik und Baubetrieb, TU Hamburg-Harburg

Kurzfassung Drucksondierungen werden héufig zur Beurteilung der Lagerungsdichte
eingesetzt. Aus den Drucksondierungsergebnissen wird auf der Grundlage der in der DIN
4094-1 angegebenen Korrelationen auf die Lagerungsdichte geschlossen. Die nachfolgend
durchgefiihrten Untersuchungen zeigen, dass die empirisch abgeleitete Korrelation der
DIN 4094-1 nicht grundsétzlich fiir jeden Einzelfall gelten. Wird der Drucksondierwider-
stand als vertraglich zugesicherte Eigenschaft vereinbart, so kann es im FEinzelfall zu er-
heblichen Streitigkeiten kommen. Beispielsweise dann, wenn der Drucksondierwiderstand

gering ist, obwohl der Boden bereits dicht gelagert ist.

1 Einleitung

Die Ermittlung der Lagerungsdichte granularer Boden erfolgt in der Regel durch indirekte
Methoden wie z.B. durch Drucksondierungen. Die Interpretation von Drucksondierergeb-
nissen erfolgt auf der Grundlage von empirischen Korrelationen zwischen dem Spitzen-
widerstand der Sonde und der Lagerungsdichte nach DIN 4094-1. Der Sondierwiderstand
fiir einen gegebenen Boden héngt allerdings neben der Lagerungsdichte auch vom Span-
nungszustand und granulometrischen Kenngréfien ab (GRABE & KONIG 2004, Hsu 1999,
JAMIOLKOWSKI 1988). Wird im Rahmen beispielsweise einer Baugrundverbesserungsmaf}-
nahme der Sondierwiderstand anstelle der Lagerungsdichte vereinbart, dann wird implizit
vorausgesetzt, dass die in der DIN 4094-1 angesetzten Korrelationen im vorliegenden Fall
auch gelten. Falls die Korrelation aber nicht gelten, z.B. wenn der Sondierwiderstand
relativ klein ist obwohl der Boden bereits dicht gelagert ist, kann im Bauvertrag eine Ei-
genschaft vereinbart sein, die auch bei fach- und sachgerechter Ausfithrung der Baufirma
nicht erreicht werden bzw. eingehalten werden kann. Die Folge sind langwierige Untersu-
chungen, erhebliche Zusatzaufwendungen, Streitigkeiten und unter Umstédnden sogar ein

unerfiillbarer Vertrag.

Ziel der nachfolgend vorgestellten Untersuchungen ist es, neben der Lagerungsdichte wei-

tere mafigebende Parameter fiir den Sondierwiderstand aufzuzeigen. Die Finite-Elemente-
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Methode wird zur Simulation des Eindringvorgangs einer Drucksonde in den Boden ein-
gesetzt. Es wird zunéchst in einer Parameterstudie eine funktionale Abhéngigkeit des
Spitzenwiderstandes von der Lagerungsdichte und dem Spannungszustand nachgewiesen.
Das Modell wird schliellich dazu verwendet, um die Ergebnisse von Drucksondierungen

an zwei Fallbeispielen zu interpretieren.

2 Numerische Untersuchung des Zusammenhangs zwischen Son-

dierwiderstand und Lagerungsdichte

2.1 FE-Modell

Die Drucksonde wird als starre axialsymmetrische Oberfliche modelliert, Abbildung 1. Sie
dringt mit einer konstanten Geschwindigkeit von 2 cm/s in einen homogenen Bodenkorper
ein, welcher mit axialsymmetrischen Elementen mit quadratischem Integrationsansatz ab-
gebildet wird. Um die Symmetrieachse wurde ein reibungsloses Rohr mit einem Durch-
messer von 1 mm modelliert, an dem die Spitze der Sonde beim Sondiervorgang hinab-
gleitet. Der Boden 16st sich nach dem Reissverschlussprinzip von der Mantelfldche des
Rohres, sobald er in Kontakt mit der Sonde gerédt. Die Interaktion zwischen Sonde und
Boden wird durch eine kinematische Kontaktformulierung hergestellt, die sowohl Nor-
malkréifte als auch Tangentialkrifte nach dem Reibungsgesetz von Coulomb {ibertragen
kann. Sie ermoglicht grole Verformungen zwischen Boden und Sonde. Die Sonde ist mit
ihren geometrischen Abmessungen an eine CPT-Drucksonde angelehnt. Der Durchmesser

2

der Sonde betrédgt 36 mm, so dass sich eine Querschnittsfliche von 10 cm® ergibt. Der

Neigungswinkel der Spitze betréagt 60°.

Der Bodenkorper hat eine Tiefe von 1 Meter sowie einen Radius von 1 Meter. Die Modell-
grenzen wurden derart gewéhlt, dass an den Réndern keine relevanten Spannungsénder-
ungen auftreten. Der Boden hat zu Beginn der Penetration einen homogenen Anfangs-
spannungszustand sowie eine homogene Lagerungsdichte. Wird die Sonde in den Boden
gedriickt, so stellt sich nach einer gewissen Eindringung ein konstanter Spitzenwiderstand
ein. Er 148t sich aus der Vertikalkomponente der Reaktionskraft am Festpunkt der Sonde
ablesen. Dieser Wert ist der représentative Spitzenwiderstand zu den gewéhlten System-
parametern, sieche Abbildung 2. Um Einfliisse aus Mantelreibung auszuschlieen, wird
der Kontakt zwischen Mantel und Boden als reibungsfrei modelliert. Lediglich zwischen

Sondenspitze und Boden konnen auch Tangentialspannungen iibertragen werden.
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Abbildung 1: Finite Elemente Modell der Drucksondierung

2.2 Stoffgesetz

Wihrend des Sondiervorganges erfahrt der Boden sowohl eine Zusammendriickung als
auch grofie Scherdeformationen. Aus diesem Grunde ist es nicht ausreichend, Bodenzu-
standsgrofen wie Steifigkeit und Dilatanz- bzw. Kontraktanzverhalten als Bodenkonstan-
ten zu definieren wie in einfachen elastoplastischen Ansétzen. Daher wird der Boden mit
dem hypoplastischen Stoffgesetz in der Version nach vVON WOLFFERSDORFF (1996) mit
der Erweiterung fiir intergranulare Dehnungen nach N1EMUNIS und HERLE (1997) be-
schrieben. Dieses Stoffgesetz beschreibt das Verhalten granularer Materialien druck- und
dichteabhéngig, d.h. in Abhéngigkeit von Spannungs- und Lagerungszustand. Es ben6tigt
acht Stoffkonstanten, die alle aus Triaxial- und Kompressionsversuchen bestimmt werden
konnen, und fiinf weitere Konstanten fiir die erweiterte Version zur Beriicksichtigung des
hysteresischen Verhaltens und der Akkumulationseffekten bei zyklischer Beanspruchung.

Alle Stoffparameter sind unabhéingig vom Spannungs- und Lagerungszustand des Bodens.

Die im Folgenden vorgestellten Variationsberechnungen wurden mit den Stoffparame-
tern von Ticino-Sand durchgefiihrt, einem gleichférmigen Mittelsand, dessen granulome-
trischen Eigenschaften in der Literatur ausreichend bestimmt wurden und {iber den Er-
gebnisse von Drucksondierungsversuchen in Kalibrierungsbehiltern vorliegen (CUDMANT,
2001). Die hypoplastischen Stoffparameter von Ticino-Sand sind in Tabelle 1 zusammen-

gefasst.
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Abbildung 2: Berechneter Sondierspitzenwiderstand in Abhéngigkeit von der Eindringtiefe
in einem homogenen Bodenkdrper mit verschiedenen Lagerungsdichten und Vertikalspan-

nungen
2.3 Variationsrechnungen

Um die Abhéngigkeit des Spitzenwiderstandes von den mafigebenden Bodenzustands-
grofen zu erfassen, wurde mit Hilfe des vorgestellten Modells eine Parameterstudie durch-
gefithrt. Variiert wurden die Vertikalspannung o, die bezogene Lagerungsdichte Ip sowie

der Kontaktreibungswinkel § zwischen Sondenspitze und Boden.

Abbildung 3 zeigt die Abhéngigkeit des Spitzendruckes von der Vertikalspannung in einem
Bereich von 0 bis 300 kPa. Es wurden vier verschiedene Anfangslagerungsdichten unter-
sucht. Der Erddruckbeiwert wird in allen Berechnungen zu K = 0,5 gesetzt. Reibung

zwischen Sonde und Boden wird zunéchst vernachléssigt.

In Abbildung 4 (oben) ist das gleiche Diagramm in doppelt logarithmischer Darstellung
aufgetragen. Es zeigen sich fiir Ip = konst. vier anndhernd parallele Geraden. Somit
kann die Abhéngigkeit von der Vertikalspannung allgemein als Potenzfunktion formuliert

werden.

Ge=2%pa-(—) (1)

a
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Tabelle 1: Hypoplastische Stoffparameter

Parameter Ticino Sand | Hamburger Sand | Spiilsand

@ kritischer Reibungswinkel [°] 31 32,5 32
hs Granulathérte [MPa] 250 2400 14200

n Exponent 0,68 0,27 0,20

e.o kritische Porenzahl bei p=0 0,94 1,02 0,89
eqo untere Porenzahlgrenze bei p=0 0,59 0,65 0,51
e;o obere Porenzahlgrenze bei p=0 1,11 1,18 1,02
a Exponent 0,11 0,10 0,12

(G Exponent 1,0 1,3 2,0

m,; Erhchungsfaktor 2,0 2,0 2,5

m, Erhchungsfaktor 5,0 2,0 2,0
R0 max. intergranulare Dehnung 0,0001 0,0009 0,002
G, Exponent 0,5 0,8 0,7

¢ Exponent 1,0 6,0 1,0

mit a = konst. (bodenspezifisch)
x = f(Ip)

pa = Referenzdruck (z.B. 1 kPa, wenn o, und ¢, in kPa)

Wird weiterhin der logarithmierte Spitzendruck iiber die bezogene Lagerungsdichte auf-
getragen, so ergibt sich ebenfalls ein linearer Zusammenhang (Abbildung 4 unten). Dies
148t auf einen exponentiellen Zusammenhang schlielen, wie er bereits in der DIN 4094

verwendet wird.

g =y - 1) (2)

mit b = konst. (bodenspezifisch)
Y= f(o—v)

Zusammengefasst 148t sich eine allgemeingiiltige Funktion erstellen, mit der die Abhéngigkeit

des Spitzendruckes von der Vertikalspannung und der Lagerungsdichte beschrieben wird:

Oy @ )
Gc = 2 Pa - (7) ' e(b Ip) (3)

a

mit a,b, z = konst. (bodenspezifisch)
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Abbildung 3: Berechneter Spitzenwiderstand in Abhéngigkeit von der Vertikalspannung

0, und der bezogenen Lagerungsdichte Ip

Es ist zu vermuten, dass die Koeffizienten a, b und z von weiteren bodenspezifischen Rand-
bedingungen abhéngen, d.h. dass sich fiir unterschiedliche Boden auch unterschiedliche

Werte fiir die drei Koeffizienten ergeben.

In weiteren Berechnungen wurde die Abhéngigkeit des Spitzendruckes vom Kontaktrei-
bungswinkel zwischen Sondenspitze und Boden sowie der Verdichtungsfihigkeit des Bo-
dens untersucht. Die Ergebnisse dieser Untersuchung sind in den Abbildungen 5 und 6
dargestellt.

Die Kontaktreibung an der Sondenspitze steht in einem annéhernd linearen Zusammen-
hang mit dem Spitzendruck iiber den untersuchten Bereich von 0° bis 9°. Es zeigt sich,
dass der Kontaktreibungswinkel einen verhéltnisméfig grofien Einfluss auf den Spitzen-
widerstand hat. Ein Vergleich der numerischen Berechnungen mit den Ergebnissen von
Drucksondierungsversuchen mit Ticino-Sand in Kalibrierungsbehéltern (CuDAMNI, 2001)
zeigt, dass die beste Ubereinstimmung zwischen berechneten und gemessenen Sondierwi-
derstdnden erzielt wird, wenn bei den numerischen Berechnungen eine Kontaktreibung
von § = 6° angesetzt wird, siche auch GRABE & KONIG (2004).

Die Verdichtungsfiahigkeit wird durch das Verhéltnis der Porenzahlen der lockersten und
dichtetsten Lagerung mit Iy = (€maz — €min)/€min beschrieben. Dabei wurden e,,,, und
emin S0 variiert, dass die relative Lagerungsdichte in allen Berechnungen konstant bei Ip =
0,5 bleibt. Aus Abbildung 6 geht hervor, dass mit zunehmender Verdichtungsfihigkeit

der Sondierwiderstand leicht abnimmt. Dies kann damit begriindet werden, dass der ver-
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dichtungsfihigere Boden leichter zur Seite verdringt werden kann. Somit kommt es zu

geringeren horizontalen Verspannungen.

2.4 Ergebnisse

Die Lagerungsdichte ist ein dominierender Faktor fiir den sich einstellenden Sondierspit-
zenwiderstand. Aus der Finite-Elemente-Simulation geht jedoch hervor, dass es daneben
auch noch weitere Faktoren gibt, die einen Einfluss auf den Sondierwiderstand haben.
Der Spannungszustand sowie der Reibungswinkel zwischen Sonde und Boden wirken sich
erheblich auf die Hohe des Sondierwiderstandes aus. Die Verdichtungsfahigkeit hat nur

im geringen Maf} einen Einflul auf den Sondierwiderstand.

3 Fallbeispiel Aushubentlastung

Durch die Anwendung des Modells auf ein Fallbeispiel soll der Einfluss von Bodenaushub
auf die Reduktion des Sondierwiderstandes genauer untersucht werden. An einer Kaian-
lage in Hamburg wurden vom Amt Strom- und Hafenbau wasserseitige Drucksondierun-
gen in unterschiedlichen Absténden von der Kaimauer durchgefiithrt und mit Ergebnissen
landseitiger Sondierungen verglichen (LAUMANNS & GLIMM, 1997). Die landseitigen Son-
dierungen wurden dabei vor Herstellung der Kaianlage durchgefiihrt, die wasserseitigen
dagegen nach Inbetriebnahme der Kaianlage. Der wasserseitige Bodenaushub wurde bis

in eine Tiefe von -15,00 mNN vorgenommen.

Verglichen werden die land- und wasserseitigen Spitzendruckwerte in der Feinsandschicht
von -15,00 mNN bis zum anstehenden Geschiebemergel in einer Tiefe von -23,50 mNN
sieche Abbildung 7. Ab einer Tiefe von -15,50 mNN, was in etwa der Hafensohltiefe ent-
spricht, betragen die Spitzenwiderstédnde der landseitigen Drucksondierungen durchgéingig
iiber 12 MN/m?, der Durchschnittswert liegt etwa bei 14 MN/m?. Demgegeniiber stehen
die durchweg niedrigeren Ergebnisse der Sondierungen auf der Wasserseite in Abstdnden
von jeweils 2 bzw. 7 Metern von der Kaimauer. Hier liegen die Durchschnittswerte der
Spitzendriicke bei 7-8 MN/m?. In den oberen 2-3 Metern unter der Sohle sind grofere
Reduktionen des Spitzenwiderstandes zu verzeichnen als in den tieferliegenden Boden-

schichten.

Als mogliche Ursache wird zum einen die wasserseitige Bodenentlastung bei der Her-
stellung der Kaianlage vermutet. Des weiteren werden Kolkbildungen durch Schiffsanle-
gemanovern in Betracht gezogen, bei denen der aufgewirbelte Boden in einer niedrige-
ren Lagerungsdichte wieder abgelagert wird. Durch beide Faktoren kommt es zu einer

Anderung der Spannungs- bzw. Lagerungsverhiltnisse im Boden unter der Sohle.
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3.1 Numerische Berechnung

Im Folgenden wird das in Abschnitt 2.1 vorgestellte numerische Modell zur Untersu-
chung der Sondierspitzenwiderstinde angewendet. Dabei steht die Fragestellung im Vor-
dergrund, inwieweit die reduzierten Sondierwiderstinde auf Bodenaushub zuriickzufiihren
sind. Die Spannungsverhéltnisse vor und nach Aushub sowie die Ergebnisse der gemes-
senen Drucksondierungen auf der Landseite und auf der Wasserseite in 7 m Entfernung
von der Kaimauer sind in Abbildung 8 dargestellt. Aus den vorliegenden Unterlagen wird
eine Entspannung der Sohle nach Bodenaushub um Ac,” = 186 kN/m? angesetzt. Zur
Vergleichbarkeit der Sondierungsergebnisse wird die Annahme getroffen, dass die Ergeb-
nisse der Drucksondierungen auf der Landseite den Spitzendriicken auf der Wasserseite

vor Bodenaushub entsprechen.

Fiir die numerische Berechnung wurden die hypoplastischen Stoffparameter eines ver-
gleichbaren Feinsandes aus gleicher Tiefe im Hamburger Hafengebiet aus Laborversuchen
ermittelt (Tabelle 1, MARDFELDT, 2005). Da keine Angaben iiber die vorherrschende
Lagerungsdichte vorlagen, mufite diese zunéchst anhand der landseitigen Drucksondie-
rungsergebnisse angepasst werden. Mit einer bezogenen Lagerungsdichte von Ip = 0,6
fiir die Feinsandschicht ergeben sich aus dem numerischen Modell fiir verschiedene Tie-
fen Sondierergebnisse, die den gemessenen Werten auf der Landseite entsprechen, siehe
Abbildung 8 rechts.

Fiir die Untersuchung der Sondierwiderstéinde nach Bodenaushub wird die Sondierungs-

berechnung erneut durchgefiihrt. Diesmal wird die Vertikalspannung vom anfidnglichen



Zur indirekten Beurteilung der Lagerungsdichte nichtbindiger Béden auf der Grundlage 11
von Drucksondierungen

Vertikalspannung [kN/m?] Spitzenwiderstand [MN/m?]
0 100 200 300 400 T
1 ! ! 10 — i
- ®-OyvorAushub [ | b Gc Wasser, gemessen
—&— Gy nach Aushub — — = CcLand, gemessen
12,5 * 12.5 1 —aA— Cc nach Aushub, berechnet | |
) ’ —un— Gc vor Aushub, berechnet
| Aushutisohle :
15 L] = 15 e
—_ \ S 1
.E. b ; L’—\‘ \. 2 _
Z = S
% \ S b \ \ _
2175 \ " G17.5 T =
@ \ i R
[ ' \_ o\~
\ _msed >
20 ; Hl"""::::/;

22,5 -\ L 22,5
\

/l
N
o
./.———’l‘7T‘£:::4.
/

25 25

Abbildung 8: Vertikalspannungen vor und nach Aushub (links), gemessene und berechnete

Sondierspitzenwiderstinde (rechts) vor und nach Aushub

Zustand in der entsprechenden Tiefe in einem Zwischenlastschritt zunédchst um die Aus-
hubspannung Ac,’ verringert, bevor die Sonde danach in den entlasteten Boden getrieben

wird.

3.2 Ergebnisse

Es zeigt sich in der Berechnung wie auch schon bei den Messergebnissen eine deutliche
Verringerung der Sondierspitzendriicke nach Entlastung des Bodens bis in grofiere Tiefen
hinein. Die Berechnung ergibt weiterhin, dass sich die Porenzahlen durch die Entlastung
nur geringfiigig dndern. Die Abminderung ist somit groBtenteils auf die Verringerung des
Spannungszustandes zuriickzufithren. Sowohl die berechneten als auch die gemessenen
Werte zeigen, dass die Oberfliacheneinflusstiefe, also die Tiefe {iber die sich der Bodenaus-
hub auswirkt, deutlich gréfer ist, als die in der DIN 4094 genannte Tiefe von etwa 0,5 bis
1,0 m.

Der Spitzendruck nach Aushub liegt in der Berechnung zum Teil unter den gemessenen
Werten. Eine mogliche Begriindung ist, dass beim Bodenaushub die Horizontalspannung
durch eine Mobilisierung des Erdwiderstandes im Bereich vor der Kaimauer ansteigt. Das
hétte nach der durchgefiithrten Parameterstudie eine Erhéhung von ¢. zur Folge. Dieser

Einfluss blieb bei der Berechnung unberiicksichtigt.
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In den oberen drei Metern unter der Sohle (-15,0 bis -18,0 mNN) liegen die gemessenen
Spitzendriicke unter den berechneten Werten. Vermutlich ist dieser Unterschied auf Auflo-
ckerungen infolge Kolkbildung zuriickzufiithren. Das wiirde bedeuten, dass die Kolkbildung
bis in eine Tiefe von etwa 3 m reicht, was durchaus realistisch ist (DUCKER & MILLER,
1996). Somit bleibt festzuhalten, dass in den oberen drei Metern unter der Sohle mit ge-
ringeren Lagerungsdichten und damit auch Scherfestigkeiten zu rechnen ist, wahrend in
groflerer Tiefe die Lagerungsdichte trotz der geringeren Sondierspitzenwiderstdnde nach
Aushub nahezu konstant bleibt.

4 Fallbeispiel Tiefenverdichtung von gleichférmigen Sanden

Im Zuge eines Bauvorhabens mussten 6 - 8 m méchtige Torfschichten ausgetauscht wer-
den. Im Spiilverfahren wurden gleichférmige Sande eingebracht, die mittels Riitteldruck-
verdichtung nachverdichtet werden sollten. Die Sieblinie des verwendeten Spiilsandes ist
in Abbildung 9 dargestellt. Die Ungleichférmigkeit betragt U = 1,8. Dieser Sand 148t sich

somit als sehr gleichférmig einstufen.

KorngréfRenverteilung Daum; 12522009

Bearbeiter: km/mb

DIN 18123 Projektnr: TH 113-03

Siebkorn

Sandkomn ‘ Kieskorn

| steine
Fein- Mittel- Grob- Fein- Mittel- | Grob-

din % der Gesamtmeng;
a 5
3 3
|
|
|
|
[
|
I S
T
[

K
&

Abbildung 9: Sieblinie des Spiilsands

Eine Entwésserung zur Seite oder nach unten war nicht moglich, da der aufgespiilte Sand

vollstdndig von dem Torf bzw. nach unten von undurchléssigen Mergel umschlossen war.
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Die Entwasserung erfolgte durch seitlich angeordnete Griaben. Der Erfolg der Verdich-
tung sollte iiber Drucksondierungen nachgewiesen werden. Hierbei wurde vom Bauherrn
ein Mindestsondierwiderstand von g. = 10 MN/m? gefordert. Dieser Wert stellt nach
DIN 4094-1 ein indirektes Maf fiir eine mitteldichte Lagerung des Bodens dar. Die An-
ordnung der Verdichtungspunkte (Einstichraster) sowie alle weiteren Parameter fiir die
Riitteldruckverdichtung konnten frei gewihlt werden. Der Erfolg der RDV musste lediglich

an Sondierwidersténden von Drucksondierungen nachgewiesen werden.

Nach der Verdichtung des ersten Feldes zeigte sich, dass mit dem gewéhlten Einstichraster
die geforderten Sondierergebnisse nicht nachgewiesen werden konnte, d.h. die Sondierwi-
derstéinde der Drucksondierungen lagen unter g. = 10 MN/m?. In einem Probefeld wurde
daraufhin das Riittelraster halbiert. Es konnte auch damit das geforderte Sondierergebnis
nicht sicher erbracht werden. Erst bei der zuséitzlichen Zugabe von Grobmaterial an den

Riittelpunkten war der Erfolg eindeutig am Sondierergebnis ablesbar.

Es wurden zusétzlich Drucksondierungen mit gleichzeitiger Porenwasserdruckmessung
(CPTU) durchgefiihrt. Diese zeigten eine eindeutige Korrelation des Spitzenwiderstandes
mit dem Auftreten von Porenwasseriiberdriicken. Bei schon geringen Porenwasseriiber-

driicken fiel der Sondierspitzenwiderstand ab, siehe beispielhaft Abbildung 10.

Zur Kontrolle wurden Sonderproben aus den verdichteten Bereichen entnommen, um de-
ren Lagerungsdichte direkt zu bestimmen. Die direkte Bestimmung der Lagerungsdichte
nach DIN 18125 ergab Lagerungsdichten, die nach DIN 18126 der dichtesten Lagerung

bzw. einem Verdichtungsgrad nach Proctor von iiber 100 % entsprachen.

4.1 Numerische Berechnung

Die DIN 4094-1 sieht fiir enggestufte Sande (Ungleichformigkeit < 3) oberhalb des Grund-
wasserspiegels eine eindeutige Korrelation zwischen Sondierwiderstand und Lagerungs-
dichte vor. Mit dem in Abschnitt 2.1 beschriebenen numerischen Modell wird iiberpriift,
ob diese Korrelation nach DIN 4094-1 auch fiir den zu verdichtenden Spiilsand Giiltigkeit
besitzt.

Das Modell wird dahingehend abgeéndert, dass die Querschnittsfliche der Sonde ent-
sprechend der vor Ort verwendeten Drucksonden auf 15 cm? vergréfiert wird. Die Ein-
dringgeschwindigkeit betréigt ebenfalls 2 cm/s. Weiterhin wird eine gekoppelte Spannungs-
/Porenwasserdruckberechnung durchgefiihrt. Somit wird die mogliche Entstehung von Po-
renwasseriiberdriicken bei der Sondierung mit beriicksichtigt. Hierbei wurde eine Durch-
lissigkeit des Bodens von k = 3-107° m/s angesetzt. Der gewiihlte Spannungszustand im

Modell entspricht dem Spannungszustand im Boden in einer Tiefe von 8,0 m unter GOK.
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Abbildung 10: Ergebniss einer Drucksondierung mit Porenwasserdruckmessung im
Spiilsand

Die Stoffparameter fiir den Spiilsand wurden anhand von Standardlaborversuchen be-
stimmt, siche HERLE (1996). Die Parameter sind in Tabelle 1 zusammengestellt. Abbil-

dung 11 zeigt die mit den ermittelten Stoffparametern nachgerechneten Odometer- und
Triaxialversuche.

Zur Bestimmung des Reibungswinkels zwischen Drucksonde und Spiilsand wurden Rah-
menscherversuche zwischen Stahl und Spiilsand durchgefiihrt. Es ergab sich ein mittlerer
Reibungswinkel von 6 = 15°, siche Abb. 12. Dieser Reibungswinkel wird fiir die kinema-
tische Kontaktformulierung des numerischen Modells zu Grunde gelegt.
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Abbildung 12: Ergebnisse der Rahmenscherversuche

4.2 Ergebnisse

Unter Zugrundelegung der ermittelten Boden- und Reibungsparameter wurden mehrere
Drucksondierungs-Simulationen durchgefiihrt. Hierbei wurde die bezogene Lagerungsdich-
te nach DIN 18126 von Ip = 0,1 bis 0,9 variiert.

In Abbildung 13 ist die Entwicklung des Sondierwiderstandes g. in Abhéngigkeit von der
bezogenen Lagerungsdichte Ip dargestellt. Es wird der aus den Simulationen ermittel-
te Verlauf fiir den Spiilsand und zum Vergleich der Verlauf fiir enggestufte Sande nach
DIN 4094-1 dargestellt. Es ist zu erkennen, dass die Kurve fiir den Spiilsand deutlich
unter der Kurve der DIN 4094-1 liegt. Somit werden ausgehend vom numerischen Modell
bei einer Drucksondierung im Spiilsand fiir eine bestimmte Lagerungsdichte niedrigere

Spitzendruckwerte erreicht, als in der DIN 4094-1 angegeben.

Nach DIN 4094-1 ist eine bezogene Lagerungsdichte von Ip = 0,4 (mitteldicht) erreicht,
wenn der Drucksondierwiderstand q. = 10 MN /m? nachgewiesen wird. Fiir Ip = 0,4 ergibt

sich aus der Berechnung lediglich ein Spitzendruckwert von ca. . ~ 6 MN/m?.

Zur Bestétigung werden in Abbildung 13 auflerdem Drucksondierungsergebnisse von MUHS
(1969) dargestellt. Die Versuche wurden in einem Berliner Sand, ebenfalls ein gleichférmiger
Mittelsand, durchgefiihrt. Auch hier ist zu erkennen, dass die Messwerte deutlich unter-

halb der Kurve nach DIN 4094-1 liegen.
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Abbildung 13: Abhéngigkeit des Sondierwiderstandes ¢. von der Lagerungsdichte Ip nach
DIN 4094-1 und fiir Spiilsand (FE-Simulation)

5 Schluffolgerung

Die numerischen Untersuchungen zur Interpretation von Drucksondierergebnissen zeigen,
dass die indirekte Bestimmung der Lagerungsdichte aus dem Drucksondierwiderstand
nach DIN 4094-1 nicht fiir alle Sande uneingeschrinkte Giiltigkeit hat. Die Beziehung
zwischen Sondierwiderstand und Lagerungsdichte hingt zusétzlich vom jeweils anstehen-
den Boden ab. Bei der Interpretation von Sondierergebnissen muss der vorhandene Span-
nungszustand sowie die Granulometrie des Bodens beriicksichtigt werden. Ebenfalls muss
die Moglichkeit der Bildung von Porenwasseriiberdriicken beriicksichtigt werden. Gegebe-

nenfalls ist die Lagerungsdichte zur Uberpriifung direkt durch Probenahme zu bestimmen.

Die Korrelationen nach DIN 4094-1 sind auf der Basis umfangreicher Auswertungen ent-
standen. Sie treffen daher im Allgemeinen zu, aber sie miissen, wie vorher gezeigt wurde,
nicht immer zutreffen. Es sollte deshalb die eigentliche Zielgrofe z.B. die Lagerungsdichte
vertraglich festgelegt werden. Der Sondierwiderstand ist lediglich als Hilfsgrofle zu verste-
hen.
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Vergleichsuntersuchungen von Minipressiometer und Flach-
dilatometer

W. Wu & S. H. Shaigani, Institut fir Geotechnik, BOKU Wien

1  Einleitung

Geologisch stark vorbelastete Bdden ergeben, bedingt durch die Entspannung beim
Entnahmevorgang, in Kompressions- und Einaxialversuchen nur unbefriedigende und vor
allem stark streuende Werte. Da Probebelastungen in den meisten Féllen wirtschaftlich nicht
vertretbar sind, erscheinen Versuche im Bohrloch mit einer Seitendrucksonde am
zweckmaRigsten. Das Pressiometer und das Dilatometer sind geotechnische Versuchsgeréate
mit denen In-situ-Tests durchgefiihrt werden.

In-situ-Tests zielen darauf ab, geotechnische Eigenschaften von anstehenden Bdden,
Bodenkennwerte bzw. entsprechende Entwurfsparameter fur auf diesen Bdden auflastenden
Bauwerken zu bestimmen. In Abhédngigkeit der Natur des Versuchs und seiner
Interpretationsmethode kénnen In-situ-Tests in zwei Kategorien eingeteilt werden:

Direkte Losungsverfahren, bei denen die Ergebnisse unmittelbar durch die Messung erhalten
werden.

Indirekte Losungsverfahren, welche die Ergebnisse iber bestimmte Beziehungen ableiten, in
denen als unabhdngige Parameter bestimmte Bodenkennwerte aufscheinen. Diese
Beziehungen kénnen empirisch, halbempirisch und theoretisch gefunden werden.

Der Dilatometertest (DMT) und der Pressiometertest zahlen zu den sogenannten
»oeitendruckversuchen, und sie werden bei Anwendung verschiedener ,Indirekter
Losungsverfahren® gebraucht.

Die verschiedensten Geréte fiir Seitendruckversuche bestehen im wesentlichen aus einer
Sonde, die in ein Bohrloch eingebracht oder in den Untergrund gerammt wird und aus einem
an der Gelandeoberflache verbleibendem MeRgerét. Mit diesem Mel3gerat werden der Druck,
den die Sonde auf die Wand des Hohlraumes ausiibt, und die durch diesen Druck

hervorgerufene Ausweitung des Hohlraumes gemessen.
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2  Flachdilatometer
Die Ausristung des Flachdilatometers besteht im wesentlichen aus vier Teilen:

o Kontroll- oder Mef3station

e Dilatometerspitzen

e Pneumatisch- elektrische Kabel

e Sondiergestange (CPT-Rohre)
Sowie zwei zusatzlichen Hilfsmitteln:

e Kalibrierausriistung

e Werkzeugbox
Das Instrument ist sowohl fir fein- als auch flr grobkdrnige Boden verwendbar (Tone,
Schluffe und Sande). Es ist jedoch nicht fur Kiese geeignet, dort besitzen die Ergebnisse keine
Aussagekraft. Oft konnen Kieslinsen dadurch erkannt werden, dall die bei der

Versuchsdurchfiihrung als erstes getatigte Ablesung A viel zu klein ist.

2.1 MeRprinzip des Flachdilatometers

Bild 1 illustriert das MeRprinzip und den Aufbau des Sondenblattes.

Die Isolierschicht verhindert den Kontakt der Sensorplatte mit dem umgebenden Stahlkdrper
des Dilatometers. Die Dimensionen sind so gewahlt, dal die Sensorplatte innerhalb der
Isolierschicht durch Reibung gehalten wird. Die Sensorplatte ist geerdet, und unter folgenden
Umstanden gibt die Mel3station einen Summton von sich:

e Die Membrane drickt gegen die Sensorplatte (ist Voraussetzung, dal eine
Membranausweitung erfolgen kann).

e Das Zentrum der Membrane hat sich um 1 mm in das Erdreich gedrickt (signalisiert
auch das Ende des Tests). Wenn die Ausdehnung 1 mm betrégt, druckt der
federgelagerte Stahlzylinder gegen die Sensorplatte und schlie8t somit den Stromkreis.

Es gibt keinen elektrischen Kontakt und auch keinen Summton wahrend dazwischen-
liegenden Membranpositionen. Das Dilatometerspitzen-Melsystem garantiert
Ausdehnungstoleranzen der Membrane von + 0.01 mm und kann vom Anwender nicht

beeinflult bzw. verandert werden.

2.23 Membrankorrekturen AA und AB
e AA ist der Aullendruck an der freien Atmosphdre (oder das interne Vakuum), der

notwendig ist, um die Membrane in Kontakt mit der Sensorplatte zu bringen.
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Bild 1: Dilatometerspitzen-MefRprinzip

e AB ist der Innendruck, der die Membrane 1 mm nach auflen wdlbt, wobei sich die
Dilatometerspitze ebenfalls an der freien Luft befindet.

Mit AA und AB sind die nachfolgenden MeRwerte zu korrigieren. AA und AB sind vom
jeweiligen Luftdruck und vom Zustand der Membrane abhéngig und sind vor und nach der
Testphase zu bestimmen. AA und AB unterliegen einer dauernden Anderung, welche sich bei
einer neuen Membrane starker bemerkbar macht als bei einer &lteren. Jedenfalls sollte AA im
Bereich von 0,15 + 0,05 bar und AB zwischen 0,4 + 0,3 bar liegen, andernfalls ist die
MeRmembrane zu ersetzen. Wenn eine neue Membrane eingebaut wird, ist es wichtig, sie vor
Testbeginn einzuarbeiten, damit sich AA und AB in den oben genannten Bereich einpendeln

und wahrend der Testphase keine wesentlichen Anderungen eintreten kdnnen.

2.3 Testdurchfihrung

1. Das Dilatometer wird so weit in den Boden gedruckt, bis der Spannungszeiger und der
Lautsprecher aktiviert werden (dies geschieht normal in 20 bis 40 cm Tiefe). Weiters wird die
Testtiefe in bezug auf den Mittelpunkt der Membrane vermerkt.

2. Nachdem man sich vergewissert hat, dall das Mikrometer geschlossen ist wird das
Hauptventil ge6ffnet, welches fur die gesamte restliche Zeit des Versuchs offen bleibt.

3. Die Mikrometerschraube wird langsam geoffnet, so daR der Druck am Manometer langsam
ansteigt. Wenn der Spannungszeiger und der Lautsprecher (Buzzer) deaktiviert werden,

erfolgt die erste Druckablesung ,,A*.
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4. Die Drucksteigerung wird so lange fortgesetzt, bis der Spannungszeiger und der Buzzer
wieder reaktiviert werden. Der dabei herrschende Druck entspricht der zweiten Ablesung ,,B*.
Jetzt sind folgende vier Handgriffe erforderlich:

a)  Mikrometer schlieBen, um weitere Druckzufiihrung zum Dilatometer zu verhindern.

b)  AuslaBventil 6ffnen, um den Druck aus dem Gerat abzulassen.

¢) Notieren der zweiten Druckablesung ,,B“.

d)  Gerat bis zur n&chsten Testtiefe abteufen.
Es ist sehr wichtig, dal? die Schritte a) und b) nach Erreichen des Wertes ,,B“ sehr rasch
vollzogen werden, um die Membrane vor Beschadigungen infolge erhohter Ausdehnungen zu
bewahren.
5.Wenn das Dilatometer die né&chste Testtiefe erreicht hat (normal 20 cm unterhalb der
vorherigen Testtiefe), wird das AuslalBventil wieder geschlossen. Dann werden die oben

angefihrten Arbeitsschritte beginnend mit 3. wiederholt.

2.4 Auswertung des Dilatometerversuchs
2.4.1 Uberprifung der MeRwerte
Zuerst missen die Membrankorrekturen AA und AB sowie die MeRwerte A und B auf ihre
Kompatibilitat hin Gberprift werden. Es gilt:
B-A>AA+AB
Diese Bedingung ergibt sich aus dem Umstand, dafl? an der freien Atmosphére gilt:
B-A=AA+AB
Wird die vorhin genannte Bedingung eingehalten, ist auch gewahrleistet, dafll der
Dilatometermodul Ep > 0 ist. Falls die Kompatibilitit der Membrankorrekturen und der
MeRwerte nicht gegeben ist, muR die Membrane, um die Summe von AA + AB zu verringern.
2.4.2 Korrektur der MelRwerte A und B
Bei der Auswertung der MeRwerte mussen die am Manometer fir jede Versuchstiefe
abgelesenen Werte A und B korrigiert werden, und zwar:
um die Nullstellung der Manometernadel Zy (= Ablesung bei Gasdruck Null);
um die Membrankorrekturen AA und AB;
Po=1,05(A-2Zuy+AA)-0,05(B-2y-AB) [bar]
p1=B-2Zyw-AB [bar]
Po korrigierte Ablesung A
P1 korrigierte Ablesung B
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Die beiden Faktoren (1,05 und 0,05) fiir die korrigierte Ablesung A (po) ergeben sich aus der

Geometrie der Sensorplatte.

2.5 Auswertung der MeRwerte
Aus den flr jede Tiefenstufe ermittelten Driicken po und p; werden unter Berlicksichtigung
des Porenwasserdrucks up und der geschétzten wirksamen Vertikalspannung c‘vo (=
Uberlagerungsdruck) folgende Kennwerte berechnet:

e Materialindex Ip

e Horizontalspannungsindex Kp

e Dilatometermodul Ep
Da sich diese Kennwerte auf den durch das Eindriicken der Sonde gestorten Boden beziehen,
mussen sie durch empirische Korrelationen modifiziert werden, um den tatsachlichen (In-situ-
)Parametern des Bodens zu entsprechen, wodurch man in weiterer Folge nachstehende
Bodenparameter erhalt:

e Uberkonsolidierungsgrad OCR

e Erdruhedruckbeiwert Kg

e Steifemodul M (= Es)

2.5.1 Materialindex Ip
Der Materialindex Ip liefert eine Aussage Uber die Bodenart bzw. deren Wechsel ber
verschiedene Tiefenstufen. Er ist Gber die Mé&chtigkeit einer homogenen Schicht nahezu
konstant und reagiert sehr sensibel auf etwaige Inhomogenitidten. Die Gleichung zur
Berechnung des Materialindex wird folgendermal3en geschrieben:

Io = (P2 = Po) / (Po — Uo) [-]
Der Materialindex bewegt sich tber zwei logarithmische Zyklen zwischen den Werten von
0,1 bis 10.

2.5.2 Horizontalspannungsindex Kp
Der Horizontalspannungsindex Kp gibt Auskunft Uber den Bodenzustand, dessen
Lagerungsdichte  bzw. etwaigen vorangegangenen Lasteinwirkungen und  wird
folgendermalien errechnet:

Kb = (Po - Uo) / 5*vo [-]
Ein Kleinstwert von Kp fiir normalkonsolidierte Tone ist 2, fur normalkonsolidierte Sande

(Dr = 60 bis 70%) 1,5 und fir sehr locker gelagerten Sand (Dr = 20%) 0,7.
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2.5.3 Dilatometermodul Ep
Der Dilatometermodul Ep wird folgendermalien errechnet:
Ep = 34,7 (P - po) [kg/cm?]
1 kg/cm? = 100 kN/m2 = 0,1 MN/m?
Ep dient in weiterer Folge zur Ermittlung des Steifemoduls M (= Es).
2.5.4 Uberkonsolidierungsgrad OCR

Der Uberkonsolidierungsgrad OCR leitet sich direkt vom Horizontalspannungsindex Kp ab,

wobei in Abhangigkeit vom Materialindex Ip folgende Formeln gelten:

Ip<1,2 OCR = (0,50 Kp)*** [-]
12<lp<?2 OCR = (m Kp)" [-]
Ip>2 OCR = (0,67 Kp)** [-]
wobei: m=0,50+0,17p

n=156+0,35p

p=(1p-12)/08
OCR-Werte < 0,8 befinden sich aullerhalb des Gultigkeitsbereichs der Korrelation, womit die

Ergebnisse dieser Testtiefe eine wesentlich geringere Aussagekraft besitzen.

2.5.5 Erdruhedruckbeiwert Kq
Fur Ko gelten in Abh&ngigkeit vom Horizontalspannungsindex Kp folgende Beziehungen:

Tone: Ko = (Kp/2)**" - 0,60 []

Sande: Ko =0,376 + 0,095 Kp — 0,00461 (qc / o*vo) [-]
oder nach Bild 34

Wobei: gc = Kegeleindringwiderstand

Ko-Werte < 0,3 befinden sich auRerhalb des Giltigkeitsbereichs der Korrelation, womit die

Ergebnisse dieser Testtiefe wiederum eine wesentlich geringere Aussagekraft besitzen.

2.5.6 Steifemodul M (= Eg)
Der Steifemodul M wird aus dem Wert Ep abgeleitet. Die Formel lautet:
M =Rn Ep [kg/cm?]
Rm wird in Abhéngigkeit vom Materialindex Ip und dem Horizontalspannungsindex Kp
ermittelt, wobei drei Falle unterschieden werden:
I <0,6 Rm = 0,14 + 2,36 log Kp []
06<Ip<3,0 Rm = Rmo + (2,5 - Rmo) log Kp[-]
Ib>3,0 Rn=0,5+2log Kp [-]
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Rmo=0,14+0,15(Ip-0,6) [-]
Ergeben die Gleichungen flr Rp,-Werte < 0,85, dann ist R, = 0,85 zu setzen.

3 Minipressiometer
Das Minipressiometer wurde entwickelt, um Untersuchungen in geringer Tiefe
wirtschaftlicher gestalten zu koénnen und die Anwendungen des Pressiometers auf
Verdichtungskontrollen bzw. Uberpriifung der Bodenverfestigung im StraBenbau und
dergleichen auszudehnen.
Die Ausrlstung des Minipressiometers besteht im wesentlichen aus vier Teilen:

e Druckvolumenregler oder Volumeter

e Pressiometersonden

e Koaxialschlduche und Adapter

e Sondiergestange

3.1 MeBprinzip des Pressiometers

Die mittlere MeRzelle wird oben und unten von Schutzzellen begrenzt, welche die
Randstérungen bei dem im Sinne eines rotationssymmetrischen Verzerrungszustandes
ausgewerteten Seitendruckversuch ausschalten sollen.

Der Druck wird mit Hilfe von PreRluft, Kohlendioxid oder Stickstoff erzeugt. Durch den
Koaxialschlauch werden MeR- und Schutzzellen getrennt belastet. Die Druckibertragung zur
MeRzelle erfolgt hydraulisch (innerer Schlauch), wahrend die Druckilbertragung zu den
Schutzzellen pneumatisch erfolgt (dulRerer Schlauch).

Die Verformungsmessung der Sonde wird nur mit der mittleren Zelle (MeRzelle) gemessen
und erfolgt an der Geldndeoberflaiche durch Bestimmung der Volumsanderung an der
VVolumenmel3einheit.

Die Tragheit der inneren Membrane, welche die MeRzelle bildet, ist so gewéhlt, dal} bei
Atmosphérendruck und einer Hohendifferenz zwischen Sonde und Volumeter von 1 m die
Bertihrung von Innen- und AuRenmembrane gewahrleistet ist, womit von dem vorher
beschriebenen Dreizellensystem ausgegangen werden kann.

Der Versuch soll innerhalb von 24 Stunden nach der Herstellung des Bohrloches durchgefuhrt
sein. Bei Versuchen oberhalb des Grundwasserspiegels kénnen jedoch Zwischenzeiten von
einigen Tagen zugelassen werden.

Die Versuche sollten systematisch, Meter fir Meter bei Verfestigungs- und

Unterbodenkontrollen, bzw. in Abstdanden von 0,50 m Tiefe bei StraRenkontrollen,
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durchgefiihrt werden, um ganz prézise die Variationen der Bodenfestigkeit mit der Tiefe
erkennen zu konnen. Die Messungen sind auf diese Weise kontinuierlich und erlauben
vollstandige Erkenntnisse tber die verschiedenen Bodenschichten.

Der Versuch selbst ist genormt und soll unter Anwendung von 10 gleichen Druckstufen
(zulassig 6 bis 14 Druckstufen) ausgefuhrt werden, bis zur Erreichung der Bruchgrenze
(Bruchspannung), wobei nach jeder Druckstufe der Druck wieder auf 0 bar abgesenkt wird.
Die Ablesung der Bohrlochverformung (Volumenzunahme) als Funktion der Zeit wird fr
jede Druckstufe bei 15, 30 und 60 sec nach Erreichung des Drucks vorgenommen.

Der Gasdruckregler muR den Druck, der in das Volumeter eingebracht wird, um den
Tragheitswert der verwendeten Membrane (liegt zwischen 0,3 und 0,7 bar) reduzieren. Der
Druck im Luftkreislauf ist daher, mit Rucksicht auf die geringen Tiefen fur die das Geréat im

allgemeinen verwendet wird, immer etwas niedriger als jener im Wasserkreislauf.

3.2 Eichung der Pressiometersonde
Die Eichkurve ist die Druck-Volumen-Beziehung der Melizelle an der freien Atmosphare
(gegen Luft). Die Eichung sollte grundsétzlich immer vor und nach einer Versuchsreihe
durchgefihrt werden. Dabei ist auf folgendes zu achten:
e Die Sonde sollte moglichst vertikal stehen und sich widerstandslos ausdehnen kénnen.
e Im Hinblick auf den geringen Grenzdruck (entspricht Druck bei der Bruchgrenze)
sollten die einzelnen Druckstufen moglichst klein gewé&hlt werden, um eine gut
ausgebildete Eichkurve zu erlangen bzw., um die erforderliche Anzahl der
Druckstufen (6 bis 14) einhalten zu kénnen.
Ansonsten ist die Vorgehensweise bei der Eichung der Sonde mit der eigentlichen
Versuchsdurchfiihrung ident.

3.3 Versuchsdurchfihrung
Nachdem die Eichkurve der Sonde ermittelt wurde und eventuell aufgetretene Probleme

beseitigt sind, kann mit dem Pressiometerversuch begonnen werden.

3.3.1 Sonde abteufen

Sonde, Zwischenstick und die ersten beiden Sondierstangen werden miteinander verbunden
und in das Bohrloch gesteckt. Der Schraubambol? und das Fallgewicht werden angebracht und
die Sonde durch Rammen auf die gewuinschte Versuchstiefe abgeteuft.

Die Versuchstiefe bezieht sich immer von Gelédndeoberkante (GOK) bis zur Mitte der
MeRzelle (= Mitte Sonde). Das MaR Mitte Sonde bis OK-Zwischenstiick betrégt 52 cm. Da
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die Lange der Sondierstangen mit 1 m bekannt ist, kann somit sehr einfach auf die

Versuchstiefe rickgeschlossen werden.

3.3.2 Messung

Wie bereits erwdéhnt, setzt sich die Messung in einer gewissen Versuchstiefe immer aus
mehreren Druckstufen zusammen. Nach jeder Druckstufe wird der gesamte Druck aus dem
System wieder ausgelassen und der Boden erneut mit einer hoheren Druckstufe belastet. Dies

wird so lange fortgesetzt, bis der Grenzdruck erreicht ist.

3.4 Auswertung des Pressiometerversuchs
3.4.1 Korrektur der MeRwerte
Bei der Auswertung der MelRwerte mul3 der am Manometer fur jede Druckstufe gemessene
Druck p* korrigiert werden und zwar,
um den zusétzlichen Druck pwi infolge der Wassersdule in der Schlauchleitung von der
MeRzelle bis zum Manometer;
um den beim Versuch auferhalb der Mel3zelle herrschenden Wasserdruck pw, infolge eines
Grundwassers;
und um den Druck py, der Eichkurve beim gemessenen Volumen V;
P=p°+Ppwi—Pwz-Po [bar]
wobei: pwi =ywhwi  [KN/m?]
Ppw2 = ywhwz  [KN/m?]
100 KN/m2 = 1 bar

3.5 Darstellung der MeRwerte
Die Darstellung der MeRwerte erfolgt grafisch fir jede Versuchstiefe mit Hilfe von drei
Kurven. In Bild 2 sind die nachfolgend beschriebenen Kurven und deren Bereiche fir ein
Standardpressiometer dargestellt.

3.5.1 Die Eichkurve

Sie ist eine Druck-Volumsénderungskurve und ergibt sich durch Aufzeichnen der 60 sec-
MeRwerte bei der Eichung. Die Eichkurve stellt im wesentlichen die Tragheit der Sonde
(Membrane plus Schutzschlauch) dar. Da die Eichung immer vor und nach einer
Versuchsreihe durchzufiihren ist, sollten die beiden erhaltenen Kurven nahezu deckungsgleich

sein. FUr die spatere Versuchsauswertung ist dann die gemittelte Eichkurve heranzuziehen.
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3.5.2 Die Pressiometer- oder Arbeitskurve

Sie ist ebenfalls eine Druck-Volumsanderungskurve und ergibt sich durch Aufzeichnen der 60
sec-MelRwerte der jeweiligen Versuchstiefe. An dieser Kurve lassen sich, wie bei allen
Festigkeitsversuchen mit Gesteinen, verschiedene Verformungsbereiche erkennen:

1. Ein gekrimmter Anfangsbereich (bis po), der den Widerstand des Bodens beim Eindringen
der Sonde widerspiegelt.

2. Ein linearer, pseudo-elastisch genannter Bereich (zwischen py und ps); Aus diesem Teil
wird der Elastizitatsmodul E abgeleitet.

3. Der stark gekrimmte Ubergangsbereich (zwischen p; und pj), bei dem die
Volumsunterschiede je nach Druck stark ansteigen und die Arbeitskurve sich einer Asymptote
néhert.

4. Der Bruchzustand (bei p;), dem die Asymptote an die Arbeitskurve entspricht. Dieser Wert
ist fir die maximale Tragfahigkeit des Materials kennzeichnend.

Die Grenzen zwischen diesen Bereichen sind die Spannung po, die anndahernd dem
urspriinglich im Untergrund vorgelegenen Ruhedruck entspricht, die Kriechspannung ps, und

die Bruchspannung p.

3.5.3 Die Kriechkurve

Die Kriechkurve ergibt sich durch Aufzeichnung der Volumsanderungen zwischen der 30 und
60 sec Ablesung (Veo — V30) der jeweiligen Versuchstiefe. Man ersieht daraus die zeitliche
Deformationstendenz des Bodens. Die so erhaltene Beziehung zeigt erfahrungsgemaf im
elastischen Bereich und im Anfangs-Ubergangsbereich einen annahernd geradlinigen Verlauf.
Der Schnittpunkt dieser beiden Geraden wird als Kriechspannung ps angesehen. Die

Kriechspannung ps entspricht gewohnlich der oberen Grenze des pseudo-elastischen Bereichs.

TYPISCHE KURVE
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Bild 2: Darstellung der Messwerte
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3.6 Auswertung der Mel3werte
Aus den fir jede Tiefenstufe ermittelten Druck-Volumendiagrammen werden die
hauptséchlichen mechanischen Eigenschaften des Bodens errechnet:
e Pressiometermodul Ey (= Deformations- oder Elastizitdtsmodul)
e Grenzdruck oder Bruchspannung p,
Bei der Auswertung der MelRwerte ist zu beachten, daR auch das angewendete Verfahren zur

Herstellung des Bohrloches einen gewissen Einflul? auf die Versuchsergebnisse haben kann.

3.6.1 Pressiometermodul Em
Der Pressiometermodul Ey, ist ein Schermodul des Bodens, gemessen in einem deviatorischen
Spannungsfeld. Aus dem pseudo-elastischen Bereich der Arbeitskurve kann der
Elastizititsmodul E; fir die Erstbelastung und der Elastizititsmodul E, fur die
Wiederbelastung abgeleitet werden. Die Gleichung zur Berechnung des Pressiometermoduls
(= Elastizitatsmodul) wird folgendermalien geschrieben:

Em=2(1+v)(Vo+ Vm) (Ap/AV) [bar]

1 bar = 100 KN/m2 = 0,1 MN/m?

Vo Volumen der MeRzelle beip=0

Vm mittleres zusatzliches Volumen im Bereich Ap
Ap und AV sind die dem linearen Bereich der Arbeitskurve zugehoérigen Druck- bzw.
Volumsanderungen.
Die Querdehnungszahl v hangt von der Gesteinsart ab und schwankt zwischen 0,2 und 0,5.
Fur die Auswertung wird v = 0,33 angesetzt.
Die Werte V, sind fir die verschiedenen Pressiometertypen in Bild 3 zusammengestellt. Vo =

140 cm?® beim Minipressiometer.

Bohrloch @| Sonde [V, [cm?3]
34 mm EX 535
44 mm AX 535
60 mm BX 535
76 mm NX 790
26 mm Minipressiom. 140

Bild 3: Werte fir Vg
3.6.2 Bruchspannung p,
Die Bruchspannung oder auch Grenzdruck genannt ergibt sich auf der Abszisse aus der Lage

der Asymptote an die Pressiometerkurve und kann direkt vom Diagramm abgelesen werden.
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Es ist jedoch ublich, die Bruchspannung p, nicht unmittelbar aus der Arbeitskurve zu
entnehmen, sondern als denjenigen Wert anzusehen, bei dem die Arbeitskurve ein
bestimmtes, empirisch festgelegtes Grenzvolumen erreicht. Dieses Grenzvolumen betragt fur

das Minipressiometer 200 cm3 und fur das Standardpressiometer 700 cm3. Werden diese
Volumina wahrend eines Versuches nicht erreicht, so extrapoliert man die Pressiometerkurve
grafisch oder rechnerisch bis zum Grenzvolumen. Bei der rechnerischen Extrapolation geht
man von der Funktion y = a + bx + cx? aus, wobei zur Berechnung der Koeffizienten a, b und

c die letzten drei MelRwerte herangezogen werden.

3.6.3 Grolenordnung der Werte Ey und p

Im nachstehenden Bild 4 werden tbliche GréRenordnungen fir die Werte Ey und p

Bodenart Ey [bar] p, [bar]
Schlamm, Torf 2 bis 15 0,2 bis 1,5
breiige Tone 5 bis 30 0,5 bis 3
weiche / steife Tone 30 bis 80 3 bis 8
steife / halbfeste Tone 80 bis 400 6 bis 20
Mergel 50 bis 600 6 bis 40
schluffige Sande 5 bis 20 1hbis5
Schluffe 20 bis 100 1 bis 15
kiesige Sande 80 his 400 12 bis 50
Sedimentsande 75 bis 400 10 bis 50
kalkiger Fels 800 bis 200000 || 30 bis uber 100
neue Schittungen 5 bis 50 0,5 bis 3
alte Schuttungen 40 bis 150 4 bis 10

Bild 4: Erfahrungswerte fiir Eyp und py
angeflihrt, welche fur die Auswertung bzw. fiir die Uberprifung der Plausibilitat der
Ergebnisse dienen sollen.
Das Verhéltnis En/p; ist eine Charakteristik der untersuchten Bodenart. Die hoheren Werte
Em/pi (12 bis 30) finden sich in uberkonsolidierten Boden, die schwachen Werte von Ew/p; (5
bis 8) werden hauptsachlich in Alluvialbdden angetroffen. Die systematische Untersuchung
dieses Verhéltnisses wird empfohlen, um ganz genau den Variationen der Bodenart zu folgen,
und sich im Gbrigen zu versichern, dal} keine Storung der Bohrung eingetreten ist (welche sich
in einer Reduktion von 20 bis 30 % von Em/p; ausdriicken kann).

Erfahrungswerte fur das Verhaltnis Ep/p;:

15 < Em/pi < 25 sehr dicht, steif bis halbfest
10 15 dicht
6 10 locker, breiig

3 6 sehr locker
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Das Verhéltnis E,/E; ist u.a. ein Mal} fur die Stérungen des Untergrundes beim Einbringen
des Versuchsgerétes. Es ist von der Gesteinsart abhangig.
Erfahrungswerte fiir das Verhaltnis E,/E;:

1<Ey/E; <2 bindige Boden, kompakter Fels

=3 geklUfteter Fels

ErfahrungsgemaR besteht auch zwischen der Kriechspannung ps und der Bruchspannung p
ein etwa konstantes Verhéltnis:

0,45 < ps/ p1 < 0,55

4 Versuche

Neben den Versuchen mit dem Flachdilatometer und dem Minipressiometer wurden als
erganzende Versuche noch Rammsondierungen und Rillensondierungen durchgefiihrt, um
einen besseren Aufschluf? und somit Zusatzinformationen (ber den untersuchten Boden zu
erhalten. Mit Hilfe dieser Zusatzinformationen ist es auch mdglich, die aus den Dilatometer-
und Pressiometerversuchen erhaltenen Ergebnisse bis zu einem gewissen Grad auf ihre
Plausibilitat und Richtigkeit hin zu prifen.

4.1 Erganzende Versuche

4.1.1 Rammsondierung

Es wurden drei Rammsondierungen abgeteuft, deren Tiefen sich etwa zwischen 5 und 8 m
bewegen. Die Sondierungen wurden mittels der schweren Rammsonde mit verlorener Spitze
(= SRS15) durchgefihrt.

4.1.2 Rillensondierung

Es wurden drei Rillensondierungen von 1,00 m bis 1,90 m unter Geldndeoberkante

ausgefuhrt, um von der zu untersuchenden Bodenschichte Probenmaterial zu gewinnen.

4.1.3 Bestimmung der Kornverteilung
Mit Hilfe der gewonnenen Bodenproben aus der Rillensondierung konnte im Labor durch
Sieb- und Schlammanalysen die Kornverteilung und in weiterer Folge die Bodenbezeichnung

der untersuchten Schichte festgestellt werden.

4.2 Dilatometerversuche
An drei Stellen des Probefeldes (Dill bis Dil3) wurden jeweils in vier Tiefenstufen Versuche
mit dem Flachdilatometer durchgefiihrt. Die Versuchstiefen lagen zwischen 1,50 m und 2,20

m unter GOK, wobei in Abstdnden von ca. 20 cm Messungen vorgenommen wurden.
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Porenwasserdruck up =yw * h

yw = 1,00 to/m3

W. Wu, S. H. Shaigani

h = jeweilige Versuchstiefe unter GWSP

Uberlagerungsdruck c‘vo =7y * h

vy = 1,85 to/m3 (wurde aus Bild 33 enthommen)

h = jeweilige Versuchstiefe unter GOK

Da die Versuche oberhalb des Grundwasserbereichs ausgefuhrt wurden, wurde up = 0 gesetzt.

Ko D E;

[-] [-1 [kglem?]

M(=E) Pressiometermox dul E,, Grenzdruck p,
[kglcm?] [bar] [bar]

~
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Bild 6: Ergebnisdarstellung Flachdilatometer ~ Bild 7:Ergebnisdarstellung Minipressiometer

4.2.1 Interpretation der Ergebnisse

Vergleicht man die Ergebnisse der Kornverteilung (fmS,u,g*,t*) mit den Bereichen, in denen

der Materialindex Ip zu liegen kommt, so ist eine sehr gute Ubereinstimmung festzustellen.

Lediglich beim Dill in 1,74 m Tiefe ist eine UnregelméRigkeit zu erkennen. Es wird

vermutet, dal} die Membrane in diesem Bereich gegen einen Stein driickte, wodurch sich die

Abweichung erklart.

Der Horizontalspannungsindex Kp liegt mit Werten > 2,5 sehr hoch. Ab einem Wert > 1,5

kann von einer Uberkonsolidierung bzw. dichten Lagerung der untersuchten Sandschichte

ausgegangen werden.

4.3 Minipressiometerversuch

An drei Stellen des Probefeldes (Prel bis Pre3) wurden jeweils in drei Tiefenstufen Versuche

mit dem Minipressiometer durchgefiihrt. Die Versuchstiefen lagen zwischen 1,50 m und 2,50

m unter GOK, wobei in Abstanden von ca. 50 cm Messungen vorgenommen wurden.
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4.3.1 Interpretation der Ergebnisse
e Das Verhaltnis En/p; liegt bei 33 £ 12, womit nach Erfahrungswerte flr das Verhéltnis
Em/pi von einer sehr dichten Lagerung ausgegangen werden kann.
e Die Werte fir Ey betragen 47 + 18 bar, jene fur p, 8 £ 3 bar, womit nach
Erfahrungswerte fir Ey und p; ,werden folgende Angaben gemacht:
Schluffe: Em=20bis100 p,=1bis15
lockere, schluffige Sande: Em= 5bis 20 p=1bis 5
In bezug auf die Kornverteilung (fmS,u,g*,t*) und das Verhéltnis Eyn/p; (sehr dicht gelagert)
sollten die ermittelten Werte fir Ey und p; im Bereich zwischen den Schluffen und den
lockeren, schluffigen Sanden liegen. Dies ist durchaus der Fall und a3t somit die Ergebnisse

plausibel erscheinen.

5 Vergleich und Interpretation der verschiedenen Versuchsergebnisse
Nachstehend folgt eine Zusammenfassung und ein Vergleich der Testergebnisse der
verschiedenen Versuche und Analysen:

e Kornverteilung

e Eindringwiderstand n;o der SRS15

e Dilatometermodul Ep (Flachdilatometer)

e Pressiometermodul Ey (Minipressiometer)

5.1 Kornverteilung
Die Kornverteilung ergab einen Feinmittelsand, schluffig, schwach kiesig, schwach tonig
(fmS,u,g*,t*).

5.2 Eindringwiderstand nio der SRS15

Aus den Eindringwiderstanden nip der SRS15 lassen sich uber verschiedene Korrelationen
bzw. Tabellen Riickschlusse auf die Lagerungsdichte bzw. den Steifemodul des durchdrterten
Bodens machen.

Im untersuchten Tiefenbereich zwischen 1,50 und 2,50 m ergab sich der Eindringwiderstand

Zu: Npo=4+2
Nach Pregl (2000) bzw. DIN 4094 ergibt dies eine Lagerungsdichte von:
D =0,29,

d. h. eine lockere bis mitteldichte Lagerung
und ein Steifemodul von: Es=32,5+22,5 MN/m?
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5.3 Dilatometermodul Ep (Flachdilatometer)
Im untersuchten Tiefenbereich zwischen 1,50 und 2,20 m ergab sich der Dilatometermodul
zu: Ep = 246 + 90 kg/cm? = 24,6 +£ 9,0 MN/m?
und daraus der Steifemodul von:
Es=45,2+ 17,6 MN/m?

5.4 Pressiometermodul Eyp (Minipressiometer)
Im untersuchten Tiefenbereich zwischen 1,50 und 2,50 m ergab sich der Pressiometermodul
zu: Em =47 + 18 bar = 4,7 + 1,8 MN/m?
Die Umrechnung des Pressiometermoduls Ey in den Steifemodul Es erfolgt mittels der
Formel: Es=Em((1-v)/(1+v)(1-2v)) mit v = 0,33

Es=7,0+2,7 MN/m?

5.5 Zusammenfassung und interpretation der verschiedenen Versuchsergebnisse

Die erhaltenen Steifemoduln Es aus dem Dilatometerversuch liegen um ca. 50 % hoher als
jene aus der SRS15. Der Unterschied kdnnte darauf zuriickzufiihren sein, dal3 es sich bei den
Werten der SRS15 um Bemessungswerte handelt, welche auf der sicheren Seite liegen, und
somit niedriger sind als die tatsdchlich vorhandenen Werte.

Die errechneten Steifemoduln Es flir den Pressiometerversuch fallen sehr niedrig aus. Bei
diesem Versuch handelt es sich aber im Gegensatz zur SRS15 um den horizontalen und nicht
um den vertikalen Steifemodul; auch der Dilatometerwert ist bereits auf die vertikale
Richtung umgerechnet. Da der horizontale Steifemodul erfahrungsgemal viel niedriger ist als
der vertikale, scheinen die erhaltenen Ergebnisse durchwegs aussagekréftig zu sein.

Die aus dem Dilatometer- und dem Pressiometerversuch abgeleiteten Lagerungsdichten
(beide sehr dicht) stimmen (berein, wahrend sich aus der SRS15 eine lockere bis mitteldichte

Lagerung ergibt.
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Erfahrungen bei der Ermittlung von Baugrundkenn-
werten fiir unterschiedliche Anwendungen

J. Engel, HTW Dresden (FH)

Kurzfassung Die Anforderungen an die Festlegung realistischer Baugrundkennwerte sind
in den letzten Jahren gestiegen. Griinde dafiir sind u.a. neue Berechnungsmodelle, ver-
besserte Stoffgesetze oder moderne Sicherheitskonzepte. Weiterentwicklungen auf diesen
Gebieten haben auch dazu gefiihrt, dass sehr unterschiedliche Losungsansétze fiir eine
Aufgabenstellung mdéglich sind. In der Praxis entstehen Unsicherheiten infolge fehlender
Erfahrungen. Auf Grund der vielfiltigen Anwendungsbereiche haben mittlerweile unter-
schiedliche Fachgebiete geotechnische Modelle iibernommen und zum Teil fiir ihre Belange
weiterentwickelt. Daraus reultieren Erfahrungen, die auch zum besseren Verstédndnis bo-
denmechanischer Zusammenhénge beitragen kénnen. Einige Beispiele dafiir und mdogliche

Fehlereinfliisse und Lésungsansétze werden im folgenden dargestellt.

1 Einfiihrung

1.1 Untersuchungen — geotechnische Begutachtung

Geotechnische Probleme erfordern vielfach die gutachterliche Bewertung des Sachverhalts.
Dies umfasst u.a. die Planung und Auswertung der Baugrunderkundung und die Ubertra-
gung von Ergebnissen, die an Stichproben gewonnen worden sind, auf ausgedehnte Bau-
grundbereiche. Bei der Interpretation von Messergebnissen ist die mogliche Genauigkeit
der Messung oder des Versuchs selbst, aber auch der storende Einfluss infolge Verdnde-
rung der Proben oder unvollkommener theoretischer Modelle zu beriicksichtigen. Erst die
Wertung der Untersuchungsergebnisse in Verbindung mit den konstruktiven und rechne-
rischen Losungsansétzen ermoglicht die Festlegung von Berechnungsparametern, die fiir
die gegebene Fragestellung eine ausreichend zuverlissige Vorhersage der Wechselwirkung
Bauwerk-Baugrund ermoglichen. Dies erfordert vertiefte Kenntnisse und in bestimmten

Umfang die Beriicksichtigung von Erfahrungen.

In Bezug auf die Untersuchung des Baugrunds in situ und im Labor sowie auf die Berech-
nung der Wechselwirkung zwischen Baugrund und Bauwerk sind in den letzten Jahrzehn-

ten grofle Fortschritte erzielt worden. Das hat auch zu einer zunehmenden Anzahl der
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Veroffentlichungen beigetragen. Fiir praktische Aufgaben ist es oft nicht moglich, aus der
Vielzahl der Publikationen alle fiir die jeweilige Fragestellung relevanten Informationen
anwendungsbereit zusammenzustellen. Unter Umstédnden entstehen Unsicherheiten, da
nicht immer klar ist, was als gesichertes Wissen und was als aktuelles Forschungsergebnis
anzusehen ist. Hinzu kommt der gegenwértige Trend zur Reduzierung der Aufwendungen

fiir Baugrunderkundung und —untersuchung.

Auf der anderen Seite stehen Aufgabenstellungen, die vielfach nicht mehr allein mit den

Erfahrungen der Vergangenheit zu 16sen sind. Einige Griinde dafiir sind:

— Das neue Sicherheitskonzept nach DIN 1054 [1] und EC 7 erfordert die Festlegung
charakteristischer Bodenkennwerte. Vorsichtige Parameter, wie vielfach in Tabell-

werken angegeben, fithren zu unrealistischen Berechnungsergebnissen.

— Fiir die Nutzung der Beobachtungsmethode muss das Verformungsverhalten des
Bodens numerisch simuliert werden. Dies stellt hohe Anforderungen an Kenngrofien,
die das Verformungsverhalten beschreiben. Eine globale Korrektur in Abhéngigkeit
von der Bodenart, wie dies bei der Setzungsberechnung nach DIN 4019 [1] iiblich

war, ist dafiir nicht geeignet.

— Zunehmend werden bei den Untersuchungen zyklische und dynamische Vorginge
beriicksichtigt. Die damit verbundenen kleinen Verformungen werden bei klassischen

Untersuchungen nicht beriicksichtigt.

— Einige Fachdisziplinen haben eigene geotechnische Regelwerke oder Stoffgesetze ent-
wickelt. Teilweise wurden unterschiedliche Notationen und Bezeichnungen fiir glei-
che Sachverhalte eingefiihrt und nur spezielle Komponenten geotechnischer Modelle

genutzt.

Neuere Entwicklungen im Bereich der experimentellen Untersuchung von Béden im La-
bor verfolgen das Ziel, homogene Spannungs-Verformungs—Zustidnde fiir Probekorper
zu gewdhrleisten. Damit soll erreicht werden, dass die Ergebnisse auf groflere Bereiche
iibertragen werden konnen. Derartige Versuche erfordern aufwendige Apparaturen und
Versuchsabldufe und fithren u.U. zu Unsicherheiten bei den Messungen. Die Methoden
der Untersuchung sind zum Teil so weit verfeinert worden, dass nicht immer der Bezug
zu praktischen Anwendungen erkennbar ist. Andere Fachgebiete, z.B. die Mechanik der
porosen Medien, haben das Feld der bodenmechanischen Grundlagenforschung entdeckt

und einige Vorgehensweisen iibernommen.

Fiir praktische Fragestellungen ist die Uberpriifung der Ergebnisse an realen Bauwerken
das grundlegende Kriterium. Die Beschreibung des Materialverhaltens muss nur die fiir
die jeweilige Aufgabe interessierenden Aspekte zutreffend erfassen. Unsicherheiten auf

anderen Gebieten konnen u.U. in Kauf genommen werden.
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1.2 Bodenmechanische Modelle in der Geotechnik und anderen Fachgebieten

Einigen klassischen, bodenmechanischen Ansétzen liegt eine phdnomenolgische Denkweise
zugrunde. Es wird die Reaktion des Materials direkt mit der Einwirkung verkniipft. Das
bekannteste Beispiel dafiir ist das Prinzip der wirksamen Spannungen. Dieses ist fiir ma-
kroskopische Ausschnitte des Bodens aufgestellt worden, d.h. an einer Bodenprobe werden
Einwirkung und Reaktion an wenigen Stellen — meistens am Rand — gemessen und das Er-
gebnis wird auf das gesamte Probenvolumen bzw. die gesamte Bodenschicht iibertragen.
Abweichungen zwischen Theorie und Messung (Beobachtung) werden durch zusétzliche
Korrekturtheorien beriicksichtigt. Beispiele dafiir sind die Dilatanz bei Schervorgingen
oder der Kriechbeiwert fiir die Erfassung der Zeit—Setzung [5]. Auf diese Weise sind viele
einfache Ansétze entstanden, die geeignet sind, bei konstant halten einiger Parameter,
ausgewihlte Phanomene zutreffend zu beschreiben. Wenn die per Definition angenomme-
ne Konstanz einiger Faktoren aufgegeben wird, miissen die Stoffkennwerte als abhéngige
Groflen eingefiihrt werden. Der Vorteil dieser klassischen Vorgehensweise liegt in der brei-
ten Anwendung und der damit verbundenen Erfahrung. Einige komplexe Stoffgesetze sind

aus der Verkniipfung dieser Ansétze hervorgegangen.

Die Bodenkunde befasst sich u.a. mit der Verdichtung des Bodens und der Wasserbe-
wegung im Boden. Im Gegensatz zum Bauwesen soll fiir die Pflanzen der Porenraum
moglichst grof§ sein und nicht durch schédliche Verdichtung abnehmen. Durch Nutzung
bodenmechanischer Losungsanséitze fiir bodenkundliche Fragestellungen werden in der
Bodenphysik (siehe z.B. [14]) entsprechende Theorien bereitgestellt. Der Stand des Wis-
sens ist in Regeln und Merkblédttern des Deutschen Verbands fiir Wasserwirtschaft und
Kulturbau DVWK dokumentiert. Es wird versucht, ausgehend von einer sehr detaillierten
Einteilung der Boden [8] die Kennwerte aus der Kornverteilung und einigen Zustandsin-
formationen abzuleiten. Dafiir werden bodenmechanische Modelle, z.B. zur Ermittlung
der Vorbelastung, genutzt [7]. Die Empfehlungen beriicksichtigen auch Anderungen der
Zustandskenngrofien, z.B. der Dichte des Bodens [9] und liefern Gleichungen, mit denen
die Scherfestigkeit und andere Parameter berechnet werden konnen. Fiir einen sandigen
Ton Ts 2-4 werden in Abhéngigkeit von der Kapillarspannung Reibungswinkel zwischen

48 und 56° angegeben.

Im Straflenbau wird die Bemessung i.Allg. auf Regelbauweisen nach RSTO (Richtlinie
fiir die Standardisierung des Oberbaus von Verkehrsflichen; FGSV Koln 2001) zuriick-
gefiihrt. Neuere Forschungsarbeiten auf diesem Gebiet nutzen bodenmechanische Modelle
zur Quantifizierung des Spannungs—Verformungs—Verhaltens [17]. Wegen der zyklisch—
dynamischen Beanspruchung liegt der Schwerpunkt auf nichtlinear—elastischen Modellen
und der Abgrenzung des elastischen vom plastischen Verhalten. Auf Grundlage von Ergeb-
nissen zyklisch-dynamischer Triaxialversuche werden Grenzen der Spannungsamplituden

in Abhéangigkeit vom Hauptspannungsverhéltnis festgelegt.
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Im Rahmen der Bemessung des Eisenbahnunterbaus ist u.a. die dynamische Stabilitat
nachzuweisen. Dazu existieren unterschiedliche Verfahren. Nach einem Entwurf der Ril 836
[3] werden die auftretenden Schwinggeschwindigkeiten mit kritischen Werten verglichen.
Diese Verfahrensweise entspricht dem iiblichen Vorgehen im Bauwesen [2]. Alternativ da-
zu ist die Untersuchung der Dehnungsbereiche nach einem Verfahren von Hu u.a. [15]
moglich. Wihrend im Straflenbau die Spannungsamplitude als Kriterium zur Unterschei-
dung des elastischen und des plastischen Bereichs benutzt wird, sind bei den Nachweisen
des Eisenbahnunterbaus die Dehnungsamplituden bzw. die Schwinggeschwindigkeiten an-

zusetzen.

2 Storgroflen, Unsicherheiten — Beispiele

2.1 Planung der Laborversuche

Das Ergebnis der Festlegung von Berechnungskennwerten kann durch unterschiedlichste
Storgrofien beeinflusst werden. Wichtig fiir die richtige Interpretation von Messungen und
die Planung und Auswertung von Versuchen ist die Weitergabe der Schlussfolgerungen
aus der vorangegangenen Planungsphase. Informationen iiber das geplante Bauvorhaben
und die ortlichen Verhéltnisse beeinflussen die Wahl der Erkundungsmafinahmen und der
in situ Versuche. Das Ergebnis der Erkundung, vor allem die Bodenansprache, sollte bei

der Ausfithrung von Versuchen im Labor als wichtige Grundlage zur Verfiigung stehen.

Leider ist das nahtlose Zusammenfiigen der Einzelinformationen in letzter Zeit immer
starker zu einem Problem geworden. Dies resultiert u.a. aus der zunehmenden Speziali-
sierung und der damit verbundenen Trennung der Materialpriifung von der konstrukti-
ven, bautechnischen Losung und oft auch von der Erkundung. In Laboratorien miissen
dann Kenngrofien ermittelt werden, ohne dass eine Anbindung an die Verhéltnisse in situ
moglich ist. Es kommt vor, dass die Klassifzierung vom Labor des Planers und die weiter-
gehenden Versuche von einer Priifanstalt gleichzeitig und ohne gegenseitige Abstimmung
durchgefiihrt werden. Die Plausibiltéitskontrolle und die Sammlung von quantifizierbaren

Erfahrungen wird dadurch erschwert.

2.2 Hardware

Die Entwicklung der Versuchstechnik ist ein Prozess, der auch Irrtiimer mit sich bringt.
Der Anspruch eines Maschinenbauers oder Elektrotechnikers muss nicht immer mit den
bodenmechanischen Erfordernissen iibereinstimmen. So war die Entwicklung des gefiihr-
ten Rahmenscherversuchs aus Sicht des Gerdteentwicklers ein Fortschritt, fiir die Unter-
suchung der Boden jedoch sehr problematisch. Aufwand und Nutzen stehen hier nicht

mehr im richtigen Verhéltnis.



Erfahrungen bei der Ermittlung von Baugrundkennwerten fiir unterschiedliche 41
Anwendungen

Der Trend zur Entwicklung komplexer Steuerungen verteuert die Technik und hat letztlich
eine Verringerung der Untersuchungen zur Folge. Fehler wiahrend der Versuche sind nicht
mehr leicht festzustellen und der Einblick in das Materialverhalten wird erschwert. Bei
einigen Triaxialgerdten wird zur Gewéhrleistung der Volumenkonstanz bei undrainier-
ten, wassergesittigten Versuchen eine komplizierte Porenwasserdruckregelung benutzt.
Ein konstantes Probenvolumen ldsst sich auch durch das Absperren der Wasserzufuhr in

das Probeninnere erreichen.

Bei eigenen Versuchen hat sich mit einer speziellen Geréteart reproduzierbar ein Rei-
bungswinkel von weniger als 29° fiir reinen Schluff ergeben, wihrend mit den é&lteren
Geriten Werte ¢ > 35° erhalten wurden. Die Uberpriifung der Kraftmessung und der
Krafteinleitung in der Scherfuge ergab keine Hinweise auf gerdtebdingte Fehler. In der
Vergangenheit sind die Ergebnisse der Versuche mit diesem Gerétetyp in Datensammlun-

gen und bei Ringversuchen ohne Beanstandung eingeflossen.

2.3 Software

Der Trend zur Entwicklung aufwendiger Versuchstechnik setzt sich fort in der dazugehori-
gen Auswertesoftware. Anerkannte Standards der Datenablage existieren nicht. Die Daten
konnen nur mit groem Aufwand zwischen unterschiedlichen Anwendungen ausgetauscht
werden. Durch iiberladene Meniifithrung werden Fehleingaben und Manipulationen er-
leichtert. Es existieren z.B. Programme zur Auswertung von Scherversuchen, die eine Re-
duzierung der Scherflache mit zunehmender Verschiebung standardméfig vornehmen. Bei
modernen Geréten fiir den statischen Plattendruckversuch ist bereits in situ das Editieren

der Ergebnisse moglich.

3 Auswege

3.1 Regelwerke

In Deutschland sind eine Reihe von Erkundungs— und Untersuchungsverfahren genormt.
Fiir die Laborversuche ist der DIN-Normenausschuss Bauwesen (NABau), FB05: Grund-
bau, Geotechnik, Arbeitsausschuss 05.03.00 ,,Baugrund, Laborversuche“ zustéindig. Es
werden die Untersuchungen an Boden (DIN 18120 bis 18140) und seit Neuestem auch die
felsmechanischen Versuche (DIN 18141 , Finaxialer Druckversuch an Gesteinsproben®,
Spaltzugversuch, Triaxialversuch, Punktlastversuch) behandelt. Durch die regelméfige

Uberpriifung der Normen (aller 5 Jahre) ist die Aktualitiit gewsihrleistet.

Als grundlegende européische Norm ist der EC 7 bei der geotechnischen Bemessung zu
beriicksichtigen. Der EC 7 Teil 2 (DIN EN 1997-2) regelt die Vorgaben fiir die Erkun-
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dung und Untersuchung des Baugrunds. Fiir die Einzelversuche selbst werden Technische
Spezifikationen als EU-Vornormen eingefiihrt (T'S 17892-1 bis TN 17892-12).

In den Einzelnormen zu den Laborversuchen werden Details der Versuchdurchfiihrung
und —auswertung geregelt. Fiir die Beschreibung der Grundlagen fiir geotechnische Un-
tersuchungen in Laboratorien ist die DIN 18120 vorgesehen. Diese existiert bisher nur als

Beratungsvorlage und soll die Regelungen des EC 7 beriicksichtigen.

3.2 Naherungen — Klassifikation

Wenn die Ergebnisse von Untersuchungen so dokumentiert sind, dass ein Bezug zu einfach
bestimmbaren Merkmalen hergestellt werden kann, lassen sich Erfahrungen auf andere
Anwendungen iibertragen. Dieses Prinzip liegt der Klassifikation von Boéden zugrunde.
Mit der Klassifizierung wird das Ziel verfolgt, Boden mit &hnlichen Eigenschaften zu
Gruppen mit einheitlicher Bezeichung zusammenzufassen. Besonders A. Casagrande [6]

hat sich um die Klassifizierung der Béden verdient gemacht.

, Griindliche Kenntnisse nicht nur eines, sondern aller Klassifizierungssysteme
die im Bauwesen von Bedeutung sind, ist der beste Schutz gegen Fallen und die
beste Versicherung fiir eine intelligente Anwendung eines individuellen Klas-
sifikationssystems. Auflerdem liefert es Werkzeuge, mit denen der Ingenieur
— falls erforderlich — ein neues Klassifizierungssystem aufstellen kann um es
seinen Bediirfnissen bei der Anwendung der Bodenmechanik fiir ein spezielles

Problem anzupassen.*

Der Sinn der Klassifizierung bestand demnach in den 40er Jahren nicht darin, ein iibergrei-
fendes, einheitliches System der Bezeichnung zu schaffen, sondern anwendungsabhéngige
Werkzeuge zu entwickeln. In Abb. 1 ist das auf Casagrande zuriickgehende Klassifikations-
diagramm fiir bindige Boden dargestellt. Die empirisch gefundene A—Linie grenzt die mi-
neralischen Tone (oberhalb) von den organischen bzw. Schluffbéden (unterhalb) ab. Damit
ergibt sich die Bezeichnung der Korngroflen, z.B. Ton. Die Plastizitét des Materials wird
durch einen zweiten Buchstaben erfasst, z.B. nach dem britischen Standard von leicht bis
extrem plastisch. Im Laufe der Zeit hat sich die Anbindung von Erfahrungswerten an die
Klassifikation durchgesetzt. Viele Regelwerke und Tabellenbiicher des Bauingenieurwesens
enthalten solche Anhaltswerte. Die tabellierten Kennwerte basieren auf Stoffgesetzen, die
weite Verbreitung gefunden haben, z.B. dem Mohr—Coulombschen Bruchkriterium oder
dem Steifemodul nach Ohde. Es sind daher iiberwiegend die klassischen, phdnomenolo-
gischen Modelle, fiir die Zahlenwerte in Abhéngigkeit von der Bodengruppe verfiighar

sind.
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Abbildung 1: Klassifizierung bindiger Boden, British Standard BS5930 (1981)
3.2.1 Verkniipfung von Korrelationen und Zustandskennwerten: nichtbindige Boden

Die grobe Einteilung in Bodengruppen lisst sich verfeinern, wenn die Klassifikations-
kennwerte als Parameter von Korrelationen benutzt werden [12]. Ein groes Problem bei
dieser Vorgehensweise ist die Unsicherheit bei der Abgrenzung der Grundgesamtheiten.
Durch Vermischung von Kennwerten, die bei unterschiedlichen Randbedingungen gewon-
nen worden sind, konnen die Korrelationen fiir iibergreifende Anwendungen unbrauchbar
werden. Die Randbedingungen miissen durch Kenngréfien beschrieben werden, die den
Stoffzustand beschreiben. Eine umfassende Charakterisierung des Stoffzustands erfordert
neben Porenzahl, Sattigungsgrad, Spannungszustand und Vorbelastung weitere Angaben,
z.B. iiber Alterung, Verfestigung usw.. Korrelationen kénnen diese Aspekte nur in gro-
ber Naherung beriicksichtigen, wobei dies von den Bodenarten abhéngig ist. Aus diesen
Griinden ist die Anwendung vieler Korrelationen auf regional hdufig vorkommende Boden

begrenzt.

Der Einfluss regionaler Besonderheiten ist bei nichtbindigen Béden etwas geringer. Beson-
ders fiir Sand und Kies existieren Korrelationen, die den Zustand des Bodens beriicksichti-
gen. Der Dilatanzindex I von Bolton [4] erlaubt die Beriicksichtigung der Druckabhéngig-
keit des Bruchreibungswinkels. Eine dimensionsrichtige Schreibweise fiir die Definition des

Dilatanzindex ist in GI. 1 mit p, = 1 kN/m? angegeben.

s (B ()] »

Es lisst sich der Zusammenhang zwischen Lagerungsdichte I, Bruchreibungswinkel ¢’
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und dem Winkel im kritischen Zustand ¢.s angeben, wobei in triaxiale (fc¢) und ebene
(ps) Verformung unterschieden wird. Die Gl. 2 und 3 diirfen fiir den Bereich 0 < Ig < 4

benutzt werden.

Orps R Pes T O[] (2)

Pftc N Qs + 317’ [o] (3)
0.315

i ~ oo 4

sing I (4)

Andererseits ergibt sich der Reibungswinkel in Abhéngigkeit von der Anfangsporenzahl

als Funktion der bezogenen Lagerungsdichte I; mit folgendem Ansatz [13]:

cot 90/ = cot Qofrnzn - ]d(COt (pgnm — cot Solmaac)' (5)

Der Reibungswinkel ¢ . ist der lockersten und ¢, . der dichtesten Lagerung zugeordnet.
Es wird .5 = ¢),,;,, vorausgesetzt. Gl. 6 wurde mit 42 Werten (r = 0.961) und Gl. 7 aus
31 Werten (r = 0.953) bestimmt.

1 02335+ 0.952max ¢ — 0.0565In U — 0.0017 In (o) o
tan ¢, - In(1 + max e)

1 00476+ 0.705max ¢ — 0.033In U +0.0209In () -
tan ¢l - In(1 + max e)

Beide Korrelationen gelten fiir Béden mit dsg < 2 mm bei einer mittleren Spannung von

p =~ 1bar. Es wurden die Ergebnisse von Triaxialversuchen zugrunde gelegt.
Zur Berechnung des spannungsabhéngigen Reibungswinkels kann folgende Vorgehensweise
benutzt werden.

1. Bestimmung des Reibungswinkels im kritischen Zustand, z.B. mit GI. 6.

2. Berechnung des Dilatanzindex mit Gl. 1. Es ist die Spannung p’ = p/; im Bruchzu-
stand (peak) einzusetzen. Diese muss zunéchst mit einem mittleren Reibungswinkel

geschitzt werden.

3. Berechnung des Dilatanzwinkels ¢ mit Gl. 4 und des Reibungswinkels ¢ mit Gl. 8.

sin ¢ — sin ¢y,

1 — sin ¢y sin s

siny = (8)
Oft werden Verfahren benétigt, die mit wenigen Eingangsgrofien auskommen. Bei grobkorni-
gem Material, insbesondere Brechkorngemischen, hat sich eine Naherung nach Lang/Huder
[16] bewihrt.

@ = @0+ Apr + Ap,
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Die Grofle ¢q ist der vom Zustand unabhéngige Anteil des Reibungswinkels und ergibt

sich aus der Korngrolenverteilung nach folgender Vorschrift:
wo=A+B+C+D

in ° wobei die Grolen A bis D folgende Bedeutung besitzen:

A — 1/7 des Masseanteils der Korner kleiner 0.002 mm(in Prozent)
B — 1/5 des Masseanteils der Kérner 0.002 < d < 0.01 mm
C' — 1/3 des Masseanteils der Korner 0.01 < d < 0.2 mm

D — 1/2.5 des Masseanteils der Korner grofier 0.2 mm Durchmesser

Mit Ay, wird die Abstufung des Korngemischs und mit Ay, die Lagerungsdichte erfasst.

Ap; = —3° gleichférmig Agps = —6° lockere Lagerung
Ap; = +0°  mittlere Abstufung Apy = +0° mitteldichte Lagerung
Ap; = +3° gute Abstufung Ayps = 4+6° dichte Lagerung

Durch schrittweise Einbeziehung von Zusatzinformationen ist die ndherungsweise Ermitt-
lung der Berechnungskennwerte moglich [11]. Klassifizierung und Naherungsverfahren las-
sen sich zundchst nur fiir umfangreich untersuchte Béden anwenden. Fiir viele Boden, z.B.
gemischtkornige Bodenarten, liegen noch keine ausreichenden Erfahrungen vor, um ver-
gleichbare Modelle zu entwickeln. Dafiir ist die Sammlung von Ergebnissen nach einem

festgelegten Standard néotig.

3.3 Informationssammlung

An die Sammlung von Informationen iiber Baugrundeigenschaften sind u.a. die folgenden
Anforderungen zu stellen:

— Ergebnisse von Untersuchungen an Proben aus dem Untergrund miissen nach ihrer
Lage zugeordnet werden.

— Die Randbedingungen, die das Ergebnis der Kennwertermittlung beeinflussen, soll-

ten in geeigneter Form erfasst werden.

Fiir die Informationssammlung sollten Daten aus unterschiedlichen Quellen und

Regionen Beriicksichtigung finden.

Jede Information darf nur einmal abgelegt werden.

Die Nutzung unterschiedlicher Programme erschwert zur Zeit die Datensammlung. Ein-

heitliche Standards der Datenablage sind nicht vorhanden und bei der Speicherung in
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Tabellen oder Datenbanken werden meist nur subjektiv als wichtig eingestufte Parameter
beriicksichtigt.

Ein moglicher Ausweg aus dieser Situation ist die Bereitstellung eines offenen Datenbank-
systems. Erste Entwicklungen dazu wurden an der HT'W Dresden, aufbauend auf ein

alteres Modell [10], begonnen.

Administration Global Fiir jede Institution
- Verwaltung der beteiligten Institutionen/Firmen - Anlegen der Nutzer
- Verwaltung der Projekttypen - Verwaltung der Projekte

- Zuordnung der Teile

Anmeldung Rechte (einzeln fiir Biiro, Erkundung, Kennwerte, Berechnungen, usw.)

- Administratoren (Global, Institution)

- Rechte eines Sachbearbeiters: Daten eingeben, verandern und auswerten fiir die Kategorie
- Reporter: Daten auswerten fir die Kategorie

Bﬁroanwendung Adressendatenbank Literaturdatenbank lokale Verweisungen Verwaltung:
- Global - Verzeichnis - Serienbriefe - Inventar
- Lokal - Inhalte - Gruppen - Angebote
- Kontakte - Rechnungen
Projektarbeit

Projekt Identifikationsnummer

Erkundung bodenmech. | Berechnungen| | Fotografien Zeichnungen Gutachten
Untersuchung Kennwerte

: Laborid 1
T
Labor abor id

abor id

Literatur

Fremd-
gutachte

Datenquellen

J

Abbildung 2: Schematische Ubersicht iiber Aufbau und Inhalt einer Informationsdaten-

bank fiir geotechnische Anwendungen

— Es wird das Datenbankbetriebssysten PostgreSQL unter Linux als Datenbank be-

nutzt. Damit soll die freie, unentgeldliche Nutzung ermoglicht werden.

Fiir die Programmierung der Bedienungsoberflache sind verschiedene Sprachen nutz-

bar. Erste Anwendungen wurden mit JAVA und DELPHI programmiert.

— Die Datenbank soll fiir unterschiedliche Institutionen und Firmen nutzbar sein. Des-
halb sollen die nutzerspezifischen Daten verschliisselt und der Zugriff iiber verschie-

dene Gruppenbefugnisse geregelt werden.

Das Grundmodell sieht die Beriicksichtigung von Daten aus unterschiedlichen Quel-

len (eigene Versuche/Aufschliisse, Fremdgutachten, Literatur, usw.) vor. Zur Siche-
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rung der Einmalablage wurden deshalb Kategorien der Daten eingefiihrt (Original-

messwerte, interpretierte Werte, Versuchskennwerte, usw.).

— Fiir die praktische Anwendung ist zunéchst der Einsatz in geotechnischen Laborato-

rien vorgesehen. Dazu werden Programme zur Verwaltung der Auftrédge und Proben

und zur Auswertung einiger Versuche bereitgestellt.

— Die Vereinheitlichung der Datenerfassungsprozesse erlaubt die zeitnahe Ablage von

Messwerten in der Datenbank. Dies erméglicht die Ferniiberwachung von Versuchen

und Messungen.

— Es ist geplant, komplexe Projekte zu beriicksichtigen. Dafiir wurde als oberste Kate-

gorie die Zuordnung zu Projektidentifikationsnummern eingefiihrt. Mit dieser Vorge-
hensweise ist es moglich, unterschiedliche Teile des Planungsprozesses, zum Beispiel

Versuchsergebnisse, Gutachten oder Berechnungen, zu beriicksichtigen.

— Zentrale Aufgaben, z.B. die Pflege der Adressen, das Literaturverzeichnis oder die

Inventarverwaltung, sind auflerhalb der Projektarbeit angeordnet.

— Unter dem Punkt Verwaltung werden Finanzen, Personen und Sachen zusammen-

gefasst. Dies schlieft Angebote und Rechnungen fiir alle Projektbestandteile ein.
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Auswertung von Sondierungen in nichtbindigen Béden

mittels Hypoplastizitit
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R. O. Cudmani, Ed. Ziiblin AG, Stuttgart
Kurzfassung

Es werden die Ergebnisse von 28 Drucksondierungsversuchen in einem Kalibrierungs-
behalter mit Sanden prasentiert, die unterschiedlich hohe Massenanteile an Muschel-
kalksand hatten. Unter Berticksichtigung des Einflusses der Behélterwénde auf den ge-
messenen Spitzenwiderstand q. werden die Messergebnisse mit drei verschiedenen In-
terpretationsverfahren verglichen: einem Verfahren nach Cudmani, dem Verfahren nach
Schmertmann und dem nach DIN 4094.

1 Einleitung

In der Praxis stehen Spezialtiefbau-Firmen, die Bodenverbesserungsmafinahmen wie z.B.
die Riitteldruckverdichtung anbieten, oft vor dem Problem, dass von Seiten des Bauherren
Drucksondierwiderstédnde nach der Durchfithrung von Verbesserungsmafinahmen verlangt
werden, die in Extremfillen selbst bei héchst moglicher Lagerungsdichte der betroffenen
nichtbindigen Boden nicht zu erreichen sind. Das ist darauf zuriickzufiihren, dass ungeeig-
nete Interpretationsverfahren zum Einsatz kommen bzw. Untersuchungsergebnisse ohne

zusitzliche Experimente auf andere Bodenmaterialien iibertragen werden.

Drucksondierwidersténde hingen aufier von den Zustandsgréfien (Dichte und Spannung)
von der Kompressibilitdt des Granulats ab. Diese ist im Wesentlichen bestimmt durch
die Kornhérte, -form und -groBenverteilung (granulometrische Eigenschaften). Vor allem
kalkhaltige Sande bringen in der Praxis Probleme mit sich: Kérner eines Muschelsands sind
z.B. viel weicher und zerbrechlicher als Quarz-Korner (Kalzit: Mohs-Hérte 3, Vickershérte
109 HV; Quarz: Mohs-Hérte 7, Vickershéirte 1120 HV). Dies hat zur Folge, dass sich die bei
vergleichbarer Korngroflenverteilung und Kornform und gleichem Zustand erreichbaren

Drucksondierwiderstdnde um ein Vielfaches unterscheiden [7].

Im Auftrag der Fa. Keller Grundbau GmbH, Offenbach, wurde der Einfluss von un-

terschiedlichen Massenanteilen Muschelkalk an einem Quarz-Sand auf die erreichbaren
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Drucksondierwiderstinde untersucht. Mit einer am IBF entwickelten Versuchseinrichtung
ist es moglich, granulare Materialien mit einer gewiinschten Lagerungsdichte in einen
groflen Kalibrierungsbehélter einzubauen. In diesem lassen sich verschiedene Tiefen si-
mulieren. Dies ermoglicht, reproduzierbare quantitative Aussagen iiber den Sondierwider-

stand treffen zu konnen.

Die Auswertung dieser Versuche geschieht zunéchst auf der Basis des am IBF entwickelten
hypoplastischen Stoffgesetzes fiir nichtbindige Béden und einem Interpretationsverfahren
von Cudmani [3]. Sind die Material-Parameter anhand einfacher Standard-Laborversuche
bestimmt, ldsst sich damit bei bekanntem Spannungszustand die Lagerungsdichte indi-
rekt ermitteln. Eine Voraussetzung der Hypoplastizitét ist allerdings die Permanenz der
Korner. Bei Sondierungen im Muschelkalksand tritt aber, wie gezeigt werden wird, vor al-
lem bei dichter Lagerung Kornbruch auf. Mit dieser Arbeit soll geklért werden, inwieweit

das Interpretationsverfahren unter diesen Bedingungen anwendbar ist.

Zusétzlich werden die Versuche nach dem in DIN 4094 vorgeschlagenen Verfahren und
einer Methode nach Schmertmann [8] ausgewertet und die Ergebnisse miteinander vergli-

chen.

2 Drucksondierungen im Kalibrierungsbehilter

2.1 Versuchseinrichtung und Probeneinbau

Die Drucksondierungsversuche wurden in einer Kalibrierungskammer mit Durchmesser
d = 92 cm und Hoéhe h = 150 cm durchgefiihrt. Der Radial- und Vertikaldruck lassen
sich iiber Luftkissen unabhéngig voneinander einstellen (Abb. 1). Die Abmessungen der
Sonde entsprechen denen nach DIN 4094, die Penetrationsgeschwindigkeit mit v, = 2 cm/s

ebenfalls.

Beim Einbau der Bodenproben kommen je nach gewiinschter Lagerungsdichte (locker,
mitteldicht oder dicht) drei unterschiedliche Einbaumethoden zum Einsatz. Zur Herstel-
lung lockerer Proben wird eine Art Trichter bestehend aus einem groflen Vorratsbehélter
und einem langen Stahlrohr verwendet. Dieses wird vom Boden der Kammer aus langsam
gezogen, ohne dabei den Kontakt zur Oberfliche des bereits ausgeflossen Materials zu
verlieren, analog zum Standardlaborversuch zur Bestimmung der maximalen Porenzahl
max e (Abb. 2(a)). Mittlere Lagerungsdichten werden mit Hilfe einer Einrieselanlage rea-
lisiert (Abb. 3). Der Abstand des unteren Streusiebs zur Sandoberfliche und damit die
freie Fallhohe des Granulats wird mittels Abstandssensoren automatisch konstant gehal-
ten. Bei der Herstellung dichter Proben werden jeweils ca. 40 cm hohe Sandlagen in die

Kammer gefiillt und anschlieBend mit einer Riittelplatte verdichtet. Die dabei erreichte
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Abbildung 1: Schematische Darstellung der Kalibrierungskammer [3].

Porenzahl kann die aus dem konventionellen Schlaggabelversuch unterschreiten, da eine
hohere Verdichtungsenergie aufgebracht wird (Abb. 2(b)).

F.

(b)

Abbildung 2: Herstellung lockerer Proben mittels Trichter (a) und dichter Proben mittels
Riittelplatte (b).

2.2 Einfluss der Versuchsrandbedingungen

Aus zahlreichen Arbeiten, die zu Sondierungsversuchen in Kalibrierungsbehéltern veroffent-
licht wurden, ist bekannt, dass es einen Einfluss der Réander des Behilters auf die gemes-

senen Widerstande gibt [5]. Dieser Einfluss wird mit zunehmender Lagerungsdichte und
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Abbildung 3: Herstellung mitteldichter Proben mittels Einrieselanlage [3].

abnehmendem Behélterdurchmesser groier (Abb. 4).

Bei Druckrandbedingungen, wie im Fall der Kalibrierungskammer des IBF, kann im Allge-
mein davon ausgegangen werden, dass der Fehler ab einem Verhéltnis von ca. 60 zwischen
Proben- und Sondendurchmesser (Dp und d.) vernachlissigbar klein wird. In der Anlage
des IBF betrégt es 26, weshalb die gemessenen Werte korrigiert werden miissen. Dies kann

z.B. mittels des von Mayne und Kulhawy [5] vorgeschlagenen Korrekturfaktors geschehen

(GL 1).

Iy

= (”‘A) B 1)

Mo

mit dem Verhéltnis n = Dg/d., dem gleichen Verhéltnis 79 ab dem der Randeinfluss
vernachlissigt werden kann und den beiden von der Granulometrie des Materials (Korn-
grofenverteilung, -form und -mineral) abhéngigen Parametern A und B. Um GI.(1) fiir
die im Rahmen dieser Arbeit untersuchten Béden zu kalibrieren, wurden die Konstanten
A =0 und 1y = 60 angenommen. Zur Bestimmung des jeweiligen Parameters B wurden
Drucksondierungen mit der FE-Methode und dem hypoplastischen Stoffgesetz simuliert.
Pro Material wurden zwei Berechnungen mit n = 26 bzw. 100, mittlerem Effektivdruck
ps = 67 kPa und Ip = 0,8 durchgefiihrt. Als Validierungsbeispiel dienten Versuchsda-
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Tabelle 1: Parameter B fiir die Berechnung des Korrekturfaktors k..

MO | M30 | M100
Bl173]367| o

ten fiir Ticino-Sand [5], die mit der o.g. Annahme (A = 0 und 7y = 60) ausgewertet
wurden (Abb. 4). Daraus ergab sich B = 1,3 im Vergleich zu B = 1,37 aus den FE-
Simulationen und der Korrekturfaktor k.(Ip = 0,8, B = 1,3) = 1,67 im Vergleich zu
k.(Ip = 0,8, B =1,37) = 1,63. Das ist eine gute Ubereinstimmung zwischen Versuchs-
und Berechnungsergebnissen. Die Parameter B fiir die im Rahmen dieser Arbeit unter-

suchten Boden (s. Abschn. 2.4) sind in Tab. 1 zusammengefasst.

1.4 I 2.0 \

—@— Hokksund/Toyoura r 0\ —&— Hokksund/Toyoura
—6— L.Buzzard 1.8 —&— L.Buzzard M
—&— Monterey [ \ —&— Monterey
1.2 —<—Ticino [ 1.6 —<—Ticino
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Abbildung 4: Einfluss von 7 auf die gemessenen Spitzenwiderstédnde in der Kalibrierungs-
kammer: (a) Ip = 0,2, (b) Ip =0,8 [3].

2.3 Versuchsmaterial

Das Versuchsmaterial war zum einen Karlsruher (Quarz-) Sand und zum anderen Muschel-
kalk-Sand aus Dubai sowie verschiedene Mischungen aus beiden. Aus versuchstechnischen
Griinden wurde beim Dubai Sand die Kornfraktion mit d > 4 mm abgesiebt. Die Index-

groffen der beiden Ausgangsmaterialien sind in Tab. 2 zusammengefasst.

Fiir die labortechnischen Untersuchungen bzw. die Drucksondierungen wurden verschie-
dene Mischungen der beiden Sande hergestellt und die Auswirkung des steigenden Anteils
an Muschelsand auf die verschiedenen Indexgrofien untersucht.

Die Entwicklung der Porenzahlen min e und max e und des kritischen Reibungswinkel ..

in Abhéngigkeit vom Massenanteil des Muschelsands sind in Abb. 5 dargestellt. In beiden
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Tabelle 2: Index-Gréflen der Ausgangsmaterialien.

Material Kalkgehalt Ps dio dso U | mine | maxe | ¢,
in g/cm? | in mm | in mm
Dubai Sand 90% 2,805 0,13 0,53 |4,1] 0,762 | 1,223 | 36,0°
Karlsruher Sand ~ 0% 2,647 0,14 0,31 | 22| 0,531 | 0,875 | 31°
1.3 37
maxe —+— Messwerte &
12 min e ---X--- T 36 Mittelwerte -
11 /.,- 35 z i
1 34 s
© 09 //'/ — Soerg o -
L 53 _ 8 g o
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Abbildung 5: Entwicklung von min e und max e (a) und ¢. (b) mit steigendem
Muschelsand-Anteil.

Fallen ist ab ca. 20%-Muschelanteil eine stetige Zunahme der entsprechenden Werte zu
beobachten. Dies lédsst sich durch die plattigen Formen der Muschelsandkoérner erkléren,
die zum einen Kornstrukturen mit groflen Porenzahlen bilden und zum anderen eine

starkere Verzahnung der Korner erméglichen, was zu hoheren Reibungswinkeln fiihrt.

2.4 Versuchsprogramm und -ergebnisse

Das Versuchsprogramm mit dem jeweiligen Anfangszustand und dem gemessenen Son-
dierspitzenwiderstand ist in Tab. 3 zusammengefasst. Die Namen der verschiedenen Ma-

terialien ,Mzxzx® geben jeweils den Massenanteil des Muschelsands in Prozent an.

Abb. 6 zeigt Beispiele von Sondierprofilen fiir die untersuchten Materialien. Aufler bei M0
ist bei den dicht gelagerten Proben der anderen Materialien eine teilweise recht deutliche
Schwankung von ¢. {iber die Eindringtiefe zu erkennen. Er lasst sich mit der Tatsache
begriinden, dass die Koérner eines Muschelsands bei der Sondierung brechen kénnen. Dann
wird ein Pfropfen aus gebrochenem Material vor der Spitze hergeschoben, der allerdings
jederzeit zur Seite verdrdngt werden kann bzw. selbst zerbricht, was einen spontanen
Abfall von q. zur Folge hat. Bei fritheren Untersuchungen ist es gelungen einen solchen

Pfropfen zu bergen (Abb. 7). Bei den Sondierungen im reinen Quarzsand (MO0) macht
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Tabelle 3: Versuchsprogramm und Ergebnisse der Drucksondierungen.

Versuch Ds K e 1, e,gem. k. Qe
in kPa in % | in MPa in MPa
MO-1 39 0,20 | 0,83 | 13 1 1,06 1,06
MO-2 7 0,41 | 0,81 | 18 1,8 1,09 1,96
MO-3 151 | 0,44 | 0,81 | 18 4 1,09 | 4,37

MO0-4 226 | 0,46 | 0,82 | 17 55 | 1,09 5,97
MO-5 38 1021|070 | 51 45 | 1,28| 5,75
MO-6 149 |047]069| 52 | 12,65 | 1,29 | 16,27
MO-7 230 | 049|060 | 53 | 17,75 | 1,29 | 22,97
MO-8 41 1026|066 61 55 | 1,34 739
MO0-9 79 |041]061| 77 | 185 |145| 26,82
MO-10 | 157 |0,50|0,65| 64 | 18,65 | 1,36 | 2541
MO-11 | 224 |051(066| 63 | 235 |1,35| 31,79
M30-1 80 |050]064] 81 | 205 |1,20]| 24,65
M30-2 80 050|077 43 | 10,9 |1,10| 12,01
M30-3 80 050096 |-14Y | 22 [097| 213
M30-4 | 143 | 050|064 | 81 | 265 |1,20| 31,87
M30-5 | 150 | 050|077 | 43 | 17,5 |1,10| 19,28
M100-1 | 51 |038|1,16]| 13 22 |1,00] 22
M1002 | 73 |035|1,16| 14 | 325 [1,00]| 325
M100-3 | 146 |043|1,11| 25 53 | 1,00] 53
M100-4 | 218 |046 |1,14| 17 85 |1,00| 85
M100-5 | 39 |0,29|094| 60 | 3,75 [1,00]| 3,75
M100-6 | 72 |048|098| 53 | 555 [1,00| 555
M100-7 | 76 | 0,40 0,96 | 56 74 | 1,00] 74
M100-8 | 143 |042 1097 | 54 | 135 |1,00| 135
M100-9 | 221 |043|0,98| 53 98 |1,00| 98
M100-10 | 43 |0,26 | 0,74 | 104 | 24,25 | 1,00 | 24,25
M100-11 | 79 |042|0,75| 102 | 24,3 | 1,00| 24,3
M100-12 | 155 |047|0,82| 87 27 | 1,00 | 27

mit ps — mittlerer Effektivdruck, K = o, /0, — Hauptspannungsverhéltnis, e — Porenzahl,
Ip = (maxe — e)/(maxe — mine) — relative Lagerungsdichte, g gem — gemessener
Drucksondierspitzenwiderstand, k. — Korrekturfaktor, q. — korrigierter
Drucksondierspitzenwiderstand
UDie Porenzahl max e aus den Laborversuchen ist kleiner als diejenige bei lockerem

Einbau im Kalibrierungsbehélter.
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sich der Einfluss des Kornbruchs im untersuchten Druckbereich erwartungsgeméafl nicht
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Abbildung 7:

Abbildung 6: Gemessene Sondierungsprofile.

Pfropfen aus zerbrochenen Sandkoérnern.
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3 Numerisches Interpretationsverfahren nach Cudmani

3.1 Uberblick

Das numerische Verfahren zur Interpretation von Drucksondierungen nach Cudmani ba-
siert auf der numerischen Losung des sphérischen Hohlraumaufweitungsproblems: Ein
kugelféormiger Hohlraum mit einem Anfangsradius rg wird in einem hypoplastisch mo-
dellierten Kontinuum solange aufgeweitet, bis sich ein radialer Grenzdruck ppg einstellt
(Abb. 8). Dieser Grenzdruck ist abhingig vom Zustand des Bodens, d.h. von der Po-
renzahl e und dem mittleren Druck py. Nach Been et al. [2] ist der Einfluss des Span-
nungsverhéltnisses K = o5, /0, im Vergleich zu py klein und wird daher vernachléssigt,
d.h. prs = f(po, e, Material). Fithrt man die Simulationen der sphérischen Hohlraumauf-
weitung fiir verschiedene Anfangszustdnde durch, erhédlt man eine Kurvenschar, wie sie
exemplarisch in Abb. 9(a) fiir Ticino-Sand dargestellt ist. Die Ahnlichkeit mit den Er-
gebnissen von Drucksondierungen im Kalibrierungsbehilter (b) ist deutlich zu erkennen.
Cudmani [3] konnte eine empirische Beziehung zwischen ¢. und prg, den sog. Formfaktor
k, finden:

qe = kq(14) - prs(po, I, Material). (2)

hypoplastisch
modelliertes
Kontinuum

Abbildung 8: Sphérische Hohlraumaufweitung.

Auf der Basis von Untersuchungen an neun verschiedenen Sanden (0 < py < 500 kPa und
0,3 < K < 2) schligt Cudmani G1.(3) fiir die Berechnung des Formfaktors k, vor. k, ist

niherungsweise nur von Ip, nicht aber vom Material abhéngig!

_ 5,812
Fo(la) = 1,5 + 210 C1l1
d 9
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Abbildung 9: Vergleich der numerischen Simulation der sphérischen Hohlraumaufweitung
(a) mit Kalibrierungsversuchen (b) an Ticino-Sand [3].

Die Datenpunkte in Abb. 9(a) sind die Ergebnisse der Hohlraumaufweitungssimulatio-
nen fiir verschiedene Anfangszustédnde. Die Ergebnisse werden anschliefend mit Gl.(4)
approximiert (vgl. Kurven in Abb. 9(a)):

pLs = a-ph (4)
it T
mi a = a
' az + Ig
b= b2
T o Tt

Die Parameter a; und b; werden durch Anpassung gefunden. Sind sie bekannt, erfolgt die
Interpretation der tatsdchlich durchgefithrten Drucksondierungen durch die Losung des
inversen Problems: Fiir gegebene a;, b;, ¢. und py kann mit Hilfe der Gln.(2) bis (4) die
relative Lagerungsdichte Ip bzw. die Porenzahl e berechnet werden.

3.2 Hypoplastisches Stoffgesetz

Das mechanische Verhalten des Bodens wird mit Hilfe des hypoplastischen Stoffgesetzes
beschrieben. Es beschreibt die Anderung der Kornspannungen bei der Umlagerung eines

einfachen Korngeriists in Form einer tensoriellen Gleichung. Diese lautet in der einfachsten
Form:
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Ao = f(o,Ac,e) (5)

Die Anderung der Spannung Ao ist danach eine Funktion der Spannung o selbst, der
Dichte, ausgedriickt durch die Porenzahl e sowie des Dehnungsinkrements Ae. Der Vorteil
dieses ratenunabhéingigen Materialgesetzes ist, dass sich die benétigten Parameter (s.u.)
im Allgemeinen leicht durch Standard-Laborversuche bestimmen lassen. Die Parameter
sind unabhéngig vom Zustand des Materials, der im Rahmen dieser Theorie vollstandig
durch den Spannungszustand und die Dichte beschrieben ist. Mit einem Satz an Para-
metern lasst sich das mechanische Verhalten von Sanden fiir alle bautechnisch relevanten

Zustande beschreiben.

Nachfolgend werden die Parameter genannt und kurz beschrieben, durch welche Versuche
sie bestimmt werden kénnen. Ausfiihrliche Beschreibungen des Stoffgesetzes finden sich
z.B. in [10], [4] und [6].

Kritischer Reibungswinkel p.: (auch Restreibungswinkel oder Winkel der Gesamt-
scherfestigkeit ¢,): Bestimmung durch Schiittkegelversuche.

Granulathérte h, und Exponent n: Diese beiden Parameter beschreiben das Kom-
pressionsverhalten des Granulats. Wird ein Odometerversuch aus anfinglich lockers-
ter Lagerung ausgefiihrt, lassen sich die beiden Werte durch Anpassung mit GI.(6)
[1] finden.

e=eo-emp [ (522)] (6

Grenzporenzahlen ey, e, und e;y : eg ist die kleinstmdogliche Porenzahl, die das Korn-
geriist bei verschwindend kleinem Effektivdruck haben kann. Es gilt e4, &~ min e aus
dem Schlaggabelversuch nach DIN 18126. e, ist die Porenzahl im Grenzzustand
bei Druck ,null“. Es gilt e.,, & maxe nach DIN 18126. ¢;y ist die grofitmogliche
Porenzahl, die ein Korngeriist bei verschwindendem isotropen Effektivdruck haben
kann, ohne dass Makroporen vorhanden sind. Experimentell kann e;q bestimmt wer-
den, indem feuchter Sand sehr vorsichtig lagenweise in einen Zylinder gegeben wird.
Aufgrund der Kapillarkohésion entstehen dabei Makroporen. Wird die Probe an-
schliefend langsam von unten geflutet, geht die Kapillarkohésion verloren. Die Ma-
kroporen kollabieren und die Probe befindet sich im lockersten Zustand, den sie im
Schwerefeld der Erde haben kann [9]. Aus der Geometrie und der Trockenmasse des
Probenkorpers lidsst sich bei Kenntnis der Korndichte e;y bestimmen. Vereinfacht
gilt nach Herle [4] e;o =~ 1,15 - e,,.
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Exponenten o und (3: Der Exponent « steuert des Dilatanzverhalten des Materials und
damit bei unterkritisch dichten Béden die Gréfle des Peakreibungswinkels. Nach
Herle kann « in Abhéngigkeit von der Kornform abgeschétzt werden. Die Werte
liegen meist zwischen 0,1 und 0,3 fiir runde bis eckige Korner. Experimentell 1dsst
sich a aus einem drénierten Triaxialversuch mit einer anfianglich dichten Probe

bestimmen.

Der Exponent ( dient zur Anpassung der Steifigkeit eines Korngeriists im unter-
kritischen Zustand. Er lisst sich aus einem zusitzlichen Odometerversuch mit einer

Probe in dichter Lagerung ermitteln. Als erste Naherung gilt 6 ~ 1, 0.

Um das hypoplastische Stoffgesetz fiir die Interpretation von Drucksondierungen anwen-
den zu konnen, muss es fiir den Druckbereich kalibriert werden, der fiir Sondierungen
relevant ist. Die Driicke, die von der Sondenspitze im Boden induziert werden, nehmen
mit zunehmender Entfernung sehr schnell ab [3], so dass der Druckbereich, der betrachtet
werden muss, nur ein Bruchteil des zu erwartenden Sondierwiderstands betrégt (erfah-
rungsgeméf ca. 1/3 bis 1/5 von ¢.). Die o.g. Odometerversuche wurden deshalb bis zu

einer Vertikalspannung o, = 5 MPa durchgefiihrt.

3.3 Sphérisches Hohlraumaufweitungsmodell

Das Randwertproblem der sphérischen Hohlraumaufweitung wurde mit der Methode der
Finiten Elemente unter Verwendung des hypoplastischen Stoffgesetzes gelost. Das 3D-
Modell ist in Abb. 10 dargestellt. Aufgrund der Punktsymmetrie des Problems ist es
ausreichend einen schmalen Kegelstumpf bestehend aus einer Elementreihe — hier achtkno-
tige 3D-Kontinuumselemente (C3D8-Elemente) — zu modellieren. Die Randbedingungen

fiir die Berechnungen waren:

isotroper Anfangsspannungszustand

Druckrandbedingung auflen

Knotenverschiebungen sind nur entlang der Auflenkanten des Modells zugelassen

verschiebungsgesteuerte Aufweitung des Hohlraums von 7y =1 cm auf r =5 c¢m

Das Verhéltnis zwischen Auflen- und Innenradius betriagt 300.

Fiir die Berechnungen wurde das FE-Programm ABAQUS verwendet.
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2 sph rische HRA

ODB: sig-100_ocr-1.o0db ABAQUS/Standard 6.4-2 Thu Jan 27 17:24:57 Westeurop isc Normalzeit
Step: Step-2
3 {lncrement 20005: Step Time = 2.000

Abbildung 10: 3D-FE-Modell fiir die Simulation der sphérischen Hohlraumaufweitung.

3.4 Berechnungsergebnisse

Die sphérische Hohlraumaufweitung wurde fiir die drei Materialien M0, M30 und M100
simuliert. Die Materialparameter des Stoffgesetzes sind in Tab. 4 zusammengefasst. Da
eine direkte Bestimmung von a im Fall der Materialien M30 und M100 mit den vorhanden
Laborversuchsergebnissen nicht moglich war wurde dieser Parameter abgeschétzt. Um den
Einfluss dieses Parameters auf den Grenzdruck prg quantifizieren zu konnen, wurden die
Berechnungen mit einem zusétzlichen Parametersatz M100* mit erhohtem o durchgefiihrt.

Der radiale Grenzdruck wurde pro Material fiir vier isotrope Driicke py=(40, 80, 150 und
225) kPa mit jeweils zehn relativen Lagerungsdichten I, =0 bis 90% berechnet. In Abb. 11
sind die Ergebnisse der Simulationen und die Approximation mit Gl.(4) dargestellt. Die

Parameter a; und b; konnen Tab. 5 entnommen werden.

4 Vergleich: Versuch / Interpretation

Interpretationsverfahren nach Cudmani: In Abb. 12 (a) sind die gemessenen Druck-
sondierspitzenwiderstéinde den berechneten nach dem in Abschnitt 3 beschriebenen

Verfahren gegeniibergestellt.

Die gemessenen und berechneten g.-Werte stimmen fiir den Quarzsand sehr gut iibe-
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Tabelle 4: Materialparameter.
Material | ¢, h n €do €0 €0 o 16}
in MPa
MO 32,0° 740 0,48 | 0,530 | 0,840 | 1,000 | 0,11 | 1,00
M30 32,5° 130 0,58 | 0,563 | 0,914 | 1,051 | 0,15 | 1,20
M100 36,0° 110 0,495 | 0,762 | 1,223 | 1,406 | 0,09 | 1,00
M100* | 36,0° 110 0,495 | 0,762 | 1,223 | 1,406 | 0,13 | 1,00
7 ‘ 7 :
MOT, M30: I
0% 0%
6L 10% 6 - 10 %
20 % 20 %
30 % 30%
5 40% 5 40 %
50 %
60 %
g & 4l 70 %
s s 80 %
= A 90 %
a s 3
2
1
025 %0 0.05 01 0.15 0.2 0.25
P / MPa P/ MPa
(a) (b)
7 ‘ 7 ;
MI00:T, MI00% I
0% 0%
6 10 % 6 10 %
20 % 20 %
30 % 30 %
5 40 % 5 40 %
50 % 50 %
60 % 60 %
& 4l 70 % & 4t 70% -
s 80 % s 80% - -
5 90 % S : s
s 3 s 3
2 2
1 1
0 0
0 0.05 01 015 0.2 0.25 0 0.05 01 015 0.2 0.25
P / MPa po/ MPa

Abbildung 11: Ergebnisse der Simulationen der sphérischen Hohlraumaufweitung und

deren Approximationen nach Gl.(4).
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Tabelle 5: Materialparameter a; und b; fiir die Approximation der numerischen Ergebnisse

der sphérischen Hohlraumaufweitung.

Material ‘ ay ‘ a9 ‘ as ‘ b1 ‘ by ‘ b3 ‘
MO 1,7970 | -8,9080 | -1,5640 | 0,8435 | 0,0996 | -1,3460
M30 0,9451 | -7,5490 | -1,6700 | 0,8543 | 0,1945 | -1,4170

M100 | 1,5660 | -6,7160 | -1,9460 | 0,8377 | 0,1314 | -1,4770
M100* | 1,1170 | -7,1140 | -1,8600 | 0,8669 | 0,1824 | -1,4890

rein. Fiir M100 ergab sich eine gute Ubereinstimmung zwischen den experimentellen
und numerischen Ergebnissen, bis auf drei Versuche mit sehr hoher Lagerungsdich-
te. Fiir diese Versuche liegen die prognostizierten g.-Werte an den unteren Grenzen
der im Kalibrierungsbehiélter registrierten Sondierungsprofile (vgl. Abb. 6). Offen-
sichtlich kann der Einfluss des Kornbruchs in diesen Versuchen nicht vernachléssigt
werden (Bildung eines Pfropfens aus zerbrochenem Material). Die mit dem Para-
metersatz M100* (=0,13) prognostizierten Werte stimmen etwas besser mit den
Messungen iiberein. Fiir das Material M30 werden die g.-Werte vom numerischen
Modell unterschiitzt. Erwartungsgeméf zeigen die durchgefithrten Odometerversu-
che eine groBlere Kompressibilitiat fiir M30 verglichen mit MO. Aus diesem Grund
sind die prognostizierten Spitzenwidersténde fiir M30 geringer als fiir M0. Im Gegen-
satz dazu sind die gemessenen ¢.-Werte fiir beide Materialien vergleichbar. Dieses
paradoxe Verhalten kann vom verwendeten Stoffgesetz nicht beschrieben werden,
was die schlechte Performance des Modells fiir M30 erklart.

Neben den hypoplastischen Parametern hg und n haben auch ¢. und a einen grofien
Einfluss auf den Grenzdruck aus der Simulation der sphérischen Hohlraumaufwei-
tung prs. Die ersten drei Parameter konnten in Rahmen der bisherigen Laborun-
tersuchungen bestimmt werden. Weitere Untersuchungen sind geplant, um « zu er-
mitteln. Es muss untersucht werden, in wie weit o von Kornbruch beeinflusst wird.
Zudem ist zu kldren, ob eine moglichst genaue Bestimmung von « zu einer besseren

Ubereinstimmung der gemessenen und berechneten g.-Werte fiihrt.

Interpretationsverfahren nach DIN 4094: Nach DIN 4094-1:2002 lasst sich die re-
lative Lagerungsdichte Ip aus dem Sondierspitzenwiderstand nach den rein empiri-
schen Gln.(7) berechnen.

Ip = —0,33+40,73-logq. U<3 und 3<¢. <30 (7)
Ip = —0,25+0,31-logg. U >6 und 3 < g, <30

Wir halten dieses Verfahren allgemein fiir nicht geeignet, wenn es z.B. fiir numeri-

sche Berechnungen auf eine relativ genaue Kenntnis der Dichte des Untergrunds an-
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kommt. Es werden weder verschiedene Materialien (wie z.B. in unserem Fall Quarz-
sand oder Muschelsand) noch der Spannungszustand in irgendeiner Form beriick-
sichtigt. Das Modell ist physikalisch kaum zu rechtfertigen, auch wenn es in der Pra-
xis aufgrund seiner Einfachheit weit verbreitet ist. DIN 4094-1:2002 geht sogar noch
weiter und unterstellt, dass sich aus ein und derselben Messgrofie . zusétzlich ein ef-
fektiver Reibungswinkel ¢’ und eine Steifigkeit des Bodens ableiten lassen. Auch das
darf angezweifelt werden. Richtig ist allerdings, dass die so gewonnenen Werte fiir
Standardbemessungen, wie z.B. Grundbruchberechnungen, meist geniigen. Ebenso

gut konnte man in diesen Féllen allerdings gleich konservative Werte annehmen.

Das Ergebnis der Auswertung nach DIN 4094 ist in Abb. 12 (b) zu sehen. G1.(7) gilt
nach DIN fiir g. < 30 MPa, d.h. insgesamt sieben unsere Versuche lassen sich damit
iiberhaupt nicht auswerten. Diese Interpretationsmethode liefert aber auch fiir die

iibrigen Versuche keine gute Ubereinstimmung der gemessenen und berechneten ¢,
Werte.

Interpretationsverfahren nach Schmertmann: Deutlich besser ist das international
gebrauchliche Verfahren nach Schmertmann [8]. Er schlédgt fiir die Auswertung von

Drucksondierungen GI.(8) vor:

qC:OO'O'Sl'QXp(CQ'ID) (8)

Bei diesem Verfahren wird sowohl die Granulometrie als auch der Einfluss des Span-
nungszustands beriicksichtigt. Die Parameter C; miissen aber streng genommen fiir
jedes untersuchte Material durch Kalibrierungsversuche gefunden werden. Das ist
zeitaufwandig und teuer und geschieht daher in der Praxis nicht. Die von Schmert-
mann allgemein vorgeschlagenen Parameter (Tab. 6) wurden auf der Basis von 80
Kalibrierungsversuchen mit verschiedenen Sanden abgeleitet. Dabei handelte es sich
sowohl um Materialien, die praktisch nicht bzw. stark zum Kornbruch neigen. Mu-

schelkalkhaltige Sande wurden nicht untersucht.

In Abb. 12 (c¢) und (d) ist die Auswertung unserer Versuche nach Schmertmann
gezeigt. Erwartungsgeméf liefert G1.(8) eine sehr gute Ubereinstimmung mit den fiir
jedes Material einzeln kalibrierten Konstanten C; (Tab. 6). Die von Schmertmann
allgemein vorgeschlagenen Konstanten liefern nur fiir kleine ¢. < 8 MPa fiir alle
Materialien eine gute Ubereinstimmung. Hohere g.-Werte werden nur fiir Material

M100 gut prognostiziert.

Bei Anwendung von GI.(8) und den Konstanten aus Tab. 6 ist ¢. und o, in kgf/cm?
einzusetzen (1 kPa = 0,01019716 kgf/cm?).
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Tabelle 6: Konstanten C; fiir die Auswertung nach Schmertmann.
Material Cy 4 Cy
Schmertmann (1976) | 12,31 0,71 2,91
MO 16,6360 | 0,6531 | 3,4226
M30 49,6633 | 0,5689 | 1,8165
M100 14,7783 | 0,6668 | 2,6373
Cudmani DIN 4094
T T 80
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M30  x o
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Abbildung 12: Vergleich: Versuch — Interpretationsverfahren.
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5 Zusammenfassung

Es wurde eine Versuchsanlage prisentiert, die es ermdoglicht, Drucksondierungen unter
kontrollierten Rand- und Anfangsbedingungen im Labor durchzufiihren. Die experimen-
tellen Ergebnisse miissen allerdings korrigiert werden, um den Einfluss der Rénder der
Kalibrierungskammer auf den gemessenen Drucksondierspitzenwiderstand zu beriicksich-
tigen. Je weniger kompressibel bzw. je dichter die Probe, desto gréfler wird dieser Einfluss.
Fiir die Korrektur eignet sich die Beziehung nach Mayne und Kulhawy [5]. Die erforder-
lichen Konstanten héngen von der Granulometrie ab und kénnen experimentell oder mit

Hilfe von FE-Berechnungen bestimmt werden.

Die gemessenen Drucksondierwiderstdnde im Quarzsand waren grofler als die im Muschel-
sand. Allerdings ist das Verhéltnis zwischen ¢.(MO0)/q.(M100) nicht konstant, sondern vom
Bodenzustand (Dichte und Spannung) abhéngig.

Die Interpretationsmethode nach Cudmani hat den Vorteil, dass sowohl die Granulometrie
als auch der Zustand des Bodenmaterials beriicksichtigt werden kénnen. Es wurde eine
gute Ubereinstimmung fiir den Quarz- und den Muschelsand (MO und M100) nicht aber
fir die Mischung (M30) erreicht. Kornbruch limitiert die Anwendbarkeit der Methode
auf lockere bis dichte Zustdnde. Die noch genauere Bestimmung aller hypoplastischen
Parameter im fiir Drucksondierungen relevanten Druckbereich konnte es ermoglichen, den
Anwendungsbereich zu erweitern. Die Methode nach DIN 4094 liefert fiir MO und M30
eine etwas schlechtere Ubereinstimmung als die nach Cudmani und Schmertmann. Fiir das
Material M100 funktioniert sie gar nicht. Das Verfahren nach Schmertmann ist sehr gut,
wenn die Konstanten C; experimentell bestimmt werden. Erwartungsgeméafl hétten die
Konstanten, die Schmertmann 1976 vorschlug, fiir den Quarzsand (MO) gut funktionieren
miissen. Stattdessen wurde fiir M100 die beste Ubereinstimmung erzielt. Das zeigt, dass
es gefihrlich ist, empirische Beziehungen dieser Art ohne Experimente auf andere Boden

zu libertragen.
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Hypoplastische Beschreibung zweidimensionaler Rei-
bungskontakte

M. Arnold, Institut fiir Geotechnik, TU Dresden

Kurzfassung Bei der Berechnung von Boden-Bauwerk-Interaktionen mit der Finiten-
Elemente-Methode findet fiir den Boden zunehmend das hypoplastische Stoffgesetz Ver-
wendung. Zur konsistenten Modellierung nicht véllig rauher Reibungskontakte wird ei-
ne hypoplastisches Beschreibung des Kontaktverhaltens zwischen Boden und Bauteil
benétigt. Die Ableitung eines derartigen Kontaktgesetzes wird dargestellt. Das neue Kon-
taktgesetz ist in der Lage, fiir zweidimensionale Kontakte neben der Druck- und der
Dichteabhéngigkeit des Scherverhaltens auch unterschiedliche Kontaktrauhigkeiten wie-
derzugeben. Es erfolgt die Nachrechnung von Laborversuchen die Vorstellung eines An-

wendungsbeispiels.

1 Einleitung

Hypoplastische Stoffgesetze erfreuen sich bei Berechnungen mit der Finite-Elemente-
Methode aufgrund ihrer guten Beschreibung des mechanischen Verhaltens von Béden
zunehmender Beliebtheit. Als weiterer Grund ihrer Popularitédt darf die strikte Trennung
zwischen den vergleichsweise einfach zu bestimmenden Stoffgesetzparametern [6] und den

das Korngeriist kennzeichnenden Zustandsgrofien gelten.

Eine Vielzahl grundbaulicher Randwertprobleme beinhaltet die Interaktion zwischen Bo-
den und Bauwerk. Eine moderne Beschreibung dieser Interaktion erfolgt auf der Basis von
Kontaktflachen. Fiir die Ermittlung der Tangentialspannungen aufgrund der Reibung wird
dabei meist vom MOHR-COULOMBschen Bruchkriterium ausgegangen (s. Abb. la). Ein
derartiger Ansatz stellt eine sehr starke Vereinfachung des mechanische Kontaktverhalten
dar. Vor allem sind die verwendeten Parameter Grenzverschiebung und Scherfestigkeit
von den Zustandsgrofien des Korngeriists Druck und Dichte abhéngig (s. Abb. 1b), dies
bedingt folglich eine Inkonsistenz zwischen der Modellierung des Bodenverhaltens und der

Modellierung des Kontaktverhaltens.

Diese unbefriedigende Situation bildete den Anlass, nach einem mit dem hypoplastischen
Stoffgesetz konsistenten Kontaktgesetz zu suchen. Derartige Gesetze fiir den ebenen Ver-

zerrungszustand (eindimensionaler Kontakt) wurden von HERLE [7] und GUTJAHR [4, 5]
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Abbildung 1: Mobilisierung der tangentialen Kontaktspannung (Prinzipskizzen) a) Mohr-
Coulomb-Kontaktmodell b) Versuch

vorgestellt. Fiir den allgemeinen rdumlichen Verzerrungszustand (zweidimensionaler Kon-

takt) musste eine Beschreibung erst gefunden werden.

2 Beschreibung des Boden-Bauteil-Kontakts mittels Kontakt-

flachen

Die klassische Variante, einen nicht vollig rauhen Kontakt in der FE-Methode zu mo-
dellieren, stellen Kontaktelemente dar. Solange die Relativverschiebung zwischen Boden
und Bauteil gering ist, gelingt dies. Bei endlichen Verschiebungen fiihrt dies infolge der

Beschréankung der FE-Formulierung auf kleine Verzerrungen zu Ungenauigkeiten.

Allgemeingiiltiger stellt sich eine Modellierung mit Kontaktflichen dar. Das vom Au-
tor verwendete FE-System ABAQUS [1] implementiert dieses Prinzip mit einem Master-
Slave-Konzept. Hierbei werden Oberflachen aus Knotenmengen gebildet. Zwei Oberflachen

sind sich als Master-Slave-Paar zugeordnet.

In jedem Zeitinkrement erfolgt die Priifung der Kontaktbedingung des Eindringens eines
Slave-Knotens in einen beliebigen Teil der Master-Oberflache. Wird Kontakt festgestellt,
ergibt sich daraus die kontaktnormale Spannung. Bei einer Verwendung der Option end-
liche Gleitverschiebungen kann sowohl die Master- als auch die Slave-Oberflache defor-
miert sein. Der Normalenvektor eines Kontaktpunkts wird als Lot des betreffenden Slave-
Knotens auf die Master-Oberflache gefunden. Bei Boden-Bauteil-Kontakten empfiehlt es

sich, die Bauteiloberfliche als Master und die Bodenoberflache als Slave definieren.

Damit stehen in jedem Knotenkontakt die kontaktnormale Spannung o sowie der Vektor
der relativen Tangentialverschiebungen [u, u,| eines Slave-Knotens gegeniiber der Master-
Oberflache sowie die Raten dieser Gréfen fest. Es bedarf nun einer Formulierung, daraus
unter Beachtung der Zustandsgrofien des Bodens im Kontakt den Vektor der tangentialen

Kontaktspannungsraten [7, 7,] zu berechnen.
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3 Entwicklung des Kontaktgesetzes

3.1 Verwendete Stoffgesetzformulierung

Das Kontaktgesetz wird direkt aus dem das Kontinuum beschreibenden Stoffgesetz abge-
leitet. Als Basis dafiir kam die bekannte Formulierung des Stoffgesetzes nach vVON WOLF-
FERSDORFF [13] zum Einsatz, welche das Verhalten nichtbindiger Béden bei monotonen

Spannungspfaden sehr gut wiedergibt. Es lautet in tensorieller Schreibweise:

o 1 ~ ~ ~ ~
T =fofe—mmr "D+ a’Ttr(T - D) + foaF (T + T")|| D] (1)
tr(T - T)
~ T A A~ 1 — si c
mit T=— | T"=T—--1 und a:\/g(3 smgp).
tr'’T 3 2v/2 sin @,

Der Spannungsfaktor F' ergibt sich unter Beriicksichtigung der Grenzbedingung nach
MATSUOKA-NAKAI zu

1 2 — tan?1) 1
F=,/=tan?¢ + — tan 9
\/8 v 2+ V2tantcos3y  2v/2 4 (2)
mit cos39 = —6 ul g) und  tant = V3||T*| .

[tr(’i‘* : T*)} :
Die Eigenschaften der Druck- und Dichteabhéngigkeit werden mit den Faktoren

ec\?
e — \ 3
o= (%) ®)
€ — €q ¢
= 4
= (=) (@)
]’LS €;0 A 1+ €; —tr'T L= 2 €0 — €40 o1t
Lt el G B R e N
n \ e e; hg €c0 — €do
beriicksichtigt, wobei die druckabhéngigen charakteristischen Porenzahlen durch
e; € eq —trT\"
R — 6
€io €co €do exp{ ( hs ) } ©)

beschrieben werden.

3.2 Ableitung der Kontaktformulierung

Eine durch das Kontaktkoordinatensystem (x,y) aufgespannte Kontaktebene wird derart
in das Globalkoordinatensystem (1,2,3) des Kontinuums gelegt, dass = || 2 und y || 3 (s.
Abb. 2) sind.
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Kontaktebene

Abbildung 2: Hauptachsen- und Kontaktkoordinatensystem

Es ergeben sich fiir den Spannungstensor T die Spannungen oy, = o, 012 = 7, und
013 = Ty, wobei o die mit negativem Vorzeichen behaftete Kontaktnormalspannung ist
und 7, sowie 7, die Schubspannungen im zweidimensionalen Kontaktfall darstellen. Fiir
die weiteren Hauptspannungen wird ein isotroper Spannungszustand o9y = 033 = 0 ange-

nommen. Die Schubspannung in der Kontaktebene sei 093 = 0. Damit ergibt sich

011 012 013 O Tx Ty
def
T = 012 0929 093 = Te O 0 . (7)
013 0923 033 Ty 0 g

Analog wird fiir den Verzerrungsgeschwindigkeitsvektor D vorgegangen. Alle Dehnungs-
geschwindigkeiten &; mit i € {1, 2,3} werden gleich der Dehnungsgeschwindigkeit in kon-
taktnormaler Richtung € gesetzt. Die Schubverzerrungsgeschwindigkeiten €15 und €13 er-
geben sich als Geschwindigkeiten der halben Gleitungen 771 bzw. 77” Nach GIl. 1 muss

€93 = 0 gelten. Man erhélt

i1 12 Ei3 g L 1
. ) ) fl o4,
D= ¢y éy g3 | & e 0 (8)
€13 €23 E33 s £
Die JAUMANNsche Spannungsrate lautet dabei
o Ty Ty
T= |7 o 0 . 9)
7, 0 0
Mit 7, def 2= und 7, aof ;—z ergeben sich die Tensoren fiir die bezogene Spannung T und
deren Deviatoranteil T* zu
ER
T T _ | = 1
T= g5 =|7 3 0 (10)
|7 0 3
(0 7 7]
"= T-11 =|7 0 0 (11)
| 7 0 0]
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Weiterhin kénnen die skalarwertigen Grofien

~ A 1 N 3
tr(T-T) = 3+ 277 + 27, (12)
tr(T-D) = € + T + Ty Yy (13)

32

2
ID|| = V/ix(D D) = [+ L4 12 (14)
ermittelt werden.
Den sich aus der FlieSfunktion nach MATSUOKA-NAKAT ergebenden Spannungsfaktor F'
erhélt man mit
tr(T* - T - T R
cos 3 = —6 i é) =0 und tany = V3[|T*| = v2V3 T2+ T
[tr(’i‘* . T*)] ’

zu

1 2 — tan2 ) 1
F =, /=tan?7 + — tan
\/8 ¥ 2+ +v2tanv cos3V  2v2 4 (15)

9 3
_\/1—1(%§+f3)—§,/f§+%y2 :

Die Faktoren zur Beschreibung von Pyknotropie f. und f; sowie Barotropie f, sind mit

tr'T = 30 zu ermitteln.

Mit Hilfe des noch nicht bestimmten Faktors a ist es nach HERLE [7] moglich, ein korrektes
Verhalten des Kontaktgesetzes im kritischer Zustand sicherzustellen. Das Korngeriist wird
durch die kritische Porenzahl e = e. charakterisiert, wodurch sich f; = 1 ergibt. Eine
Scherung muss volumenkonstant ablaufen, d. h. £, = 3¢ = 0. Die Spannungen bleiben

dabei ebenfalls konstant, alle Spannungsraten ergeben sich zu ¢ = 7, = 7, = 0.

Unter diesen Voraussetzungen und unter Beriicksichtigung der Gleichungen 7-15 stellt
sich Gl. 1 als

0 &= X 1 7
fuf R S
0=1—22 (|3 0 0 |+a®| 7 & 0 | (et
3+ 272+ 272 i 0 0 _ S 1
2 Yy 3 4
S (16)
aF 3 27'33 27—1/
WAL 5 0 [\t
27, 0 1 )

dar. Die identischen Gleichungen auf der Hauptdiagonalen lauten dabei

2

a aF
0= L (7.5, + 74 2 a2
3(7’7 +7'y7y)—|——3\/§ Ve + Y
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Im Fall eindimensionaler Scherung in 2-Richtung mit 7, = ¢, = 0 ergibt sich

F 1_9_\/3

Vor, s a2

Im kritischen Zustand betrédgt das Verhéltnis aus Scher- und Normalspannung fiir vollig

(17)

a =

raue Oberflichen — wie bei Bruchflachen im Sand — im Falle eindimensionaler Scherung
T,
iy .= 3|7 . 18
%] = tan g = 3J7. (18)

Setzt man dieses in Gl. 17 ein, so erhélt man

1 1 3
a:3,/—2———£. (19)
2tan®p, 8  2¢/2

Im Fall weniger rauher Oberflichen ist der Reibbeiwert p < tan¢. In der bodenmecha-
nischen Praxis ist es iiblich, in solchen Fillen einen Verhéltniswert zwischen maximal

mobilisierbarer Kontaktreibung und Reibungswinkel

5max
K= ) 20
p (20)

hier als k mit 0 < k < 1 bezeichnet, zu verwenden. In Analogie zum Vorgehen von
GUTJAHR in [4] sei davon ausgegangen, dass dieses Verhiltnis auch im kritischen Zustand
gilt:

‘%‘ — tan(ry.) = 3|7 - (21)
Damit ergibt sich an Stelle von GIl. 19

3¢_ﬁ 2

2tan?(kp.) 8 22

Infolge Gl. 22 wird das Kontaktverhalten fiir k < 1 weicher. Um das Mobilisierungsver-
halten der Schubspannungen den Ergebnissen von Kontaktscherversuchen (z. B. [8, 12])

anzupassen, wird ein zusatzlicher Faktor

fc = - (23)
eingefiihrt.

Damit sind alle fiir das Kontaktgesetz erforderlichen Faktoren beschrieben. Die drei zur
Beschreibung des Kontaktverhaltens notwendigen Gleichungen kénnen damit in vektori-

eller Form angeschrieben werden:

o 1 1

. fo fe fe < _3 3_ ,;/2 "Y2

To | == F?| & | +e?| 7, |C+Rtetiin) +faaF | 27, |\32+%+32 0 . (24)
1—5—272—&—272 .2

7 S Ty 7 27,

Y 2 Yy Y
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Boden

Scherzone

Oberfliche

Abbildung 3: Zusammenhang zwischen Verzerrungen und Verschiebungen

Gl. 24 beinhaltet aufgrund des kontinuumsmechanischen Ursprungs die Schubverzerrung
v; mit i € {z;y}. Reibungskontakte werden jedoch durch die Relativverschiebungen w;
zwischen Boden und Oberfldche gekennzeichnet. Beide sind iiber die Dicke der Scherzone
ds verkniipft (Abb. 3), welche sich beziiglich der Modellierung mit Kontaktflichen als
virtuelle Dicke darstellt. Es ergibt sich

Uy
tany; = — 25
any = 7 (25)
bzw. als Verzerrungsrate
U;
tan d; = — 26
an = 5 (26)

Die Dicke der Scherzone héngt von der Rauhigkeit der Oberfliche sowie vom mittleren
Korndurchmesser dsy ab und betriagt 2 - dsg...6 - dso fiir den Sand-Stahl-Kontakt sowie
7-dsg...20 - ds fiir Scherfugen in grobkérnigen Boden [10, 12].

Da die Scherzonendicke die Mobilisierung der Schubspannungen beziiglich der Relativver-
schiebungen skaliert, ist es moglich, mittels dieses Parameters die Mobilisierungsgeschwin-
digkeit der Schubspannungen an gegebenenfalls vorhandenen Daten der Schubspannungs-

entwicklung zu kalibrieren.

3.3 Bemerkungen zur Implementierung

Unter Zugrundelegung der Stoffgesetzroutine umat.f von NUBEL [11] wurde das Kon-
taktgesetz fiir das Programmsystem Abaqus mit der Programmiersprache Fortran in der

Routine fric.f implementiert.

Neben den acht hypoplastischen Stoffgesetzparametern benotigt die Routine als Kontakt-
konstanten den Faktor der mobilisierbaren Kontaktreibung x sowie die virtuelle Dicke des

Kontaktscherzone d;.

In jedem Zeitinkrement werden der Routine durch Abaqus als Eingabeparameter u. a.

die Kontaktspannungsrate ¢ sowie die Raten der Verschiebungen u; iibergeben. Gl. 24
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stellt dadurch ein gemischtes Problem dar, da als Ausgabeparameter neben den Raten
der Schubspannungen 7, und 7, die kontaktnormale Dehnungsrate € zu ermitteln ist. Zur
Losung dieser Problemstellung kann die erste Zeile aus Gl. 24 nach ¢ aufgeltst werden.

Durch Umstellen und quadrieren der Gleichung ergibt sich
0 = Ky&® + Kié + K,

mit

a2\’ faaF\*
Ky=(F*+—) -3
= (eg) s(M50)

a2 o d(%+27§+27y2) ,  a?
Kl =2 g(Tx’yx + Ty’}/y) — fb fe fc (F + 3) und
2
a2 d(l—|—27-2+272) fdaF 2 72 "y2
Ko = | —(Tule + Tiy) — —2 < LR (- Jz Y
0 [3(77+Ty7y) fbfefc < 3 ) (2+2)

In der Losung dieser quadratischen Gleichung

K K} Ko

L4, =L 27
2K, \[1K? K, 27)

e =
liefert nur das negative Vorzeichen eine giiltige Losung, wie durch Einsetzen gezeigt werden
kann. Die gesuchten Schubspannungsraten lassen sich nun einfach durch Auswerten der

Zeilen zwei und drei der Gl. 24 bestimmen.

Weiterhin werden bei der Implementierung in der Routine verschiedene Ableitungen des
Kontaktgesetzes benotigt. Es ergeben sich die partiellen Ableitungen der Schubspannungs-

raten nach den Schubverzerrungsraten fiir die Richtungen i, j € {z,y} zu:

2 42 -3 . .
o7 %fgf;{%g {F?Z + 0?77 + faaF T (3552 +5+ ly) 2} D= o
- = 28
%, _ e 42 A2\ T2 .
k gfggfér_g {“%Tj + JaaF'7y; (352 +5 77y> 1 Doi#Eg

Die partiellen Ableitungen der Schubspannungsraten 7; mit i € {x,y} nach der Normal-

spannungsrate betragen

07 (87'2-) (a(-;) T 4 6f.aF¢ (35'2 - %5>‘5
96 : =

o) \oe N A
F2+§+fdan<352+”2—3+%y) i
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4 Vergleich mit Versuchsergebnissen

Das Kontaktscherverhalten wurde im Labor mit unterschiedlichen, zum Teil an die spe-
zielle Problemstellung angepassten Standardversuchsgeriten untersucht, z. B. Rahmen-
Kreisring- und Einfachschergerédt. KisHIDA und UESUGI [8] verwendeten ein spezielles
Einfachschergerédt mit einer Probengrundfliche von 100 x 400 mm, welches insbesonde-
re in der Lage ist, auftretende Scherverformungen im Sand von den eigentlich gesuchten

Gleitverschiebungen zwischen Boden und Kontaktfliche zu separieren.

Als Versuchsmaterial fand Toyura-Sand Verwendung, welcher die Grenzporenzahlen e,
und €,,;,, von 0,98 bzw. 0,60 und einen mittleren Korndurchmesser dsy von 0,19 mm auf-
weist. Bei den Versuchen wurde mit einer bezogenen Lagerungsdichte Ip im Ausgangszu-
stand von ca. 0,9 und einer Normalspannung von 78 kN/m? gearbeitet. Die verwendeten
Stahlplatten wiesen Oberflichenrauhigkeiten R,,,, von 2.4; 20,5 und 46 pum bezogen auf
eine Betrachtungsldnge von 2,5 mm auf. Die Ergebnisse der Versuche sind als Scherspan-

nungsverhéltnis 7/ in Abb. 4a dargestellt.

a) g
K [-] {i 0.8
0.97
............. 0.66{ 0.7
M ................ 0.21
_ {1 0.6
) 105 —
o AN ﬂ h - b
I~ 04 F .
03} 1 - {1 0.3
0.2} 1 - 1 0.2
02 | ]l o1
0 0
o 1 2 3 4 5 8 ¢tz s 458

u [mm] u [mm]

Abbildung 4: Mobilisierung des Scherspannungsverhiltnisses a) Versuchsergebnisse von
KisHIDA und UEsuGI [8] b) Simulation

Fiir die Berechnungen mit dem hypoplastischen Kontaktgesetz wurden die hypoplasti-
schen Parameter des Toyura-Sandes [6] entnommen. Es wurde von einer Dicke der Scher-
zone von 10-dsy ausgegangen. Dies liegt im oberen Bereich der unter 3.2 angegebenen
Werte. Der Parameter  ergibt sich nach Gl. 20, wobei sich der Kontaktreibungswinkel
Omaz aus dem Maximalwert des jeweiligen Scherspannungsverhéltnisses im Versuch ergibt
und der Spitzenreibungswinkel ¢ auf der Basis der hypoplastischen Simulation mit x = 0

erhalten wird.
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Abb. 4a zeigt, dass das Kontaktreibungsverhalten unabhéngig von der Rauhigkeit der
Oberflache von einer sehr schnellen Mobilisierung des Spitzenwertes der Scherspannung
gekennzeichnet ist. Das weitere Verhalten ist von einem relativ schnellen Ubergang in
den residuellen Zustand gekennzeichnet, es wirkt eine Restscherspannung. Sowohl der
Spitzenwert als auch der Restwert der Scherfestigkeit sind von den Zustandsvariablen des

Korngeriists und der Rauhigkeit der Oberfliche abhéingig.

Es ist in Abb. 4b gut zu erkennen, dass die hypoplastische Simulation sehr gut in der Lage
ist, die genannten Eigenschaften wiederzugeben. Dies trifft nicht nur auf die Spitzenwerte
der Kontaktreibung zu, sondern insbesondere auf den bei Reibungskontakten oftmals

auftretenden Bereich grofier Relativverschiebungen.

5 Anwendungsbeispiel

Das vorgestellte hypoplastische Kontaktgesetz fand im Rahmen eines Forschungspro-
jekts zur Ausbildung des Erddrucks auf Winkelstiitzwinde eine erste Anwendung [2].
Zur Uberpriifung der Eignung des dabei verwendeten numerischen Modells wurden die

durchgefiihrten Modellversuche nachgerechnet.

Das Ziel der Versuchsnachrechnungen bestand in der Untersuchung verschiedener, in den
Versuchen vorhandener Randeinfliisse sowie in der Uberpriifung des gew#hlten FE-Modells
hinsichtlich weiterer Berechnungen. Neben der Brauchbarkeit der in Standardversuchen
ermittelten hypoplastischen Parameter interessierte besonders die Eignung der konsti-
tutiven Beschreibung des Kontaktverhaltens sowie der gewéhlten Modellierung fiir die

lagenweise Hinterfiillung.

5.1 Modellbildung

Das Augenmerk bei der Modellierung lag auf einer moglichst realistischen Abbildung
der Versuche. Dazu sollte der Grofiteil der im Versuch vorhandenen Randeinfliisse, von
denen einige durch rdumliche Effekte gekennzeichnet sind, einbezogen werden. Aus diesem
Grund war eine rdumliche Modellierung zwingend erforderlich, wobei Seitenwénde und

Bodenplatte des Versuchskastens als Grenzen des FE-Modells Beriicksichtigung fanden.

Die Diskretisierung von Wand und Boden erfolgte jeweils als Kontinuum (s. FE-Netz in
Abb. 5). Dazu wurden quaderformige bzw. dreiseitig-prismatische Spannungs-Verschie-
bungselemente mit acht bzw. sechs Knoten genutzt. Den isoparametrischen Elementen
liegt ein linearer Verschiebungsansatz zugrunde. Fiir die Wandelemente kamen speziel-
le, durch inkompatible Modi verbesserte Elemente zum Einsatz. Durch die zusétzlichen
Freiheitsgrade kann die biegebeanspruchte Wandstruktur mit einer Reihe dieser Elemente

modelliert werden, ohne die Biegesteifigkeit zu iiberschétzen.



Hypoplastische Beschreibung zweidimensionaler Reibungskontakte 79

Boden Die Porenzahl stellt neben dem Spannungszustand die zweite Zustandsvariable
im verwendeten hypoplastischen Stoffgesetz dar und muss bei Berechnungsbeginn initia-
lisiert werden. Die Ausgangsporenzahl wurde fiir alle Elemente derart gewihlt, dass die
mittlere Porenzahl am Ende der Berechnung der im Versuch realisierten Endporenzahl

entspricht.

Dem Boden wurde weiterhin eine vertikale Volumenkraft in der Grofle der Wichte im

Endzustand zugeordnet.

Tabelle 1: Hypoplastische Konstanten fiir den Dresdner Sand 98 nach [9]
e hs n €do €co €i0 o B
° MPa - - - - - -
32 5330 0,32 0,444 0,803 0,923 0,18 1,2

Kontinuumsrander Die Versuchseinrichtung ist in der Ebene senkrecht zur Versuchs-
wand symmetrisch. Diese Eigenschaft konnte zur Verringerung des Berechnungsaufwands
ausgenutzt werden. Die Knoten an der Unterseite des Kontinuums wurden in allen Ver-

schiebungsrichtungen fixiert.

Da die Versuchswand mit einem Wert von & ~ 1 nach [3] ein relativ geringes Seiten-

B
H
verhéltnis besitzt, muss die Reibung an den Seitenwénden des Versuchskastens beriick-
sichtigt werden. Dazu wurde ein Kontakt zwischen den Randknoten des Bodenkontinuums
und einer unverschieblichen Oberflache eingefiihrt. Diesem Kontakt wurde der Parameter
fiir den Kontakt Acrylglas/Dresdner Sand 98 nach Tab. 2 zugeordnet. In allen Kontakt-
flichen zwischen Wand und Boden kam der Parameter fiir poliertes Aluminium/Dresdner

Sand 98 zum Einsatz, welcher mit der gemessenen Erddruckneigung kalibriert wurde.

Tabelle 2: Kontaktbeiwert s fiir den Kontakt zwischen verwendeten Materialien und

Dresdner Sand 98
Material K

Acrylglas 1,0

Aluminium, poliert 0,9

Wandkonstruktion Die duflere Geometrie der Wand wurde von der Versuchswand
iitbernommen. Damit konnte die Eigenlast der Wand einschlieflich deren Schwerpunktslage
mittels Volumenkriften genau abgebildet werden. Aufgrund der geringen Beanspruchung
der stdhlernen Wandkonstruktion ist der Ansatz linear-elastischen Materialverhaltens ge-

rechtfertigt.
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Einen weiteren Schwerpunkt bildete die Untersuchung der Wirksamkeit der Dreiteilung
der Versuchswand. Die Intention bei dieser Ausfithrung besteht in einer Minimierung der

Seitenwandeinfliisse.

Die Steifigkeit der verwendeten Messdosen ist sowohl in normaler als auch in tangentia-
ler Richtung zur Wand geringer als die der seitlichen Wandbereiche der Versuchswand.
Dies wurde durch die Einfiihrung zusétzlicher ,, weicher®, die Oberfliche abbildender Kon-
tinuumselemente mit linear-elastischem Verhalten modelliert. Die Elastizitéitsparameter

ergaben sich aus der mechanischen Aquivalenz der finiten Elemente mit den Messdosen.

Berechnungsablauf Der Versuchsverlauf wurde in der Berechnung nachgebildet. Dazu
erfolgt zunéchst eine Deaktivierung aller Elemente mit Ausnahme der Bettung der Wand.
Diese konsolidiert durch Aufbringen der volumetrischen Eigengewichtskréifte. Anschlie-
Bend wird die Wand auf die Bettung gestellt. Die Hinterfiillung wird lagenweise durch
schichtweises Aktivieren von zunéchst am unteren Rand vertikal sowie seitlich horizontal
gestiitzten, im Ruhedruckzustand befindlichen Elementen hergestellt. Durch Freigeben der
Stiitzungen tragen diese Elemente ihre Eigenlast dann an die darunter liegenden Elemente

sowie an die seitlichen Kontaktflachen ab.

Die Berechnungen erfolgten geometrisch nichtlinear, so dass die Auswirkungen der auf-
tretenden Deformationen, insbesondere auch in den Kontaktflichen, eine vollstéindige

Beriicksichtigung erfahren.

5.2 Ausgewihlte Berechnungsergebnisse

Nachfolgend werden einige Ergebnisse vorgestellt, welche den Einfluss der Kontaktreibung
verdeutlichen. Dargestellt ist jeweils der Endzustand der Hinterfiillung anhand typischer

Beispiele.

Spannungen im Boden Zur Veranschaulichung der Spannungsverhéltnisse im Bo-
den sind in Abb. 5 die Vertikalspannungen o, im Versuch EWS15 mit (v = 0,50m,
be = 0,440m) dargestellt. In dieser sowie in den folgenden beiden Abbildungen stellt die
vordere Ansichtsfliche die in der Mitte des Versuchskastens verlaufende Symmetrieebene
dar. Alle weiteren senkrechten Begrenzungsflichen des Bodenkontinuums werden von den

Seitenwénden gebildet.

Gut sichtbar ist die Ausbildung von Spannungskonzentrationen auf dem erdseitigen Ende
des Horizontalschenkels sowie am luftseitigen Wandfuf3. Beide resultieren vornehmlich aus
der Verdrehung der Wand zur Luftseite.
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Abbildung 5: Vertikalspannungen im Boden, Versuch EWS15, in kN/m?

Im mit Eigenlast behafteten isotropen Halbraum wichst die Vertikalspannung als natiir-
licher Uberlagerungsdruck linear mit der Tiefe. Dieses Verhalten sollte im Idealfall an den
Réndern des Versuchskastens auch gegeben sein. Tatséchlich ist jedoch ein als Siloeffekt
bekannter deutlicher Abfall der Vertikalspannungen an den Seitenflichen zu verzeichnen,

was in Abb. 5 besonders gut an der dufleren rechten Kante zu erkennen ist.

Dies resultiert aus der an den Seitenflichen auftretenden Reibung. Infolge der bei der
Hinterfiillung zunehmenden Auflast setzt sich der Modellboden. Die entstehenden Re-
lativverschiebungen zwischen Boden und Winden des Versuchskastens mobilisieren die
Schubspannungen an den nicht reibungsfreien Seitenflichen. Aufgrund der Geometrie des
Versuchskastens wirkt sich dieser Effekt besonders an den Langswénden auf die Winkel-

stiitzwand aus.

Ein #hnliches Verhalten ist zwischen Boden und Modellwand festzustellen. Auch hier
kommt es zur Mobilisierung von Schubspannungen, welche den Tangentialanteil des Erd-
drucks bilden. Dadurch verringert sich die Vertikalspannung im Zwickelbereich zwischen

Vertikal- und Horizontalschenkel.

Erddruck Das Hauptaugenmerk bei der Nachrechnung der Modellversuche lag auf den
Ergebnissen des Erddrucks. Die typische rdumliche Erddruckverteilung am Vertikalschen-
kel der Versuchswand 148t sich in Abb. 6 erkennen. Die Verteilung ist bzgl. der Mittelebene
y = 0,5m symmetrisch. Der Erddruck steigt mit zunehmender Tiefenlage z an. Betrach-
tet man eine beliebige horizontale Ebene, so ist ein starker Abfall hin zu den Kastensei-

tenwénden (y — 0 bzw. y — 1m) festzustellen. Dadurch tritt unmittelbar am Rand der
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Versuchswand nur ein sehr geringer Erddruck auf. Dies ist eine Folge des oben beschrie-

benen Abfalls der Vertikalspannungen infolge der Reibung an den Kastenseitenwénden.

Abbildung 6: Rdumliche Erddruckverteilung am Wandquerschnitt

Weiterhin charakteristisch ist der im Messwandbereich (0,3m < y <0,7m) im Vergleich
zu den Seitenflaichen deutlich geringere Erddruck. Dieses Verhalten verstérkt sich mit
zunehmender Tiefe. Es resultiert aus der gegeniiber den Seitenflichen deutlich gréferen
Nachgiebigkeit der Messdosen. Diese verformen sich unter dem Erddruck, wodurch es zu
horizontalen Spannungsumlagerungen von den Messdosen auf die starren Seitenflachen

kommt. An den Kanten zwischen den Wandbereichen ergibt sich deshalb ein Sprung in
der Grofle des Erddrucks.

Abb. 7 zeigt die Verteilung der Kontaktschubspannung iiber den Wandquerschnitt. Der
lagenweise Einbau bedingt die Verdichtung der jeweils vorher eingebauten Bodenschich-
ten, es kommt zu vertikalen Relativverschiebungen zwischen Wand und Boden. Diese
induzieren vertikal gerichtete Kontaktschubspannungen, welche mit zunehmendem Uber-
lagerungsdruck grofler werden. Es zeigt sich deutlich, das aus den o. g. Griinden in den
Zwickeln zwischen Wand und Kastenseitenwénden (y — 0 bzw. y — 1m) neben dem

Normalanteil des Erddrucks auch der Tangentialanteil sehr stark abnimmt.

Weiterhin ist zu erkennen, dass die Verformung des nachgiebigen Messwandbereiches
(0,3 m < y < 0,7 m) horizontale Verformungen und damit horizontale Kontaktschub-

spannungen hervorruft. Diese sind jeweils zum nachgiebigen Bereich hin gerichtet.

Aus der Kontaktschubspannung (tangentialer Erddruck) und dem Normalanteil des Erd-

drucks ldsst sich die rdumliche Neigung ¢’ des Erddrucks zur Wandnormalen bestimmen.
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Abbildung 7: Verteilung der Kontaktschubspannung (tangentialer Erddruckanteil) {iber
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Diese ergibt sich zu
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und ist in Abb. 8 dargestellt. Die Erddruckneigung reicht dabei von 0° am Wandfuf3
bis zu etwa 45° in einigen Bereichen des Wandkopfs. Die geringe Neigung am Wandfufl
geht auf die fehlenden Relativverschiebungen im Wandzwickel zuriick, die hohen Werte
am Wandkopf resultieren aus dem oberflichennah geringen Druckniveau. Es wird deut-

lich, dass die Erddruckneigung kein konstanter Wert ist, sondern in Abhéngigkeit von

Abbildung 8: Verteilung des Kontaktneigungswinkel ¢’ iiber den Wandquerschnitt
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Spannungsniveau und Relativverschiebung sehr unterschiedliche Werte annehmen kann.

Nichtsdestotrotz wird im Messwandbereich iiberwiegend eine Neigung von ca. 30° erreicht.

EWS12
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Abbildung 9: Erddruck und Erddruckneigung. Messwerte und Nachrechnungsergebnisse

In Abb. 9 sind Messwerte und Nachrechnungsergebnisse fiir Erddruck und Erddrucknei-
gung gegeniibergestellt. Die Werte der Nachrechnungen ergeben sich dabei als Mittel-
werte iiber die Breite der Messdosen. Als Vergleich dienen der aktive Erddruck sowie
der Erdruhedruck, ausgehend von dem im Versuch realisierten Neigungswinkel der Erd-
druckresultierenden. Die im Versuch ermittelten Erddruckverteilungen konnen mit den

FE-Berechnungen generell recht gut nachvollzogen werden.

Im oberen Wandbereich bis zu einer Tiefenlage von z = 0,15...0,25m wird in den Nach-
rechnungen nahezu der aktive Erddruck mobilisiert, was auf die Horizontalbewegung
des Wandkopfs beim Einbringen der letzten Bodenschichten zuriickzufiihren ist. Dem-
gegeniiber stehen Messwerte in der Grofle des Erdruhedrucks. Die Ursachen dafiir liegen

in der Technologie des Sandeinbaus begriindet.

In mittleren Tiefenlagen bis hin zu z = 0,70 m ist in Messung und Versuch iibereinstimmend
ein leicht iberproportionaler Anstieg des Erddrucks mit der Tiefe festzustellen, wobei die
Messergebnisse aufgrund der imperfekten Bedingungen eines Versuchs im Vergleich zur

Nachrechnung streuen.

Charakteristisch fiir den unteren Wandbereich ist das unterproportionale Anwachsen des
Erddrucks gefolgt von einem geringen Abfall. Dieses Verhalten ist in den Versuchen sehr
ausgeprigt und wird von den Nachrechnungen tendenziell bestétigt. Als Ursache fiir die-

ses Verhalten kommt die konstruktive Ausbildung der Versuchswand im Zwickel zwischen
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Horizontal- und Vertikalschenkel in Betracht, wodurch sich die wirksame Steifigkeit ein-

zelner Messdosen verringert und der Erddruck etwas abfllt.

Die vom Wandkopf nach unten zu abnehmende Erddruckneigung kann mittels des hy-
poplastischen Kontaktgesetzes von der Tendenz her nachvollzogen werden. Somit gelingt
eine realitdtsnéhere Beschreibung der Mobilisierung dieser Art von tangentialen Kontakt-
spannungen, als dies mit der Annahme eines konstanten Wandreibungswinkels moglich
gewesen wire. Im {iberwiegenden Teil der Wand liefern die Nachrechnungen dabei etwas

groffere Neigungen, lediglich im unteren Wandfiinftel ergeben sich geringere.

6 Zusammenfassung

Bei der Berechnung von Boden-Bauwerk-Interaktionen mit der Finiten-Elemente-Methode
findet fiir den Boden zunehmend das hypoplastische Stoffgesetz Verwendung. Mit dem
vorgestellten hypoplastischen Kontaktgesetz wird es méglich, nicht véllig rauhe Reibungs-
kontakte auch bei zweidimensionaler Kontaktflachen konsistent zur Bodenmodellierung zu
beschreiben. Dafiir werden die beiden zusétzlichen Parameter Dicke der Scherzone und
Verhéltniswert zwischen maximal mobilisierbarer Kontaktreibung und Reibungswinkel er-
forderlich. Fiir beide Parameter finden sich Anhaltswerte in der Literatur, wobei aufgrund
der schnellen, durch die Scherzonendicke beeinflussten Mobilisierung der Kontaktschub-

spannung der Verhaltniswert den grofleren Einfluss auf die Ergebnisse aufweist.

Der besondere Vorteil der vorgestellten Losung besteht darin, das druck- und dichteab-
héngige Reibungsverhalten von grobkoérnigen Boden auf festen Oberflichen mit einem

Parametersatz beschreiben zu konnen.

Anhand von Simulationen von Einfachscherversuchen konnte die gute Eignung des Kon-

taktbeschreibung gezeigt werden.

Im Rahmen von numerischen Untersuchungen zum Erddruck auf Winkelstiitzwénde er-
folgte eine Anwendung des Kontaktgesetzes. Der Vergleich der Ergebnisse der Versuche
mit denen der Berechnungen verdeutlicht, dass damit verschiedene, auf das Kontaktver-

halten zuriickzufiihrende Phdnomene gut nachvollzogen werden koénnen.
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Eurocodes und DIN-Normen als Grundlage fiir den geotech-
nischen Entwurf

B. Schuppener, Bundesanstalt fir Wasserbau, Karlsruhe

Kurzfassung In den letzten Jahren sind zwei wichtige geotechnische Normen, die Neufassun-
gen der DIN 1054 Baugrund Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau (2005-01) und die
DIN 4020 Geotechnische Untersuchungen fur bautechnische Zwecke (2003-09) im Weildruck
erschienen. Gleichzeitig wurde der Eurocode 7 Entwurf, Berechnung und Bemessung in der
Geotechnik, Teil 1 Allgemeine Regeln vom CEN veroffentlicht. Nach einer Kalibrierungspe-
riode von 2 Jahren und einer Koexistenzperiode von weiteren 3 Jahren miissen alle deutschen
Normen zuriuickgezogen werden, die Regelungen der Eurocodes enthalten. In etwa 5 Jahren
wird daher die neue DIN 1054 in der jetzigen Form nicht mehr existieren und vom Eurocode
abgelost werden. Es wird dargestellt, welche inhaltlichen und formalen Anpassungen fir die
zukunftigen deutsch-europaischen geotechnischen Normen erforderlich werden und wie die in
den deutschen Normen enthaltenen speziellen deutschen Erfahrungen im Erd- und Grundbau
in das neue Normenwerk integriert werden.

1 Einleitung

Im Jahre 1975 beschloss die Kommission der Europaischen Gemeinschaft in einem von der
EU finanzierten und kontrollierten Programm, Bemessungsnormen fur das Bauwesen zu erar-
beiten. Ziel des Eurocode-Programms der Harmonisierung technischer Normen war nicht nur
die Beseitigung technischer Handelshemmnisse innerhalb Europas, sondern auch die Siche-
rung der Wettbewerbs- und Zukunftsfahigkeit der Unternehmen. Die Arbeit an den Eurocodes
ist weitgehend abgeschlossen. Die letzten Eurocodes werden voraussichtlich 2005 durch die
nationalen Normungsinstitute der Mitgliedsstaaten ratifiziert.

Parallel zu den Eurocodes sind in den letzten Jahren in Deutschland neue nationale Bemes-
sungsnormen fiir den konstruktiven Ingenieurbau und die Geotechnik erarbeitet worden, um
das Teilsicherheitskonzept der Eurocodes mit den speziellen deutschen Erfahrungen und Ver-
fahren zu verbinden und dem Anwender fiir eine Ubergangszeit eine verbindliche normative
Regelung zur Verfugung zu stellen. Diese nationalen Normen sind zum grofRen Teil mittler-
weile in Deutschland auch bauaufsichtlich eingeftihrt worden.
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Im Rahmen der Europaischen Vertrage haben sich die Mitgliedslander der Europdischen Uni-
on zur Harmonisierung der nationalen und europaischen Baunormen folgende normenrechtli-
che Ziele gesetzt:

¢ Die Eurocodes des Bauwesens sind von allen Mitgliedsstaaten der EU einzufiihren
und anzuwenden.

o Konkurrierende nationale und européische Normen sind nicht zuldssig. Deshalb
sind nationale Normen, fiir die es europaische Normen gibt, nach einer Ubergangs-
frist zurtick zu ziehen.

¢ Nationale Normen sind nur in den Bereichen zul&ssig, in denen es keine européi-
schen Normen gibt. Sie durfen européischen Normen nicht wiedersprechen.

Fur die Umsetzung dieser Ziele wurde folgender Zeitplan zur Umsetzung der Eurocodes nach
ihrer Veroffentlichung durch das CEN festgelegt:

o Wahrend einer Kalibrierungsperiode von 2 Jahren sind die sog. Nationalen An-
hé&nge fiir die Eurocodes zu erstellen.

e Nach einer Koexistenzperiode von weiteren 3 Jahren sind dann die nationalen
Normen zurlickzuziehen, fir die es Eurocodes gibt.

In etwa 5 Jahren werden daher die neuen Bemessungsnormen des konstruktiven Ingenieur-
baus und der Geotechnik in der jetzigen Form nicht mehr existieren und von den Eurocodes
und den nationalen Anhéngen abgeltst werden. Es wird dargestellt, welche inhaltlichen und
formalen Anpassungen erforderlich sind, um die in den deutschen Normen enthaltenen spe-
ziellen deutschen Erfahrungen im Erd- und Grundbau in das neue Normenwerk zu integrieren.

2 EC 7-1 und DIN 1054
Zur Bemessung liegen in der Geotechnik zum einen

e der Eurocode 7: Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik - Teil 1:
Allgemeine Regeln (2004-11) und zum anderen
e die neue DIN 1054 (2005-01) “Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau”

vor. Die DIN 1054 wurde parallel zum EC 7-1 erarbeitet, um das Teilsicherheitskonzept der
Eurocodes mit den speziellen deutschen Erfahrungen und Verfahren zu verbinden und dem
Anwender fiir eine Ubergangszeit eine verbindliche normative Regelung zur Verfigung zu
stellen. Der Inhalt des EC7-1 und der DIN 1054 ist in Abbildung 1 durch zwei Kreisflachen
dargestellt, die sich Uberschneiden, weil der grofite Teil Regelungen der beiden Normen
gleich ist.



Eurocodes und DIN-Normen als Grundlage fiir den geotechnischen Entwurf 89

Die Schnittmenge des Uberschneidungsbereichs enthalt die wichtigsten und grundlegenden
Festlegungen, z. B. die Definition der Grenzzustande und das Teilsicherheitskonzept. Sie ent-
spricht dem normativen Teil des EC 7-1. Daneben gibt es eine Reihe von Festlegungen im EC
7-1, die nicht in der DIN 1054 enthalten sind. Dazu gehéren z. B. die Nachweisverfahren, flr
die wir uns in Deutschland nicht entschieden haben, und die informativen Anhdnge mit erd-
statischen Berechnungsverfahren, fiir die wir eigene Normen haben. Als letztes, aber als wich-
tigstes ist der Bereich der DIN 1054 zu erwahnen, der nicht im EC 7-1 enthalten ist. Dieser
Bereich umfasst alle speziellen deutschen Erfahrungen, die wir nattrlich auch in Zukunft wei-
ter verwenden wollen.

EC7-1 DIN-1054

Unverzichtbare deutsche
Erfahrungen: z.B. auf-
nehmbare Sohlpressungen
und Pfahlwiderstande

Nicht ibernommene
Verfahren und infor-
mative Anhénge

Gemeinsame
Regelungen:
z.B. Konzept der
Grenzzustande
und Teilsicher-
heitsbeiwerte

Abbildung 1: Regelungsbereiche des EC 7-1 und der DIN 1054

Die DIN 1054 und EC 7-1 sind zum grofRen Teil inhaltlich gleich. Die DIN ist daher eine mit
dem EC 7-1 konkurrierende nationale Norm, die in ihrer jetzigen Form nach einer Ubergangs-
frist zurlickgezogen werden muss. Die Ubergangsfrist hat zwei Phasen. In einer sogenannten
Kalibrierungsperiode von 2 Jahren ist eine nationale Fassung des EC 7-1 herzustellen. Nach
einer Koexistenzperiode von 3 Jahren, wahrend derer sowohl die alten nationalen Normen als
auch die Eurocodes gelten dirfen, missen die konkurrierenden nationalen Normen zuriickge-
zogen werden.

Die deutsche Fassung des Eurocodes 7-1 als DIN EN 1997-1 wird aus

e dem vollstandigen deutschen Text des Eurocodes einschliel3lich aller Anhange,
e einer nationalen Titelseite, einem nationalen VVorwort und
e einem sog. Nationalen Anhang

bestehen. In dem Leitpapier Anwendung der Eurocodes hat die Europaische Kommission
Vorschriften dartiber erlassen, was in den Nationalen Anhang aufzunehmen und wie er aufge-
baut ist. Darin wird zunéchst noch einmal bekréaftigt:
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,.2.1.1 Die Bestimmung von Sicherheitsniveaus flir Hoch- und Ingenieurbauwerke und
fir Teile davon einschliel3lich der Aspekte der Dauerhaftigkeit und der Wirtschaftlich-
keit ist und bleibt in der Zustandigkeit der Mitgliedstaaten.“

Gleichzeitig werden jedoch dem nationalen Entscheidungsspielraum Grenzen gesetzt:

,»2.3.4 Ein nationaler Anhang kann den Inhalt eines EN Eurocodes in keiner Weise
andern, auBer wo angegeben wird, dass eine nationale Wahl mittels national festzule-
gender Parameter vorgenommen werden kann.**

,,2.1.6 Es sollte in nationalen Vorschriften vermieden werden, Bestimmungen der EN
Eurocodes, z. B. Anwendungsregeln, durch nationale Regelungen zu ersetzen. Wenn
jedoch nationale Vorschriften vorsehen, dass der Tragwerksplaner von den EN Euro-
codes oder bestimmten Vorschriften davon (z.B. Anwendungsregeln) abweichen kann
oder sie nicht anwenden muss - auch nach Ablauf der Koexistenzperiode - werden
Entwurf und Bemessung nicht als "Entwurf und Bemessung gemaf der EN Eurocodes™
bezeichnet.

Ein Entwurf, der auf Grundlage von Vorschriften aufgestellt wurde, die nicht den Eurocodes
entsprechen, hat also nicht mehr das Gutesiegel ,,Entwurf und Bemessung gemald der EN Eu-
rocodes".

In den Nationalen Anhang der DIN EN 1997-1, der als gesondertes Dokument (DIN EN
1997-1- NA-1) erscheinen wird, darf nach dem Leitpapier Anwendung der Eurocodes nur
folgendes aufgenommen werden:

o die Zahlenwerte fur Teilsicherheitsbeiwerte,

e die Entscheidung fur ein Bemessungsverfahren, wenn mehrere Verfahren zur
Wahl gestellt sind,

e die Entscheidungen beziiglich der Anwendung informativer Anhange,

o landerspezifische Angaben (geografischer, klimatischer Art usw.), z. B. eine
Schneekarte und

e Verweise auf nicht widersprechende zusétzliche Angaben, die dem Anwender
beim Umgang mit dem Eurocode helfen.

Der Nationalen Anhang darf also keinerlei zusétzliche nationale normative Regelungen ent-
halten. Fur die spezifisch nationalen Regelungen sind aber weiterhin nationale Normen mdég-
lich, auf die im Nationalen Anhang verwiesen wird.
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Um die speziellen deutschen Erfahrungen der DIN 1054 zu erhalten, muss die DIN 1054 also
Uberarbeitet werden, indem alle Regelungen gestrichen werden, die schon im Eurocode ent-
halten sind. Die so Uberarbeitete DIN 1054 stellt keine Konkurrenz mehr zum EC 7-1 dar. Sie
ist eine nationale Erganzung des EC 7-1, deren Regelungen dem EC 7-1 nicht widersprechen,
so dass sie als nationale Norm bestehen bleiben kann. Parallel zum Nationalen Anhang muss
daher eine neue DIN 1054 erarbeitet und ebenso zum Jahr 2007 fertig gestellt werden, denn
ohne die nationalen ergédnzenden Regelungen der neuen DIN 1054 kénnen die Nachweise der
Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit nach dem EC 7-1 nicht durchgefiihrt werden.

Kalibrierungs- Koexistenzperiode
periode

EC7-1 DIN EN 1997-1

>

Nationaler | Anhang (DIN EN 1997-1-NA-1)

| | | |
,DIN | 1054 (2007)"

| | | N
DIN 1054 (2005)

| | | °

DIN 1054 (1976)

2004 2005 2006 2007 2008 2009 2010

Abbildung 2: Zeitplan fur die Einfihrung des Eurocode DIN EN 1997-1

Der ungefahre Zeitplan der weiteren Entwicklung des EC 7-1 und der verschiedenen Fassun-
gen der DIN 1054 ist in Abbildung 2 dargestellt. Zur Zeit gilt noch die alte DIN 1054 von
1976. Nachdem die neue DIN 1054 (2005) Ende 2004 von der Fachkommission Bautechnik
bauaufsichtlich eingefiihrt wurde, ist sie noch weitere 3 Jahre parallel giiltig. Die offizielle
deutsche Fassung des EC 7-1 ist Ende 2004 erschienen, so dass nach einer Kalibrierungsperi-
ode von 2 Jahren und einer Koexistenzperiode von 3 Jahren etwa im Jahr 2009 die DIN EN
1997-1 “Entwurf, Bemessung und Berechnung in der Geotechnik - Allgemeine Regeln” mit
dem Nationalen Anhang der DIN EN 1997-1-NA-1 gltig sein wird.

In dem Nationalen Anhang wird allerdings nicht nur auf die DIN 1054 (2007) verwiesen,
sondern auch auf alle anderen in der Geotechnik zu beachtenden Normen wie z. B. die Be-
rechnungsnormen DIN 4017 Grundbruchberechnung, DIN 4084 Gelande- und Béschungs-
bruchberechnungen und DIN 4085 Berechnung des Erddrucks sowie die Herstellungsnormen
des Spezialtiefbau.
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Wie die bauaufsichtliche Einfihrung der DIN EN 1997-1, des Nationalen Anhangs der DIN
EN 1997-1-NA-1 und der DIN 1054 (2007) geregelt wird, ist zur Zeit noch nicht klar.

Die drei Normen, die DIN EN 1997-1, Nationalen Anhang DIN EN 1997-1-NA-1 und die
DIN 1054 (2007) sind leider alles andere als anwenderfreundlich, denn der Nutzer muss bei
der Arbeit immer zwischen 3 Papieren hin- und herblattern. Deshalb wird moglicherweise als
letzter Schritt ein DIN-Fachbericht erstellt, in dem alle drei Normen in einem Dokument zu-
sammengefasst werden. Dabei kénnte man drucktechnisch deutlich machen, welche Regelung
aus welcher Norm stammen. Dies ware fur den Anwender sicherlich die beste Lsung.

3 DIN 4020 und EC 7-2

Eine dhnliche Situation wie bei den Bemessungsnormen ergibt sich in der Geotechnik bei den
Normen fiir die Erkundung und Beurteilung des Baugrunds. Es liegt zum einen die tberarbei-
tete DIN 4020 Geotechnische Untersuchungen flr bautechnische Zwecke (2003-09) vor, die
Ende 2003 als Weilkdruck erschienen ist. Zum anderen wurde im letzten Jahr der Teil 2: Er-
kundung und Untersuchung des Untergrunds des Eurocodes 7 fertiggestellt und in einer Vor-
abstimmung positives VVotum sichergestellt. Er wird z. Z. Gibersetzt, so dass auch der Teil

2 des Eurocodes 7 im Herbst 2005 ratifiziert werden kann.

Grund fir die Uberarbeitung der DIN 4020 war weniger die Anpassung an das neue Sicher-
heitskonzept der Eurocodes als die Tatsache, dass die alte DIN 4020 (1990) im Gegensatz zur
DIN 1054 bauaufsichtlich nicht eingefiihrt war. Eine bauaufsichtlich eingefiihrte Norm unter-
scheidet sich von den sonstigen Normen dadurch, dass ihre Einhaltung im Baugenehmigungs-
verfahren vom Prifstatiker oder der Bauaufsicht zu Uberprifen ist. Damit wird baurechtlich
die Anwendung des ,,Vier-Augen-Prinzip* sichergestellt. Beim Baugrund bestand daher eine
Sicherheitslicke, als Art und Umfang sowie die Bewertung der Baugrunduntersuchungen
nicht Gberprift und Baugrunduntersuchungen deshalb in der Praxis oft genug entsprechend
schlampig durchgefihrt wurden.

Die bauaufsichtliche Einfuhrung der alten DIN 4020 (1990) war damals von der Bauaufsicht
der Lander abgelehnt worden, weil die Norm Regelungen enthielt, die nicht Gegenstand einer
Priifung durch die Bauaufsicht oder den Priifstatiker sein konnen. Die Uberarbeitung der DIN
4020 sollte daher vor allem eine bauaufsichtliche Einfuhrung ermdglichen. Sie bestand zu
einem wesentlichen Teil in einer Neugliederung:

e Den Kern der tberarbeiteten DIN 4020 (2003) bildet das Normblatt, das die priif-
baren normativen Regelungen zu den geotechnischen Untersuchungen enthalt.
Dieser Teil sollte bauaufsichtlich eingefiihrt und in die Muster-Liste der Techni-
schen Baubestimmungen aufgenommen werden.



Eurocodes und DIN-Normen als Grundlage fiir den geotechnischen Entwurf 93

e Die nicht bauaufsichtlich zu prifenden Teile sind in vier normativen und informa-
tiven Anhdngen zusammengefasst.

e Darlber hinaus gibt es ein Beiblatt, das Anwendungshilfen und Erléuterungen
enthalt.

Leider hat sich die Bauaufsicht der Lander auch nach dieser Uberarbeitung nicht entschlieRen
kdnnen, die DIN 4020 bauaufsichtlich einzufiihren. Sie hat das u. a. damit begriindet, dass in
der eingefuhrten DIN 1054 mehrfach auf die DIN 4020 verwiesen wird. Das ist gut und rich-
tig, doch ist ein Verweis in einer DIN fiur einen Prifer keine zwingende Verpflichtung, zu
kontrollieren, ob die zitierte DIN auch beachtet wurde. Gerade das sollte erreicht werden.
Insofern bleibt die Sicherheitsliicke bestehen, weil das ,,Vier-Augen-Prinzip“ bei den Bau-
grunduntersuchungen baurechtlich nicht verbindlich verankert wird. Der Bauherr wurde von
der Bauaufsicht der Lander mit dem Baugrundrisiko allein gelassen!

Die Vereinigung von DIN 4020 (2003) mit dem EC 7-2 wird formal genauso erfolgen wie bei
der DIN 1054 und dem EC 7-1. Mit dem Nationalen Anhang zum Eurocode wird auch die
DIN 4020 Uberarbeitet werden mussen. Dabei werden alle Regelungen in der DIN 4020 ge-
strichen, die schon im Eurocode enthalten sind.

Nach der Kalibrierungsperiode und der Koexistenzperiode wird dann etwa im Jahr 2010 die
DIN EN 1997-2 “Entwurf, Bemessung und Berechnung in der Geotechnik - Erkundung und
Untersuchung des Untergrunds” mit dem Nationalen Anhang der DIN EN 1997-2-NA-1 gul-
tig sein. In dem Nationalen Anhang wird nicht nur auf eine Uberarbeitete DIN 4020 verwie-
sen, die die zusatzlich erforderlichen nationalen Regelungen zur Planung, Durchfiihrung und
Bewertung der Baugrunduntersuchungen enthdlt, sondern auch auf alle anderen bei Bau-
grunduntersuchungen zu beachtenden Normen wie z. B. die DIN 4094 Baugrund - Erkundung
durch Sondierungen, die DIN 4021 Aufschliisse durch Schirfe und Bohrungen sowie die Ent-
nahme von Proben, die Normen fiir bodenmechanische Laborversuche wie z. B. DIN 18137
Baugrund — Versuche und Versuchsgerate; Bestimmung der Scherfestigkeit sowie die Herstel-
lungsnormen des Spezialtiefbau sowie die DIN 18196 Bodenklassifikation flr bautechnische
Zwecke. Ein Teil dieser Normen wird maoglicherweise in den nachsten Jahren durch entspre-
chende europdische Normen ersetzt werden.

Ob und wie die bauaufsichtliche Einfiihrung der DIN EN 1997-2, des nationalen Anhangs der
DIN EN 1997-2-NA-1 und der neuen DIN 4020 geregelt wird, ist zur Zeit noch nicht klar.
4 Schlussbetrachtung

Bei der Diskussion der Eurocodes wird immer wieder die kritische Frage gestellt, ob denn der
grolRe Aufwand der jetzt Gber zwanzigjéhrigen Arbeit einer grof3en Zahl von Fachleuten des
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Bauwesens in einem angemessenen Verhéltnis zu dem erzielten Nutzen der Harmonisierung
der Normen steht, insbesondere wenn man bercksichtigt, dass in wesentlichen Fragen noch
kein verbindliches und einheitliches VVorgehen — wie bei den Standsicherheitsnachweisen —
festgeschrieben wurde und auch die GroRe der anzuwendenden Teilsicherheitsbeiwerte in
jedem Mitgliedsland anders festgesetzt werden kann.

Dieser Frage muss man sich offen stellen. Auf der Habenseite ist festzustellen, dass mit der
Einfihrung des Teilsicherheitskonzepts der Eurocodes auch die deutschen technischen Bau-
bestimmungen wesentlich vereinheitlicht wurden. So haben als Nebenprodukt die deutschen
Baunormen, die EAU, die EAB und viele anderen Merkblatter ein einheitliches Nachweis-
format bekommen, was alle Nutzer sicher begriiRen werden. Was die Harmonisierung inner-
halb Europas anbetrifft, haben sich alle Beteiligten sicher eine weitergehende Vereinheitli-
chung erhofft. Wir haben unterschéatzt, wie stark die unterschiedlichen Traditionen in Europa
sind. Daher missen wir akzeptieren, dass es im ersten Schritt zunachst noch drei konkurrie-
rende Nachweisverfahren in Europa gibt. Es missen jetzt weitere Schritte folgen, weil Nor-
men Turdffner sind, um Technologien und Innovationen erfolgreich am Markt zu etablieren,
und damit fir Unternehmen ein wertvolles Instrument zur Sicherung ihrer Wettbewerbs- wie
ihrer Zukunftsfahigkeit. Dies gilt insbesondere auch fir die deutsche Bauindustrie, wo gerade
die grolRen Konzerne z. Z. Gewinne fast ausschlielich im Ausland machen. Diese Offenheit
der Eurocodes hat im Ubrigen auch einen groRRen strategischen Vorteil. Weltweit stehen sich
das amerikanische Normensystem der ASTM und die Eurocodes als Konkurrenten gegentber.
Gerade wegen ihrer Offenheit und Flexibilitat ist eine Ubernahme der Eurocodes fiir viele
Lander attraktiv, weil es ihnen problemlos erlaubt, ihre eigenen Erfahrungen und Sicherheits-
anforderungen zu integrieren. Zu einer positiven Bilanz kommt man daher, wenn man Uber
die Grenzen Deutschlands hinaus schaut und sich vergegenwartigt, welche Anforderungen die
Zukunft und die globalisierten Markte fiir die Bauindustrie stellen.
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Berticksichtigung von Porenwassertberdricken bei der
Bemessung von Deckwerken an Wasserstral3en

T. Holfelder & J. Kayser, Bundesanstalt fiir Wasserbau, Karlsruhe

Kurzfassung An Bdschungen und Gewassersohlen der Bundeswasserstrassen konnen bei
einen schnellen Wasserspiegelabsunk infolge Schiffswellen kurzzeitig grof3e Porenwasser-
uberdriicke und hohe hydraulische Gradienten auftreten. Die Ursache hierflr ist in fein ver-
teiltem Gas zu sehen, welches das Porenwasser auch im permanent tberstauten Bereich ent-
halt. Schon geringe Gasanteile von weniger als 1% verandern vor allem die Kompressibilitat
der Porenwassers signifikant. Durch die Porenwasseruberdriicke werden die effektiven Span-
nungen im Boden reduziert, wodurch die Standsicherheit des Deckwerks und der Kanalbo-
schung verringert wird. Der Beitrag stellt dar, inwiefern das Bodenverhalten durch die Po-
renwassertberdricke beeinflusst wird und welche Konsequenzen sich daraus fiir den geo-

technischen Entwurf von Deckwerken und Boschungen an WasserstralRen ergeben.

1 Einleitung

Die Boschungen und Gewissersohlen der Schifffahrtskanédle und Fliisse miissen gegen zahl-
reiche hydraulische Einwirkungen geschiitzt werden. Als Boschungs- bzw. Sohlensicherung
wird je nach den lokalen Gegebenheiten eine durchlédssige oder dichte Auskleidung des Ge-
wiassers ausgefiihrt, das sogenannte Deckwerk. Ein durchldssiges Deckwerk ermdglicht den
ungehinderten Wasseraustausch zwischen Untergrund und Wasserstralle. Es besteht meist aus
einer Deckschicht aus Wasserbausteinen und einem darunter liegenden geotextilen oder mine-
ralischen Filter, welcher die Filterstabilitit zwischen Untergrund und Deckschicht gewéhrleis-
ten muss. Ein dichtes Deckwerk verhindert den Wasseraustausch zwischen Wasserstra3e und
Untergrund. Die Abdichtung erfolgt entweder {iber eine dichte Deckschicht mit einer darunter
liegenden geotextilen Trennlage oder durch eine Weichdichtung, oft aus Ton, welche zuséatz-
lich unter dem durchléssigen Deckwerk eingebaut wird. Der geotextile oder mineralische Fil-

ter hat in diesem Fall lediglich die Funktion einer Trennlage (s. Abbildung 1).



96 T. Holfelder, J. Kayser

Durchlassiges Deckwerk Undurchléassiges Deckwerk
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Abbildung 1: Grundsitzlicher Aufbau von Deckwerken an Kanélen
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Bemessungsrelevant sind an den Kandlen meist die schifffahrtsinduzierten Einwirkungen.
Hierbei treten Belastungen aus der Riickstromung des vom Schiff verdrangten Wassers neben
dem Schiff, aus dem Schraubenstrahl, aus den Schiffswellen sowie aus dem schnellen Was-
serspiegelabsunk auf (s. Abbildung 2). Ein Wasserspiegelabsunk kann auch durch Wehr-,
Schleusen- und Kraftwerksbetrieb oder durch ablaufenden Hochwasser- und Tidewellen her-

vorgerufen werden.
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Abbildung 2: Belastungen auf Boschung und Gewéssersohle durch die Schifffahrt [1]

Diese hydraulischen Einwirkungen miissen bei der Bemessung von Béschungs- und Sohlensi-
cherungen sowohl aus hydraulischer als auch aus geotechnischer Sicht beriicksichtigt werden.
Die hydraulische Belastung (direkte Wellen- und Stromungsbelastung) kann zu einer Verlage-

rung der einzelnen Wasserbausteine fithren, und ihre Ermittlung dient dementsprechend der
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Dimensionierung der aus hydraulischer Sicht erforderlichen Steingréfe. Durch den schnellen
Wasserspiegelabsunk hingegen konnen Porenwasseriiberdriicke im Baugrund hervorgerufen
werden, welche das erforderliche Flachengewicht fiir ein aus geotechnischer Sicht standsiche-

res Deckwerk maBgeblich beeinflussen.

Fiir den Bereich der Wasser- und Schifffahrtsverwaltung des Bundes wurde fiir die Standard-
anwendungen der Regelaufbau von Deckwerken in einem Merkblatt in Form von Regelbau-
weisen festgelegt [2]. Diese Regelbauweisen spiegeln die langjdhrigen Erfahrungen mit
Deckwerken an Binnenwasserstralen wider. Als solche sind sie als Mindestwerte anzusehen.
Da jedoch zukiinftig groBere und leistungsstirkere Schiffe auf den Kanélen fahren werden ist
eine Ubertragung dieser Erfahrungen in die Zukunft nur bedingt méglich. Die Moglichkeit
einer Bemessung in Abhingigkeit von den lokalen Gegebenheiten und den zukiinftigen ma-
ximalen hydraulischen Einwirkung war bisher noch nicht vorhanden. Mit dem Mitteilungs-
blatt Nr. 87 der BAW ,,Grundlagen zur Bemessung von Boschungs- und Sohlsicherungen an
Binnenwasserstral3en (GBB)*“ wurde diese Liicke nun geschlossen, und ein Handbuch erstellt,
welches ein umfangreiches Formelwerk fiir die Ermittlung der hydraulischen Einwirkungen
sowie die geotechnische Bemessung zu Verfiigung stellt [1]. Ein wesentlicher neuer Aspekt
der geotechnischen Bemessung ist die Berlicksichtigung von Porenwasseriiberdriicken, wel-

che durch den schnellen Wasserspiegelabsunk hervorgerufen werden konnen.

Dieser Beitrag stellt zunichst die Entstehung der Porenwasseriiberdriicke und ihre Auswir-
kungen auf die Deckwerke dar, um dann im nédchsten Abschnitt auf die Berticksichtigung der
Porenwasseriiberdriicke in den Bemessungsformeln des GBB iiberzuleiten. AbschlieBend

folgt eine Diskussion zur Sensitivitét einzelner Parameter auf die Deckwerksbemessung.

2 Entstehung von Porenwassertberdricken durch den schnellen Was-
serspiegelabsunk und ihre Auswirkung auf die Stabilitat der Deckwerke

an Wasserstraflen

2.1 Ursache des Porenwasseruberdruckes durch den schnellen Wasserspiegelabsunk

Der Porenraum im Boden unterhalb des Grundwasserspiegels wird in der Regel als vollstén-

dig wassergesittigt angesehen. Besteht ein unmittelbarer hydraulischer Kontakt zwischen



98 T. Holfelder, J. Kayser

Gewisser und Porenwasser, so miisste eine Wasserspiegeldnderung im Gewdsser, wie sie z.B.
durch eine Welle hervorgerufen wird, eine unmittelbare Druckdnderung im Porenwasser be-

wirken, da das vollstindig geséttigte Porenwasser inkompressibel ist.

Bei Naturmessungen konnte jedoch ein geddmpfte Druckreaktion beobachtet werden [4]. Die
Ursache hierfiir sind im natiirlichen Porenwasser eingeschlossene, mikroskopisch kleine Gas-
blasen, die sowohl aus Luft als auch aus Gasen von bakteriellen Abbauprozessen bestehen
konnen. Hierdurch verdndert sich das physikalische Verhalten von Wasser schon ab einem
Gasanteil von 1% erheblich, da nun die Gaseigenschaften mitberiicksichtigt werden miissen.

MaBgeblich wird zum Einen das Gesetz von Boyle-Mariotte, welches aussagt, dass das Pro-
dukt aus Gasdruck und Gasvolumen eines idealen Gases bei isothermen Randbedingungen
konstant ist. D.h. bei einem Druckabfall, wie er z.B. bei einem Wasserspiegelabsunk stattfin-
det, dehnt sich das Gas aus. Zum Anderen muss das Gesetz von Henry beriicksichtigt werden,
welches die Loslichkeit eines Gases in einer Fliissigkeit in Abhdngigkeit von der Temperatur
und dem Druck beschreibt. Bei konstanter Temperatur reduziert sich bei einem geringer wer-
denden Druck die geloste Gasmenge, d. h. bei einem Wasserspiegelabsunk wird ebenfalls Gas
frei. Die Konsequenz daraus ist, dass das Porenwasser nicht mehr als ideale, inkompressible
Fliissigkeit betrachtet werden kann, sondern als Gas-Wassergemisch eine deutlich hohere

Kompressibilitdt hat.

Betrachtet man nun eine Bodenpore, die eine kleine Gasblase enthélt, so will sich diese Gas-
blase bei einer Druckreduktion im Porenwasser ausdehnen. Die Ausdehnung der Gasblase
wiederum bewirkt eine Verdringung von Porenwasser aus der Bodenpore (s. Abbildung 3).
Deshalb ist der Druckausgleich im Porenwasser stets mit einem Massentransport verbunden,
d. h. einer zum geringeren Druckpotenzial gerichteten Porenwasserstromung. Aufgrund der
Wechselwirkung zwischen dem Massentransport und dem Druckpotenzial sind diese Stro-

mungsvorgédnge stark instationér.

Die Volumenausdehnungsgeschwindigkeit der Gasblase ist nach Boyle-Mariotte direkt pro-
portional zur Druckidnderungsgeschwindigkeit. Dementsprechend muss der Wassertransport
aus der Pore mindestens der Druckénderungsgeschwindigkeit entsprechen, um einen Poren-
wasserliberdruck zu vermeiden. Ist die Druckdnderungsgeschwindigkeit v,, (v,, = Absunk z,/

Absunkzeit t,) also hoher als die hydraulische Durchldssigkeit des Bodens (v,, > k), entsteht
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ein Porenwasseriiberdruck (s. Abbildung 3). Der Porenwasseriiberdruck ist der iiber den hyd-
rostatischen Porenwasserdruck hinausgehende Wasserdruck in den Poren eines Erdstoffes.
Die Entstehung des Porenwasseriiberdrucks ist in hohem Maf3e instationdr, d. h. die maxima-
len Driicke treten rdumlich und zeitlich nur sehr kurz auf. In Abbildung 3 (rechts) ist bereits
erkennbar, dass die Grofle des Porenwasseriiberdruckes wesentlich von der Durchléssigkeit

des Bodens abhéngig ist.
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Abbildung 3: Entstehung des Porenwasseriiberdruckes und Abhdngigkeit
von der hydraulischen Durchléssigkeit des Bodens

2.2 Zeitpunkt des maximalen Porenwasseruberdruckes

Der Hohe des Porenwasseriiberdruckes ist sowohl zeitlich als auch rdumlich verdnderlich. Fiir
die geotechnische Bemessung muss der maximale Porenwasseriiberdruck in Ansatz gebracht
werden, sowie die entsprechende Tiefe, in der dieser Auftritt. Der maximale Porenwasser-
tiberdruck tritt bei einem einfachen Absunkereignis aus einer Welle, wie es in Abbildung 4
(links) dargestellt ist, unmittelbar am Ende des schnellen Absunkes auf (t=76s). Tritt nach
dem ersten Absunk zusétzlich noch ein Heckabsunk auf (z.B. bei hecklastig getrimmten
Schiffen, s. Abbildung 4) sind Ort und Zeit des maximalen Porenwasseriiberdruckes nicht
immer eindeutig. Ein Teil des Porenwasseriiberdruckes infolge des Bugabsunkes kann sich
bis zum Auftreten des Heckabsunkes bereits abbauen. Die Geschwindigkeit dieses Abbaus ist

jedoch stark von der hydraulischen Durchléssigkeit des Bodens abhidngig. Wihrend bei einer
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Durchlissigkeit von k=1*10"m/s der maximale Porenwasseriiberdruck unmittelbar nach dem
ersten Absunk erreicht wird (Abbildung 4, Mitte), ist bei einer um 2 Zehnerpotenzen geringe-
ren Durchlissigkeit die Heckwelle mafgeblich (Abbildung 4, Rechts).

Fiir die im Folgenden in Abschnitt 2.4 dargestellte Ermittlung des maximalen Porenwasser-
iiberdruckes miissen deshalb bei einer Bug- und Heckwelle beide Absunkzeiten t, mit den

jeweiligen Absunktiefen z, beriicksichtigt werden.

einfache Welle Bug- und Heckwelle Bug- und Heckwelle

2 2 2
Sgas = 10% Sgas = 10%
1.6 1.6 k=1+10"3 m/s; 1.6 k=110 m/s;
Seae= 10%

1.2 k=1105 m/s;

Tiefenlage
der Driicke

Sohle
0 P1
a P2
o P3

Porenwasserdruck:
anderung (P-P,) [mWs]

Porenwasseriiberdruck
[kN/m?]

55 65 75 85 95 105 25 35 45 55 65 75 25 35 45 55 65 75
Zeit [s] Zeit [s] Zeit []

Abbildung 4: Porenwasserdruckreaktion einer numerischen Berechnung bei der
einfachen Welle (Links) sowie einer Bug- und Heckwelle bei einer
Durchlissigkeit von k=1#10" m/s (Mitte) und k=1#10" m/s (Rechts)

2.3 GroRe und Verlauf des Porenwasseriberdruckes

Die Grof3e und der Verlauf des Porenwasseriiberdrucks infolge eines schnellen Wasserspiege-
labsunkes werden im Wesentlichen vom Absunk z, und von der Absunkzeit t, (s. Abbildung
3, rechts) sowie von der Durchlédssigkeit des Bodens k und der Kompressibilitit des Wasser-
Boden-Gemisches (inkl. Gasanteil) in der oberflichennahen Zone des Gewdsserbetts be-

stimmt.

Der Porenwasseriiberdruck nimmt im Boden mit der Tiefe z reziprok exponentiell zu und né-
hert sich maximal asymptotisch an den Wasserdruck aus dem maximalen Wasserspiegelab-

sunk 7z, an (max Au = yy*z, . s. Abbildung 5). In gering durchldssigen Bdden entsteht der ma-
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ximale Porenwasseriiberdruck in geringer Tiefe z von wenigen Zentimetern, dementsprechend

konnen die hydraulischen Gradienten 1 = Au/Az dort auch sehr gro3 werden. Bei durchléssige-

ren Boden wird der maximale Porenwasseriiberdruck erst in einigen Metern Tiefe erreicht und

die hydraulischen Gradienten sind deutlich geringer, jedoch wirken sie auch in groferer Tiefe.

Bei den an den Wasserstraflen liblichen Wassertiefen von 4 bis 10m sind Séattigungsgrade

zwischen 80% und 99% haufig anzutreffen. Die Bestimmung des tatsdchlichen Gasgehaltes

im Boden ist ausgesprochen schwierig. Bisher ist keine direkte Bestimmungsmethode bekannt

und eine indirekte Bestimmung, z.B. durch Messung der Kompressibilitit des Porenwassers

im Triaxialgerét bedarf einer Probenentnahme, bei der eine Storung der Probe nahezu nicht zu

vermeiden ist. Wie die Ergebnisse einer numerischen Berechnung zeigen (s. Abbildung 5), ist

der Einfluss des Gasanteils auf den Porenwasseriiberdruck letztlich nicht groBer als der Feh-

ler, der durch eine ungenaue Abschétzung der hydraulischen Durchléssigkeit um eine Zehner-

potenz entsteht. Aufgrund der Inhomogenitit des Baugrundes ist der Durchldssigkeitsbeiwert

hiufig mit Ungenauigkeiten in dieser Groenordnung belegt. Der tatsdchliche Gasgehalt im

Boden ist demgegeniiber nicht so entscheidend.

0.0 i e B Sy e e e et Tl = FAZ
. R e -
0.4 >~ < Rt ///////4////////{%4/%;/////}}}%%? |
AZ % X
E08 T - %////
i k [m/s] N Yo <
o 7| (Sgas = 10%) N EinfluRbereich der N
© I 10 ~ Gassattigung (1% - 15%) R
'E 12 1-10 ; GaSgeh%It [%] N\ bei gleicher Durcr(')llassigokeit \‘
=== 110 (k=1+10"°m/s) . Q<:1*10‘5rn/s)
16 |~ 110° | =~ Scas™1% N
' —-e- 1410 | == Sgas=10% N,
1= — 1,103 | —=— Sga=15% \
2.0 1 1 \ 4
0 1 2 3 4 5 6 T 7

Porenwasseriberdruck Au
[KN/mZ2]

max Au=y,*Z,

Abbildung 5: Verlauf des maximalen Porenwasseriiberdruckes bei unterschiedlichen

Durchlissigkeiten und Gasgehalten (Ergebnisse numerischer

Simulationen fiir die einfache Welle zum Zeitpunkt t = 76s, s. Abbildung 4 links)
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2.4 Mathematische Beschreibung des Porenwassertberdruckes

Modellversuche und numerische Berechnungen von KOHLER haben gezeigt, dass die eindi-
mensionale Konsolidationsgleichung benutzt werden kann, um die instationire Porenwasser-
druckreaktion im Untergrund zu beschreiben [4]. Die mallgebende Gleichung zur Beschrei-

bung dieses Porenwasserdruckphdnomens kann wie folgt angegeben werden:

=gy 0 1)
mit:

B' = Kompressibilitit des Porenwassers (Wasser-Luft-Gemisch) [m*/kN]

€ = volumetrische Dehnung im Boden [-]

n = Porenvolumen des Bodens [-]

z = Bodentiefe unterhalb des Wassers [m]

t = Zeit[s]

¢ = piezometrische Druckhdhe [m]

k = hydraulische Durchldssigkeit [m/s]

Yw = Wichte des Wassers [kN/m?]

Gleichung 1 beschreibt sowohl den Einfluss der Kompressibilitdt des Wasser-Luft Gemisches
auf die instationire Anderung des Porenwasserdruckes als auch die Wechselwirkung mit dem
Korngeriist in Abhdngigkeit von der Steifigkeit des Bodens, welche zu Volumeninderungen

im Boden fithren konnen.

Fiir praktische Anwendungen wie z.B. die Bemessung von Deckwerken bzw. die Beriicksich-
tigung des Porenwasseriiberdruckes beim instationdren Nachweis des hydraulischen Grund-
bruches (s. EAU 2004; E 115) wurde von KOHLER [4] eine Funktion ermittelt, welche die
Verteilung des Porenwasseriiberdruckes Au iiber die Tiefe z in Abhingigkeit von der GrofB3e

des Absunkes z, sowie eines Porenwasserdruckparameters b(k,t,) beschreibt:
Au(z)=py - 24 -(l—e_b'z) (GBB Gl. 5-107) (2)

Der Porenwasserdruckparameter b [1/m] beriicksichtigt den Einfluss der Bodenluft bei einem

mittleren Gasgehalt als auch die Steifigkeit des Bodens und kann in Abhingigkeit von der
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hydraulischen Durchldssigkeit k sowie der maBBgebenden Absunkzeit t, nach der folgenden

Gleichung ermittelt werden:

b=0166-k 037 |2 (3)

a

3 Bemessungsansatze fir die Dicke von Deckwerken nach dem GBB

Bei der geotechnischen Bemessung einer Deckschicht ist zwischen der lokalen und der globa-
len Standsicherheit durchlassiger und dichter Deckwerke zu unterscheiden. Durch den Poren-
wasseriiberdruck werden Sickerstromungen in Richtung der Bodenoberfldche ausgelost, wel-
che die lokale Standsicherheit einer Boschung bzw. Sohle vermindern (s. Abbildung 6). Bei
der lokalen Standsicherheit ist das hierfiir mindestens erforderliche Flichengewicht bzw. die
Mindestdicke des Deckwerks zu ermitteln. Zudem ist die globale Standsicherheit der wasser-

seitigen Boschung nach DIN 4084 nachzuweisen.

Der Nachweis der lokalen Standsicherheit basiert auf dem Teilsicherheitskonzept der DIN
1054 (2005-01), bei dem die mit einem Teilsicherheitsfaktor erhhten Einwirkungen kleiner
sein miissen, als die mit einem Teilsicherheitsbeiwert reduzierten Widerstdnde. Die Sicher-
heitsbeiwerte fiir die Einwirkungen und fiir die Widerstinde werden bei der Deckwerksbe-
messung mit 1,0 angesetzt, d. h. es ist keine Sicherheit eingerechnet. Die Begriindung hierfiir
ist, dass ein Versagen des Deckwerks, welches zu einer Gefahrdung der Standsicherheit fiihrt,
frithzeitig erkennbar ist und deshalb noch geniigend Zeit fiir UnterhaltungsmaBBnahmen vor-

handen ist. GroBere Katastrophen sind durch ein lokales Versagen deshalb nicht zu erwarten.

Ruhewasserspiegel
o pieg

aEgesenkter Wasserspiegel
hv.d

Stromlinien

Potenziallinien

Richtung des
Stromungsdrucks ip [kN/m?]

Abbildung 6: Strom- und Potenziallinien im Boden unter
einer durchlédssigen Boschungssicherung
bei schnellem Wasserspiegelabsunk [1]
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In Abbildung 7 sind die effektiven Spannungen ohne den Porenwasseriiberdruck (d.h. im Ru-
hezustand ohne Absunk) und der Porenwasseriiberdruck selbst iiber die Tiefe in einem Bo-
denelement an der Sohle dargestellt, das direkt unterhalb der Grenzfliche Wasser-Boden be-
ginnt. Dargestellt ist der Zeitpunkt, an dem der Porenwasseriiberdruck sein Maximum erreicht
hat. Die effektiven Spannungen c‘ ohne den Porenwasseriiberdruck sind in den oberen 55 cm
geringer als der Porenwasseriiberdruck Au, dementsprechend wiirde sich der Boden, sofern er
keine Kohdsion hat, in diesem Bereich wie eine viskose Fliissigkeit verhalten und auf-
schwimmen, er fluidisiert [5]. Findet hierbei eine Verlagerung von Bodenteilchen statt, so

wird dies als hydrodynamische Bodenverlagerung bezeichnet.

Zur Vermeidung dieser Instabilitdt im Boden muss eine Auflast auf den Boden aufgebracht
werden. An den Bundeswasserstrallen erfolgt dies meist nur an den Bdschungen durch das
durchldssige Deckwerk, welches 1.d.R. aus einer Filterlage und Wasserbausteinen besteht
(vgl. Abbildung 1). Das Deckwerk muss so méchtig gewdhlt werden, dass die effektiven
Spannungen im Boden in jeder Tiefe groBer als der maximale Porenwasseriiberdruck sind.
Wird die Auflast zu gering gewahlt, so sind langfristig Schaden am Deckwerk durch lokale

Bodenverlagerungen nicht auszuschlieen.

erforderliche Auflast g'q,
welche durch das
Deckwerk aufgebracht
werden muss

0 T T T
Mindestens erforderliche
| N effektive Spannung
kritische (Glerf:YI*Z"'g'en‘)
Tiefe dyiy 0.0 \
E
2 . Max (Au - ' AU > G')
® 2 B <
N
o g 0.4 <
F3 |
5 Effektive Spannung N
2 ohne Deckwerk N
0.6 (c'=y2) N
| \ [ I ™o
_ maximaler Porenwasser- N
. N
Uberdruck Au
08 B e

0 1 2 3 4 5 6 7 8
Porenwasseriberdruck / eff. Spannung
[kN/m2]

Abbildung 7: Verlauf der effektiven Spannungen (ohne Absunk) und des maximalen Poren-
wassertiberdruckes (bei einem Absunk) in einem Bodenelement unter der Sohle



Beriicksichtigung von Porenwasseriiberdriicken bei der Bemessung von Deckwerken an 105
Wasserstraflen

Fiir die Bemessung eines Deckwerkes muss die maximale Differenz zwischen dem Porenwas-
seriiberdruck und den effektiven Spannungen ohne Auflast ermittelt werden (Max (Au-G°)).
Diese tritt in der sogenannten ,kritischen Tiefe* dy.: auf, die durch Gleichgewichtsbetrach-
tungen ermittelt werden kann. Hierbei miissen je nach betrachtetem Versagensmechanismus
die entsprechend auftretenden Krifte und geometrischen Randbedingungen Berticksichtigung

finden (Bdschungsneigung, Reibungswinkel des Bodens).

Grundsitzlich konnen beim Nachweis der lokalen Standsicherheit zwei Versagensmechanis-
men unterschieden werden. Einerseits muss nachgewiesen werden, dass es in keiner Tiefe zu
einer hydrodynamischen Bodenverlagerung kommt, welche die Stabilitdt des Deckwerkes
langfristig schiddigen konnte. Andererseits muss das Deckwerk ausreichend gegen ein Abglei-
ten in einer boschungsparallelen Bruchfuge des Bodens in der kritischen Tiefe dy. unterhalb
des Deckwerks bemessen sein. Der Nachweis beider Versagensmechanismen nach dem GBB
wird nachfolgend kurz erldutert. Die Herleitung der Gleichungen sowie weitergehende Infor-

mationen sind dem GBB zu entnehmen [1].

3.1 Nachweis der Bemessung gegen hydrodynamische Bodenverlagerung nach dem
GBB

Der Nachwies gegen hydrodynamische Bodenverlagerung entspricht dem in der Geotechnik
iiblichen Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch, bei dem die haltenden Gewichtskréfte
den treibenden Stromungskréften aus einem Porenwasseriiberdruck gegeniibergestellt wer-

den.

Wasserbau- Gp ¢ dp
steine (y'p) de
/ drithe

Filterschicht (y'¢)

Boden (y‘){c[?, \AU

Abbildung 8: Kréftegleichgewicht fiir den Nachweis der
hydrodynamischen Bodenverlagerung
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Die kritischen Tiefe flir den Nachweis der hydrodynamischen Bodenverlagerung diimp 14sst

sich unter Berticksichtigung des Boschungswinkels £ nach folgender Gleichung ermitteln:

1 z, b
Awritne = In[j:'wc—o:ﬂj >0 (GBB Gl. 7-6) (4)

Aus dem Kriftegleichgewicht folgt der Zusammenhang:

Au

0s p

9'=7pdp 7 —(7F dg + 7" diritng ) (GBB Gl. 7-5) )

3.2 Erforderliches Flachengewicht der Deckschicht gegen Abgleiten des Deckwerks
nach dem GBB

Die Porenwasseriiberdruck baut sich senkrecht zur Boschungsoberflidche hin auf, so dass eine
boschungsparallele Potentialverteilung entsteht. Diese bewirkt in der kritischen Tiefe dy; ein
Minimum in den effektiven Spannungen, d. h. hier werden die haltenden Reibungskrifte mi-
nimal. Der Nachweis gegen Abgleiten des Deckwerkes nach dem GBB basiert auf einem
Kriftegleichgewicht in der kritischen Tiefe im plastischen Grenzzustand nach dem Ranki-
ne’schen Sonderfall. Die Gewichtskraft G* muss im Gleichgewicht stehen mit der durch den
Porenwasseriiberdruck in der kritischen Tiefe AU(dy;i) reduzierten Reibungskraft Q, falls
vorhanden der Kohésionskraft C* sowie den haltenden Kriften F aus einer FuB3stiitzung (z¢)

bzw. einer Aufhidngung der Deckschicht (za) (s. Abbildung 9).

Flﬁj:z-
kraft F

Abbildung 9: Kriftegleichgewicht fiir den Nachweis gegen Abgleiten der Boschung
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Aus diesem Kriftegleichgewicht ldsst sich die Formel fiir das erforderliche Flichengewicht

der durchldssigen Deckschicht gegen Abgleiten herleiten:

9'=yp dp =
Autang'—c' -7 -7 , , (GBB Gl. 7-2) (6)
= P> "TE A (ypde +7'd )
cos ptan o' —sin g
giiltig flir ¢* > £ mit
c' effektive Kohision des Bodens [kN/m’]
@ effektiver Reibungswinkel des Bodens [°]
TA Zusatzspannung [kN/m?] aus einer Authéngung der Deckschicht
TF Zusatzspannung [kN/m?] aus einer FuBstiitzung

Zur Ermittlung der kritischen Tiefe ist der Reibungswinkel zu beriicksichtigen , da dieser {iber
die Neigung der resultierenden Reibungskraft Q einen Einfluss auf das Kriftegleichgewicht

hat. Die Tiefenlage der kritischen Bruchfuge dyi; ldsst sich entsprechend berechnen zu:

tan ¢’ b
Ayt = —In 9 Tw Za >0 (GBB GL. 7-1) (7

b cosp y'(tan @' —tan g)

Ublicherweise erfolgt die Ausbildung des Deckwerks am BdschungsfuB mit einer Fuvorlage
oder einer Fueinbindung, seltener durch eine Fuflspundwand [2]. Bei der Ermittlung des Fla-
chengewichts der Deckschicht kann deshalb am Bruchkorper eine FuBstiitzkraft F angesetzt
werden, die liber die FuBBkonstruktion aus dem Deckwerk in den Boden eingeleitet wird. Diese
FuBstiitzkraft ist in Gleichung (6) als dquivalente Schubspannung in der Gleitfliche enthalten.
Die Grofle der mobilisierbaren FulBstiitzkraft ist einerseits abhidngig von der Dicke des Deck-
werkes als auch andererseits von der Ausbildung des Boschungsfuf3es. Ziel der Bemessung ist

die wirtschaftliche Optimierung des Deckwerkes durch Variation dieser beiden Kriterien.
3.2.1 Ermittlung der mobilisierbaren FuB3stiitzkraft fiir den Bruchmechanismus 1 (BM1)

Dem Rechenansatz zur Ermittlung der mobilisierbaren FuB3stiitzkraft wurden auf der sicheren
Seite liegende Vereinfachungen der Bruchgeometrie und der Scherwiderstinde zu Grunde
gelegt. Im Bruchmechanismus 1 (BM 1) wird ein Abscheren des Deckwerks in einer horizon-
talen Fuge durch den BoschungsfuBBpunkt betrachtet, d.h. die mobilisierbare FuBstiitzkraft
entspricht der Kraft die maximal von dem Deckwerk in den Béschungsful eingeleitet werden
kann (s. Abbildung 10). Im Bruchmechanismus 1 ist diese abhingig vom Deckwerksautbau

und unabhingig vom Porenwasseriiberdruck.
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B&schungs-
fultpunkt

Bruchfuge 1-1 -
—_—— —_ — kritische
Gleitfuge

Abbildung 10: Bruchfuge im Bruchmechanismus 1 einer FuB3stiitzung
und Kriftegleichgewicht zur Ermittlung
der maximalen FuBstiitzkraft Fg; [1]

3.2.2  Ermittlung der mobilisierbaren FuBstiitzkraft fiir den Bruchmechanismus 2 (BM2)

Der Bruchmechanismus 2 (BM 2) geht von einem Versagen der FuB3stlitzung selbst aus. Dem-

entsprechend miissen die unterschiedlichen Arten der FuB3stlitzung unterschieden werden.

Bei einer Fullvorlage verlduft im Bruchmechanismus 2 die kritische Gleitflache unmittelbar
unterhalb der Filterschicht entlang der Grenze zwischen Untergrund und FuB3vorlage und keilt
unter dem passiven Erddruckkdrper vor der FuBlvorlage in Hohe der Gewdssersohle aus (s.
Bruchfuge 2-2 in Abbildung 11). Die aus der Fullvorlage mobilisierbare FuBstiitzkraft be-
rechnet sich aus den zu fordernden Gleichgewichtsbedingungen aller angreifenden Kréafte
sowohl innerhalb als auch auerhalb des BoschungsfuB3stiitzkdpers. Gegebenenfalls ist zusitz-
lich ein Kolk vor der FuBBvorlage zu beriicksichtigen. Zudem ist sicherzustellen, dass die Di-
cke der FuBBvorlage ausreichend ist, um eine hydrodynamische Bodenverlagerung unter der

FuBvorlage zu vermeiden (s. 3.1).

|<7max Ley /—.|

@ r—min LFU4>| @6\_\0‘\ ‘ \ 53:"_
rL\C\ e 7R
T kil o DROTRRE \ ‘ S R} kritische

G_Ie|tfuge

Bruchfuge 2-2

Abbildung 11: Bruchmechanismus 2 bei einer Boschungssicherung mit FuBBvorlage [1]
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Bei der FuBleinbindung wird im Bruchmechanismus 2 eine Bruchfliche untersucht, die im
Boden unter dem Filter oder an der Grenzschicht zwischen Filter und Boden liegt und im Bo-
den unter dem passiven Erdkeil verlauft (s. Abbildung 12). Der Porenwasseriiberdruck wird
auch auf das Deckwerk im Bereich der FuBBeinbindung unterhalb der Gewdissersohle ange-
setzt, da sich hier der Verfiillboden in den Porenraum setzen kann und sich dann im Deck-
werk die Durchléssigkeit des Verfiillbodens einstellt. Wird fiir die Verfiillung jedoch ein Bo-
den mit groBer hydraulischer Durchlissigkeit verwendet (k > 1*10°m/s), so ist kein Poren-
wasserliberdruck anzusetzen. Bei der Festlegung der Einbindetiefe tr ist ggf. ein Kolk mit

einer Tiefe von tx nach ortlichen Erfahrungen zu beriicksichtigen.

Abbildung 12: Bruchmechanismus 2 bei einer Béschungssicherung mit FuB3einbindung [1]

Die mobilisierbare FuBstiitzkraft der Fulspundwand ergibt sich aus der tiblichen geotechni-

schen Bemessung einer Spundwand.

Bei allen FuB3stiitzungen ist zu beachten, dass vor der FuBBkonstruktion, d. h. auf der haltenden
Seite, der Boden an der Sohle bis in die kritische Tiefe i hin infolge des Porenwasseriiber-

drucks fluidisiert und somit in diesem Bereich keine Kraft aufnehmen kann (s. Abbildung 11

und Abbildung 12).
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4 Einfluss einzelner Parameter auf die Deckwerksdicke

In der geotechnischen Bemessung wird die erforderliche Deckwerksdicke ermittelt. Das Er-

gebnis wird durch eine Vielzahl an Parametern beeinflusst:

hydraulische Parameter: Absunk z,, Absunkgeschwindigkeit t,

Bodenparameter: Durchlidssigkeit k (= Porenwasserdruckparameter b)
Reibungswinkel ¢’, Kohdsion c¢’, Wichte y

Deckwerksparameter: Reibungswinkel ¢p’, Wichte yp

Konstruktionsparameter: FuBeinspannung, Wassertiefe h,,, Bdschungsneigung m

Zur Ermittlung der Sensitivitdt der Berechnungsergebnisse beziiglich dieser Parameter wurde
ein Standardfall (z,= 0,6 m, t,= 5s, k = 1,5*10'5 m/s, @ =30°c =0,y =9 kN/m?, ¢p'=55°,
vp = 8,25 kN/m?, FuBBeinbindung t = 1,5 m bzw. Fullvorlage Ig, = 2 m, hy, = 4,0 m, m = 3) un-
ter Variation verschiedener Parameter berechnet. Es wurden die hydrodynamische Bodenver-
lagerung und das Abgleiten des Deckwerks fiir den Bruchmechanismus 1 (BM1) sowie fiir

den Bruchmechanismus 2 (BM2, getrennt fiir Fuleinbindung und FuBstiitzung) berechnet.
4.1 Variation des Porenwasserdruckparameters b

Ein wesentlicher Parameter ist der b-Wert (Porenwasserdruckparameter). Abbildung 13 zeigt

die fur unterschiedlichen b-Werte erforderliche Deckwerksdicke dp.

1.2 ‘
Variation b-Wert %53' k = variiert
—&— hydrodyn. Bodenverl. 2 ' ' . '
1 — — o= Bruchmechanismus 1 Yo = 8,25 kN/m3; @, = 55°m =3 ohne filter;
_| —a— BM 2 - Fugeinbindung iy =adinm ,
—X— BM 2 - FuRvorlage Pg = 30% v5'= 9 kN/m®; ¢'= 0
0.8
| S m————m——————— ==
—o—————"
=~
0.6 =

Deckwerksdicke d [m]

//e‘
0.4 e —
;7 N e e e = — —
T / - =
0.2 / =

0 10 20 30
b-Wert [1/m]

Abbildung 13: Einfluss des b-Wertes auf die Deckwerksdicke
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Bei den meisten Nachweisen nimmt die erforderliche Deckwerksdicke mit steigendem b-Wert
zu. Zu beachten ist jedoch, dass sich im Fall der FuBBeinbindung ein Maximum der Deck-
werksdicke einstellt. Dies ist in zwei gegenldufigen Effekten begriindet. Bei ansteigendem b-
Wert erhoht sich der Porenwasseriiberdruck und damit die Belastung auf das gesamte Deck-
werk. Andererseits reduziert sich die kritische Tiefe mit steigendem b-Wert, wodurch sich die
fluidisierte Zone iiber der FuBeinbindung verringert. Dementsprechend steigt die vom Deck-

werksfull authehmbare Kraft F.

Beziiglich des b-Wertes existiert also kein auf der sicheren Seite liegender Wert. Daher ist es
hier nicht mdglich, den b-Wert als ,,vorsichtigen Mittelwert im Sinne eines charakteristi-

schen Wertes anzusetzen. Vielmehr sollte der b-Wert moglichst sorgfiltig ermittelt werden.
4.2 Variation des Absunkes z,

Aus Abbildung 14 ist der Einfluss des Absunkes auf die erforderliche Deckwerksdicke er-
sichtlich.

2

| Variation Absunk % 5 A
_ —o&— hydrodyn. Bodenverl. ta,_ 5s; k=1,5410~m/s _ o2
€ 1.6 —|--©— Bruchmechanismus1 Yo = 825 kKN/m3; ¢, = 55° m=3 ohne filter; 7 v

a —A— BM 2 - FuReinbindung h,=4,0m z
g —X— BM 2 - FuRvorlage ¢ =30°% v5'= 9 kN/m3; c’'=0 N
x 1.2 Ve
S 7 5
/ — -
) —
< 08 P
s s p V
; <= -
v -
O _ -
) - X
8 04 e x
e~ P 7
-~ -
O 1
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2

Absunk z, [m]

Abbildung 14: Einfluss des Absunkes auf die Deckwerksdicke

Aufgrund des linear in den Porenwasseriiberdruck eingehenden Absunkes erhdht sich die er-
forderliche Deckwerksdicke dp mit zunehmendem Absunk z,. Fiir den Bruchmechanismus 2
ist diese Erhéhung ab einem Grenzwert (hier z, ~ 0,55 m) sehr deutlich. Bei hohen Absunk-
maflen ist es daher 1. d. R. wirtschaftlicher, die Tiefe der Fuleinbindung bzw. der Dicke der

FuBlvorlage zu vergroBBern.
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Die Auswirkung weiterer Parameter ist in der nachfolgenden Tabelle aufgefiihrt.

Tabelle 1: Parameter und deren Auswirkung auf die erforderliche Deckwerksdicke

Parameter Auswirkung

Kohésion Boden ¢’ bereits ab einer geringen Kohision sind keine Deckwerke liber
den Mindestabmessungen erforderlich

Durchldssigkeitsbeiwert wird i. w. durch den b-Wert abgebildet, somit sehr grofler Ein-
Boden k fluss

Reibungswinkel Boden ¢” | in den iiblichen Variationen ¢ = 27,5° - 40 ° nur geringer Ein-
fluss auf die Deckwerksdicke

Wichte Deckwerk yp linearer Einfluss

Boschungsneigung m in den liblichen Variationen von m =2 — 4 geringer Einfluss

Dimension der FuBlstiitzung | oberhalb eines Grenzwertes sehr groBer Einfluss

Zusammenfassend ist festzustellen, dass die Durchldssigkeit des Bodens und der schnelle
Wasserspiegelabsunk einen sehr grolen Einfluss auf die Dimensionierung des Deckwerkes
haben. Dementsprechend ist auf deren Bestimmung besonderes Augenmerk zu legen. Durch
geschickte Dimensionierung der FuBstiitzung konnen hdufig sehr groBe Deckwerksdicken

vermieden werden.

5 Zusammenfassung und Ausblick

Deckwerke an Binnenwasserstralen konnen nach dem GBB bemessen werden [1]. Die
Deckwerksdicke wird hierbei durch die geotechnische Bemessung festgelegt. Die entspre-
chenden Nachweise wurden vorgestellt. Die Standsicherheit der Deckwerke wird maf3geblich

von einem im Boden auftretenden instationdren Porenwasseriiberdruck gefahrdet.

Der wesentliche Bodenparameter bei der Dimensionierung von Deckwerken ist die Durchlas-
sigkeit des anstehenden Bodens. Weitere Bodenparameter sowie der genaue Luftgehalt im
Grundwasser sind hier von untergeordneter Bedeutung. Die hydraulische Einwirkung wird

durch das MaB} und die Geschwindigkeit des schnellen Wasserspiegelabsunkes bestimmt.
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Zum Phidnomen des Porenwasseriiberdrucks als Folge der Kompressibilitdt des Grundwassers
besteht noch weiterer Untersuchungsbedarf. Insbesondere ist der rdumliche und zeitliche Ver-
lauf der Bodenverfliissigung infolge Porenwasseriiberdruck (Fluidisierung) als hoch instatio-
ndrer Vorgang zu untersuchen. Weiterhin ist das Filterverhalten von Béden und Geotextilfil-
tern bei z.T. hohen Gradienten, die der Porenwasseriiberdruck oberflichennah erzeugen kann,
zu untersuchen. Beide Fragestellungen sind derzeit Forschungsgegenstand in der Bundesan-

stalt fir Wasserbau.
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Inklinometermessungen, Laborversuche und FE-Berechnungen

Grundlage fiir die Entwurfsinderung einer Uferwand

Elfriede Ott, Bundesanstalt fiir Wasserbau — Dienststelle Hamburg
Stefan Liihr, Wasser- und Schifffahrtsamt Lauenburg

Kurzfassung: Beim Neubau der Schleuse Lauenburg war geplant, die Uferwand im Oberen
Vorhafen als einfach verankerte Spundwand herzustellen. Inklinometermessungen im Vorwe-
ge wiesen unerwartet plotzliche Verformungen in einer tiefen Bodenschicht auf. Es wurde
eine Altrutschung erkannt. In diesem Bereich wurden ungestorte Bodenproben entnommen,
an denen Triaxial- und KD-Versuche durchgefiihrt wurden. Daraus wurden Spannungs-
Verformungs-Parameter abgeleitet. Mit einem modifizierten Baugrundmodell und den ver-
suchstechnisch ermittelten Berechnungsparametern erfolgten sowohl analytische, als auch
Berechnungen mit der Finite-Elemente-Methode. Zur sicheren Lastabtragung in den Bau-
grund, kommt eine tiefreichende tiberschnittene Bohrpfahlwand zur Ausfiihrung.

1 Allgemeines

Lauenburg ist ein historischer Schleusenstandort. Bereits um 1400 wurde an diesem Standort
die élteste Kesselschleuse Europas, die Palmschleuse errichtet. Der laufende Betrieb wird
durch die 1900 errichtete ,,alte Schleuse gesichert, die den Eingang zum Elbe — Liibeck —
Kanal (ELK) bildet. Die alte Schleuse Lauenburg weist starke, nicht sanierungsfiahige Bau-
werksschidden auf und befindet sich am Ende Threr Nutzungsdauer. Derzeit wird als Ersatz flir
die alte Schleuse eine neue Schleuse in komplexen geologischen Verhéltnissen gebaut. Im
Rahmen der Beobachtungsmethode wurde bereits ein Jahr vor Baubeginn ein Monitoringsy-
stem installiert. Aufgrund von aktuellen Messungen wurden wihrend der Bauzeit mehrfach
Bauteile, Bauverfahren und Bauabldufe modifiziert oder verdndert. Nachfolgend wird am
Beispiel der Uferwand des oberen Vorhafens der neuen Schleuse gezeigt, welchen Einfluss
aktuelle Messergebnisse auf die Planung und die Bauvausfiihrung hatten.

2 Ortliche Situation und anstehender Baugrund

Die neue Schleuse Lauenburg befindet sich in unmittelbarer Nidhe zur Bundesstralie B 209,
neben einem ca. 40 m hohen Hang und Wohnbebauung. Bild 1 zeigt die Situation als Luft-
bild; in Bild 2 ist der Lageplan dargestellt. Nordlich der neuen Schleuse und der B 209 befin-
det sich ein sehr steiler Bereich im Hang, in dem das Monitoringsystem installiert ist. Zwi-



116 E. Ott, S. Liihr

schen alter und neuer Schleuse flacht der Hang ab und die Wassertiefen bzw. die zu iiber-

briickenden Geldndespriinge werden geringer.

\ ,_,)

steller Hangbereich{
it.Monitoringsystem

Bohrungen 1952
Drucksondierungen
Bohrungen

Bohrungen

Inklinometer I1 bis 120
GrundwassermeBstellen
--—--je 4 Extensometer pro MQ

+ ¢ O @8 0

Bild 2: Lageplan — Bereich der vorhandenen und der neuen Schleuse Lauenburg
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Zur Beweissicherung des Hanges und als Grundlage fiir die Beobachtungsmethode wurde
ca. | Jahr vor Baubeginn das Monitoringsystem installiert und kontinuierlich nachgertistet.
Mit dem Monitoringssystem erfolgt die Beobachtung von:
oberflichennahen Bewegungen des Hanges durch 8 Extensometer;
tiefreichende Verformungen am Kopf und Full des Hanges durch 4 Inklinometer;
tiefreichende Verformungen wihrend der relevanten Bauzeit durch weitere 5 Inklinometer;
Einfliisse auf Grundwasserstdnde durch 5 Grundwassermessstellen sowie je einen Elbe-,
Schleusen- und Kanalpegel.

Der Untergrund im Bereich der neuen Schleuse Lauenburg und des Hanges wurde 1996 durch
ein Baugrundgutachten beschrieben. Diese Kenntnisse wurden aus Untersuchungen und geo-
technische Stellungnahmen 1999 und 2000 sowie durch die Erfahrungen aus dem Bau der
neuen Schleuse bestitigt.

In gréBerer Tiefe steht unterer (tertidrer) Sand an. Darliber wurden Lauenburger Ton, Becken-
sedimente sowie geologische und anthropogene Auffiillungen erkundet. Weiterhin werden
vereinzelt organische Schichten als iiberkonsolidierte Torfe/Braunkohle und als Mudde ange-
troffen. Bild 3 zeigt exemplarisch einen geotechnischen Querschnitt im Bereich des oberen
Vorhafens im Istzustand. Aus den umfangreichen Untergrundaufschliissen ergibt sich, dass im
gesamten Erkundungsbereich keine der anstehenden Bodenarten horizontbestindig ist. Der
Baugrund steht duBlerst heterogen an. Allerdings konnte durch die Verdichtung der Baugrund-
aufschliisse festgestellt werden, dass zwischen alter und neuer Schleuse Grenzen von Schicht-
paketen in Richtung des Hanges ortlich ansteigen.

Inklino-
meter

15

nburger Ton

TorH Mudde

e
i
i

- L
Beckensediment - Sa /\,Af:r_
unterer Sand

Sand / Aufflillung

Bild 3: Geotechnischer Querschnitt im Bereich der Uferwand A1.1 — Oberer Vorhafen

Als unterer Sand wird ein Mittelsand mit grof3er Festigkeit angetroffen. Der Lauenburger Ton
ist iiberkonsolidiert, halbfest, ausgeprégt plastisch und weist zahlreiche Harnischflachen infol-
ge geologischer Vorbelastung auf. Das Beckensediment ist eine starke Wechsellagerung zwi-
schen Feinsanden und Schluffen, iiberwiegend leicht plastisch, teilweise mittelplastisch in



118 E. Ott, S. Liihr

steifer Konsistenz. Durch seine leicht plastischen Eigenschaften reagiert das Beckensediment
empfindlich gegen Erschiitterungen und Wasserdruckschwankungen. Als Auffiillungen stehen
iiberwiegend Mittelsande, mittlerer bis geringer Festigkeit an. In den anthropogenen Auffiil-
lungen werden Beton- und Ziegelreste sowie organische Beimengungen vorgefunden. Hin-
sichtlich ihrer mechanischen Eigenschaften werden geologische und anthropogene Auffiillun-
gen zusammengefasst. Die Bodenkenngréfen sind in Abschn. 4 ndher erldutert und in Tabelle
1 zusammengestellt.

3 Inklinometermessungen und daraus resultierender Handlungsbedarf

3.1 Inklinometermessungen und Interpretation

Aus Bild 2 ist die Lage der einzelnen Messstellen ersichtlich. Wéhrend der Bauarbeiten wur-
den kontinuierliche Messungen der Extensometer und der Grundwassermessstellen online zur
Verfiigung gestellt. Inklinometermessungen erfolgten in regelméiBigen, dem Bauablauf der
neuen Schleuse angepassten Zeitintervallen. Wahrend Herstellung und Betrieb der Baugrube
fiir die neue Schleuse wurden die Inklinometermessungen wochentlich danach 14-tdgig
durchgefiihrt. Innerhalb von 1 72 Jahren ergaben sich maximale Verformungen der Inklino-
meter von ca. 20 mm, die auf Bauaktivititen zuriickgefiihrt werden konnten und im Herbst
2003 weitgehend abgeklungen sind.

Im September 2003 traten unerwartet plotzlich Verformungen in einer tiefen Bodenschicht im
Inklinometer I 5 auf, auf die nachfolgend eingegangen wird. Inklinometer I 5 liegt im Bereich
der Uferwand A 1.1 des oberen Vorhafens, ca. 30 m Gstlich des Oberhauptes der neuen
Schleuse, siehe Bild 2. Bild 3 zeigt Inklinometer I 5 im Querschnitt. Die Messungen zeigen,
dass Verschiebungen von I 5 konzentriert in der Tiefe von ca. 10 m unter GOK auftreten. Fiir
den relevanten Tiefenbereich (9 m bis 11 m unter GOK) wurde in Bild 4 der Verformungs-
verlauf iiber die Bauzeit dargestellt. Zunédchst zeigen sich grofe Verformungen zwischen
Mitte Juni und Mitte Juli 2002. In diesem Zeitraum fanden die Schlitzwandarbeiten und der
Aushub der Baugrube fiir die neue Schleuse statt. Danach sind die Verformungen weitgehend
abgeklungen und betragen im September 2003 ca. 22 mm. Auffilligkeiten ergeben sich im
September/Oktober 2003. Innerhalb einer Woche wurden in der tiefen Bodenschicht nicht
erwartete Verformungszunahmen von 4 mm beobachtet, die sich innerhalb einer weiteren
Woche auf 7 mm vergréBern. Ein Abklingen der Verformungen deutete sich nicht an. Als
Ursache dieser Verformungen wurde eine Altrutschung vermutet, die durch aktuellen Bau-
stellenverkehr in diesem Bereich und erhohte Wasserstinde wieder in Bewegung gesetzt wur-
de.
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Bild 4: Verformungen von I 5 in Abhédngigkeit von der Zeit (Tiefe ca. 10 m unter GOK)

3.2 Handlungsbedarf und Vorgehensweise

Ohne eine abschlieende Erkldrung zu haben, wurde als Sofortmaflnahme eine Vorschiittung

mit BigBags und Deckwerkssteinen am Boschungsfuss realisiert, siche Bild 5. Im néichsten

Schritt wurden die Ursachen fiir die Verformungen in der tiefen Schicht geklart. Die zunéchst

vermutete Altrutschung (gestrichelte Linie in Bild 5) konnte nach gezieltem Suchen im Ge-

lande als geringfiigige Boschungsabrisse erkannt werden.

Inklino-
meter

73

I
4
[T

and / Auffiillung

Lauenburger Ton

Rutschungs-
zone

Bild 5: Sicherung des Boschungsfusses im Bereich der Anschlusswand A 1.1

Weiterhin stellte das Wasser- und Schifffahrtsamt Lauenburg historische Recherchen an, in

denen ein Baugrund- und Schadensgutachten der Bundesanstalt fiir StraBenwesen (BASt) von
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1952 aufgefunden wurde. In den Unterlagen von 1952 wird iiber eine ca. 50 m lange Rut-
schung in genau diesem Bereich berichtet, bei der die B 209 um mindestens 80 cm abgesackt
war. Als Ursache wurde damals der zunehmende Schwerverkehr auf der B 209 vermutet. Die
Lage der Rutschung ist in Bild 6 eingetragen. Der Bereich wurde 1952 intensiv erkundet. Die
ausgearbeiteten Sanierungsvorschlige wurden nicht umgesetzt und gerieten in Vergessenheit.

s8]\ W57 7 -
____——vermutete Eutsc{:ung 7 .
2 bestatigte Rutschung R .,
\'??/% il A g o / 4 o

(7

Bohrungen 1952
Drucksondierungen
Bohrungen

Bohrungen

Inklinometer 11 bis 120
GrundwassermeBstellen
—-—--je 4 Extensometer pro MQ

¢ ¢ @ @9 0

Bild 6: Lageplan — Bereich der Rutschung

In Kenntnis der Altrutschung und der aktuellen Inklinometermessungen ist davon auszuge-
hen, dass sich der gesamte Rutschungsbereich im Grenzgleichgewicht befindet. Durch gerin-
ge zusitzlich Beanspruchungen, bspw. verdnderte Grundwasserstinde oder Schwingungen
infolge Baustellenverkehr, sind zusétzliche Verformungen zu erwarten. Weiterhin ist davon
auszugehen, dass in der Rutschungsfuge nur noch Restscherfestigkeit vorhanden ist bzw. ge-
geniiber der Umgebung verdnderte Scherparameter auftreten. Der Verlauf der Rutschungsfuge
wurde basierend auf den tiefen Verformungen im Inklinometer I 5, den niedrigen Béschungs-
abrissen nordlich der B 209 und den Baugrundprofilen bzw. den Angaben von 1952 ange-
nommen und ist in Bild 5 eingetragen. Weiterhin bestand die Notwendigkeit, die Scher- und
Verformungsparameter in der Rutschungszone zu bestimmen. Dazu wurde eine weitere Boh-
rung direkt im Rutschungsbereich niedergebracht und es wurden ungestorte Bodenproben
entnommen. An diesen wurden Triaxial- und KD-Versuche durchgefiihrt, um die Scher- und

Verformungsparameter in der Rutschungszone zu bestimmen.
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4 Bodenkenngroflen und Stoffmodellparameter

4.1

Eine Zusammenstellung aller Bodenkenngréfen ist Tabelle 1 zu entnehmen. Die geologischen

Allgemeines

und anthropogenen Auffiillungen und Sande stellen in geotechnischer Hinsicht keine Proble-
me dar. Die Kenngrof3en fiir die Auffiillungen wurden in Abhéngigkeit vom Spitzendruck aus
Drucksondierungen (CPT’s) ermittelt. Gleiches gilt fiir die unteren Sande.

Tabelle 1: Zusammenstellung der Bodenkenngrof3en

Wichte Steifemodul |Anfangs- End-
Gutachten Zone scherfestigkeit scherfestigkeit

Y v |Bs Pu cu ¢’ ¢’

[kN/m?] [MN/m?]  |[°] [kN/m?] |[[°] [kN/m?]
Oberer Sand ( mS, mittlere bis geringe Festigkeit)
BAW 1996 18-19 [10-11 20-70 |- - 30-37,510
BAW 1999 Neubau 18-19 (10-11 (100 - - 37,5 0-55
BAW 2000 19 9-11 20-60 |- - 30-36 5-0
BAW 2004 Rutschung| 18 |11 20-60 |- - 35 1
Beckensediment (U, fs, t’, leicht plastisch, steif)
BAW 1996 19 |9 20-50 |0 100-150 30 5
BAW 1999 Neubau 19 |9 20 - 40 30 5
BAW 2000 19 |9 50 - - 30 5
BaSt 1952 Rutschung 19 |k.A. - - - 24 15
BAW 2004 19 |9 12-50 |0 100-150 28 25
Lauenburger Ton (T, i, ausgeprigt plastisch)
BAW 1996 20 |10 40 0 300 27,5
BAW 1999 Neubau |Keine Angaben
BAW 2000 20 |10 40 0 300 27,5 10
BaSt 1952 Rutschung 19 |kA. - - - 18 25
BAW 2004 20 |10 10-40 |0 250-300 20 1

Zwischen den Scherparametern des Beckensedimentes und des Lauenburger Tons ergeben
sich erwartungsgemall wesentliche Unterschiede flir den Gesamtbereich der neuen Schleuse
und fiir die Rutschungszone. Zum leichteren Verstdndnis wurde in zwei Zonen: Neubau und
Rutschung unterschieden.
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4.2 Bodenkenngroflen im Baugrundgutachten fiir den Neubau — Zone: Neubau

Das Baugrundgutachten von 1996 basiert auf 25 Bohrungen und 9 Drucksondierungen, die
mit maximalem Abstand von 50 m im Bereich der neuen Schleuse und der Vorhéfen nieder-
gebracht wurden. Spitere Untersuchungen und Berechnungen erfolgten 1999 und 2000 — im-
mer im Bereich der neuen Schleuse und des hohen Hangbereiches. Alle Bodenkenngrofen,
die zwischen 1996 und 2000 ermittelt wurden, entsprechen sich weitgehend und werden in
Tabelle 1 der Zone: Neubau zugeordnet. Scher- und Verformungsparameter wurden aus
ca. 20 isotrop konsolidierten undrénierten Triaxial- und KD-Versuchen ermittelt. Der heute
bekannte Rutschungsbereich fand wéhrend der Planungsphase der neuen Schleuse keine be-
sondere Beachtung, da sowohl Boschungshohe als auch —neigung geringer sind, als im ei-
gentlichen ,,Hangbereich®. Weiterhin sind die Verdnderungen durch die NeubaumaBnahme im
Bereich des oberen Vorhafens und der Uferwand A 1.1 relativ gering im Vergleich zu den
Verdnderungen des Schleusenneubaus. Keine der Bohrungen des 50 m — Erkundungsrasters
liegt im Rutschungsbereich, der 2003 erkannt wurde.

Das Beckensediment — Zone: Neubau — wird als duBlerst inhomogene Wechsellagerung aus
sandigen Schluffen und schluffigen Sanden, mit leicht plastischen Eigenschaften und steifer
Konsistenz beschrieben. Der Lauenbuger Ton hat einen Tonanteil von > 50 %, weist infolge
geologischer Vorbelastung Harnischflachen auf und ist iiberkonsolidiert. Er besitzt ausgepragt
plastische Eigenschaften und halbfeste Konsistenz. Die BodenkenngréBen sind Tabelle 1, der
Zone: Neubau zu entnehmen.

4.3 Bodenkenngrofien und Modellparameter im Rutschungsbereich — Zone: Rutschung

Nach Entnahme von ungestérten Bodenproben im identifizierten Rutschungsbereich, nahe
Inklinometer I 5, wurden 3 Triaxialversuche am Lauenburger Ton und 4 Triaxialversuche am
Beckensediment durchgefiihrt. Die Versuche wurden als isotrop konsoliderte, drénierte Tria-
xialversuche mit je einer Ent- und Wiederbelastungsstufe durchgefiihrt. Bild 7. zeigt exempla-
risch das Ergebnis eines Versuchs.

a) Spannungs-Verformungs-Kurven b) Volumen-Dehnungs-Kurven
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Bild 7: Triaxialversuch am Beckensediment
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Tabelle 2 erfasst eine Zusammenstellung aller ermittelten Parameter, die wie folgt unterschie-

den werden:

Laborkenngrofsen: Ableitung aus dem Spannungs- Verformungs- und Volumen-
Dehnungs-Verhalten; gekennzeichnet mit (0);

Modellparameter fir das Hardening-Soil-Modell: Nachrechnung der Versuchskurven und
Kalibrierung der Parameter, um die bestmdgliche Ubereinstimmung zwischen Versuchs-
und Berechnungskurven zu erlangen; gekennzeichnet mit (a);

Variation der Modellparameter: Im Rahmen der FE- Berechnungen wurden zwei Ziele
verfolgt. In der ersten Variation wurden die Parameter so angepasst, dass im Gesamtsy-
stem Standsicherheit erreicht werden konnte. Die zweite Variation erfolgte, um eine rech-
nerische ,,Rutschungsfuge* im gewiinschten Bereich zu erzeugen; gekennzeichnet mit
(var #).

Fiir alle Sande und Auffiillungen wurden die Modellparameter aus Korrelationen mit den

Spitzendrucksondierungen abgeleitet.

Tabelle 2: Berechnungsparameter fiir HSM Bdéden in Plaxis

Bodenart Eso™ Eoed™ |Eu™ |V o} ¢’ y |m R
[MPa] |[MPa] |[MPa] [[1] |[°] |[kPa]|[°] |[[1] |[1]
Sand/Auffiillung" 20 20 60 02 | 35 1 |5 [05 |09
U, fs, t' (0) 11,5 58 | 46 04 |28 |25 |0 |058]09
U, fs, t' (a) 11,5 50 | 46 04 | 30 5 10 |058]09
Lg Ufs var2? 11,0 50 | 46 04 | 35 5 10 |058]09
Lg T (0) 8,0 43 | 24,8 | 035 20 1 |0 [08 |09
Lg T (a) 8,0 43 | 248 | 035 18 1 |0 [08 |09
LgT var 17 10,0 | 10,0 | 40 035|275/ 10 [0 |08 |09
LgT var 2% 10,0 | 10,0 | 40 035|285/ 10 |0 |08 |09
LgT 18? 8,0 50 | 248 | 035 18 1 |0 [08 |09
untere Sande" 80 80 100 0,2 37,5 1 7,51 0,5 0,9

1
2)

()
(@)

Werte aus Korrelationen mit dem Spitzendruck abgeleitet
Werte, die sich aus der Standsicherheit des Ursprungsgelandes aus Riickrechnung ergeben
Werte aus den Regressionen der durchgefiihrten Triaxial- und KD-Versuche

angepasste Werte aus Gegenuberstellung der Versuchskurven und der Kalibrierungskurven (curve-fitting)
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4.4 Bewertung der Scherfestigkeiten und der Gesamtsituation

Wesentliche Unterschiede werden fiir die Scherparameter der Zonen: Neubau und Rutschung
fiir das Beckensediment und den Lauenburger Ton festgestellt. Der Reibungswinkel in der
Rutschungszone ist um 2° bis 7,5° niedriger, die Kohdsion um 20 kN/m? bzw. 15kN/m? hoher,
als die Werte aus den Gutachten fiir den Neubau, siche Tabelle 1. In der Rutschungszone ent-
sprechen sich die Werte von 2004 und von 1952 weitgehend.

Nach Uberarbeitung des Baugrundmodells mit ca. 30 Bohrungen von 1952 wird folgendes
deutlich: - im Rutschungsbereich steht der Grundwasserstand unter der B 209 abhingig
von der Jahreszeit zwischen ca. 2 bis 4 m unter GOK;
der Grundwasserstand unter der B 209 korrespondiert derzeit mit dem Wasser-
stand der Elbe;
in den oberen Sandschichten flieft das Grundwasser problemlos ab;
das Beckensediment kann aufgrund der geringeren Durchlissigkeit des Lauen-
burger Tones nicht nach unten entwéssern;
in einer Grenzschicht Beckensediment/Lauenburger Ton kommt es teilweise
zur Aufsittigung und zur Anderung der Konsistenz;
durch Verkehrsbelastung und Belastungen aus Baubetrieb werden Schwingun-
gen in den bereichsweise wassergeséttigten Baugrund eingetragen.
Kritisch bewertet wird die Grenzschicht zwischen Beckensediment und Lauenburger Ton im
Rutschungsbereich. Insbesondere im hochsensiblen, leicht plastischen Beckensediment kann
es zum Festigkeitsverlust durch Schwingungen infolge von Baustellenverkehr und/oder Was-
serdruckschwankungen/Verdnderung der Porenwasserdriicke kommen. Die Uferwand ist zu-
mindest im Rutschungsbereich auf einen gewissen Hangschub zu bemessen. Die zu erwarten-
de Horizontalbelastung der Uferwand wird unter Annahme der Bodenkenngrof3en aus Tabelle
1, der Modellparameter gem. Tabelle 2 und der Rutschungszone nach Bild 5 durch FE —
Berechnungen ermittelt.

5 FE — Berechnung zur Ermittlung der Horizontalbelastung der Uferwand

5.1 Berechnungsmodell

Die Berechnungen zur Ermittlung der horizontalen Belastung der Uferwand Al.1 im oberen
Vorhafen der neuen Schleuse Lauenburg wurden mit dem Finite-Elemente Programm Plaxis,
Version 8.2 durchgefiihrt. Bild 8 zeigt das den FE - Berechnungen zugrundegelegte Berech-
nungsnetz mit den Bodenschichten und konstruktiven Elementen. Die Breite des FEM -
Modells betrug insgesamt 130 m. Von der Gewésserachse wurde ca. 35 m nach Siidosten bis
zum heutigen Ufer der Elbe und ca. 95 m nach Nordwesten bis zur Kuppe des Hanges model-
liert. Der rechte Rand des Berechnungsmodells schlie8t an der Oberkante des Hanges ab und



Inklinometermessungen, Laborversuche und FE-Berechnungen — Grundlage fiir die 125
Entwurfsdnderung einer Uferwand

wurde als horizontal gehalten angenommen. Die an diesem Rand berechneten Verformungen
sind aufgrund der Randeinfliisse als nicht realistisch zu bewerten und wurden nicht bertick-
sichtigt. Diese Randeinfliisse wurden als vernachlédssigbar auf den Bereich der Uferwand
A 1.1 eingestuft (Entfernung ca. 60 m).

In der vermuteten Rutschungsfuge wurde je eine zusitzliche Schicht im Beckensediment und
im Lauenburger Ton eingefiihrt, in denen die Scher- und Verformungsparameter variiert und
gezielt reduziert wurden, um eine Rutschungsfuge auf einer Grenzschicht zwischen dem Bek-
kensediment und dem Lauenburger Ton zu simulieren, siche Abschn. 4.4. Als Stoffmodell
wurde fiir alle vorhandenen Bodenarten das Hardening Soil Modell (HSM) verwendet. Zwi-
schen Boden und konstruktiven Elementen sind Interfaces eingefiihrt, die die Wandreibung
beriicksichtigen. Zum Ansatz kam:

R. =2
fiir die Bodenschichten: meer A ?
fiir den Bereich der Verpressstrecken: Rier = ¢ .
Sid Ost Nord West Ml
Sand
. B 209
Kanalquerschnitt B —
! % Awﬁ - 1 Grenzschichten/
I[1 [ | i o
mi jgf“%— _ Rutschungszone
VL
‘% Beckensed|ment ¥ Uferwand
It h H\M A1 J Lauenburger
Unterer Sand Ton 1|
mw Wb |
1 V \l\g g&ﬁﬂﬁﬂﬁﬂ%ﬁﬁﬂ O

Bild 8: Berechnungsmodell zur Ermittlung der Horizontalbelastung auf die Uferwand A1.1

Die Verpressanker wurden als Knoten-zu-Knoten Elemente modelliert, die Verpressstrecke
als 6 m langes Geotextil. Der Angriffspunkt des Knoten-zu-Knoten Elementes wurde im obe-
ren Drittelspunkt des Geotextils gewéhlt, wodurch die Lasteintragung ungefdhr im Schwer-
punkt der Lastabtragungsstrecke erfolgt. Um die Verpressstrecke (Geotextil) wurden Interfa-
ces angeordnet, die relative Bewegungen zwischen Verpressstrecke und Boden ermoglichen.
Uferwand, Sohlaussteifung und Fangedammwénde wurden als Plattenelemente modelliert,
Werte sieche Tabelle 3. Der Anschluss der Sohlaussteifung an die Wéande wurde als vollstin-
diges Gelenk beriicksichtigt. Eine Zusammenstellung der Berechnungsparameter erfolgt in
Tabelle 4.
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Tabelle 3: Berechnungsparameter fiir Wandbalken in Plaxis

. . EA EI w % Mp Np

Bezeichnung Abkiirzung
[KN/m] |[kNm¥m] |[kKN/m/m] |[-]  |[kNm/m] |[kN/m]
Bohrpfahlwand |Al.1 BPfW 1,525E7 | 3,18E5 8,30 0,15 |1E15 1E15
Fangedamm-
spundwinde A 2.1/A3 SpW |[3,15E6 |71000,00 |8,40 0,15 |[1E15 1E15
Sohlaussteifung | UWBet Sohle |3,05E7 |2,54E6 8,30 0,15 |1EI15 1E15
Tabelle 4: Berechnungsparameter fiir Anker in Plaxis

. EA |[Fmax,comp| ||[Fmax,tens| |Ankerabstand

Bezeichnung
[kN] [kN] [kN] [m]

Verpressanker Al.1 29400 |1E15 1E15 1,50
TM Anker A2.1/3 660000 |1E15 1E15 2,50
5.2 Bauablauf und Berechnungsphasen

Zur Bestimmung der Horizontalspannungen auf die Uferwand wurden verschiedene Phasen
berechnet. Es ergaben sich bereits Schwierigkeiten, den Eigenspannungszustand im heutigen
Zustand zu berechnen. Mit den gewdhlten Modellparametern konnte kein Gleichgewicht er-
zielt werden. Selbst die hoheren Scherparameter aus der Zone: Neubau waren nicht ausrei-
chend, worauf die Scherparameter im Lauenburger Ton weiter erhoht wurden. Die komplette
BaumaBinahme wurde berechnet unter der Annahme, dass erh6hte Scherparameter im Becken-
sediment und im Lauenburger Ton vorliegen. Erst nach Fertigstellung des Kanalquerschnittes
(Ausbauzustand) wurden die Modellparameter in den beiden Grenzschichten bzw. in den ge-
samten Bodenschichten reduziert. Diese Annahmen liegen der Ermittlung der Horizontal-
spannungen auf die Uferwand zugrunde. Nachfolgend sind die einzelnen Berechnungsphasen
aufgefiihrt.

Berechnungsphasen
1) Derzeitiger Zustand — Eigenspannungszustand.
Im Eigenspannungszustand konnte kein Gleichgewicht mit den Laborkenngroen oder den
Modellparametern erzielt werden [Kennzeichnung (o) und (a) aus Tabelle 2]. Iterativ wur-
den die Modellparameter in je einer Grenzschicht im Beckenschluff und im Lauenburger
Ton erhoht, bis sich ein Grenzgleichgewicht einstellte. Zum Einsatz kamen die Modellpa-
rametersets Lg Ufs var2 fiir den Beckenschluff und LgT var 2 fiir den Lauenburger Ton.
Die hier verwendeten Parameter sind leicht erhoht im Vergleich zu den Parametern fiir den
Neubau. Daraus ist erkennbar, wie gering die natiirlich vorhandene Sicherheit des Gesamt-
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systems ist — bzw., dass rechnerisch keine Standsicherheit mit den ermittelten Parametern
erzielt werden kann.
2) @/c-Reduktion.
In diesem Schritt wurde lberpriift, wie viel ,,Sicherheit™ die variierten Parametersets er-
zeugten. Die im jetzt im Gesamtsystem vorhandene Sicherheit ergab sich mit 1,06. Hier-
aus ist lediglich ersichtlich, dass sich das Modell sehr nah am Grenzzustand befindet.
3) Verkehrslasten der Briickenklasse 60/30 auf der B 209 aktiviert.
4) Herstellung der Uferwand (Bohrpfahlwand).
5) Vorspannen der Verpressanker.
6) Herstellung des Fangedammes.
7) Fluten des Kanals auf 9,0 mNN.
8) Aushub des Boschungskeiles vor der Bohrpfahlwand, Auffiillung vor dem Fangedamm.
9) Einbau der Sohlaussteifung.
Mit den Berechnungsschritten 3) bis 9) wurden die Lasten und die Herstellung aller Bau-
werke/Bauteile unter der Annahme erhohter Scherparameter im Beckensediment und im
Lauenburger Ton berechnet.
10) Reduktion der Scherparameter der Grenzschicht im Beckenschluff.
In der eingefiihrten Grenzschicht des Beckensedimentes werden die erhohten Parameter
auf die Modellparameter herabgesetzt [Lg Ufs var2 auf U, fs, t" (a)].
11) Reduktion der Scherparameter in der Grenzschicht im Lauenburger Ton.
In der eingefiihrten Grenzschicht des Lauenburger Tones werden die erhdhten Parameter
auf die Modellparameter reduziert [LgT var 2 auf Lg T (a)].
12) Reduktion der Scherparameter im gesamten Lauenburger Ton.
Im gesamten Lauenburger Ton werden die erhdhten Parameter auf die Modellparameter
verringert [LgT var 2 aufLg T (a)].
13) bis 17) Verschiedene Variationen von Parametern, die nicht in Betracht gezogen wurden.
17) Reduktion der Scherparameter in der Grenzschicht im Lauenburger Ton
Weitere Verringerung der Scherparameter in der Grenzschicht des Lauenburger Tones
von LgT var 2 auf LgT 18. Diese Scherparameter entsprechen den Laborkenngrofien
aus den 2004 durchgefiihrten Triaxialversuchen. In dieser Berechnungsphase entsteht
Bruch in der Grenzschicht.

5.3 Horizontalbelastung auf die Uferwand

Aus den FE-Berechnungen ergab sich die in Bild 9 dargestellte Horizontalbelastung. Es wird
davon ausgegangen, dass der Baugrund grundsétzlich mit den BodenkenngroBBen der Zone:
Neubau zutreffend beschrieben ist. Nur in geringmichtigen Grenzschichten traten die Rut-
schungen auf und dort wurden die Parameter der Zone: Rutschung angesetzt. Bild 9 zeigt die
unter diesen Voraussetzungen ermittelten Horizontalspannungen auf die Uferwand A 1.1 von
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ausgewdhlten Berechnungsphasen der FE-Berechnung, siche Abschn. 5.2. Daraus wurde eine
resultierende Belastungsfigur festgelegt, die sich zwischen den Kurven aus Berechnungsphase
12) Reduktion der Scherparameter im gesamten Lauenburger Ton und Berechnungsphase /7)

Reduktion der Scherparameter in der Grenzschicht im Lauenburger Ton befindet.

10
------ Berechnungsphase 4:
," | 8 Herstellung der Uferwand
— Berechnungsphase 12:
5 1. Reduktion der

Scherparameter

Berechnungsphase 9:

A

Einbau der Sohlsteife

N
Tiefe [MNN]

Berechnungsphase 17: 2.
Reduktion der

Scherparameter

"—'----._. -

Belastungsfigur auf

p

| 0 die Uferwand

... =
Lol

-300 -250 -200 -150 -100 -50 0
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Bild 9: Horizontalbelastung auf die Uferwand Al.1 fiir ausgewéhlte Berechnungsphasen

6 Ausfilhrung der Uferwand A 1.1im oberen Vorhafen der neuen
Schleuse Lauenburg

6.1 Ausfithrungsvorschlag mit den neuen Bemessungsgrundlagen

In Bild 10 ist die urspriinglich geplante Spundwand im oberen Vorhafen und die spiter er-
kannte Rutschungszone dargestellt. Die Spundwand ist ausreichend dimensioniert, um den
Geléndesprung durch den Kanalausbau zu bewiltigen. Allerdings wird deutlich, dass die spi-
ter erkannte Rutschungszone unterhalb des Spundwandfusses und hinter den Verpresskorpern
verlauft. Auf die globale Standsicherheit hat die urspriinglich geplante Spundwand keinen
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sicherheitserhohenden Einfluss. Nach Erkennen der Altrutschung wurde die Uferwand im
oberen Vorhafen der neuen Schleuse Lauenburg unter den verdnderten Gegebenheiten iiber-

plant.
Wand A1.1 Entwurf Wand A1.1 Ausfiihrung
NN +10,40 m Is B209 NN +10,40 m
. 4
540 v o | v .

] damm

A utschungs- = p
unterer San
unterer San zone zone

Bild 10: Uferwand A 1.1 — urspriingl. Entwurf Bild 11: Uferwand A 1.1 — Ausfiihrung

In der Uberplanung wurden verschiedene Varianten diskutiert, durch die die ermittelten Hori-
zontalspannungen sicher in den Untergrund abgetragen werden konnen. Zur Ausfiihrung
kommt eine einfach verankerte {iberschnittene Bohrpfahlwand und eine zusitzliche Sohlaus-
steifung gegen den Fangedamm mit einer Unterwasserbetonsohle. Bild 11 zeigt schematisch
den Aufbau. Die Bohrpfahlwand und ihre Verankerung durchschneiden die Rutschungszone
und leisten so einen Beitrag zur globalen Standsicherheit. Es wird eine iiberschnittene Bohr-
pfahlwand mit einem Pfahldurchmesser von 1,0 m und einem Achsabstand der Sekundir-
pfiahle von 1,5 m hergestellt. Um den Einfluss der Bohrpfahlwand auf die natiirlichen Ab-
flussverhiltnisse des Hanges moglichst klein zu halten, werden die Primérpfahle bis auf —
2 mNN und nur die Sekundérpfdhle bis auf — 9,5 mNN niedergebracht. Weiterhin werden
hangseitig hinter der Bohrpfahlwand Kiespfiahle angeordnet, die den oberen und den unteren
Grundwasserleiter miteinander verbinden, um einen Aufstau des Grundwassers hinter der
Bohrpfahlwand zu vermeiden.

Die Bemessung der Bohrpfahlwand erfolgte analytisch mit dem Bettungsmodulverfahren un-
ter Ansatz der Horizontalspannungen aus den FE-Berechnungen. An 4 ausgewihlten Mess-
querschnitten werden die effektiven Ankerkriafte wéhrend der Baudurchfiihrung online {iber-
wacht. In den Messquerschnitten werden Inklinometer in die Bohrpfdhle eingebaut, womit die
tatsdchlich auftretenden Verformungen der Uferwand A 1.1 wéhrend der Herstell- und Aus-
hubphasen punktuell iiberpriift werden konnen. Ergénzend wird im Bereich der Altrutschung
nahe des Inklinometer 15 ein Ketteninklinometer installiert, mit dem eine Onlineiiberwa-
chung wihrend der relevanten Bauphasen moglich wird. Das Gesamtsystem bleibt rechne-
risch auch fiir den Endzustand selbst bei Verlust der Ankertragfahigkeit noch standsicher.



130 E. Ott, S. Liihr

6.2 Gegeniiberstellung der Ausfithrung zum Entwurf

In Bild 10 ist die im Entwurf urspriinglich vorgesehene Uferwand A 1.1 dargestellt. Aufgrund
der verdnderten Situation kommt die in Bild 11 dargestellte, einfach verankerte, {iberschnitte-
ne Bohrpfahlwand zur Ausfiihrung. Tabelle 5 zeigt eine Gegeniiberstellung wesentlicher Kon-
struktionsmerkmale der Uferwand A 1.1 im urspriinglichen Entwurf und in der Ausfiihrung.
Die Bohrpfahlwand wird mit einem Stahlbetonkopfbalken b/d = 1,5/1,7 m? zur Aufnahme der
Ankerkdpfe abgeschlossen.

Tabelle 5: Gegeniiberstellung der Konstruktionsmerkmale fiir den
urspriinglichen Entwurf und die Ausfithrung

Spundwand Bohrpfahlwand
Konstruktions- Widerstands- Pfahldurchmesser d=1,0m,
merkmale moment Achsabstand  der  Tragpfihle a=1,5m
W =1250 cm? Bewehrung der Tragpfihle von 3800 kg/Pfahl
Linge I=11m 1=19m
Bemessungsmoment [230 kNm/m 2350 kNm/m
Verankerung
Ankerkréfte 102 kN/m 810 kN/m
Gesamtldnge 15,5 m, 40 m
Ankerneigung 15° 20°
Ankerabstand 2,0 m ~ 0,45 m

6.3 Wirtschaftlichkeit

Aufgrund der in Abschn. 3 erlduterten Inklinometermessungen wurde es erforderlich, die Pla-
nung der Uferwand im Oberen Vorhafen der Schleuse Lauenburg zu iiberdenken. Da zum
Zeitpunkt, als unerwartete Verformungen auftraten und die Gesamtsituation neu bewertet
wurde, die Vorhafenwénde noch nicht ausgeschrieben waren, konnten die notwendigen An-
passungen gezielt vor der Verdffentlichung der BaumaBinahme vorgenommen werden. Da-
durch war es dem Bauherrn moglich, die Leistung iiber eine 6ffentliche Ausschreibung an-
bieten zu lassen. Dieser Wettbewerbsschritt unterstiitzt die Wirtschaftlichkeit der Baumal-
nahme.




Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitdt Dresden, Heft 15, 2005, 131-147
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2005, 27. September 2005

Beschreibung des Gebirgsverhaltens als Grundlage fiir den

Entwurf von Hohlraumbauwerken

T. Marcher & J. Gollegger, ILF Beratende Ingenieure ZT GmbH, Rum bei Innsbruck

Kurzfassung: Die Geomechanische Planung von Hohlraumbauwerken beginnt mit der
Baugrunderkundung und der Bildung eines geologischen Modells. Schwerpunktmdffig werden
die Vorgangsweise zur Beschreibung des Gebirgsverhaltens und die vorhandenen Einfliisse
diskutiert. Ebenso werden mogliche Hilfsmittel, wie kinematische, analytische und
numerische Ansdtze eingehend betrachtet. In weiterer Folge wird darauf eingegangen, wie
aus dem Gebirgsmodell entsprechende Mafinahmen fiir Ausbruch und Stiitzung abgeleitet
werden konnen. Aus der Kombination des Gebirges mit den gewdhlten Mafsnahmen resultiert
das Systemverhalten. Fiir die baupraktische Umsetzung ist neben der Beschreibung des
Gebirgsverhaltens vor allem auch die Beschreibung des Systemverhaltens mit der Angabe von
projektspezifisch definierten Uberwachungsparametern erforderlich. Schlussendlich gilt es

die in der Planung angestellten Uberlegungen in iibersichtlicher Art und Weise darzustellen.

1 Allgemeines

Basis fiir den Entwurf von Hohlraumbauwerken ist die Bildung eines addquaten Gebirgs-
modells. Das Modell sollte neben der prognostizierten Geologie, die aus der Schaffung des
Hohlraumes entstehenden Beanspruchungen und mégliche Bruchmechanismen widerspiegeln.
Selten wird es gelingen, all diese Anforderungen in einem Modell zu vereinen. Das aus dem
gebildeten Modell resultierende Gebirgsverhalten, sprich die potentiellen Gefdhrdungen, ist
zu beschreiben.

Als Leitfaden fiir die geomechanische Planung von Hohlraumbauwerken dienen u.a. die ETB
(1994) in Deutschland, die OGG-Richtlinie (2001) in Osterreich und z.B. die SIA-Norm 199
(1998) in der Schweiz.
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Die geomechanische Planung fiir Tunnelbauwerke sollte prinzipiell die Nachvollziehbarkeit
der vorgesehenen Maflnahmen ermdglichen und die Modellvorstellungen fiir das Gebirgs-
und Systemverhalten strukturiert unter Benennung der dazu benutzten Hilfsmittel aufzeigen.
In Abbildung 1 wird ein moglicher Planungslauf dargestellt. Dieser wird im Zuge der
einzelnen Projektphasen immer wieder durchlaufen, wobei sich der Kenntnisstand
kontinuierlich weiter verdichtet. Welche der angefiihrten Methoden angewendet werden,
hingt neben der jeweiligen Projektphase auch stark von den fiir das anstehende Bauvorhaben

vorherrschenden Randbedingungen ab.

MACHBARKEITS-
STUDIE

BLOCKKORPERANALYSEN
ANALYTISCHE METHODEN

LITERATUR-/
KARTENRECHERCHE

ERKUNDUNG NUMERISCHE METHODEN

FELD- / LABORVERSUCHE STABWERKSMODELLE
AUSFUHRUNG
MONITORING
GA... Gebirgsart GVT... Gebirgsverhaltenstyp SV... Systemverhalten
VP... Vorprojekt EP... Einreichprojekt AP...Ausschreibungsprojekt

Abbildung 1: Planungsab-/ rundlauf

2 Eigenschaften des Gebirges

2.1 Primirer Spannungszustand

Fiir den Fall eines homogenen Gebirges ohne Finfluss tektonischer Spannungen nimmt die
Vertikalspannung mit der Tiefe linear zu. Die Horizontalspannungen lassen sich fiir diesen
idealisierten Fall unter Voraussetzung des elastisch isotropen Halbraumes von der Poisson-

Zahl v herleiten.
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Jedoch ist die Komplexitit der geologischen Historie weitldufig geprigt durch rdumliche
Konfigurationen unterschiedlich steifer Gebirgsarten. Unter diesen Randbedingungen, die
auch fiir den inneralpinen Raum charakteristisch sind, weichen die tatsdchlichen
Hauptspannungen von den reinen Uberlagerungsspannungen in Richtung respektive GroBe
stark ab.

Ein Beispiel hierfiir illustriert z.B. Rabcewicz (1944) schematisch fiir den Tauerntunnel, der
eine michtige, domformig aufgewdlbte Gneiskuppel unterfihrt. Unter diesen geologischen
Voraussetzungen herrschen geméfl Abbildung 2 (links) deutlich tiber den rechnerischen
Uberlagerungsspannungen liegende Gebirgsdriicke in den Eingangsstrecken und nachlassende
Gebirgsspannungen im Zentralbereich des Tunnels.

Ein weiteres Beispiel liefert Stini (1950) unter der Voraussetzung der Zerlegung eines
Gebirgsstockes durch Verwerfungen (Abbildung 2, rechts). Die nach unten verjiingenden
Keile A werden von den benachbarten Blocken gestiitzt und damit entlastet. Dadurch erfahren

die nach oben verjiingenden Keile B eine zusitzliche Belastung.

Abbildung 2: Beispiele der Beeinflussung des primédren Spannungszustandes

Somit spielt die Primdrspannungsanalyse, die einer strukturgeologischen Erkundung
nachfolgt, eine entscheidende Bedeutung bei der objektiven Interpretation des

Gebirgsverhaltens.

2.2 Beurteilung der Gebirgsfestigkeit

Zur Beurteilung der Gebirgsfestigkeit werden die Resultate der Primdrspannungsanalyse
herangezogen. Eine einfache Beurteilung der Gebirgsfestigkeit liefert Everet Hoek (2000):
unter der Annahme eines Kreisprofils und unter Voraussetzung eines isotropen
Spannungszustandes werden vereinfachte Untersuchungen nach dem Mohr-Coulomb’schen
Bruchkriterium durchgefiihrt. Dabei wird der plastische Radius mit der dazugehorigen

Verformung in Abhingigkeit der Uberlagerung errechnet. Die Berechnung dieser GroBen
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dient zur Unterscheidung wesentlicher Gebirgsverhaltenstypen. Liegen die Primédrspannungen
unter der maximalen Gebirgsfestigkeiten (plastischer Radius gleich Tunnelradius), so ist
lediglich lokal mit ,,geflige- und schwerkraftbedingten Abldsungen aus der Tunnellaibung und
der Ortsbrust“ zu rechnen. Uberschreiten die Primirspannungen die Gebirgsfestigkeiten
(plastischer Radius grofer Tunnelradius) kommt es zu einer ,spannungsbedingten
Entfestigung des Gebirges“. Die ,,Tiefe der Entfestigung kann durch den Quotienten
plastischer Radius zu Tunnelradius abgeschétzt werden.

Neben dem Versagen aufgrund Ubersteigen der Gebirgsfestigkeit besteht bei geringer
Verspannung die Gefahr von ,,schwerkraftbedingten Firstniederbriichen. Nach G. Feder
(1981) kann zwischen dem ,,Domartigen und Kaminartigen Firstniederbruch* unterschieden.
Der durch einen ,,Domartigen Niederbruch® gebildete Hohlraum bleibt nur dann stabil, wenn
die Druckfestigkeit des ,,natiirlichen Gebirgsgewolbes™ dieses Domes ausreichend grof3 ist.

Andernfalls geht der Verbruch in einen ,,Kaminartigen Niederbruch* {iber.

2.3 Charakteristische Gebirgsfestigkeit und —steifigkeit

Die richtige Erfassung des Spannungs-Dehnungsverhaltens des Gebirges besitzt eine
fundamentale Bedeutung fiir den Entwurf und die Ausfiihrung von Hohlraumbauwerken.
Wittke (1984) weist darauf hin, dass es bei den zumeist komplexen Eigenschaften des Felses
auBlerordentlich schwierig ist, ein Modell zu entwickeln, das das Spannungsdehnungs-
verhalten der in der Natur vorkommenden Felsarten so weitgehend beschreibt, dass es sich als
Entwurfsgrundlage eignet.

Die Steifigkeit des Gebirges wird neben den Eigenschaften des Gesteins selbst durch die
Anzahl und Art der Trennflichen, sowie deren Abstand und Orientierung zueinander gepragt.
Mallgebliche Einflussgrofen sind weiterhin der primére/sekundire Spannungszustand und die
Deformation hinsichtlich Verformungsmodus und —grofle. Verschiedene Untersuchungen
zeigen auf, dass sich tendenziell sowohl intakter als auch gekliifteter Fels durch Erh6hung des
Seitendrucks steifer Verhalten. Physikalisch gesehen, wird dieses Phdnomen dem SchlieBen
von Mikrorissen im intakten Gebirge bzw. dem Schliefen von Makrorissen im gekliifteten
Gebirge zugeschrieben (u.a. Walsh, 1995).

Hinsichtlich der Festigkeit des Gebirges ergibt sich analog zur Steifigkeit die Problemstellung
der Spannungs- und Verformungsabhangigkeit. Unter Beriicksichtigung dieser Aspekte ist das

im Tunnelbau gebrduchliche Kriterium nach Mohr-Coulomb zur allgemein giiltigen
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Beschreibung der plastischen Grenzbedingung teilweise nicht geeignet. Eine Alternative

hierzu bietet das empirische Kriterium nach Hoek-Brown (Hoek et al., 2002).

3 Baugrunderkundung

Ein nachvollziehbarer Planungsprozess der bereits in der Bodenerkundungsplanung beginnt
ist Grundvoraussetzung, um einerseits das Baugrundrisiko zu definieren bzw. zu minimieren
und andererseits die Umsetzbarkeit eines Projektes zu bestimmen.

Zur Bildung eines geologischen Modells bedarf es, je nach der jeweiligen Projektphase, einer
addquaten Erkundung. Resultat des geologischen Modells ist neben dem geologischen
Lingenschnitt mit zugehdrigen Querprofilen die Definition von Gebirgsarten. Bei der
Definition der Gebirgsarten sollte das Hauptaugenmerk auf jene Parameter gelegt werden, die
das Gebirgsverhalten beeinflussen.

Der Eurocode 7: Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik liefert
Anhaltspunkte fiir die erforderliche Baugrunderkundung. Es werden drei Geotechnische
Kategorien, welche nach dem  Schwierigkeitsgrad der  Konstruktion, den
Baugrundverhidltnissen und der Wechselbeziehung Bauwerk zur Umgebung eingestuft
werden, definiert. Tunnelbauwerke sowie Hohlraumbauwerke im Allgemeinen sind, soferne
sie nicht in hartem, ungekliiftetem Gestein ohne besondere Wasserdichtigkeit zu liegen
kommen, der Geotechnischen Kategorie GK 3 zugeordnet.

Fir GK 3 sind direkte Aufschliisse erforderlich. Die Boden- und Gebirgskennwerte sind
versuchstechnisch zu bestimmen. Dies ist fiir Tunnelbauwerke iiblich. Die Fragestellung ist
jedoch, welche Datenmenge erforderlich ist, um den Baugrund ausreichend genau
beschreiben zu kdnnen.

Zur bautechnischen Beschreibung und Beurteilung von Locker- und Festgestein sind unter
anderem ingenieurgeologische, hydrogeologische, geophysikalische, bodenmechanische und
felsmechanische Untersuchungen notwendig.

Zu bedenken gilt, dass Aufschliisse als Stichproben zu bewerten sind. Sie lassen fiir
zwischenliegende Bereiche nur Wahrscheinlichkeitsaussagen zu. Bei der Festlegung des
Stichprobenumfanges sind Vorkenntnisse und ortliche Erfahrung zu berticksichtigen.

Selbst bei relativ groBer Erkundungsdichte ist der genaue Verlauf von Schichtgrenzen oder

Storungen vielfach nicht prognostizierbar.
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Aufgabenstellung, Kriterien und Art der Erkundung kénnen aus den unter Pkt. 1 angefiihrten
Normen und Richtlinien entnommen werden. Der erforderliche Abstand von Aufschliissen ist
projektspezifisch festzulegen. Jedenfalls miissen Art, Umfang, Anordnung der Aufschliisse
und Felduntersuchungen eine ausreichende Information iiber den rdumlichen Verlauf der
Schichten und der Trennflichen liefern. Vielfach erweist sich der Einsatz von
geophysikalischen Untersuchungen als sinnvolle Ergidnzung zu den Erkundungsbohrungen.
Art und Umfang der Laboruntersuchungen richtet sich nach den tatsichlich erforderlichen
Parametern. Ein frither Abgleich der durchzufiihrenden Versuche ist mit den Uberlegungen
von Geotechnikern und Planern abzustimmen. Aus der Sicht des Geotechnikers sind
moglichst viele Aufschliisse und Versuche wiinschenswert, um eine ausreichende
Datensicherheit zu erhalten. Der Bauherr wird, um Kosten zu sparen, danach trachten, die
Anzahl auf ein notwendiges Mal3 zu beschridnken. Die Anzahl der Versuche richtet sich nach
den Erfordernissen einer ausreichenden Planungssicherheit. Je grofer die Aufschlussdichte
ist, desto exakter kann geplant und damit das Ausfithrungsrisiko reduziert werden. Diese
Risikoabwigung ist dem Bauherrn darzulegen, um eine ingenieurméfig verniinftige
Erkundungsdichte durchfiihren zu kdnnen.

Der tatsdchlich erforderliche Aufwand der geotechnischen Untersuchungen wird maB3gebend
durch den Gebirgsaufbau und der Lage des Bauwerkes bestimmt. Bei Hohlraumbauwerken
mit geringer Uberlagerung und homogenen Verhiltnissen reicht eine relativ geringe Anzahl
von direkten Aufschliissen und Versuchen aus, um die erforderlichen Parameter mit
ausreichender Genauigkeit ableiten zu konnen. Bei tiefliegenden Hohlraumbauwerken mit
stark wechselndem Gebirgsaufbau liefert vielfach nur ein Erkundungstollen die gewiinschten

Ergebnisse.

4 Verhalten des Gebirges

Ist das geologische Modell mit den Gebirgsarten inklusive den zugehorigen
Gebirgskennwerten definiert, wird im nédchsten Schritt das erwartete Gebirgsverhalten mit den
moglichen Gefdhrdungen/Versagensmechanismen beschreiben. Die einzelnen Gefdhrdungen/-
Versagensmechanismen werden so genannten Gebirgsverhaltenstypen (GVT) zugeordnet. Im
Idealfall werden diese in enger Abstimmung zwischen Geologen, Sachverstindige fiir

Geotechnik und Planer erarbeitet.
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Die moglichen Hilfsmittel zur Beurteilung des Gebirgsverhaltens hidngen stark vom
jeweiligen Gebirge ab. Zweidimensionale Betrachtungen werden zwar der Definition der
Gebirgsverhaltenstypen gemi OGG Richtlinie gerecht, beriicksichtigen aber die tatséichlich
stattfindenden Umlagerungsprozesse nur unzureichend.

Folgende Parameter haben wesentlichen Einfluss auf das Gebirgsverhalten:

o Hohlraumgeometrie: Form und Grof3e des Querschnitt

o Primérspannungszustand: Der in der Praxis iibliche Ansatz von y-h fiir die
Vertikalspannung und y-h-ky fiir die Horizontalspannung trifft bei Tunneln mit
komplexer Geologie nicht zu, siehe dazu Pkt. 2.1. Spannungsmessungen liefern
vielfach mehrdeutige Aussagen und sind stark von der gewihlten Methode
abhingig, John & Poscher (2004).

o Bergwassereinfluss: Die Hohe des Bergwasserspiegels ist meist bekannt, das
Vorhandensein von kluftgebundenem Wasser muss abgeschétzt werden. Im
gekliifteten Fels kann man durch die Schaffung des Hohlraumes im Allgemeinen
von einer raschen natiirlichen Drainagierung ausgehen, was bei sehr
undurchldssigen Boden wie steif plastischen Tonen nicht zutreffend ist.

o Schichtung und Trennflachen: Die Orientierung dieser zum Bauwerk dient als
Grundlage von kinematischen Uberlegungen und zur Ermittlung von
gefiigebedingten Spannungsumlagerungen. Die Beschaffenheit der Trennflichen

hat entscheidenden Einfluss auf das Gebirgsverhalten.

5 Rechenmodelle

5.1 Allgemeines

Hilfsmittel zur Bestimmung des Gebirgsverhaltens und des Systemverhaltens reichen von
einfachen statischen Uberlegungen, iiber empirische Ansitze bis hin zu komplexen
Rechenmethoden.

Das Ergebnis des Berechungsmodells ist maximal so gut wie seine Eingangswerte. Eingang
finden Rechenschnitte aus geologischen Homogenbereichen mit den zugehdrigen
Rechenkennwerten, die das Verhalten des Baugrundes in Bandbreiten widerspiegeln. 3D-

FEM Berechnungen oder aufwendige Diskontinuumsmodelle sind nur dann sinnvoll
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anzuwenden, wenn die entsprechende Genauigkeit der erforderlichen Eingangsparameter

vorhanden ist.

5.2 Kinematische Ansitze

Aus Blockkorperanalysen konnen mit einfachen Mitteln mogliche gefligebedingte
Nachbriiche ermittelt und daraus der erforderliche Einsatz von Ankern abgeleitet werden.
Eine gesonderte Betrachtung der Orstbrust ist ebenfalls durchzufiihren. Dies kann mit
Gleitkorperanalysen bewerkstelligt werden. Eine eventuell vorhandene Auflast aus dem
iiberlagerten Gebirge, kann beispielsweise aus der Silotheorie nach Terzaghi ermittelt werden.
Im linken Teil von Abbildung 3 sind jene Blocke dargestellt, die aus drei unterschiedlichen
Trennfldchen entstehen. Zusitzlich sind jene Anker abgebildet mit den die einzelnen Blocke
mit ausreichender Sicherheit im Gebirgsverband gehalten werden.

Im rechten Teil von Abbildung 3 ist das Volumen eines in die Ortsbrust gleitenden Blockes in

Abhiangigkeit der Orientierung des Tunnels dargestellt.

e Tumnel Axs Trand

Abbildung 3: Blockkorperanalyse anhand von 3 verschiedenen Trennflichen
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5.3 Analytische Ansitze

Nachvollziehbare analytische Methoden bieten ein praktisches und wirtschaftliches Riistzeug,
um die verschiedenen Kennlinien (Gebirge, Ausbauwiderstand) zu ermitteln und die Einfliisse
der Streuung der Eingangsdaten zu beurteilen.

Neben den klassischen Kennlinien nach Fenner-Pacher ist nach Feder & Arwanitarkis (1976)
die Erfassung eines anisotropen Spannungszustandes mdglich. Bei der Ausbau-
dimensionierung sollten speziell bei tiefliegenden Bauwerken die Anker beriicksichtigt
werden, Pottler (1993).

In Abbildung 4 ist die Kennlinie eines Gebirges dargestellt, bei der es zu einer Uberbe-
anspruchung kommt. Damit ein stabiler Zustand erreicht werden kann, wird eine Sicherung
mit Spritzbeton und Anker installiert. Spritzbeton wirkt als passives Stiitzmittel, d.h. die
Tragwirkung des Spritzbetons kommt erst bei Bewegung des Gebirges zum Tragen. Anker
wirken je nach Typ als aktives oder passives Element. So genannte Swellex-Anker sind
kraftschliissig mit dem Gebirge verbunden und wirken als gebirgsverbesserndes Element,
wihrend dessen bendtigen SN-Anker zum Erreichen der vollen Tragwirkung (analog dem

Tragverhalten von Spritzbeton) eine gewisse Verschiebung des Gebirges.

Kennlinie fiir Gebirge und Ausbau
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— — Gebirgskennllinie + Anker aktiv

——— Ausbau mit Spritzbeton + Anker passiv

——6—— Ausbau mit Spritzbeton

Abbildung 4: Kennlinien fiir Gebirge und Ausbau
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5.4 Numerische Ansitze

Im Vergleich zu den traditionellen Rechenmethoden auf analytischer und/oder empirischer
Basis bieten die numerischen Methoden durch die rasante Entwicklung der Soft- und
Hardware eine immer groferes Potential im geotechnischen Design. Dies gilt insbesondere
auch fiir die Untersuchung des Gebirgs- und Systemverhaltens von Hohlraumbauwerken.
Sofern spannungsinduzierte Bruchvorginge zu Erwarten sind, ermoglichen numerische
Methoden - wie FEM, FDM, BEM oder DEM - ausgezeichnete Mdoglichkeiten, eine
Optimierung der moglichen Stiitzmittel mit dem zu erwartenden Gebirgsverhalten
durchzufiihren.

Im Allgemeinen werden hiufig 2-dimensionale numerische Analysen herangezogen, da diese
mit ausreichender Genauigkeit ausgehend vom Primérzustand das Tragverhalten von
Sicherung und Gebirge durch die Simulation der einzelnen Ausbruchs- und
Sicherungssequenzen wiedergeben.

Nachfolgend wird eine 3-dimensionale Finite-Elemente Berechnung prisentiert, die den
Einfluss der duBerst wichtigen vorauseilenden Sicherungselemente (wie Spie3e, Rohrschirme,
Ortsbrustanker, GFK-Anker, etc. ) auf das Vorverformungsverhalten (Vorentlastung vor der
Ortsbrust) untersucht (Marcher et al., 2004).

Auf Grundlage vergleichbarer Randbedingungen werden zwei Vortriebsmethoden —
Spritzbetonbauweise/NOT und A.DE.CO-RS — miteinander verglichen. 3-dimensionale FE -
Berechnungen zeigen das unterschiedliche Gebirgs- und Tragverhalten bei Simulation der
beiden zyklischen Vortriebsmethoden auf. Ziel dieser Untersuchungen war es, das
Spannungs- und Verformungsverhalten des Gesamtsystems unter Einbeziehung des
nichtlinearen Verhaltens des Gebirges und des temporidren Ausbaus zu analysieren und somit
geomechanische Riickschliisse auf Grundlage zweier vollkommen unterschiedlicher
zyklischer Vortriebskonzepte ziehen zu konnen. Aus dieser Studie illustriert Abbildung 5 die
Gegentiberstellung zwischen Gebirgsverhalten und Systemverhalten. Im Falle eines
Vollausbruches ohne Stiitzmaflnahmen bilden sich ausgeprigte plastische Zonen aus, das
Verhalten entspricht einem Gebirgsverhaltenstyp: ,,Scherversagen bei geringem
Spannungsniveau®. Zur Abschitzung des Systemverhaltens wurde der Kalottenausbruch der
klassischen Spritzbetonbauweise / NOT unter Ansatz der um eine Abschlagslinge hinter der
Ortsbrust frisch aufgebrachten (wenig ausgehdrteten) Spritzbetonschale und der

Systemankerung simuliert.
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Zum Vergleich wird im rechten Bild der Abbildung 5 die Auswirkung der Anwendung von
vorauseilenden Horizontalankern (GFK-Anker, Mikropféhle, u.d.) zur Stabili-sierung des sog.
Stiitzkerns (advance core) aufgezeigt. Die groBere Verformung des Vortiebskerns wird im
Fall des NOT-Vortriebes durch eine deutlich kleinere Querschnittsfliche (Teilausbruch)
kompensiert. Durch die getroffenen Mallnahmen wurde bei beiden Systemen ein
Gleichgewichtszustand erreicht und die Ausbildung von plastischen Zonen auf ortliche

Nahbereiche beschrinkt.

Gebirgsverhalten Systemverhalten Systemverhalten
Vollausbruch Kalottenausbruch NATM ADECO - Vortrieb

Abbildung 5: 3D FEM - Gegeniiberstellung der plastischen Zonen beim Vortrieb

6 Verhalten des Gebirges in Kombination mit den gewihlten
StiitzmafBnahmen (Systemverhalten)

Ist die Vortriebsmethode mit den zugehdrigen Mafnahmen fiir Ausbruch und Stiitzung
definiert, gilt es das Verhalten aus der Kombination dieser Maflnahmen mit dem Gebirge -
sprich das Systemverhalten - zu ermitteln. Daraus sind fiir die Ausfiihrung entsprechende
Vorgaben fiir die Verifikation des Systemverhaltens vor Ort zu machen und dient somit als
Basis fiir die vor Ort zu treffenden Entscheidungen.

Definiert werden kann das Systemverhalten als die erforderlichen MaBnahmen fiir den
Tunnelvortrieb abgestimmt auf das prognostizierte Gebirgsverhalten. Voraussetzung fiir die
richtige Wahl der Stiitzmittel ist das Verstidndnis fiir die gebirgsmechanischen Vorgénge im
Generellen und die Lastabtragung als interaktiver Vorgang zwischen Gebirgstragring und
Tunnelausbau im Speziellen.

Im Allgemeinen erfolgt eine Zuordnung von Ausbruch und Stiitzung zu jedem

Gebirgsverhaltenstyp, basierend auf nachfolgenden Anforderungen:
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. Generelle Standsicherheit

. Sicherheit gegen Herausldsen einzelner Blocke

e  Vermeidung von Gebirgsentfestigung und Auflockerung
o Standsicherheit der Ortsbrust

e  Auslastung der Spritzbetonschale

o Zuldssige Verformungen

o Zuléssige Erschiitterungen

Anhand einiger typischer Ausbauelemente soll das Systemverhalten aufgezeigt werden:
Spritzbeton: In den Lockergesteinsabschnitten dient der Spritzbeton als primires Stiitz-
mittel, wahrend er in den Festgesteinsabschnitten vorwiegend zur Versiegelung des Gebirges
eingesetzt wird, um das Herauslosen einzelner Blocke zu verhindern. Bei inkompetentem
Gebirge (Lockermaterial, Storungsgestein) im Bereich der Kalottenfiile wird der Kalottenfuf3
verbreitert, gegebenenfalls wird ein Kalottensohlgewolbe angeordnet.

Radial um den Querschnitt angeordnete Anker: Anker wirken sowohl als
gefligeverbesserndes Element wie auch als wirksamer Ausbauwiderstand. Abstand und Lénge
werden aus den Blocken abgeleitet, welche in den Hohlraum abgleiten kdnnen. Bei Gebirge
mit nachdrangenden Lasten ist die GroBe der Bruchzonen zu beriicksichtigen.

Vorauseilende Sicherung: In den Lockergesteinsabschnitten erfolgt z.B. eine vorauseilende
Gebirgsverbesserung mittels horizontalen Injektions-SpieBen bzw. HDI-Pfihlen. In den
Festgesteinsabschnitten werden z.B. Spiefle angeordnet, sofern Nachbriiche aus dem Firstbe-
reich nahe der Ortsbrust zu erwarten sind. Sie dienen zur Uberbriickung der freien Stiitzweite
und damit auch der Arbeitssicherheit.

Stahlbogen: Stahlbogen werden zur Gebirgsstiitzung, zur Erzielung einer besseren Profilhal-

tigkeit und als Auflager der Spiefle angeordnet.

7 Geotechnischer Langenschnitt

Unbestreitbares Ziel ist es, die angestellten Uberlegungen zusammenfassend darzustellen.
Grundlage ist der geologische Léngenschnitt, welcher neben der prognostizierten Geologie

die definierten Gebirgsarten und Gebirgsverhaltenstypen enthélt. Zusitzlich sind die
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gewdhlten Mallnahmen fiir Ausbruch und Stiitzung anzugeben. Gegebenenfalls kdnnen
Warnkriterien fiir das geotechnische Sicherheitsmanagement definiert werden. In Osterreich
wird dieser geologisch-geotechnische Lingenschnitt als Rahmenplan bezeichnet (OGG-
Richtlinie, 2001), der den Geltungsbereich der verschiedenen geomechanischen Modelle
wiedergibt. Anzustreben ist eine stationierungsabhédngige Zuordnung der Gebirgsarten und
Gebirgsverhaltenstypen, woraus sich die entsprechenden MafBnahmen fiir Ausbruch und
Stlitzung eindeutig ableiten lassen. Nur so ist eine klare Nachvollziehbarkeit der angestellten
Uberlegungen moglich. Aus vertragstechnischen Griinden wird auf die Angabe von
Vortriebsklassen im Allgemeinen verzichtet. Vielmehr werden die MaBBnahmen fiir Ausbruch
und Stiitzung, welche als unverdnderlich gelten und welche vor Ort festzulegen sind
angegeben. Welche Maflnahmen bereits im Vorhinein durch den Planer vorgegeben werden,
héngt von den Randbedingungen, z.B: Tunnel unter bestehender Bebauung, ab und haben
meist vertragsrechtliche Beziehungen zu Dritten als Hintergrund oder bewusste und verstérkte
Risikovorsorge durch den AN. Jedenfalls diirfen diese Vorgaben eine notwendige Flexibilitét

im Zuge der Ausfiihrung nicht einschrinken.

8 Ausfithrungsphase

8.1 Allgemeines

Werden die zu erstellenden Bauwerke im natiirlich gewachsenen Boden errichtet und wird
dieser - sowie im Hohlraumbau {iblich - zur statischen Lastabtragung herangezogen, liegen
besonders schwierige geotechnische Verhiltnisse vor. Die durchgefiihrten Uberlegungen und
Berechnungen beruhen einerseits auf einer prognostizierten Geologie und andererseits auf der
gewihlten Modellbildung. Die zahlreichen Unsicherheiten werden durch entsprechende
Teilsicherheitsbeiwerte sowohl lastseitig als auch materialseitig abgefedert. Trotzdem wird

empfohlen das tatsdchlich auftretende Systemverhalten mit dem angenommen zu vergleichen.

8.2 Geotechnisches Sicherheitsmanagement

GemiB OGG Richtlinie (2001) werden fiir das geotechnische Sicherheitsmanagements

folgende drei grundsédtzlichen Ziele genannt:
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. Dimensionierungskonzept zur Vorgabe von Stiitzung, Bauverfahren und
KenngroBen fiir die Beurteilung der Standsicherheit entsprechend den vor der
Ausfilihrung bekannten Baugrundverhiltnissen

e  Uberwachungskonzept inklusive aller technischer und organisatorischer
Vorkehrungen zum Zweck des laufenden ,,Soll- Ist Vergleiches*

o Managementkonzept fiir den Fall der Abweichung der Baugrundverhiltnisse
aullerhalb der erwarteten Bandbreite sowohl in giinstiger als auch in unglinstiger

Tendenz

Weitere Punkte, welche im Rahmen des geotechnischen Sicherheitsmanagement behandelt
werden sollten:
o Darstellung eines klar definierten Informationsflusses, Wer hat Wen und Wann zu
informieren

. Kldrung der Zusténdigkeiten und des Verantwortungsbereiches im Krisenfall

Wie bereits erwihnt, ist die Uberwachung wihrend der Ausfiihrung ein wesentlicher
Bestandteil des geotechnischen Sicherheitsmanagements. Die baupraktische Umsetzung wird

mit Hilfe der Beobachtungsmethode gema3 Eurocode 7 bewerkstelligt.

8.3 Ausbaufestlegung vor Ort

Wihrend der Ausfiihrung gilt es den Dialog mit dem Gebirge aufrecht zu halten, Vavrovsky
1994. Dazu konnen die verschiedensten geotechnischen Messungen angewendet werden.
Beispielsweise werden trigonometrische Messungen, Extensometer, Inklinometer oder
Gleitmikrometer eingesetzt. Zusétzlich konnen aufgrund der Beanspruchung von Ankern und

Spritzbeton Riickschliisse auf das tatsdchlich Systemverhalten gemacht werden.

In Abbildung 6 sind die Einflusslinien und die Trendlinie fiir die Firstsetzung eines Tunnels
dargestellt. Ab Tunnelmeter 510 beginnt die Trendlinie ab zu fallen, was ein Indiz fiir eine
Verschlechterung des Gebirges ist. Nach Einbau einer Kalottenfullverbreiterung kénnen die
Setzungen wieder reduziert werden, die Trendlinie =zeigt diese Entwarnung

unmissverstandlich.
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Abbildung 6: Einflusslinie und Trendlinie einer Setzungskurve

Nur wenn wihrend der Ausfiihrung ein intensiver Dialog mit dem Gebirge gefiihrt wird,
konnen die jeweiligen Vorgidnge verstanden werden und darauf hin entsprechend reagiert

werden.

9 Schlussbemerkung

Verschiedene Richtlinien und Normen behandeln Empfehlungen zur Geomechanik bei der
tunnelbautechnischen Gesamtplanung. Die konkrete Umsetzung gestaltet sich jedoch
schwierig. Speziell bei der Definition des Gebirgsverhaltens treten Probleme auf, da die
Standardisierung von Gebirgsverhaltenstypen kaum vereinbar ist mit der natiirlichen und
individuellen Heterogenitit des Gebirges.

Der intensive Dialog zwischen den verschiedenen Beteiligten (Geotechniker, Geologe,
Tunnelstatiker, Vortriebspersonal und Baumanager) in der Planung und Ausfiihrung wiirde
zur Entwicklung eines gemeinsamen Vokabulars sowie gemeinsamen Verstindnisses fiir die
jeweiligen gebirgsmechanischen Vorgénge beitragen. Aufbauend auf ein gemeinsam
entwickeltes geologisch/geomechanisches Modell, sollten das erwartete Gebirgs- und
Systemverhalten ausreichend beschrieben sein und als Basis fiir einen nachfolgenden

kontinuierlichen Soll-Ist-Vergleich wihrend der Bauausfiihrung dienen.
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Hangtunnel Bad Ems
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B. Winkler, Landes-Stra3en-Verwaltung Rheinland-Pfalz, Koblenz

1 EinfUihrung

Die Bundesstrale 260 verlauft
zwischen Lahnstein und Nassau
im engen Lahntal und belastet
mit etwa 10000 Kfz pro Tag die
darin liegenden Ortschaften mit
Staus, Lirm und Abgasen. Dies
betrifft vor allem auch die Kur-
stadt Bad Ems, deren Lebens-

i LT Malberg Wiz 355
grundlage Fremdenverkehr und 2 ARSI OmE’,N %%
Kurbetrieb durch die Verkehrssi- ", & 7ot ~

tuation mit bis zu 85 % Durch-

gangsverkehr geféhrdet ist. Daher
wird eine Umgehungsstralle ge-

baut, deren erste Planungen in

den Anfang der sechziger Jahre zuriickreichen. Aus vielen Varianten kam die einer Trasse im
Tal, am siidlichen Talrand, zwischen einer dort bestehenden Eisenbahnlinie und dem Hangfuf3
des bis 250 m tiiber die Lahn reichenden Malbergs zur Ausfithrung (Bild 1). Der vorliegende
Beitrag beschiftigt sich dabei mit einem im Verlauf der Umgehung zwischen 2001 und 2004
hergestellten Hangtunnel, der mehrere geotechnische Besonderheiten aufweist, fiir die Losun-
gen aufgezeigt werden, die auch iiber die konkrete Situation hinaus relevant sind.

2 topografische Situation, Baugrund und Grundwasser

Die gewihlte neue Trasse der B 260 stidlich einer bestehenden Bahnstrecke bedingt auf etwa
1,5 km Lange ihre Verlegung in einen Tunnel, der iiberwiegend im Hangfull des Malbergs
liegt. Er wurde in offener Bauweise hergestellt. Wahrscheinlich wurden bei der Planung einer
offenen Bauweise Kostenvorteile zugeordnet. Nach Kenntnis aller technischen Randbedin-
gungen wire eine bergménnische Alternative, die wesentlich tiefer im Hang liegt, sicher wirt-
schaftlich attraktiv gewesen, war dann aber planrechtlich nicht mehr erreichbar. Der bewalde-
te Hang steigt etwa unter 45° an. Er ist durch Eintiefung der Lahn in das Devon entstanden



150 N. Vogt, B. Winkler

und zeigt den in den Bildern 2 und 3 dargestellten Baugrundaufbau, wie er mit Bohrungen
im Hangbereich erkundet wurde.

- Den tiefen Untergrund bilden

méBig harte, feinsandige Ton-

schiefer des Devon (Ober-

Ems), seine Schichten sind
hier hdufig unter 45° bis senk-
recht verstellt. Sie streichen

2-gleisige
Bahnstrecke

quer zur Trasse. In manchen

Trassenbereichen reicht das

Devon bis zur Gelandeober-

Lahnsande :

flache, in anderen ist es von

. . . Lahnklese
michtigen Deckschichten - i :

berlagert. Die Erosionsober-
fliche des Devon ist im Hang

Blld 2 Geologlscher Querschmtt bel km 2+800
100 m

meist steil geneigt. Mit wirt-

schaftlich vertretbarem Er- km 2+800
kundungsumfang ist sie nur . -

Erkundungsbohrungen

grob zu bestimmen.
- Von der Lahn wurden Lahn-
kiese und Lahnsande abgela-

gert. Sie enthalten nur geringe
Schluffanteile. Die Bestand-
teile reichen von Feinsand bis

KopfgroBe; an der Basis sind

auch groBere Blocke abgela-
gert. Die Lagerungsdichte ist

mitteldicht und dicht. N S \ |
— In Altarmen und Uberflu- B11d3 Geologlscher Langsschnltt entlang der

tungsbereichen wurden auch Tunnelriickseite

bindige Lahnablagerungen, feinsandige, tonige Schluffe weicher Konsistenz, teils mit hu-

mosen Anteilen bis 8 m unter dem Griindungsniveau des Tunnels abgelagert; in derartigen
Bereichen wurden Tiefgriindungen und Baugrundverbesserungen mit Riittelstopfsdulen
ausgefiihrt.

- Die Taleinschnitte im Devon wurden im Hang zum Teil von Hangschutt iiberdeckt: kiesi-
gen bis kopfgroBen, scherbigen, harten Bruchstiicken des Devon (Tonschiefer) in feinsan-
diger und schluffiger Matrix, weit gestuft, mitteldicht und dicht gelagert (GU, GT).

- Vor etwa 11 000 Jahren wurde bei einem Ausbruch eines Eifel-Vulkans Bimssand als A-
sche-Regen im Hang abgelagert und spiter wieder von Hangschutt iiberlagert. Es handelt
sich um pordses Gesteinsglas in Grobsand- bis Feinkiesgrofle. Im bodenmechanischen La-
bor wurden folgende Parameter bestimmt:
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Korndichte: 2,20 < y, < 2,50 g/cm’ (6 Versuche);
lockerste Lagerung: 0,81 < ymin < 1,07 g/em’;
dichteste Lagerung: 1,13 < ymex < 1,27 g/em’;
typischer natiirlicher Wassergehalt: w, =7 %;
Reibungswinkel bei D = 0,4: ¢' = 44° und bei D = 0,5: ¢' = 51°; keine Kohision; unterpro-
portional ansteigende Scherfestigkeit bei hohen Spannungen; Ansatz: ¢'=35°; ¢'=0.

Die Grundwassersituation ist folgendermalien ausgebildet:

- Das Talgrundwasser ist mit der Lahn gekoppelt; die hochsten Hochwasser reichen bis zur
Geldndeoberfliche im Tal. Die Lahnkiese sind nach DIN 18130 als "durchldssig", der
Hangschutt im Talbereich als "schwach durchléssig" einzustufen. Da der Hangschutt deut-

lich geringer durchléssig ist als der Lahnkies, wurden wasserundurchldssige Verbauwinde
bis in den Hangschutt geflihrt und eine Restunterstromung in Kauf genommen.

- Die auf dem Malberg abregnenden Niederschldge speisen einen Kluftgrundwasserkdrper
im Festgestein. Vorfluter ist die Lahn. Das Wasser tritt iiber den Hangschutt zu Tal. Bei
Bohrungen im Hang wurde in sehr verschiedenen Tiefen Wasser angetroffen.

- Aus groBlen Tiefen steigt in Bad Ems Thermalwasser auf. Die Quellen von Bad Ems (Quel-
lenturm) lassen es punktuell zu Tage treten, dies ist an besondere Kliifte gebunden. Die
Wassertemperatur betrigt bis zu 80° C, das Wasser ist kohlensdurehaltig und stark aggres-
siv. Dies hat Auswirkungen auf die Herstellung von Ankern, flir die bei Antreffen von
Thermalwasser zuvor eine Gebirgsvergiitung erforderlich war. Aulerdem musste das Tun-
nelbauwerk vor korrosiven Angriffen geschiitzt werden und erhielt dazu eine 3 mm starke
Abdichtung mit PE-Bahnen.

3 Planung der Baugrube; Sicherung und Stltzung des Hanges

Fiir die Baugrube (Bild 4) wurde typischer Weise auf
der Seite der Bahn eine Spundwand hergestellt, die
das Wasser aus den Lahnkiesen absperrt. Sie wurde
dazu in das Devon oder in den Hangschutt eingebun-

den. Ein Gleis der Bahn konnte gesperrt werden. Da 2gleisige
Bahnstrecke % 7

im Hangschutt und in den Lahnkiesen Blocke abgela-
gert sind, wurden mit Hilfe eines Drehbohrgerites

Bohrlocher hergestellt, mit Kies verfiillt und in diese

die Spundbohlen eingeriittelt. Die Grundwasserab-

I33iEasiia
Q-‘v

sperrung war nur in begrenzter Lange und nur tempo- B11d 4: Geometrie der Baugrube

rdar zuldssig. Daher wurden Bauabschnitte gebildet

und die Spundwinde nach Fertigstellung eines Abschnittes wieder gezogen. Die einzelnen
Baugruben erforderten als teildichte Baugruben eine intensive Wasserhaltung.
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Auf der Hangseite wurde eine gesicherte Steilbdschung
vorgesehen. Sie erhielt aus Griinden der Arbeitssicher-
heit Bermen und wurde im Mittel unter 65° geneigt.
Dort, wo die Steilbdschung in Felsbereichen anzulegen
war (Bild 5), wurde das Material in der Regel mit dem
MeifBlel gelost. Teilweise kamen auch Felsfrisen zum
Einsatz, die sich hinsichtlich eines schonenden Abtrags
und einer einfachen Wiederverwendbarkeit des gelos-
ten Materials positiv auszeichneten. Je nach der Orien-
tierung des Trennfldchensystems wurden Kluftkorper
entweder systematisch oder gezielt einzeln durch Fels-
ndgel gesichert. Bei kleinkliiftiger Zerlegung des De-

s von wurde die Oberfliche mit einer bewehrten Spritz-
G R e St betonschale versehen, in gering verwitterten Bereichen
Bild S: Steilboschung im Fels kamen - auch fiir im Endzustand frei stehende Felsbo-

schungen - Steinschlagnetze zur Ausfiihrung.

In einem grof3en zentralen Bereich lag die zu sichernde Steilboschung jedoch nicht in Festge-
steinen, sondern im Hangschutt. Dabei konnte aufgrund der im Hang abgeteuften Bohrungen
nicht exakt angegeben werden, in welcher Tiefe der Ubergang vom Hangschutt in den Fels
liegt. Auch deutlich oberhalb des Einschnittbereiches trat das Festgestein des Devon nicht zu
Tage, wobei offen blieb, wie méchtig die Hangschuttauflage ist. Die Hohe des Hangschuttbe-
reiches liegt damit bei mindestens 30 m, kdnnte aber auch 250 m betragen. Die Hangneigung
betrdgt im unteren Bereich des Malbergs etwa 45°.

Fiir Berechnungen der Standsicherheit - die hier noch mit dem Globalsicherheitskonzept
durchgefiihrt wurden - und die Festlegung von MaBBnahmen ist die Scherfestigkeit des Materi-
als von Ausschlag gebender Bedeutung. Reicht der unter 45° geneigte Hangschutt wirklich
bis in grofle Hohe iiber dem Talgrund, dann muss der Reibungswinkel des Materials mindes-
tens 45° betragen - in diesem Fall spielt eine eventuell vorhandene geringe Kohision bei der
Berechnung keine Rolle. Falls der Hangschutt aber 30 m oder 40 m oberhalb des Talfuf3es
endet, konnte die in der natiirlichen Situation bestehende Standsicherheit von mindestens 1 =
1 auch mit einem Reibungswinkel < 45° bei gleichzeitig wirksamer Kohésion nachgerechnet
werden. Fiir das Vorhandensein einer Kohésion spricht die bindige Matrix zwischen dem ab-
gelagerten Steinmaterial und die hohe Lagerungsdichte des Hangschutts, die sich durch hohe
Schlagzahlen bei Sondierungen mit der schweren Rammsonde zeigte. Im Labor kann die
Scherfestigkeit des Hangschutts aufgrund seiner z.T. grobstiickigen Struktur, seiner Hetero-
genitdt und seiner kaum reproduzierbaren Lagerungsdichte nicht mit ausreichender Signifi-
kanz bestimmt werden. Zur Bestimmung der Scherparameter des Hangschutts verbleibt als
Losung, eine Riickrechnung des offensichtlich standsicheren Hanges, der keine Hinweise auf
lokale Rutschungen aufweist, durchzufiihren. Dabei stellt sich die Frage, ob als Eingangsgro-
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e einer solchen Riickrechnung eine Standsicherheit von nur gerade n = 1 oder eine hohere
Sicherheit einzusetzen ist. Zur Festlegung von MafBnahmen zur Sicherung des Hanges ist zu-
dem festzulegen, ob die Bauzustinde mit einer Sicherheit von n = 1,3 nachzuweisen sind,
oder ob man sich auch mit einer geringeren Sicherheit zufrieden geben kann, zumal auch fiir
den vorhandenen natiirlichen Hang niemand einen Standsicherheitsnachweis verlangt. Auf3er-
dem muss man kldren, in welchem Umfang der natiirliche Hang oberhalb des Bereiches, in
den bautechnisch eingeschnitten wird, in Standsicherheitsuntersuchungen und Sicherungs-
mafBnahmen einbezogen wird.

Der Leser erkennt, dass hier  <lcherheitim natlrlichen Zustand

zwingend und objektiv eindeuti- Ansatz: Gleitkreisuntersuchung

Gleitkeilunter-
suchung bis !
zum Gipfel 7 §

Erst mit ¢ > 45° %

i
1

ge Festlegungen der Scherfestig- 0'=35° n=12
keit nicht moglich sind. Sich bei ¢'=5kPa

allen genannten Punkten auf die ergibt sich

sichere Seite zu legen, wiirde zu
duferst aufwindigen bautechni-
schen Sicherungsmafnahmen

Lahnsande

fihren und verbietet sich aus

. . Lahnkiese |
volkswirtschaftlicher Vernunft. : ik

Die  Festlegungen = mussten

schlieBlich pragmatisch und nach - ;

Diskussion verschiedenster Sze- Bild 6: zur Standsicherheit im Ausgangszustand

narien im Einvernehmen mit Planer, Priifer, Bauherrn und Bauaufsicht sowie unter Beriick-

sichtigung einer moglichen fairen Einbindung in einen Bauvertrag mit einer zum Zeitpunkt
der Planung noch nicht bekannten Baufirma getroffen werden. So wurde festgelegt:

- Ansatz der Scherfestigkeit @' =35°; ¢'= 5 kPa. Mit diesen Scherparametern ergab sich fiir
den maBBgebenden Hangbereich im natiirlichen Zustand eine Geldndebruchsicherheit von n
= 1,2 (Bild 6).

- Festlegung von Sicherungsmalinahmen derart, dass mit diesen Scherparametern fiir die
herzustellende Einschnittsboschung im Bauzustand eine globale Sicherheit von n > 1,3
nachgewiesen werden kann (Geldndebruchsicherheit).

- Fiir die SicherungsmaBnahmen in Form von Spritzbetonschale und vorgespannten tempo-
rdren Ankern werden Nachweise sowohl im Hinblick auf die Geldndebruchsicherheit als
auch gemil den Vorgaben fiir eine Stiitzwand gefiihrt.

- Fiir Bruchmechanismen, die hoher reichen als die 2,5-fache Hohe des durch die Baumal-
nahme bedingten Einschnitts, miissen keine Standsicherheitsnachweise gefiihrt werden
bzw. es werden keine bautechnischen MaBBnahmen mit dem Ziel durchgefiihrt, die Standsi-
cherheit fiir derartige Mechanismen zu erhdhen. Hintergrund dieser Festlegung ist die U-
berlegung, dass der Hang deutlich oberhalb des Einschnitts nicht sicherer werden muss als
zuvor in seinem natiirlichen Zustand, auch wenn fiir diesen eine Sicherheit nach den Re-
geln der Technik mit den genannten Scherparametern nicht nachweisbar ist. Eine Storung
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am HangfuBl (Wegnahme von Stiitzkriften), die durch Stiitzma3nahmen in Form von An-
kern (Einleiten von Stiitzkréften, die groBer sind als die weggenommenen) mehr als kom-
pensiert wird, kann sich weit oberhalb der Stérung im Hinblick auf ein zu erhaltenes Krif-
tegleichgewicht nicht mehr negativ auswirken.

- Anwendung der Beobachtungsmethode, also Berechnung eines erwarteten Verformungs-
verhaltens, Messung des tatsdchlichen Verformungsverhaltens und Festlegung von ergén-
zenden Maflnahmen fiir den Fall unerwarteter Verformungen.

Mit diesen Pridmissen wurde als Losung
Gebrauchs-Stitzlast
etwa 2500 kN/m /1

eine Spritzbetonschale zur Boschungssi-
cherung entworfen (Bild 7), die mit Hilfe
von vorgespannten Ankern und Anker-
kopfplatten-Fertigteilen den verbliebenen
Hang hinter und oberhalb des zusitzlichen
Einschnitts in den Hang stiitzt. Fiir den

Entwurf ohne wesentliche Bedeutung ist

dabei, ob die Anker bis in das Devon rei-

eNe SO X BN > chen oder im Hangschutt enden. Die An-
Bild 7: Losung: verankerte Spritzbetonschal kerlaingen wurden derart ermittelt, dass
auch bei vollstindiger Lage der Verpress-
korper im Hangschutt alle Nachweise er-
fiillt werden.

Bei der Ausfiihrung der verankerten Spritzbetonschale
musste der im Hang bestehende und vor Beginn der
BaumaBnahme erkannte und beschriebene Bimssand
angeschnitten werden. Dabei rieselte er beim Abgraben
unterhalb eines bestehenden Abschnitts der Spritzbeton-
schale bei geringsten Erschiitterungen aus. Um ihn zu
halten, wurden zwei Losungen diskutiert: Einriitteln von
Kanaldielen oder Herstellen von Stabverpresspfiahlen in
dichtem Abstand, von denen die letztgenannte zur Aus-
fiihrung kam (Bild 8).

Bild 8: Stabverpresspfahle zur
Sicherung des Bimssandes
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Bild 9: fertig gestellte verankerte Spritzbetonschale fiir den Hanganschnitt

4 Beobachtungsmalinahme beim Hanganschnitt

Der Einschnitt in den Hang wurde
mit einem aufwindigen Messpro-
gramm begleitet. Ziel war, die erwar-
teten Verformungen zu iiberpriifen,
die zuvor mit Hilfe von Finite-
Element-Berechnungen, bei denen
der Aushub simuliert und die stiit-
zende Wirkung der vorgespannten
Anker beriicksichtigt wurde, ermittelt
worden waren. Im Fall unerwartet
grofler Verformungen wére es erfor-
derlich geworden, Zusatzmallnahmen
einzuleiten. Querschnitte wie der in

geodatische
Messpunkte

" Gleitlinie unter U,

Inclinometer
t=29m

Ankerkraft- = Extensometer

L =51m, 45°

Inclinometer
t=35m

Bild 10: Messquerschnitt bei km 2+796

Bild 10 dargestellte wurden im mafgebenden Hangbereich im Abstand von 50 m angeordnet.
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Die entsprechend den Berechnungen zu erwartende horizontale Verformung im Hangbereich
betrug etwa 2 cm. Die gemessenen Verschiebungen gaben keinen Anlass, die Standsicherheit
des gesicherten Hanges wihrend der Aushubarbeiten anzuzweifeln und verstdrkte Siche-
rungsmafBnahmen einzuleiten (Bilder 11 und 12).

Verschiebungen (mm)

0 5 0 -5 -10 . Inklinometer bei km 2+800
e 2 10| (S TnTen
H G
FE-Berechnung —| % __Aushub 5/m _g 5 | |=a=11mTiefe
(22 m) o —@— 22 mTiefe
3 I = 0 J+24mTiefe
~Pushub 13 m = 1 —
1
10 + 5
Aushub 22 E
= 10 +
15 4 c By | et
g 15
: c
e E 20 o
_ . k<]
= \uv) g 25
B 25 : 025 5 8 13 18 18 22 23 23
= 4 Aushubtiefe (m)
30

Bild 11: bei km 2+796 mit Inc-  Bild 12: gemessene Verformungen bei km 2+796
linometer gemessene Hangver-

schiebungen und Vergleich mit

FE-Berechnung

5 Abtrag der Horizontalkrafte im Endzustand

Nach Fertigstellung des Bauwerks wird der bauzeitliche Einschnitt in den Hang wieder ver-
fiillt. Die Anker der Hangsicherung sind nicht als Daueranker konstruiert, vielmehr muss der
aufgefiillte neue Hangfu3 auf Dauer die Standsicherheit des wiederhergestellten Gesamthan-
ges sicherstellen. Dazu miissen Horizontalkrafte durch das Bauwerk im Hangfuf3 hindurchge-
leitet werden. Sie konnen auch als einseitige Erddruckkréfte auf das Tunnelbauwerk angese-
hen werden. Die Abtragung derartiger Horizontalkrifte in der Bauwerkssohle wird jedoch
dadurch erschwert, dass der Tunnel mit PE-Bahnen abgedichtet wurde, um ihn vor thermalen
Mineralwéssern zu schiitzen.
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Da in der Grenzfldche zwischen
einer PE-Bahn (nachfolgend:
"Folie") und dem darunter an-
geordneten Schutzbeton nur
sehr eingeschriankt Horizontal-
kréifte libertragen werden kon-
nen, wurden Schubnocken an-
geordnet, die eine Verzahnung
mit dem Untergrund sicherstel-
len kénnen. Dabei stellen sich
folgende Fragen:

- Wie tief miissen derartige
Schubnocken in den Unter-
grund unter dem Bauwerk
eingreifen, damit sie wirk-
sam werden?

157

Forne, Loy SR,
ﬁ-ﬁuge im Boden Scherfuge unter Folie
Tmagl — 0z " 18N €rogen Tmagl ™ 0

Bild 13: Bauwerk mit Schubnocken bei
Horizontalverschiebung

4 :

Boden (gedanklich: Starrkarper)
durch Schubnocken monolithfsch
mit Bauwerk verbunden

<+
E

- Wie werden derartige Nocken angeordnet, damit sie optimal wirksam und gut ausfiihrbar

sind? Dabei war gleichzeitig zu beachten, dass in den Fugen zwischen benachbarten Bau-

werksblocken ein Dichtungsband angeordnet wird, dessen Verlegung und Verschweil3bar-

keit nicht eingeschrankt werden durfte.

Schubnocken unter einem Bauwerk fithren dazu, dass bei einer Horizontalverschiebung des

Bauwerks eine Scherfuge im Boden erzwungen wird (Bild 13). Nur in einem Bereich berg-

seits der ,,hintersten* Nocke verbleibt ein Bereich der Scherfuge im unmittelbaren Folienbe-

reich. Daraus folgt die ZweckmaBigkeit einer moglichst weit bergseits angeordneten Nocke.

AuBerdem kénnte man aufgrund dieser vereinfachten Uberlegung folgern, dass die Einbinde-

tiefe von Nocken ohne Bedeutung ist. Diese Uberlegung ist jedoch zu revidieren, da der Bo-

den zwischen den Nocken nicht monolithisch ist. Er wird komprimiert und kann in gewissem

Umfang auch zur Tiefe verdriickt werden (Bild 14), was mit einer ausreichend groflen No-

ckentiefe sicher verhindert werden kann.

Bleibt man bei Uberlegungen mit Starrkdrpermechanismen,
miissen neben einer durch Nocken erzwungenen horizontalen T Y

Scherfuge im Boden auch weitere Bewegungsrichtungen {
untersucht werden, die mit einer Anhebung des Bauwerks Bild 14: Boden zwischen den
verkniipft sind (siehe Bild 15). Bei den dargestellten

Nocken wird komprimiert
und kann zur Tiefe verdrangt
werden
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: : 5
H . H . 3, :
H . o * G . + E B i G . +
H Oy H E H 3y : E
: 5 System stabil, wenn: : : System stabil, wenn: :
: “n : : (8 ) :
G-4,>E-d, : G-‘z—"+tanap = E 1
: X , :
» 0----------------..--\ -n--nE ----- .E
- - I... N Ll I.‘
Klaffen: ‘
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Aufschiebungsvorgingen kommt es jeweils zu Kraftumlagerungen dergestalt, dass alle Bau-
werkslasten iiber die Nockenbereiche in den Untergrund abgetragen werden miissen. Hier ist
dann zu priifen, ob es in den dabei entstehenden lokal hoch beanspruchten Bodenbereichen zu
Plastifizierungen und Verdriickungen kommt (Bild 16).

Umlagerung Die vorgestellten ersten Uberle-
/\ m gungen zeigen, dass mit Hilfe ein-
HHH l l l l l l l gg{f:rt;g > facher Abschitzungen nur grobe
Spannungs- Angaben iiber die Tiefe, Konstruk-

LT umlagerung .
..... AAAAAA tion und Anordnung von Schubno-
cken ableitbar sind. Mit Hilfe von
Klaffung 2 7 e Nvereneanns ; i
Spelmnungs- numerischen Untersuchungen, bei
e 22;:%:5:&2\9”“&3“9” denen auBer den Gleichgewichts-
im Boden auch die Vertriglichkeitsbedin-
Bild 16: Spannungsumlagerungen - schematisch - gungen Beachtung finden, lassen

bei Aufschiebungen, wie sie in Bild 15 dargestellt sind  gich genauere Aussagen gewinnen.

So haben wir Finite-Element-Berechnungen durchgefiihrt (Bild 17), wobei fiir eine typische
Belastungssituation des Tunnelrahmens Untersuchungen mit Sporntiefen von 0,3 m, 0,5 m
und 0,6 m durchgefiihrt wurden.

V = 232 KN/ V=1D151kNlm Sie zeigten, dass die charakteristischen
H = 254 kN/m (= 10% Bauwerkslasten bei einer Sporntiefe
ol .
von 0,3 m aufgenommen werden kon-
AARRROSEINN ; g

nen und auch eine Steigerung der H-
Lasten auf das 1,5-fache (Anforderung
an die globale Sicherheit gegen Gleiten)

mit endlichen Verformungen moglich
fiE

Bild 17: FE-Untersuchung der Sporne

war. Eine weitere Laststeigerung fiihrte
zu einem walzenférmigen Verdrin-
gungsvorgang des Bodens um die flachen Sporne herum. Bei VergroB3erung der Sporntiefe auf
0,5 m konnten die zugehorigen Verformungen deutlich verringert werden. Der zusétzliche
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Steifigkeitsgewinn bei Vergroferung der Einbindetiefe auf 0,6 m war vergleichsweise klein.
Zur Ausfiihrung gelangten zwei 0,5 m tiefe Sporne mit der in Bild 18 erkennbaren Anord-
nung. Sie laufen in Langsrichtung des Bauwerks durch. Im Bereich der Blockfugen folgen die
Fugenbinder der Voutung (Bild 19).

Bild 18: Herstellung der Schubnocken Bild 19: Dichtungsbahn und Fugenband
(Unterbau) im Bereich der Schubnocken
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Deformational Behaviour of Very Soft Soils Owing to
Extensive Land Reclamation

N. Pralle, M. Kelm, C. Maier & A. Dolipski, Ed. Ziiblin AG

Abstract During the construction of a Container Terminal on reclaimed land unexpected
and large deformations of the soil were observed during fill placement. Soil data were care-
fully revised, all construction stages were numerically simulated using the FEM, and slope
stability analysis assessed the factors of safety for the various construction stages. Based
on numerical results that agreed well with monitoring data detailed recommendations

were given.

1 Introduction

The construction of a Container Terminal entailed the reclamation within a marine bay
area and the erection of an offshore jetty on piles. As of reaching a particular fill level,
unexpectedly large deformations of the soil were observed such that adjacent jetty bridge
piles were damaged as well as surface cracks on the reclaimed area developed. In order to
better understand the causative mechanisms underlying the soil deformations, soil investi-
gation and monitoring data were carefully revised, all construction stages were numerically
simulated using the finite element method, and slope stability analysis reassessed the fac-
tors of safety for the various construction stages. Results from modelling various scenarios
were compared to continuously recorded monitoring data, which provided a solid basis

for recommendations to mitigate future damage.

2 Site

Reference sea-level is defined as Chart Datum (CD). Tidal levels range from 0 m CD to
+ 1.7 m CD [1]. The construction of the Container Terminal required the construction
of a jetty, as well as the reclamation of an area of ca. 22 ha for the container storage
area, which will be connected to the jetty via an access bridge. To reclaim land a limiting
containment bund was first placed approximately along the periphery of the designated
storage area. The target crest level of the containment bund was ca. at 1.7 m CD after

a temporary excess level between 2.2 - 2.5 m CD. That area inside the bund delimitation
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with water depths between 1 and 4 m was then filled up using dredged sand up to 2 m CD
to provide a working platform for installing vertical drains (PVD). Fill then continued to
reach the designated final level of 4 m CD, after a period of surcharge fill at 7 m CD.
Fig. 1 and 2 illustrate the part of the site (Area 3), which is being treated in this paper,
showing the containment bund, the jetty access bridge abutment along with the first pile

rows for the access bridge.

Sepangar Bay
Reclamation Area & Jetty Access Bridge

Figure 1: General overview of designated port site. Shown are the containment bund, the

fill sections, and Area 3, focus of this report.

2.1 Geology

The site is located in a bay. The upper most soil layers are of marine deposits, underlain
by coastal and deltaic alluvium. Marine and coastal sediments are composed of sand, silt
and clay with coral and shell fragments. Deltaic sediments comprises decayed vegetation
fibres or humus material, and derives mostly from Tertiary rocks. Sea-bed elevation at
the site ranges from -0.1 to -15.3 m CD. Typical for sediments in a deltaic environment
soil types and layer thicknesses show an extreme lateral variation. A small reef is located

towards the NW-front of the container storage area.
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Sepangar Bay Container Port
Area 3 - Profile 2
Jetty Access Bridge Axis
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Figure 2: Modified profile along Access Bridge axis. Locations of piles and monitoring

devices are indicated.

2.2 Geotechnical Conditions

The upper subsoil of Area 3 is dominated by a sequence of very soft, normally consol-
idated clay layers with a total thickness ranging between 15 m and 20 m. Extensive
field (borehole, vane shear, penetration testing) and laboratory tests (Atterberg limits;

oedometer; consolidation; CD-, and UU-triaxial) were performed.

CPT records shown in Fig. 3 give a notion of the soil’s mechanical state and its properties
for the sounding at location CPT-1 (see Fig. 7). The tip resistance (Fig. 3-a) reveals
a very soft consistency of the subsoil down to the hard rock horizon (ca. -23 m). The
friction ratio (Fig. 3-b) indicates the prevalence of clayey soil, with the presence of silty
and/or sandy intercalations, such as in the depth of -15 m. However, they seem to be
rather thin and/or loose as the tip resistance record does not show any deflections. Note
that the tip resistance g. does not exceed 0.5 MPa before reaching a depth of -21 m, which
qualifies the entire soil column as very soft. Fig. 3-c illustrates the pore water pressure
recorded in the tip compared to the hydrostatic pressure. The fact that a pore water
excess pressure can be observed throughout most of the recorded depth strongly supports
the dominance of clayey soil.

2.2.1 Geotechnical Parameters

Parameters were derived also for the analytical and numerical modelling (Secs. 4). At-
terberg limits (Fig.4) were also used to determine the coefficient of correction for the
undrained shear strength acc. to [2], which was correlated to the liquid limit LL and the
plasticity index PI.
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Figure 3: CPT-records obtained in CPT1: (a) tip resistance, (b) friction ratio, (c) pore
water pressure vs. depth.

Oedometer tests show a range for E between 0.5 and 2.0 MN/m? (Fig. 5).

Crucial for the numerical analysis is the initial void ratio ey, which depends on the mean
pressure (Fig. 5 — undisturbed samples).

Fig. 6 shows undisturbed (USS) and remoulded (RSS) c¢,-values, as well as the soil’s

sensitivity versus depth for all campaigns.

c,~values obtained during a later (2004) soil investigation campaign are significantly higher
for the upper most 15 m than in the previous campaigns (1996-2000). This increase can
presumably be attributed to the prevailing and expected consolidation effect owing to
preloading. This assumption is exemplified by comparing c,-values witnessing a preload-
ing effect in combination with PVDs to those without (Fig. 6). In Fig. 6-a the USS
values clearly show a significant shear strength increase between -5 and -10 m depth,
which peters out at a depth of -15 m. a soil behaviour typical for preloading. Shear
strength improvement can also be seen for RSS values (Fig. 6-b), which is not as obvious,
as the soil structure is destroyed when using this method. Thus, the soil’s sensitivity
decreases marginally after preloading (Fig. 6-c), i.e. its mean value is slightly lower than

for USS-c¢,-values.

Tab. 1 lists all soil parameters for Area 3.
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Figure 4: Liquid limit and plasticity index versus depth.
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Figure 5: Stiffness F; (left) and void ratio eq (right) versus depth.
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Figure 6: ¢, values obtained during various campaigns. (a) USS (b) RSS (c) sensitivity.

Bright circles denote shear strength values one year after construction began.

Table 1: Characteristic soil parameters for Area 3. Values in parenthesis denote original

vane-shear test readings, which are corrected.

mean for depth ranges

parameter/  symbol unit mean standard  0-10m  10-15m 15-20m > 20m
device deviation clay 1 clay 2 clay 3

spec. wght vy [kN/m?] 15.9 2.3 13.7 14.1 17.1 18.5
liquid 1. LL [ %] 53.7 18.5 52.6 65.1 48.8 41.5
plast. index  PI [ % ] 27.8 10.8 25.2 33.5 26.9 22.5
compr. index C; [-] 0.29 0.140 0.437 0.315 0.147 0.254
void ratio €o [-] 2.01 0.818 2.659 2.504 1.230 1.932
permeab. k [m/s] 1.38E-09 1.38E-09 1.20E-09 1.28E-09 1.64E-09 1.38E-09
coeff. of cons. ¢, [m?/a] 3.577 4.932 1.922 2.104 6.158 6.652
vol. comp. My [m?/MN] 1.015 0.4 1.372 1.063 0.708 0.792
Stiffness Es [MPA] 1.881 0.72 0.754 0.993 1.735 1.263
USS Cu [kPal 19.7 8.6 (12.8)  (19.7)  (25.1)  (25.3)
(1996-2000) 10.9 16.7 21.3 21.5
USS Cu [kPa 28.8 (16.9) (36.7) (26.2) (20.5) 33.9
(2004) 14.4 31.2 22.1 174 28.8

SPT N3o [N] 16.9 21.3 9.8 4.2 12.9 31.5
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3 Monitoring of Soil Behaviour

Numerous devices monitored the subsurface’s reaction to the changing boundary condi-

tions (and to be prepared for contingencies as required by the Client).
e inclinometers (INCL), settlement markers (SSM) to record subsurface reaction due
to fill placements and consolidation

e pile heads to obtain a notion for general displacements (once soil displacement was
identified)

e piezometers (PWD) to monitor pore water excess pressures and assess the state of

consolidation.

Fig. 7 gives an overview on the locations of monitoring devices in Area 3.

Crack 27-04-2004

v

/ Crack 27-04-2004

/

Legend

o\ < inclinometer (Incl)
N m settelment markers (SSM)
(VWP 7Y v piezometers (VWP)

Figure 7: Location map of monitoring devices in Area 3.
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3.1 Pore Water Pressure

Pore water pressures were recorded using pneumatic piezometers (PP) and vibrating wire
piezometers (VWP) in various depth levels. Pore water pressures are exemplarily shown
for monitoring point PWD 19 (Figs. 8) for different depths and corrected for the piezo-
metric depth together with the earth fill placements. Each placement step was designed
to increase ground level by 0.5 m, performed in two layers. Hence, due to ongoing set-
tlement during fill placement, the actually deposited fill thickness varied. After reaching
the corresponding intermediate design fill levels a consolidation period was awaited. This
waiting period was considered completed when inclinometer and pile head displacement

readings showed displacement rates not larger than 0.5 mm/day.

Fig. 8 illustrates the pore pressure evolution at observation point PWD 19.
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Figure 8: Pore water pressure evolution at various depths - Monitoring Point PWD 19

The record of VWP-19(c) (at level -12.46 m CD) well reflects the earth placement steps.
A pressure increase is observed before the first fill placement, which may be related to
the work activities, such as the ongoing PVD-installation. Pore water pressure increases
by approx. 10 kPa each upon placing fill steps 1 and 2, which corresponds to a load step
of a 50 cm layer (assuming a specific fill weight of v = 20,5 kN/m?). However, it can be
assumed that the actual fill layer was thicker than 0.5 m due to consolidation induced
settlements. After dissipation of pore water pressure by 50% fill step 2 accumulatively
increases the pore pressure by 7 kPa. This load induced increment is smaller, which can
be explained with a changed pressure distribution. After step 2 a consolidation time of
approx. 8 weeks is awaited during which the pore pressure dissipates to its initial value

at the beginning of the recording phase (4.7 m water column).

The record of PP19(b) shows a correspondence with the earth work activities and the
record of VWP19(c). Due to fill steps 1 and 2 at end of March and mid-April porewater
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pressure increases accordingly to the superimposed loads in the order of 10 kPa. The
record of PP19(a) qualitatively follows the trend of the others; however, its absolute values

do not correspond with the expected values, especially since these are much shallower.

3.2 Settlements

References are made here to SSM A-1 and SSM A-2; since their locations (on the landside
of the access bridge abutment) carry most interest for the analysis. Fig. 9 shows exem-

plarily the settlement (left) and rate (right) evolution for these two monitoring points
together with the fill history.
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Figure 9: Settlements (left) and its rate (right) at Monitoring Points A-1 and A-2. Fill
steps 2 and 3 are indicated.

The development clearly shows that the settlement rate is slightly decreasing (from about
9 mm per day to a range between 1 and 4 mm/d); however further settlements have to
be expected. From April to July 4th settlements up to 44 cm and 48 cm, resp., had
accumulated.

3.3 Pile Head Displacements

Deformations of piles were recorded from pile rows 39 to 45 since December 3rd, 2003.
Fig. 7 shows pile locations. Data of selected piles (42 A, 43 A, 43 B, 44 B and 44 C) have
been evaluated. Contiguous reliable monitoring data is available starting 7 weeks after
pile head displacements were observed. The outset of monitoring concurred with placing
sand between pile rows 42 and 45.

Since starting the measurements, piles suffered total displacements up to 120 cm, which
amounts to approx. 80 cm parallel to bridge axis (Fig. 10).
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Figure 10: Evolution of pile head displacements parallel to bridge axis (left) and Pile head
displacement paths (right) at Monitoring Points A-1 and A-2.

The beginning of pile displacement monitoring concurred with the fill activities on the site
to reach a ground level of +1.8 m CD. By February 2004 recorded pile head displacements
had reached approx. 70 cm in direction parallel to the bridge with one fill phase in De-
cember. During the fill steps 1-3, through which ground level was risen from +1.8 m CD
up to +3 m CD, pile head displacements increased maximally 10 cm more in the same di-
rection. Fig. 10 clearly shows that all the selected piles experience the same displacement
rate. However, the piles closest to land and on the NE-side of the abutment experienced
the largest total displacements. This observation indicates a north-west motion of the soil
body, which is constrained by the piles. Analogously to the settlement recordings, the
motion slows down, but kept continuing. It is conceivable that the observed deceleration

is produced by a nailing effect through the piles.

Fig. 10 illustrates the displacement paths for the selected piles (see insert sketch for their
location). This graph clearly shows two prominent motion trends. Until mid February,
which included the initial phase of highest recorded displacement rate, pile heads moved
in a WNW- direction (phase 1). Motion changed then suddenly towards WSW (phase 2).
This change of direction seems to concur with the motion deceleration, however, it does
not seem to correlate with the points in time of the fill placements. Although phase 2 has

now been lasting longer than phase 1, most deformation occurred during phase 1.

3.4 Inclinometer Readings

Three inclinometers (INCL) were installed in the access bridge area (Fig. 7). Fig. 11
shows exemplarily displacements over depth for various points in time along the bridge

axis.

INCL1-1 shows soil movements down to a depth of 30 m. Values from a depth of 2 m

to the casing top have no relevance. The general deformation motion shows a clear
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preference for the NW. This data profile shows a strong vertical variability of the horizontal
displacements. Incipient disturbance of the soil can be detected at a depth between 28 m
and 26 m. INCLI1-1 shows the biggest displacements at a depth of ca. 10 m. Between
mid March and the end of June, a maximum horizontal displacement of 22 cm at a depth
of 11 m has been recorded. INCL1-1 shows large differential displacements between 10 m
and 16 m, indicating potential detachments, or failure surfaces. The fact that nearly no
differential displacements are observed in the depth range between -8 m and 0 m between
the March 13 and April 26 measurement indicates pure translation. From then on no
displacement is recorded for a depth of 2 m, as if the soil was pinned, which indicates a
rotational motion. This notion is supported with the onset of cracking in Fill Section 9

(Fig. 1) which coincides with that particular point in time.
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Figure 11: Readings from INCL1-1 along bridge axis.
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4 Finite Element Calculations

4.1 Theoretical Aspects
4.1.1 Modelling Programme

Finite element calculations were carried out with Tochnog, a general purpose finite element
programme featuring various material models for soils. Two- and three-dimensional stress
and strain states can be calculated for soil and rock, as well as stationary and instationary

states.

4.1.2 Element Types, Iteration Scheme, Error Ratio, Material Law

Finite elements with 9 nodes and quadratic form functions are used in the simulations.
Nonlinear constitutive equations result in state-dependent system equations. These have
to be solved iteratively. The error ratio is determined by the difference between inner
nodal forces and exterior load. This value can be set by the user (an error ratio of less

than 1 % was used). In intermediate calculation steps slightly higher values were accepted.

As constitutive law the elasto-plastic modified Cam clay material model with isotropic
hardening [3] was used. The main feature of this model is to account for the hardening
of soft soils due to consolidation. This is accomplished by two state variables, the void
ratio e and the history variable py memorizing the preconsolidation mean pressure of the

material. Therefore, it is possible to predict the behaviour of soft soil realistically.

4.1.3 Vertical Drains (PVDs)

The vertical drains (PVDs) are not modelled as discrete drains but by a larger mean
vertical permeability &%, of the soil, while the horizontal permeability remains unchanged.
This approach is based on the radial flow towards a drain in a unit cell described by
KJELLMAN [4] and a combined vertical and horizontal degree of consolidation proposed
by CARILLO [5].

The equivalent vertical permeability is determined by equating the combined degree of
consolidation in a unit cell with the degree of consolidation of a finite-element model with-
out discrete drains. This approach was verified by numerical simulations with discretely

modelled vertical drains [6].
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4.2 Model

The cross-section along the abutment area of the access bridge (cp. Fig. 2) is modelled

with a geometry as depicted in Fig. 12 that includes the design surcharge.
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Figure 12: Schematic illustration of the finite element model for various scenarios; dashed
line: permeable boundary, solid line: impermeable boundary. PVDs 1-3 and ”additional

PVDs” denote drainage areas.

The model is 214.05 m wide with various heights which change during the simulation from
30.0 to a maximum of 37.0 m at the right boundary. The left and right boundaries are
fixed horizontally and the lower boundary vertically. The piles are not modelled as their
influence on the horizontal displacements would be overestimated in a two-dimensional
system. Their influence on the soil deformations is thus not considered. Three PVD zones
(PVDs 1-3) are modelled to simulate the on-site installation process as close as possible

and one to calculate a model variation.

A constant groundwater level is assumed at 0.0 m CD (sealevel). The groundwater can

flow out of the system at the left boundary.

The soft soil is divided into three layers (clay 1, 0 to -10 m depth; clay 2, -10 to -15 m
depth; clay 3, -15 to -20 m depth). For the corresponding soil properties, see Section 2.2.1.

The assumed horizontal stratification slightly simplifies the real situation, however, it can
be justified by field data (cf. Section 2.2).

As base for the three soft soil layers, a layer of medium dense to dense sand is modelled.
The base boundary is defined by the bedrock assuming that the stiffness of the bedrock is
much larger than the stiffness of the other layers and can be therefore neglected. Fig. 13

depicts the simplified stratigraphic units for the Finite-element model.

Clay is modelled using the Cam clay model, for all other materials the Mohr-Coulomb

model is chosen.
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Figure 13: Simplified stratigraphic units of the Finite-element model

Construction process is taken into account according to the construction history on site.
The simulation starts with the initial state (no sandfill present). For this state, initial
horizontal and vertical stresses are defined. Additionally, the two state variables of the
Cam clay model: e (void ratio) and py (preconsolidation mean pressure), are given for the

three clay layers. All values are derived from field data.

4.2.1 Installation of Vertical Drains

The time-dependent implementation of vertical drains (PVDs) is taken into account by
sequentially activating three distinct areas with higher vertical permeabilities, see Sec-
tion 4.1.3. These are denoted as PVDs 1, 2 and 3 in Fig. 12 and activated in that order.

The permeability is set to ky = 1107 m/s for all clay layers and to ky = 1-107* m/s
for all other materials. The equivalent vertical permeability k:}v in the drained areas is
calculated to k%, = 3.01- 107" m/s.

4.2.2 Definition of Failure Criterion

In finite element simulations there is no clear point of failure of a structure. ZIENKIEWICZ
and TAYLOR [7] propose a "non-convergence”-criterion: Failure is defined as a state in
which the displacements of chosen points continuously grow without additional loading.
A similar approach is chosen in this case. We consider the slope to have failed if the
horizontal displacement at the slope foot increases infinitely. The numerical monitoring
point "a” at the slope foot is depicted in Fig. 14. The location is chosen according to

analytically determined slip circles.

4.2.3 Load Factors

The fact that compression induced settlements requires fill layers thicker than 0.5 m

is taken into account by a load factor. This factor is determined by assuming a fill
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numerical monitoring point

g

Figure 14: Exemplary analytically determined slip circle with numerical monitoring point

M a0

a

height composed of the fill progress (0.5 m) and the settlements during the consolidation
period between two fill steps. As the settlements between two load steps are assumed
to be constant, the load factor remains constant during all load steps. A minimum and
maximum load factor is used: 1.4 and 1.6, respectively. They are determined by field
data.

4.3 Simulating Site Evolution
4.3.1 Current State

Firstly, the construction history up to the current state (fill level of 3.0 m CD) is simulated
(simulation V1). Furthermore, the fill process is continued from the current state to
investigate future fill states up to excess load fill height of 7.0 m CD according to the

original design in steps of 50 cm and a consolidation period of 3 weeks.

4.3.2 Comparison with Measurements

Three key parameters (horizontal displacements, settlements, excess pore pressures) are

compared and discussed:

Horizontal displacements: Fig. 15 compares the field data of inclinometer IN1-1,

axis A to the calculated horizontal displacements.

As the piles are disregarded in the model the calculated horizontal displacements exceed
the field data due to a "nailing effect”. This is particularly obvious for the head displace-
ments. In the numerical model the fill material slips over the soft soil as it is not fixed
by the piles. Additionally, the stiffness of the clay material is a function of mean pressure
and therefore it decreases towards the top. However, up to -10 m CD calculated and

recorded values correspond very well (about 18 ¢cm to 15 cm at -10 m CD).
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Figure 15: Exemplary horizontal displacements, obtained from model (left), and field

records (right), see also Fig. 11. Displacements caused by particular fill steps are colored.

The material model does not feature any kind of viscosity. As a consequence, the fill
steps can be clearly distinguished and the time-dependent displacements are negligible

compared to the displacements during fill placement.

Settlements: Fig. 16 compares the measured and calculated settlements, which are set
to zero at the beginning of the recording (Fig. 9). The calculated settlements are taken

from the simulation with load factor 1.4.

The gradients of the settlement curves are almost equal for field data and calculated
values. The calculated settlements increase especially during the fill steps and less during
the succeeding consolidation periods. Whereas the measured settlements grow nearly

uniformly.

The subsoil settles about 30 cm between load step 2 and 3 (curve SSM A-1 and SSM A-2).
At the top of the slope (point 28 and 29), the calculated settlements amount to about
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50 cm (curve point 28 and 29). This is due to the larger horizontal movement of the
slope in the numerical model, as the piles are not modelled. At the right boundary, the

calculated settlements are smaller (42 cm).

28| 29 30
=

relative settlements [m]

2004-04-21 2004-05-15 2004-06-01 2004-06-20
date

Figure 16: Relative settlements, field data (SSM A-1 and SSM A-2) compared to calcu-

lated values (point 28 to 30); the vertical lines mark different events.

Excess pore water pressure: Fig. 17 compares calculated to recorded excess pore
pressure values. In order to better understand the correlation between field and numeri-

cally obtained data a few differences shall be pointed out.

In the numerical model the vertical drains (PVDs 3) are suddenly activated on March 3rd,
whereas the installation on site lasted between March 3rd and March 26th. Furthermore,
on-site realms with and without PVD have a smooth transition in between compared to
the numerical model, where transitions are sharp. This is exemplarily shown for numerical
monitoring points 8 and 19, which are close to field monitoring points. On the one hand,
Point 8 is in the undrained realm, hence there is no increase of the vertical permeability
and therefore hardly any dissipation of excess pore pressure. On the other hand, point 19
is in the drained realm; consequently, the excess pore pressure dissipates immediately

from March 3rd on.

Once the on-site PVD-installation is completed, the excess pore pressure record follows
the numerical curve of point 19. However, as the installation process takes time, and

disturbs the soil, the field record of the pore water excess pressure is at a higher level.
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Figure 17: Excess pore water pressures, field data (VWP-18(c) and VWP-19) compared
to calculated values (point 8 and 19). Larger negative values mark larger excess pore
pressures. The vertical lines mark construction stages: (i) — activating drains PVDs 2,
(ila) — activating drains PVDs 3, (iib) — on-site installation of PVDs 3 finished, (iii) —
step 1 (2.0 m CD), (iv) — step 2 (2.0 m CD), (v) — step 3 (2.0 m CD), (vi) — step 4
(2.0 m CD). On top, blow-up to illustrate qualitative congruency of numerical and field
data. For details see text.
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E.g., during fill step 2 (line (iv) to (v) in fig. 17) the excess pore pressure increases by
ca. 15 kN/m? at both numerical monitoring points. After the consolidation period the
excess pore pressure is reduced by about 20 kN/m? at point 19 and by about 6 kN/m? at
point 8. The field records show an increase of about 10 kN/m? during that very same fill
step. Throughout the consolidation period the excess pore pressure is reduced by about
15 kN/m?. Therefore, an overall reduction of 5 kN/m? is observed in the numerical data at
point 19 as well as in the field data. Whereas the excess pore pressure increases by about
5 kN/m? at point 8. The absence of peak-values in the field records can be explained by
the temporal and spacial fill process compared to the rather sudden and ubiquitous fill

placement in the numerical model.

Both, model and field data show an increased excess pore pressure outside the PVD areas
after activating and completion of the PVD installation, respectively, although the fill
height remains constant. This increase of excess pore pressure is due to deformation of

the consolidating soil zones.

4.3.3 Predicting Target States

This part of the simulation aims at the prediction of the soil behaviour due to future
fill placements between 3.0 to 7.0 m CD (design surcharge) in steps of 50 cm with a

consolidation period of 3 weeks between each fill step.

The results of the entire simulation (current and target states) are described and discussed

in the following using key parameters:

e horizontal displacements at the slope foot,
e excess pore water pressure development

e absolute material velocities indicating the rupture mechanism at slope failure.

Horizontal displacements: Fig. 18 illustrates the horizontal displacements at the
slope foot (numerical monitoring point a) for both load factors. At first, the horizon-
tal displacements increase to about 0.8 m due to the placement of the sandfill (up to
1.8 m CD). During the consolidation after activating PVDs 1 there is no considerable
change. After activating PVDs 2 and PVDs 3 the horizontal displacements increase
slightly. During the first two fill steps (up to 2.0 m CD and 2.5 m CD), the displacements
increase to about 1.0 m and 1.5 m, respectively. For load factor 1.6, the value after fill

step 2 is slightly larger.

Load step 3 (current state, up to 3.0 m CD) causes a displacement to about 2.5 m, which

increases to 2.7 m owing to consolidation (load factor 1.4). However, the displacement
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rate for load factor 1.6 has now increased after placing load step 3. The slope fails during
the succeeding consolidation period according to the defined failure criterion. For load

factor 1.4 the analogous mechanism can be observed after placing fill step 4 (3.5 m CD).
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Figure 18: Calculated horizontal displacements over time at the slope foot; current state

model (V1), load factor 1.4 and 1.6; the vertical lines mark different calculation steps.

Excess pore water pressure: Fig. 19 shows the calculated excess pore water pressure
at various points over time for load factor 1.4. The points 14, 12 and 19 are located in the
areas with vertical drains, PVDs 1, 2 and 3, respectively. Hardly any excess pore pressure
dissipates without vertical drains. When activated, the excess pore pressure dissipates
fast. E.g, the excess pore pressure in point 12 is reduced from about -50 to -5 kN/m?
(90 %) within 64 days after activating the vertical drains in area PVDs 2.

Each load step is manifested by an excess pore pressure increase. While the points which
are located inside the drained areas show a reduction of excess pore pressure after each

increase, points 2, 4 and 8 outside the drained area accumulate excess pore pressure.

In point 8 an excess pore pressure of -85.0 kN/m? is reached in load step 4. As this equals

the effective stress o’ before loading, o’ is now zero.

The excess pore pressure distribution at failure can be seen in Fig. 20. Its bubble in front
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excess pore pressure [KN/m2]
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point 19 =

-90
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Figure 19: Calculated excess pore pressure at various points over time; current state
model (V1), load factor 1.4; the vertical lines mark different calculation steps, for an

explanation of the steps refer to Fig. 18.

of the drained area below the slope is clearly discernible and reaches from the drained
area to the slope foot. Consequently, the development of the excess pore pressure in the
undrained zone controls the factor of safety.

dypres

i 16743
-8.2235
18121

- -28.019

- -37.917
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- -57.712

- -67.61
. -77.508
-87.405

Figure 20: Excess pore pressure (dypres) distribution at failure, t = 214 d, fill height
3.5 m; current state model (V1), load factor 1.4.

Absolute material velocities Fig. 21 illustrates the absolute material velocities at
failure for model V1, load factor 1.4. Red (area at the slope) indicates higher velocities
than blue. The entire slope slides downward. Size and shape of this sliding block are

comparable to the slip circles with the smallest factor of safety obtained in analytical
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calculations. The sliding plane of the block cuts through the excess pore pressure bubble.
This can be clearly seen by the downward gradient of the sliding plane in the region of
the bubble.

Figure 21: Absolute material velocities, t = 214 d, fill height 3.5 m; the sliding slope can

be clearly discerned; current state model (V1), load factor 1.4.

4.3.4 Model Variations for Optimal Rehabilitation

For best support of the rehabilitation design process following model variations were

performed to evaluate the influence of time and additional drainage areas.

e Longer consolidation periods
e Vertical drains below slope foot

e Vertical drains below slope foot and shorter consolidation periods

To not exceed the scope of this paper, these are merely listed, their results, however, are

listed in the conclusions.

4.3.5 Summary and Conclusions

Following main results and conclusions of the current state model and the model variations

can be stated:

e The current state, defined as a fill level of 3.0 m CD on site, is numerically reached

with fill placements of 70 cm during each step (load factor 1.4).

e The stability of the slope is controlled by the size and pressure of the excess pore
pressure bubble within the undrained realm. The existence of this bubble is sup-
ported by field data.

e Numerically determined settlements and excess pore pressures coincide very well

with recorded data.
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Calculated horizontal displacements are overestimated as the piles are not modelled.

All calculations show that it is not the duration of the consolidation period within
the drain-supplied sections, but the excess pore pressure below the slope foot that
controls the stability of the slope. Hence, failure cannot be prevented by longer
consolidation periods between fill steps or by smaller fill steps, as long as the excess
pore pressure below the slope foot cannot dissipate - which does not occur in time

due to the low permeability of the clay.

The excess pore pressure bubble below the slope foot disappears rather fast if ad-
ditional vertical drains are implemented there. As a consequence, no failure occurs

and the design surcharge level can be reached.

With additional vertical drains implemented, it is even possible to reduce the con-

solidation period between two fill steps from 3 to 2 weeks without failure.
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Thema:
Windpark Klettwitz — Grindung von Windkraftanlagen auf
einer Tagebau-Hochkippe

H.-G. Schmidt — Bauhaus-Universitdt Weimar
B. Schlesinger — ARCADIS Consult GmbH Freiberg

Kurzfassung In den Jahren 1999 bis 2003 wurde der Windpark Klettwitz mit insgesamt 51 Wind-
kraftanlagen auf einer 90 m méchtigen Hochkippe mit bis zu 35 m Grundwasserwiederanstieg erkun-
det / beraten / geplant und gebaut. Zur Umsetzung einer ausreichend standsicheren / gebrauchs-
tauglichen und wirtschaftlichen Griindung unter Berucksichtigung der speziellen Kippenproblematik
erfolgten flr die ersten 38 Anlagen ausschlielflich konventionelle und fur die Erweiterungsflache kon-
ventionelle und seismische Erkundungen. Die durchgefiihrten Untersuchungen und deren Ergebnisse
werden nachfolgend vorgestellt.

1. Eigenschaften von Tagebauhochkippen
Der Kippenbaugrund unterscheidet sich zu gewachsenem Baugrund durch:

» 1. d. R. lockere Lagerung

— geringe Tragfahigkeit

— groflere Absolutsetzungen

» Starke Inhomogenititen

— regelloser Wechsel der Bodenkennwerte

— groflere Setzungsdifferenzen

» Sackungs- und Verfliissigungsgefahr

— grof3e lastunabhingige Baugrundverformungen
— Standsicherheitsprobleme in Boschungsnihe



186 H.-G. Schmidt, B. Schlesinger

2. Anforderungen an die Griundunge von WKA

Windkraftanlagen: turmartige Bauwerke mit Hohen zwischen 80 und 100 m

» Gewibhrleistung der Standsicherheit der Griindung (Setzungen, Sackungen, Schiefstellun-
gen, Grundbruch)

» Gewihrleistung einer vorgeschriebenen dynamischen Charakteristik einer WKA (Eigen-
schwingzahlbereich in Abstimmung mit einer erforderlichen Drehsteifigkeit in der Funda-
mentflache)

Abgeleitete Fragestellungen:

» In welchen GroBenordnungen werden die auftretenden Baugrundverformungen liegen und
wie entwickeln sich diese oOrtlich (Setzungsdifferenzen!) und zeitlich?

» Wie kann man mogliche Sackungen des Gelidndes durch GW-Anstieg abschitzen und diese
Einfliisse reduzieren?

» Wie sind die dynamischen Bodeneigenschaften zu bewerten, um eine optimale Nutzung
der WKA abzusichern?

» Lisst sich die Griindung so gestalten, dass sich das Bauwerk in ausreichendem Abstand

von Grenzzustand (Bruch) befindet?

» Mit welchem Griindungskonzept lisst sich eine wirtschaftliche Griindung bei vertretbarem
Restrisiko filir den Bauherrn darstellen?
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3. Konventionelle Erkundungsmafnahmen flr die ersten 38 Anlagen
des Types Vestas V 80 mit 80 m Nabenhdhe

» Je Standort eine Drucksondierung mit Messungen von Spitzendruck, Mantelreibung, Po-
renwasserdruck bis zum Gewachsenen

» 8 maschinelle Kernbohrungen bis zum Gewachsenen, davon 4 Ausbau zu 5%-
Grundwassermessstellen

» 6 Rammkernsondierungen t= 10 m

» Bodenmechanische Standardversuche zur Klassifizierung der Boden

» Bodenmechanische Spezialversuche zur Untersuchung der Sackungs- und Verfliissigungs-
gefahr

Erkundungsergebnisse

» Festgestellter Kippenaufbau / Baugrundmodelle

— Besonderheiten

— Michtigkeit der Kippe 90 m!

— Grundwasserwiederanstieg zwischen ca. 20 m u und ca. 35 m bei einem Sackungsindex
von 0,4 %

¢ lastunabhingige Baugrundverformungen von 8-14 cm
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4, Grundungskonzept

» Nachweis der Gebrauchstauglichkeit nur in Verbindung mit bautechnischen Zusatzmaf-
nahmen méoglich

» Diskussion verschiedener Griindungskonzepte unter wirtschaftlichen Aspekten und Restri-
sikoverteilung fiir den Bauherrn

» Gemeinsame Entscheidung fiir Riitteldruckverdichtung bis zum Grundwasserspiegel (~ 70
m unter GOK) zur weitgehenden Vorwegnahme der Sackungen + Riittelstopfverdichtung
im maBgebenden Lasteinflussbereich + lastverteilendes Griindungspolster (d = 1,5 m) +
groBeres Fundament (wegen Nachweis Drehfedersteifigkeit)!

— malgebend fiir Setzungsberechnungen statische und insbesondere dynamische Steifigkeits-
verteilung liber die Tiefe!
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5. Erweiterungsflache

» Weitere 13 Windkraftanlagen vom Typ Vestas jedoch V 90 mit 100 m Nabenhohe
— hohere statische / dynamische Bauwerkslasten

— groflere Fundamentfldchen

G hohere Baugrundanforderungen bei groferer Lasteinflusstiefe

» Bei Anwendung o. g. konventioneller Berechnungsansétze erforderliches Griindungskon-
zept wirtschaftlich nicht darstellbar

konventionell prognostizierte Setzungen sind grofer als gemessene Setzungen ( ohne Sackun-

gen!)

— folglich existieren hohere in-situ-Baugrundsteifigkeit

— Ermittlung / Uberpriifung durch seismische Messungen fachlich wie wirtschaftlich sinnvoll
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Windkraftanlage S-9: sS-9,mittel=2.57 cm (Anlage flir weitere seismische Untersuchungen)

— Mittlere Setzung aller Anlagen s =4.5 cm

— signifikante Differenz zu den vorhergesagten Setzungen vons =8 - 14 cm
— gemessene Turmneigungen sind sehr gering (zuldssig 8mm/m) mittlere Deh-
nung/Stauchung
€=2,57/1600=0,16 %

!

Grund fiir die Differenzen ist sind die in der Kippe vorhandenen Inhomogenitéten, die Unsi-
cherheiten in der Grofe der bereits eingetretenen Belastung ( hauptsdchlich Wind ! ) und die
etwas zu sicheren Steifigkeitsannahmen aus der konventionellen Erkundung.

6. Seismische Messungen
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Scherdehnung fiir Sand:
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Shear modulus G (MPa)
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Shear strain y

— starke nichtlineare Abhéngigkeit der Steifigkeit des Bodens von dem Dehnungsniveau
— Experimente sind nach dem erzeugten Dehnungsniveau zu hinterfragen!

— Bodensteifigkeiten miissen entsprechend des zu erwartenden Dehnungsniveaus in einer zu
behandelnden Randwertaufgabe festgelegt werden!
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» lokale Vertormungsmesser
— direkter Verbund mit der Probe

— Messbereich: ca. 0,001% - 0,1%

aber:
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» Verbesserte Aussagen zum Spannungs-Dehnungs- Verhalten des Bodens durch den Ein-

satz lokaler Verformungsmesser (local strain measurement)

&0r

(o; - &) 72 (kPa)

20r

(b}
Stroins determined from
lecal instrumentation

/extern / global

L iruim determined from external

displocements corrected for lood
cell compliance

/ Apparent linear modulus from external
measurements E, == 300C,

L L
0.1 0.2

Axial strain (%)

K] 0%

Wichtige Ergebnisse solcher Messun-
gen:

+ starke Nichtlinearitit und

+ wesentlich hohere Steifigkeiten

im Bereich kleiner Verformungen
<0,1%

Seit 1994 ,,TC 29 der ISSMGE: ,,Stress-strain testing of geomaterials in the laboratory*

Go

Dynamische Degradation

Statische Degradation

\

Hauptaufeabe bei dieser Formulierung:

Es gibt fiir einen anste-
henden Boden nicht nur
einen charakteristischen
Bodenkennwert!

Es gibt auch nicht
DIE statischen oder dy-
namischen Bodenkenn-

> | v werte!

+ realistische Maximalwerte der Steifigkeit Gmax oder GO fiir sehr kleine Dehnungen; gelten

als

— frequenzunabhingig; keine Porenwasserdruckénderungen

— Ausgangspunkt fiir alle statischen und dynamischen Untersuchungen

+ Anpassung der Steifigkeit an den aktuellen Spannungs- / Dehnungszustand im Boden (s.a.

Burland, Atkinson, Fahay, Tatsuoka, Mayne)
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— nach DIN 4020:
* geophysikalische Untersuchungen auf seismischer Basis sind indirekte Verfahren zur

Standorterkundung.

* Begleitende direkte Aufschliisse sind nach DIN zur Kalibrierung der geophysikalischen

Aussagen gefordert. (verniinftig!)

— Aber:

Mit seismischen Messungen kdnnen klare Beziehungen zu mechanischen Kenngrof3en herge-
stellt werden:

— Schubmodul G0=p.vs2

— Hooke-Modul E0=2(1+v).p.vs2  (Steifezahl Es=p.vp2)

— Querdehnzahl v=(vp2-2vs2)/2(vp2-vs2)

— Geschwindigkeitsverhdltnis vR/vs=(0862+1,14v)/(1+v).

* In seismischen Feldversuchen wird ein sehr kleiner Verformungsniveau (g < 10-5) erzeugt.
* zerstorungsfreie, schnelle und effiziente Messmethode

* Theoretischer Hintergrund der seismischen Messungen ist die Mechanik der Wellenausbrei-
tung in geschichteten Medien

Crosshole-, Downhole-, Uphole-Verfahren

Oscillograph

ey
AT

Receiver

e
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Kalinski/Stokoe 2003)

Umbilical to Surface
Instrumentation

Mounting for
42— Orientation Rod

| Sources
| (retracted)

|

4+—Membrane

Receivers

36.0 in.

_— Frame

‘_,.rCIamp

—= 6.0in, =

Dilatometer

Front Side

» relativ einfache, aber aufwendige Messungen
— wichtig: Kontakt im Bohrloch >> Ballons
— Problem: geeignete Bohrlocherregung >> S-Welle

» weitere effektive Entwicklungen

— Drucksonden mit Geophonen (SCPT)
— Pressiometer mit Geophonen

— Dilatometer mit Geophon

Punktuelle Messung von Zeitverldufen von Wellenfeldern an der Geldndeoberflache z. B.
Hammerschlag
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o

o Geophone

Punktuelle Messung von Zeitverlau-
fen von Wellenfeldern an der Gelén-
deoberfliche z. B. Hammerschlag

Die gemessenen Zeitverldufe besitzen
die Informationen des durchlaufenen
Mediums!

Analyse dieser Aufzeichnungen zur
Ermittlung von Phasendifferenzen
bzw. Wellenlaufzeiten (frequenzab-
hingig mit hdheren Moden)

>> Dispersionscharakteristik des
Standortes

(experimentelle Dispersionskurven)

Entsprechend des Informationsgehal-

tes:
= Fingerabdruck des Standortes =
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Seismische Feldmessungen - Oberflachenverfahren (2)
Dispersionsanalysen von gemessenen Oberfldchenwellen
1. Phasen-Differenzenverfahren (bekannt als SASW)

Kreuzkorrelation zweier gemessener Signale im Frequenzbereich zur Ermittlung der Phasen-
differenz und der Phasengeschwindigkeit

Lo—o—o—o—o

Experimentelle Dispersionskurven

¥ Nachteil: Nichterkennung héherer Moden!!
>> Modenerkennung wichtig fiir theoretische

Vergleichsrechnungen!!
so00| - .
) ol \\\\ -
i J
5% 10 20 30 40 50 60 70 20

Frequenz

Hohere Moden: an einem Messpunkt existieren fiir eine Frequenz mehrere Geschwindigkeiten
bzw. mehrere Wellenfelder mit unterschiedlichen Geschwindigkeiten
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2. Frequenz - Wellenzahl - Analyse (fk - Analyse)

Transformation der gemessenen Zeitverldufe in den Frequenz - Wellenzahl - Bereich - eine
doppelte Fourier — Transformation

3. Wellenfeld — Transformation

Transformation des gesamten Wellenfeldes durch schiefe Stapelung (slant stack) und Trans-
formation in den Frequenzbereich (analog zur Radon-Transformation / Computertomographie
in der Medizin)

— Inversionstechniken stellen die neue Qualitét der Dispersionsanalysen dar zuerst angewen-
det als SASW — (Spectral Analysis of Surface Waves) Inversion der gemittelten Dispersion
nach der Phasendifferenzen-Methode

— Abgleich der experimentellen Dispersionscharakteristik mit theoretisch ermittelten Disper-
sionskurven
Basis: Wellenausbreitung in geschichteten Boden infolge Impulslast

H ) )
i— Inversionsergebnis
:: S obere Grenze der ¢_ Varianz

Pl
i, | i-untere Grenze der c, Varianz
1

Phasengeschwindigkeit [m/s]

E
@ 15
(]
2
20!
50| |
i 25/
0 20 40 60 80 100 120 20 _ _ |
Frequenz [Hz] 0 500 1000 1500

Scherwellengeschwindigkeit [m/s]

Theoretisch und experimentell ermittelte Dispersionskurven mit dem zugehdrigen Endprofil
der Scherwellengeschwindigkeit bzw. Bodensteifigkeit
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Seismische Standortuntersuchung — Klettwitz (1)

H.-G. Schmidt, B. Schlesinger

Cross Hole - Messungen (Geotomography Dr.Fechner / Neuwied, Germany)

Nutzung polarisierter Scherwellen fiir die exakte Geschwindigkeitsermittlung: verbesserter

Fundamentbereich und Freifeld

& p cmmpacial kN

Computer

Receiver

Seismische Standortuntersuchung - Klettwitz (2)

Impulse
source

e

Receiver

Seismische Oberflichenwellenfelder (BU Weimar; Wuttke/Schmidt)

+ OF-Wellen besitzen sehr gut nutzbare Eigenschaften und sind sehr sensitive beziiglich der

Festigkeit / Steifigkeit der Boden
+ Messung und Dispersionsanalyse der OF — Wellen Impuls-Quelle: Hammer, Fallgewicht

Slegde Hammer

N
'\
1

Computer

|
A

Geophon
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7. Messergebnis und Bewertungen

normakized seismograms fic spectrum (source: sledge hammer)
o — - . — )
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1. Messung des Wellenfeldes an der Oberfliche (zerstorungsfrei)

2. Ermittlung der Dispersions-charakteristik (hier fk - Analyse)

3. Ermittlung der tiefenabhidngigen Steifigkeitsprofiles durch Inversionsrechnungen (hier fiir
den detektierten Grundmode)
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Versuch der Einordnung von konventionell und seismisch ermittelten Steifigkeiten am
Standort S9, Klettwitz - Stidfeld

1.2

1 o—

0,8 -

0,6 -

G/GO

0,4 -

0,2 -

O T T T 1
0,00001 00,0001 0,001 0,01 0,1

strain level

» Die seismisch gemessenen Steifigkeiten der anstehenden Kippenbdden
» sind groBer als konventionell ermittelte Werte.
» Die Freifeldsteifigkeit wiachst mit der Tiefe an (normal dispersiv).

» Die gemessene Steifigkeit unter dem Fundament war grofer als im Freifeld.
— Erhohungsfaktor: etwa 1.4 (gemdl3 der theoretischen Rechnungen - Priebe)

» Mit den seismisch ermittelten und dehnungsabhingig reduzierten Steifigkeiten
» konnen Setzungen von s = 3 to 3.5 cm (Freifeldparameter) bzw. s = 2.5 cm

» (Baugrundverbesserung) berechnet werden.

» Auswirkung auf das Griindungskonzept

— Griindung mit Standfundamenten moglich

— Optimierung der Baugrundverbesserungsmalinahme
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» Fazit:

— Zerstorungsfreie Messungen von Oberflachenwellenfeldern liefern effizient realitdtsnahe
Bodensteifigkeiten!

— Ein Mehraufwand an Erkundung kann die Bauaufwendungen in GréBenordnungen redu-
zieren!

» Seismische Felduntersuchungen als frithere Doméne der Geophysik werden international
zunehmend durch Ingenieure zur geotechnischen Bewertung von Standorten genutzt.

» Mit seismischen Methoden werden grof3flichige Strukturen des Baugrundes erkundet und
zuverldssige Kennwerte des ungestorten Bodens ermittelt (Systemidentifikation).

» Seismische Messungen liefern die maximalen Steifigkeiten der Boden im Bereich sehr

kleiner Dehnungen (¢ < 10-5). Fiir diese kleinen Dehnungen werden elastische Parameter

ermittelt, die frequenzunabhingig sind. Porenwasserdriicke werden nicht erzeugt.

» Die Ergebnisse seismischer Felduntersuchungen sind eine wichtige Voraussetzung fiir die
Umsetzung des Konzeptes der Beschreibung von spannungs- und dehnungsabhingigen
Deformations- und Festigkeitseigenschaften der Boden fiir alle statischen und dynami-
schen Berechnungen in der Geotechnik.

» Seismische Untersuchungen haben im Bereich der Geotechnik einen hohen Stellenwert
erlangt.
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Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2005, 27. September 2005

Einfluss der Schlitzwandherstellung in weichen Boden auf die
Gebrauchstauglichkeit von benachbarten Bauwerken

R. Schifer, Geotechnik-Institut-Dr.Hofer, Dortmund
T. Triantafyllidis, Lehrstuhl fiir Grundbau und Bodenmechanik, Ruhr-Universitdt Bochum

Kurzfassung Zur Vermeidung von unvertraglich grolRen Bodenverformungen werden bei
tiefen innerstadtischen Baugruben neben existierender Gebaude héaufig Schlitzwéande
verwendet. Vielfach bleibt jedoch unberiicksichtigt, dass die Herstellung der Schlitzwand
selbst bereits zu nennenswerten Baugrundverformungen und zu einer Beeintrachtigung der
Gebrauchstauglichkeit von benachbarten Gebauden fiihren kann. Der vorliegende Beitrag
soll der Fragestellung nachgehen, mit welchen Setzungen von Einzel- und
Streifenfundamenten bei der Herstellung einer unmittelbar benachbarten Schlitzwand in
weichem Boden zu rechnen ist. Dazu wird ein dreidimensionales FE-Modell unter
Verwendung eines anspruchvollen Stoffgesetzes flir den Boden vorgestellt. Auf der Grundlage
von Variationsberechnungen lassen sich schlieflich Empfehlungen erarbeiten, die eine
vereinfachte Abschatzung der konstruktionsbedingten Setzungen gestatten und auf eine
bauwerkschonende Herstellung der Schlitzwand zielen.

1 Problemstellung

Im Falle innerstiadtischer Baugrubenkonstruktionen werden héufig Schlitzwénde als
verformungsarme Stiitzkonstruktion ausgewihlt. In Verbindung mit einer ausreichend
dimensionierten Verankerung bzw. Aussteifung lassen sich aufgrund der hohen Steifigkeit
des Verbausystems Wand- und Bodenverformungen infolge des Baugrubenaushubs
begrenzen, so dass Erfordernisse der Gebrauchstauglichkeit von unmittelbar benachbarten
Gebduden erfiillt werden konnen. Vielfach bleibt dabei jedoch unberiicksichtigt, dass schon
bereits wihrend des Herstellungsvorgangs der Verbauwand Deformationen im Untergrund
verursacht werden, welche zu Setzungen der Nachbarbebauung fiihren. Je grofler der Anteil
dieser Setzungen an den Gesamtverformungen ist, desto geringer diirfen nur die Setzungen
infolge Baugrubenaushubs sein, um die Gebrauchstauglichkeit der Gebdude nicht zu
beeintrichtigen.

Eine Begrenzung der konstruktionsbedingten Verformungen wird bei konventioneller

Bemessung iiber eine erhohte Sicherheit 1 abgedeckt. Fiir den Fall, dass sich innerhalb eines
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kritischen Abstands im Umgebungsbereich der Schlitzwandlamelle ein Griindungskorper
befindet, fordert die DIN 4126 [1] gegeniiber einem unbelastetem Geldnde (m = 1,1) eine
erhohte duBere Standsicherheit = 1,3 des suspensionsgestiitzten Schlitzes. Die erhohte
Standsicherheit 1 soll dabei global ein gewisses Spektrum mafBgebender Einflussfaktoren, wie
beispielsweise Geometrie der Lamelle und Belastungsniveau des Fundamentes abdecken,
ohne dabei jedoch die Wirkung einzelner Einflussfaktoren quantitativ zu erfassen.

Unklar bleibt jedoch, wie die dullere Standsicherheit im Falle von vorhandenen Gebduden
ermittelt werden kann. Wiahrend fiir den Fall von Einzelfundamenten Naherungsverfahren auf
der Grundlage kinematischer Bruchkdrper [3] zur Verfiigung stehen, ldsst sich die
Standsicherheit fiir Streifen- oder Plattengriindungen nur unter Beriicksichtigung der
lastverteilenden Wirkung der aufgehenden Konstruktion abschitzen. Zudem bleibt bei einer
pauschalen Erhohung der Standsicherheit unberiicksichtigt, wie gro3 der Einfluss des
Bauverfahrens selbst auf das Setzungsverhalten von benachbarten Griindungskorpern ist.

Der vorliegende Beitrag soll daher der Fragestellung nachgehen, mit welcher Grof3enordnung
der Setzungen von FEinzel- und Streifenfundamenten wihrend der Herstellung einer
unmittelbar benachbarten Schlitzwand in weichen, bindigen Béden zu rechnen ist. Neben der
Geometrie der Schlitzwandlamellen und des Belastungsniveaus der Griindungskorper soll mit
Hilfe von dreidimensionalen Finite-Elemente-Modellen speziell geklart werden, inwieweit
sich der Bauablauf hinsichtlich Herstellungssequenz und Lamelleneinteilungsplan so
optimieren ldsst, dass die herstellungsbedingten Verformungen des Baugrundes und der
angrenzenden  Gebdude moglichst minimiert werden. Aufbauend auf den
Berechnungsergebnissen sollen schlieBlich Empfehlungen fiir die Herstellung abgeleitet

werden, die auf eine bauwerkschonende Herstellung der Schlitzwand zielen.

2 Eigene Untersuchungen

2.1 Numerisches Modell

Fiir die numerische Simulation der Herstellung einer zweiphasigen Schlitzwand wurde ein
dreidimensionales FE-Modell mit Hilfe des Programms ABAQUS, Version 6.3 generiert. Als
repriasentativer Ausschnitt wurde dafiir ein ebenes Schlitzwandsegment bestehend aus drei
benachbarten Schlitzwandlamellen zugrunde gelegt. Abbildung 1 stellt das Modell fiir den
Fall eines unmittelbar an die Schlitzwand angrenzenden Streifenfundamentes dar. Zur
besseren Anschauung sind die Elemente vor der Wand zum Teil entfernt worden. Insgesamt
besteht das Modell aus etwa 24000 tri-linearen Volumenelementen fiir eine gekoppelte

Konsolidationsberechnung und weist Abmessungen von 110 m x 57,6 m x 45 m auf. Fiir die
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Simulation von Einzelfundamenten konnte ein entsprechend schmalerer Bodenausschnitt

generiert werden.

Streifenfundament

Schlitzwandlamellen _

Abbildung 1: FE-Modell des Schlitzwandsegmentes bestehend aus drei Einzellamellen fiir

den Fall einer benachbarten Streifengriindung

Die drei Schlitzwandlamellen weisen eine Tiefe von 35 m und eine Dicke von 0,90 m auf,
wobei die Lamellenldnge im Zuge der Berechnungen zwischen L = 3,6 m, 5,4 m und 7,2 m
variiert. Die Griindungsebene der Fundamente liegt in einer Tiefe von 5,6 m unterhalb der
Geléndeoberkante. Fir  die Einzelfundamente =~ wurden die quadratischen
Grundrissabmessungen von a = b = 1,80 m und fiir die Streifengriindung eine Breite von b =
1,80 m zugrunde gelegt.

Der Ablauf der numerischen Simulation erfolgt in mehreren Schritten. Zundchst wird
ausgehend vom geostatischen Ausgangsspannungszustand die Fundamentbelastung
aufgebracht und eine einjdhrige  Konsolidierungszeit zur  Dissipation  von
Porenwasseriiberdriicken generiert. Im néchsten Schritt folgt die Simulation des
Schlitzaushubs der ersten Lamelle. Dazu werden die entsprechenden finiten Elemente
innerhalb des Schlitzes entfernt und Flachenlasten zur Simulation des hydrostatischen
Stiitzdrucks der Bentonitsuspension (Wichte der frischen Suspension y, = 10,3 kN/m’)
aufgebracht. Zur Simulation des Betoniervorgangs werden die Flichenlasten auf das Mal3 des
Frischbetondrucks erhoht. Im Unterschied zur Bentonitsuspension ist der Druckverlauf jedoch

nicht hydrostatisch iliber die gesamte Schlitztiefe. Als Folge einer Verzahnung von
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Zuschlagskornern und einer beginnenden Hydratation kann in groferer Tiefe ein geringerer
Druckgradient beobachtet werden [5]. Die Approximation der Druckverteilung im Modell
folgt einem empirischen Vorschlag von Lings et al. [5], welcher im fertig betonierten Zustand
der Lamelle bis zu einer kritischen Tiefe h.i; unterhalb der GOK zunéchst eine hydrostatische
Zunahme des Frischbetondrucks voraussetzt und unterhalb von hg; einen Druckgradienten

entsprechend der Suspensionswichte y, ansetzt:

Ye 2 Zghcrit

Pe = (1)
Yo 'Z+(yc _yb)'hcrit z >hcrit

mit: pc = Frischbetondruck [kPa]

Yc = Frischbetonwichte (23,5 kN/m?)

v» = Wichte der Stiitzsuspension (10,3 kN/m”)
herit = kritische Tiefe [m]

z = Tiefe unterhalb der GOK [m]

Die kritische Tiefe hey wird zu 20 % der Schlitztiefe gewdhlt. Zum Schluss werden die
Flachenlasten entfernt und zusitzliche finite Elemente fiir den Frischbeton in den Schlitz
eingebaut. Die zunehmende Steifigkeit des Betons infolge Hydratation wird durch eine
Evolutionsgleichung fiir den E-Modul und die Querkontraktionszahl [11,6] beriicksichtigt.

Entsprechend einer gewéhlten Herstellungssequenz wiederholt sich der Konstruktionsvorgang
bestehend aus Schlitzaushub und Betoniervorgang fiir jede der drei Lamellen. Als

Herstellungssequenz werden das Pilger-Schritt- und das Lauferverfahren zugrunde gelegt.

2.2 Bodenaufbau und Stoffmodell

Abbildung 2 stellt schematisch den gewihlten Schichtenautbau des FE-Modells dar. Die
Schichtenfolge entspricht der sogenannten Sungshan-Formation des Taipei-Basins und wurde
im Rahmen der Herstellung des "Taipei National Enterprise Centers" (TNEC) genau
aufgeschlossen und dokumentiert [8,9,10]. Der Untergrund ist geprdgt von einer ca. 25 m
méchtigen weichen, normal- bis leicht iiberkonsolidierten Tonschicht. Der Wassergehalt
dieser Schicht schwankt zwischen w = 20 — 40 % bei einer Fliegrenze von w; = 30 — 38 %.
Daraus resultiert eine iiberwiegend breiige bis teilweise fliissige Konsistenz. Die undrainierte
Scherfestigkeit nimmt iiber die Schichtdicke von ¢, = 50 bis 100 kPa zu (s. Abbildung 2c).
Ober- und unterhalb dieser Tonschicht stehen in Wechsellagerung schluffige Sand- und

schluffige Tonsedimente an. In einer Tiefe von ca. 46 m befindet sich die Chingmei-
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Formation mit SPT-Schlagzahlen von > 100, welche als untere Grenze des FE-Modells

gewdihlt worden ist.

GOKO Wassergehalt [%)]
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Abbildung 2: a) Idealisierter Schichtenaufbau, b) Verlauf des Wassergehaltes w und der
Vorbelastung o, tiber die Tiefe und c) Verlauf der undrainierten Scherfestigkeit ¢, iiber die
Tiefe.

Zur Beschreibung des mechanischen Verhaltens der weichen Tonschicht wird ein visko-
hypoplastisches Stoffmodell verwendet [7], welches die fiir weiche bindige Béden typischen
rheologischen Eigenschaften, wie Kriechen, Relaxation und ratenabhingige Steifigkeit
abbilden kann. Dazu wird die totale Dehnungsrate D in einen elastischen D — D" und einen
viskosen Anteil D" zerlegt und mittels der aus der Hypooplastizitéit stammenden

Steifigkeitstensoren M und £ mit der Jaumannschen Spannungsrate T verkniipft:

T=M:D-L:D )
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L B (1WA
D _7M(—OCRJ 3)
M=m; (h,D) L (4)

Das viskose Dehnungsinkrement beinhaltet alle nicht-elastischen Verformungsanteile, so dass
eine weitere Aufspaltung in plastische Dehnungsinkremente entfillt. Die Grofie von DY wird
iber das Produkt aus der Referenzkriechrate 7/ und dem Uberkonsolidierungsverhiltnis OCR
des Bodens mit einer Potenz von —1/I, (I, = Viskosititsindex nach Leinenkugel [4])
kontrolliert. Die Richtung von D" wird iiber den zweistufigen Tensor B bestimmt, welcher
ebenfalls aus der Hypoplastizitit resultiert.

Die erhohte Steifigkeit des Bodens bei kleinen Dehnungsamplituden wird durch die
ZustandsgroBe der Intergranularen Dehnung h beriicksichtigt, welche den letzten Teil des
Deformationspfades speichert und in Abhdngigkeit des aktuellen Dehnungsinkrementes eine
Steifigkeitserhohung iiber den skalaren Multiplikator m; bewirkt (s. Gleichung 4). Die Grofie
von my; resultiert aus der Anderung des Dehnungspfades.

Fir die Verwendung des Stoffgesetzes sind insgesamt 13 Bodenparameter und
ZustandsgroBen erforderlich, die durch standardisierte Labor- und Feldversuche bestimmt
werden konnen. Eine ausfiihrliche Beschreibung des Stoffmodells kann der Arbeit von
Niemunis [7] entnommen werden.

Das Spannungs-Verformungsverhalten der nichtbindigen Bodenschichten wird iiber ein nicht
lineares elasto-plastisches Drucker-Prager-Modell beschrieben. Dabei ist die elastische
Steifigkeit proportional zum Spannungsniveau und es werden unterschiedliche Festigkeiten
fiir triaxiale Kompressions- und Extensionszustéinde beriicksichtigt.

Die nachfolgende Tabelle gibt einen Uberblich iiber die wesentlichen Bodenparameter und

Zustandsvariablen des Bodenmodells fiir die FE-Modellierung:

Tabelle 1: Verwendete Bodenparameter und Zustandsvariablen

Schicht Ve w i w|L | c’ C. C, I, k €eo OCR Ko

KNm® | % | % | % | °© | kPa - - % | M/s - - -

1 183 [32 342329 0,098 | 0,019 | 2 | 4E-8 | 0,81 5 1,1
2 189 (25| - | - |32 0,002 | - | 1E4| - - 0,47
3 18,2 [ 35]35|15] 29 ] 0,098 | 0,019 | 2 | 4E-8 | 0,98 | 1,05-1,9 | 0,52- 0,68
4 193 (24| - | - |32 0,0005 | - | 1E-4 | - - 0,47
5 182 |28 |33 21|31 0,098 | 0,019 | 1,9 | 4E-8 | 0,81 1,05 0,50
6 196 (30| - | - |32 0,0005 | - | 1E-4 | - - 0,47
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mit: y,= Wichte des gesittigten Bodens, w = Wassergehalt, w;= Flie3grenze, I, = Plastizititszahl,

¢’ = Reibungswinkel (fiir die Tonschichten kritischer Reibungswinkel), ¢’ = Kohésion, C./C;= Kompressions-
/Schwellbeiwert im einfach logarithmischen Porenzahl-Druck-Diagramm, I, = Viskositétsindex,

k = Wasserdurchlissigkeitskoeffizient, e., = Porenzahl bei p., = 100 kPa, OCR = Uberkonsolidierungsverhiltnis,
Ko = Erdruhedruckbeiwert

3 Berechnungsergebnisse

3.1  Einzelfundament

Zur Beurteilung des Setzungsverhaltens von Einzelgriindungen infolge der Herstellung einer
benachbarten, durchlaufenden Schlitzwand, wird zunéchst der Konstruktionsvorgang der
unmittelbar angrenzenden Einzellamelle isoliert betrachtet. Der Griindungskorper befindet
sich in einem lichten Abstand von 1,0 m mittig zur Lamelle, deren Lange zu L = 3,6 m, 5,4 m
und 7,2 m gewdhlt wird. Das Belastungsniveau resultiert aus der dufleren Standsicherheit des
suspensionsgestiitzten Schlitzes, welche mittels eines am Lehrstuhl fiir Grundbau und
Bodenmechanik der Ruhr-Universitit Bochum entwickelten Ansatzes [12] basierend auf dem
vertikalen Lamellenverfahren nach Walz und Pulsfort [15] berechnet wird. In Tabelle 2 sind
dazu die berechneten Standsicherheiten und effektiven Fundamentbelastungen

zusammengestellt.

Tabelle 2: Effektive Fundamentlast p' und zugehdrige Standsicherheit n des offenen Schlitzes

L=72m
n 1,05 1,14 1,25 1,38 1,52
p' [kPa] 200 150 100 50 0
L=54m
n 1,06 1,15 1,29 1,41 1,54
p' [kPa] 240 200 140 110 75
L=3,6m
n 1,04 1,1 1,21 1,32 1,56
p' [kPa] 280 260 230 200 150

In Abbildung 3 sind die auf die Schlitzlinge bezogenen Setzungen s/L des Fundamentes
infolge Schlitzaushubs unter Suspensionsstiitzung iiber die jeweils zugehorige Standsicherheit

des offenen Schlitzes dargestellt. Dabei ldsst sich erkennen, dass die berechneten Setzungen
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innerhalb einer schmalen Bandbreite verlaufen und sich in Abhéngigkeit der Standsicherheit
n Verformungen zwischen 0,15 % und 0,3 % der Schlitzlinge einstellen. Je geringer die

Standsicherheit ist, desto groflere Setzungen sind zu erwarten.

-0,4%
ab=18M18m
=72 — Diaziom

-0,3% L [m]
= o,
5 0.2%

-0,1%

0,0%

1 1.4 1.2 13 14 1.5 1,6

AuRere Standsicherheit n

Abbildung 3: Normierte Fundamentsetzungen s/L in Folge des suspensionsgestiitzten
Schlitzaushubs

Abbildung 4 stellt nun die Setzungsentwicklung s/L des Einzelfundamentes wéhrend der
sequentiellen Herstellung des Schlitzwandsegmentes bestehend aus drei benachbarten
Einzellamellen dar. Die gewdhlte Schlitzlinge betrdgt L = 7,2 m und die Herstellung des
Segmentes erfolgt im Pilger-Schritt-Verfahren in der Reihenfolge 2-1-3. Neben einem mittig
zur Lamelle 2 platziertem Griindungskorper (Position 1) wird zusétzlich die Variante
untersucht, dass sich das Fundament am Ubergang der Lamelle 2 zur Lamelle 3 befindet
(Position 2). Im Falle des Fundamentes in Position 1 treten die grofiten temporédren Setzungen
wiahrend des Schlitzaushubs der unmittelbar benachbarten Lamelle 2 auf, wihrend fiir die
Position 2 die maximalen Fundamentverformungen infolge des Aushubs der Lamelle 3 zu
beobachten sind. Fiir beide Fundamentpositionen sind in Abbildung 5 die maximal

auftretenden Setzungen iiber die Standsicherheit der Einzellamelle dargestellt.



Einfluss der Schlitzwandherstellung in weichen Bdden auf die Gebrauchstauglichkeit von — 211
benachbarten Bauwerken

-0,5% ; :
Position 1 \E] Position 2
0.4% [ Lamelle 1 [Lamelie 2] Lamelle 3 |
' L=72m
>

-0,3%

s/L

-0,2%

-0,1%

0,0%

Aushub | Betonieren| Aushub | Betonieren| Aushub | Betonieren
Lamelle 2 | Lamelle 2 | Lamelle 1 | Lamelle 1 | Lamelle 3 | Lamelle 3

Konstruktionsschritte

Abbildung 4: Entwicklung der Fundamentsetzungen wihrend der sequentiellen Herstellung

des Schlitzwandsegmentes im Pilger-Schritt-Verfahren
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Abbildung 5: Vergleich der maximal prognostizierten Setzungen fiir einen mittig zum Schlitz
(Position 1) und einen am Ubergang zweier Lamellen (Position 2) positionierten

Griindungskorper fiir die Herstellung der Wand im Pilger-Schritt-Verfahren
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In Abbildung 6 sind fiir beide Fundamentpositionen die auftretenden Setzungen wéhrend der
Herstellung des Schlitzwandsegmentes im Lauferverfahren mit der Lamellenfolge 1-2-3
dargestellt. Wie bereits zuvor, treten im Falle des zur Lamelle 2 mittigen Einzelfundamentes
die groften tempordren Setzungen wihrend des Aushubs der Lamelle 2 und die kleinsten fiir
den Fall des am Ubergang platzierten Griindungskdrpers (Position 2) withrend des Aushubs
der Lamelle 3 auf. Vergleichbar zum Pilger-Schritt-Verfahren sind jedoch die Verformungen
des Fundamentes in Position 2 wihrend der gesamten Herstellungssequenz stets geringer als

in Position 1.

-0,5% T T T
Position 1 \E \27/ Paosition 2
-0,4% | _ [Lamele1[Lamelle2] Lamelle 3|
L=72m
-«
0.3% Position 1
=, o L
- F\.
= /
-0,2% . 1
-0,1%
|
0,0% -
Aushub | Betonieren| Aushub |Betonieren| Aushub | Betonieren
Lamelle 1 | Lamelle 1 | Lamelle 2 | Lamelle 2 | Lamelle 3 | Lamelle 3

Konstruktionsschritte
Abbildung 6: Entwicklung der Fundamentsetzungen wihrend der sequentiellen Herstellung

des Schlitzwandsegmentes im Lauferverfahren

3.2 Streifenfundament

Alternativ.  zum  Finzelfundament werden ebenfalls die  Auswirkungen der
Schlitzwandherstellung auf das Verformungsverhalten von Streifengriindungen betrachtet.
Zunidchst beschriankt sich die Untersuchung wie zuvor auf die Herstellung -einer
Einzellamelle, deren Lange ebenfalls zu L = 3,6 m, 5,4 m und 7,2 m angenommen wird. Da
sich die &dullere Standsicherheit des offenen Schlitzes nur unter Beriicksichtigung der
aufgehenden Konstruktion abschitzen ldsst, wird die Belastung des Griindungsbalkens {iber
die zuldssige Setzung s,; im Gebrauchszustand ermittelt. Fiir die nachfolgend vorgestellten

Berechnungen wurde dafiir ein Grenzwert von s, = 1 cm und s, = 2 cm zugrunde gelegt,
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woraus effektive Belastungen von p'y ¢m = 153 kPa und p'; cm = 213 kPa resultieren. Der lichte

Abstand zwischen der Fundamentkante und der Schlitzwandlamelle wird einheitlich zu 1 m

gewdhlt.
E
L
w
-2,0 ! [ |
s,u=1.0cm {b=18m e |
—s,y=2,0cm L 1x=19m 1
-2,5 o —
-28.8 -21,6 -14,4 -7.2 0 7.2 14,4 216 28,8
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Abbildung 7: Setzungsmulde des Streifenfundamentes infolge des Aushubs benachbarter
Einzellamellen mit einer Lidnge von L = 3,6 m, 5,4 m und 7,2 m. Das Belastungsniveau des
Griindungskorpers resultiert aus dessen Setzung unter Gebrauchslast von s, = 1,0 cm und s,y

=2,0cm

L i | | s
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Abbildung 8: Setzungsmulde infolge Schlitzaushubs und Betoneinbaus einer
Schlitzwandlamelle der Lénge L = 7,2 m fiir unterschiedliche Gebrauchslasten des

Streifenfundamentes
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Abbildung 7 stellt fiir die betrachteten Lamellenldngen die zu erwartenden Setzungsmulden
dar, die sich infolge des Schlitzaushubs ergeben. Die grauen Kurven kennzeichnen die
Verformungen fiir die Gebrauchslast p'; ., und die schwarzen Kurven entsprechend fiir p'; ¢m.
Die grofiten Setzungen treten aufgrund der Symmetriewirkung in der Mitte der Lamelle auf.
Die Verformungsordinaten wachsen dabei mit steigender Gebrauchslast und zunehmender
Schlitzlange an. Fiir eine gewdhlte Schlitzlinge von L = 7,2 m zeigt Abbildung 8 die
Setzungsmulden wihrend des Schlitzaushubs und nach Abschluss des Betoneinbaus. Dabei
wird deutlich, dass der Betoniervorgang zu einer sichtbaren Setzungsreduktion in einer

GroBenordnung von ca. 30 bis 35 % der sich zuvor eingestellten Verformung fiihrt.
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Abbildung 9: Setzungsmulde fiir Streifenfundamente unterschiedliche Biegesteifigkeiten EI
infolge des Aushubs einer 7,2 m langen Schlitzwandlamelle. Die Biegesteifigkeit Elg des
Griindungskorpers mit der Dicke d = 0,5 m wird als Referenzsteifigkeit gewdhlt

Anhand der Darstellungen in den Abbildungen 7 und 8 wird deutlich, dass das
Streifenfundament wihrend des Schlitzaushubs eine Biegebeanspruchung erfahrt und
demzufolge eine Lastumlagerung in die Bereiche seitlich des offenen Schlitzes stattfindet.
Um dabei den Einfluss der Biegesteifigkeit des Griindungsbalkens zu beurteilen, wurde das
Setzungsverhalten flir Streifenfundamente mit unterschiedlichen Biegesteifigkeiten
untersucht. Abbildung 9 stellt dazu die berechneten Setzungsmulden infolge Schlitzaushubs
fiir Fundamentdicken von d = 0,25 m, 0,50 m und 0,75 m dar. Zusétzlich wurden die Félle

eines biegeweichen (EI — 0) und eines anndhernd starren (EI — o) Griindungsbalkens
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untersucht. Zur

Festlegung der

Gebrauchslast wurde eine zuldssige Setzung

Gebrauchszustand von s,; = 2 cm gewéhlt.
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Abbildung 10: Setzungsentwicklung des Streifenfundamentes wihrend der schrittweisen

Herstellung des Schlitzwandsegmentes im Pilger-Schritt-Verfahren (Sequenz 1-3-2). Die

Kurvenbezeichnung Lamelle i charakterisiert die resultierende

Fertigstellung der Lamelle i.
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Abbildung 11: Setzungsentwicklung des Streifenfundamentes wéhrend der schrittweisen

Herstellung des

Schlitzwandsegmentes

im Laufer-Verfahren (Sequenz

1-2-3). Die
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Kurvenbezeichnung Lamelle 1 charakterisiert die resultierende Setzungsmulde nach

Fertigstellung der Lamelle 1.

Die Abbildungen 10 und 11 stellen die Setzungsmulden des Streifenfundamentes dar, welche
sich tempordr wéhrend der sequenziellen Herstellung des aus drei Lamellen bestehenden
Schlitzwandsegmentes einstellen. Als Herstellungssequenz wurde das Pilger-Schritt-
Verfahren (Abbildung 10) in der Sequenz 1-3-2 und das Liuferverfahren (Abbildung 11) in
der Sequenz 1-2-3 zugrunde gelegt. Die Schlitzlinge betrigt jeweils L = 7,2 m, der lichte
Abstand zwischen Streifenfundament und Schlitz x = 1,0 m und die Setzung unter
Gebrauchslast s, = 2,0 cm. Neben den Setzungsmulden, welche sich nach der Fertigstellung
der jeweiligen Schlitzwandlamelle ergeben, sind zusétzlich die Fundamentverformungen

dargestellt, die sich tempordr wéhrend des Schlitzaushubs der Lamelle 3 einstellen.

4 Diskussion

Anhand der dargestellten Ergebnisse wird deutlich, dass die Herstellung von zweiphasigen
Schlitzwinden in weichen bindigen Bdden nennenswerte Setzungen von benachbarten
Griindungskorpern bewirken kann. Die groBten tempordren Verformungen werden dabei
sowohl fiir Einzel- als auch fiir Streifengriindungen wihrend des Schlitzaushubs unter
Bentonitstiitzung einer unmittelbar benachbarten Lamelle hervorgerufen.

Im Falle eines mittig zur Lamelle positionierten Einzelfundamentes zeigen die Ergebnisse in
Abbildung 3, dass die auf die Schlitzlinge L bezogenen Setzungen des Griindungskorpers
infolge Schlitzaushubs mit der Standsicherheit n des offenen Schlitzes korrelieren. Fiir die
drei betrachteten Schlitzldngen ergibt sich eine enge Bandbreite der Setzungen von s/L = 0,18
— 0,22 % fiir eine geforderte Sicherheit von n =1,3. Je geringer die Standsicherheit des
Schlitzes ist, desto ausgepragter werden die Verformungen, da die Scherfestigkeit des Bodens
zu einem hoheren Mafle mobilisiert wird. Fiir eine konstante Standsicherheit ergeben sich
jedoch fiir lingere Lamellen groBere Fundamentsetzungen als fiir kiirzere Schlitze. Der Grund
dafiir ist darin zu sehen, dass mit zunehmender Lamellenlinge ein immer groBerer
Bodenkorper Scherdeformationen infolge Mobilisierung der Scherfestigkeit unterworfen ist.
Die maximal berechneten bezogenen Fundamentsetzungen s/L liegen etwa in der gleichen
GroBenordnung der Setzungen, welche infolge Schlitzaushubs in nichtbindigen Bdden zu
erwarten sind [6]. Dabei ist jedoch der Unterschied zu beachten, dass der Schlitzaushub im
Sand anndhernd drainiert erfolgt und sich die Fundamentsetzungen in kurzer Zeit vollstindig

einstellen. Im Vergleich dazu koénnen im betrachteten Fall der bindigen Bdden zunichst
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Porenwasserunterdriicke im Umgebungsbereich der Lamelle beobachtet werden, deren
anschlieBende Dissipation zu einer Zunahme der Setzungen fiihrt. Um die Groenordnung der
Setzungszunahme abzuschétzen, wurden FE-Berechnungen durchgefiihrt, bei denen zwischen
Schlitzaushub und Betoneinbau eine vierwodchige Ruhephase generiert wurden. Abbildung 12

zeigt die Setzungsentwicklung nach Abschluss des Aushubvorgangs.

-16

,=1,8%

— -14 - —
[ - ]
2,
(=]
é £= 5%
@

1,2

-1

0 5 10 15 20 25 30
Zeit [Tage]

Abbildung 12: Verlauf der Fundamentsetzungen fiir unterschiedlich viskose Boden infolge
Schlitzaushubs unter Bentonitstlitzung und einer anschlieBenden vierwdchigen Standzeit des

offenen Schlitzes

Es ist zu sehen, dass infolge des Konsolidationsvorgangs die Setzungen des
Einzelfundamentes um bis zu 40 % zunehmen. Die Viskositit des Bodens, welche durch den
Viskosititsindex I, nach Leinenkugel [3] beriicksichtigt wird, spielt dabei nur eine
untergeordnete Rolle. Als baupraktische Konsequenz ergibt sich daraus, dass im Falle weicher
bindiger Boden der Herstellungsvorgang der Lamelle ziigig abgewickelt werden und der
Betoniervorgang unmittelbar an den Schlitzaushub anschlief3en sollte.

Die Abbildungen 4 und 5 stellen die Setzungsentwicklung wihrend der sequentiellen
Herstellung des Schlitzwandsegmentes dar. Fiir das mittig platzierte Fundament (Position 1)
wird deutlich, dass unabhingig von der Herstellungssequenz der grofite Setzungsanteil durch
den Aushub der unmittelbar benachbarten Lamelle 2 verursacht wird. Die Herstellung der
weiter entfernt liegenden Lamellen 1 und 3 wirken sich nur noch nachrangig auf den
Gebrauchszustand des Griindungskorpers aus. Auffillig ist, dass der Betoniervorgang der
Lamellen zu einer Hebung der Fundamente fiihren, welche auch fiir den Fall der
Streifengriindung zu beobachten ist (Abbildung 8). Die Ursache dieses Verhaltens liegt im

hohen Frischbetondruck, welcher im oberflichennahen Bereich den totalen Erdruhedruck
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iberschreitet und zu einer anteiligen Mobilisierung des passiven Erddrucks in Verbindung mit
konvexen Schlitzverformungen fiihrt [13]. Die konstruktionsbedingten Setzungen aus der
Herstellung der Lamelle 2 werden nun jedoch mit jenen Verformungen aus der Konstruktion
der benachbarten Lamellen 1 und 3 iiberlagert. Daraus folgt, dass die verbleibenden
Fundamentsetzungen nach Fertigstellung des Schlitzwandsegmentes in der gleichen
GroBenordnung liegen wie die Verformungen, welche sich tempordr wiahrend des
Aushubvorgangs einer unmittelbar benachbarten Einzellamelle ergeben.

Von groBler Bedeutung ist der Lamelleneinteilungsplan und somit die Fundamentposition in
Bezug zu den herzustellenden Schlitzwandlamellen. Anhand der Abbildungen 4 und 5 ist fiir
beide untersuchte Herstellungssequenzen zu sehen, dass die grofften Setzungen stets fiir ein
mittig zum Schlitz positioniertes Einzelfundament zu beobachten sind. Der Grof3teil der
Fundamentlast muss in diesem Fall iiber die Stiitzsuspension in Verbindung mit einer
Mobilisierung der Scherfestigkeit aufgenommen und kann nur bedingt iiber eine
Gewdlbewirkung auf die Bereiche seitlich des offenen Schlitzes abgetragen werden. Wird
jedoch die Lamelleneinteilung so vorgenommen, dass das Einzelfundament am Ubergang
zweier Schlitzwandlamellen liegt (Position 2), so ldsst sich wihrend des Aushubvorgangs
jeweils einer der angrenzenden Lamellen eine Umlagerung der Sohlspannungen nach auflen
beobachten. Hierdurch lassen sich die konstruktionsbedingten Verformungen bis zu 40 %
gegeniiber einem mittig zum Schlitz positionierten Fundament reduzieren.

Zur Veranschaulichung dieses Sachverhaltes sei folgendes Beispiel gegeben: Fiir eine 5,4 m
lange Schlitzwandlamelle kann unter den obigen Randbedingungen (Bodenverhiltnisse,
Geometrie) ein mittig platziertes Einzelfundament mit p' = 140 kPa belastet werden, um eine
Sicherheit von n = 1,3 einzuhalten. Gemél Abbildung 3 sind dabei Setzungen in der
GroBenordnung von s = 10 mm zu erwarten. Wird die Lamellenldnge auf L = 7,2 m erhoht,
reduziert sich die Standsicherheit unter gleichbleibender Fundamentlast auf lediglich n =
1,17. Sofern jedoch eine solche Lamelleneinteilung geméf Position 2 vorgenommen wird,
betragen die zu erwartenden Setzungen lediglich etwa 12 mm (Abbildung 6). Dadurch wird
deutlich, dass durch eine geeignete Lamelleneinteilung die gewdhlte Schlitzlinge deutlich
vergroBert werden kann, ohne dabei nennenswerte Auswirkungen auf den Gebrauchszustand
der Nachbarbebauung zu verursachen.

Im Falle einer benachbarten Streifengriindung bildet sich wéhrend des Schlitzaushubs eine
Setzungsmulde aus, deren maximale Ordinate liberproportional mit der Schlitzlinge anwéchst
(Abbildung 7). Der Grund ist darin zu sehen, dass mit zunehmender Schlitzlinge dem
Fundamentbalken innerhalb eines groBeren Abschnitts die Bettung entzogen wird und die

Fundamentlast iiber eine stirkere Biegebeanspruchung auf die Bodenbereiche seitlich des
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gedftneten Schlitzes abgetragen werden muss. Je grofler die Fundamentlast und je langer die
Schlitzwandlamelle dabei sind, desto ausgeprigter ist die zu erwartende Setzungsmulde. Im
Vergleich zur gewéhlten Schlitzldnge spielt jedoch das Belastungsniveau des Fundamentes,
gemessen an der Setzung des Griindungskorpers im Gebrauchszustand, eine untergeordnete
Rolle (s. Abbildung 7).

In Analogie zum Einzelfundament fiihrt gemi3 Abbildung 8 der anschlieende
Betoniervorgang ebenfalls zu einer Setzungsreduktion, welche in einer GréBenordnung von
ca. 30 % liegt. Die Ursache dafiir ist wie zuvor bereits beschrieben der relativ hohe
Frischbetondruck im oberflichennahen Bereich der Lamelle. In diesem Zusammenhang ist
noch mal darauthin zu weisen, dass bei normal- bis leichtiiberkonsolidierten Béden (OCR <
2) der Frischbetondruck im oberflichennahen Bereich grofler ist, als der totale Erdruhedruck.
Bei stark iiberkonsolidierten @ Bodden ist aufgrund des  deutlich  hoheren
Erdruhedruckkoeffizienten K, nicht mit Hebungen des Griindungskorpers infolge des
Betoniervorgangs in diesem Maf3e zu rechnen, da zum einen der Frischbetondruck geringer ist
als die totalen Horizontalspannungen des Bodens im Ausgangszustand und zum anderen die
Steifigkeit des Bodens grofer ist als unter normalkonsolidierten Verhéltnissen.

Die Ergebnisse in Abbildung 7 deuten augenscheinlich darauf hin, dass die Biegesteifigkeit EI
des Griindungsbalkens eine zentrale Rolle bei der Verformungsbetrachtung spielt. Anhand der
Darstellung in Abbildung 9 wird jedoch deutlich, dass fiir ibliche Fundamentdicken zwischen
0,25 m und 0,75 m konstruktionsbedingte Setzungen zu erwarten sind, welche annéhernd in
der gleichen GroBenordnung liegen. Demgegeniiber zeichnet sich der anndhernd starre
Griindungsbalken erwartungsgemif durch die geringsten Verformungen aus. Sinkt jedoch die
Biegesteifigkeit erheblich ab, so wie es beispielsweise bei dlteren Gebiduden mit
biegeschlaffen Streifengriindungen und evtl. vorgeschiadigten Mauerwerk der Fall sein kann,
so steigen die maximalen Setzungen erheblich an. Aufgrund der nicht vorhandenen
Biegesteifigkeit ist keine tempordre Lastumlagerung moglich und die Bauwerkslast wird
vollstindig in den Bruchkorper eingeleitet, wodurch die groen Deformationen zu erklédren
sind.

Zur Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit des Gebdudes und zur Einschédtzung mdoglicher
Gebidudeschdden infolge von Setzungsdifferenzen, werden in der Literatur zwei
unterschiedliche Bewertungskriterien vorgeschlagen [2]. Eines der Bewertungskriterien ist die
Winkelverdrehung, welche der maximalen Tangentenneigung der Setzungsmulde /1 analog
Abbildung 13 entspricht. Als zuldssige Winkelverdrehung zur Vermeidung von
Gebdudeschdden wird vielfach ein Grenzwert von &/1 = 1/500 zugrunde gelegt. Speziell fiir

Streifen- und Plattengriindungen wird alternativ das Biegungsverhiltnis A/Ly als
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maBgebendes Bewertungskriterium gewdahlt (s. Abbildung 13). Fiir eine Muldenlagerung ist
dann ein zulédssiger Grenzwert von A/Ly, = 1/2000 nicht zu iiberschreiten.

Die Auswertung der Setzungsmulden in Abbildung 9 hinsichtlich dieser beiden Kriterien
ergibt, dass bei der Zugrundelegung der maximal zuldssigen Winkelverdrehung eine
Fundamentdicke von ca. d = 20 cm erforderlich wére, wihrend die Anwendung des
Biegungsverhiltnisses eine deutlich grolere Fundamentdicke von d = 56 cm erfordern wiirde.
Daraus wird deutlich, dass das Verhiltnis A/L;, ein deutlich strengeres Bewertungskriterium

darstellt und zur Gewihrleistung der Gebrauchstauglichkeit im vorliegenden Fall Anwendung

\V ls.m maximale Setzung: s .
| Winkelverdrehung: dT

Biegungsverhaltnis: %
b

finden sollte.

Abbildung 13: Unterschiedliche Bewertungskriterien fiir die Beurteilung der
Gebrauchstauglichkeit von Gebduden infolge Setzungsdifferenzen [2]

Bei der Herstellung eines Schlitzwandsegmentes (Abbildungen 10 und 11) entspricht die
Setzungsmulde infolge der Herstellung der Start- bzw. Anfidngerlamelle jener, welche aus
dem Schlitzaushub und dem Betoneinbau einer FEinzellamelle resultiert. Durch die
anschlieBenden Konstruktionsvorgéinge der benachbarten Schlitzwandlamellen wird dieses
Verformungsbild nun jedoch zusitzlich verdndert. Bei der Herstellung des Segmentes im
Lauferverfahren (Sequenz 1-2-3, Abbildung 11) breitet sich die Setzungsmulde des
Streifenfundamentes kontinuierlich in Richtung des Baufortschrittes aus. Durch die
Uberlagerung der einzelnen Verformungskomponenten nimmt dabei die maximale
Fundamentsetzung stetig zu und erreicht fiir die untersuchten Randbedingungen einen
Grenzwert von ca. 2 cm. Der Vergleich mit Abbildung 7 zeigt jedoch, dass die maximal
auftretenden Setzungsordinaten nur geringfiigig grofer sind als jene, welche aus dem
Aushubvorgang einer Einzellamelle resultieren. Demnach lassen sich die Verformungen des
Fundamentes infolge der Herstellung eines Schlitzwandsegmentes vereinfacht durch die

Betrachtung des Aushubs einer einzelnen Lamelle abschitzen.
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Fiir die Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit ergibt sich jedoch der Unterschied, dass im
Verlauf des Baufortschritts das Biegungsverhiltnis A/L, aufgrund der zunehmendem Breite
der Setzungsmulde abnimmt, wéhrend die Tangentenneigung der Mulde und somit die
mafgebende Winkelverdrehung anndhernd konstant bleibt. Somit stellt bei der Herstellung
eines Schlitzwandsegmentes der Aushubzustand der Startlamelle den kritischen
Konstruktionsschritt hinsichtlich moglicher Gebaudeschédden dar.

Im Unterschied zum Lauferverfahren breitet sich die Setzungsmulde bei der Herstellung des
Segmentes im Pilger-Schritt-Verfahren (Sequenz 1-3-2, Abbildung 10) nicht kontinuierlich
aus. Wihrend vergleichbare Setzungsordinaten zu beobachten sind, treten jedoch temporir
Sattellagerungen des Streifenfundamentes im Bereich der Sekundédrlamelle 2 auf. Im
Vergleich zur Muldenlagerung ist die Sattellagerung hinsichtlich mdglicher Gebdudeschdaden
wesentlich kritischer zu beurteilen. Ublicherweise wird daher ein deutlich geringerer
Grenzwert fiir das Biegungsverhéltnisses von A/Ly = 1/4000 angesetzt. Fiir die in Abbildung
10 dargestellte Situation ergibt sich zwar ein unkritisches Biegungsverhiltnis im Bereich der
Sattellagerung von A/Ly, = 1/5000, es kann jedoch nicht ausgeschlossen werden, dass unter
verdnderten Randbedingungen, beispielsweise einer geringeren Biegesteifigkeit des
Streifenfundamentes, eine Uberschreitung des maximalen Toleranzwertes auftritt, welche
moglicherweise zu Schidden am aufgehenden Gebéude fiihrt.

In [13] sind weitere Ergebnisse und Angaben hinsichtlich der Gebrauchstauglichkeit von
Griindungskorpern bei der Herstellung von Schlitzwénden in weichen bindigen Bodden
zusammengefasst. Dabei wird nicht nur der Herstellungsvorgang der Schlitzwandlamellen
betrachtet, sondern dariiber hinaus ebenfalls der Herstellungseinfluss auf das
Verformungsverhalten der Stiitzkonstruktion selbst sowie der Beanspruchung von

aussteifenden Bauteilen wihrend des sukzessiven Baugrubenaushubs analysiert.

5 Schlussfolgerungen

Anhand der vorgestellten Berechnungsergebnisse lassen sich hinsichtlich des Einflusses der
Schlitzwandherstellung in  weichen bindigen Bodden auf das Verformungsverhalten
benachbarter Griindungskorper folgende Schlussfolgerungen ziehen und

Konstruktionsempfehlungen ableiten.

e Die mit der Schlitzlinge L normierten Setzungen von Einzelgriindungen s/L infolge
des Aushubs einer benachbarten Schlitzwandlamelle lassen sich mit Hilfe der dulleren

Standsicherheit des suspensionsgestiitzten Schlitzes abschitzen. Infolge des hohen
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Frischbetondrucks treten wihrend des anschlieBenden Betoniervorgangs Hebungen
des Griindungskorpers auf, so dass nach Fertigstellung der Lamelle geringere
Verformungsordinaten verbleiben.

Infolge eines zeitverzogerten Aushub- oder Betoniervorgangs dissipieren
Porenwasserunterdriicke im Umgebungsbereich der Lamelle und der Boden schwillt.
Dies kann innerhalb kurzer Zeit zu einer erheblichen Setzungszunahme fithren. Daraus
wird deutlich, dass zu Minimierung der Boden- und Gebédudeverformungen ein
ziigiger Arbeitsablauf zwingend erforderlich ist.

Bei der Herstellung eines Schlitzwandsegmentes spielt der Lamelleneinteilungsplan
eine wesentliche Rolle. Wird die Einteilung so vorgenommen, dass im Bereich von
vorhandenen Einzelfundamenten die Ubergiinge der einzelnen Lamellen liegen, so
lassen sich die konstruktionsbedingten Setzungen um bis zu 40 % gegeniiber dem Fall
reduzieren, dass sich die Griindungskorper mittig zu den Lamellen befinden.

Im Falle benachbarter Streifenfundamente nehmen die Setzungsordinaten, die
Winkelverdrehung sowie das Biegungsverhiltnis mit groer werdender Schlitzldnge
iberproportional zu. Fiir groe Schlitzlingen ist daher eine hohe Biegesteifigkeit des
Griindungsbalkens zur Einhaltung zulédssiger Verformungskriterien erforderlich.
Wihrend der Herstellung eines Schlitzwandsegmentes breitet sich die Setzungsmulde
kontinuierlich aus und die Kriimmung nimmt ab. Gleichzeitig nehmen die Setzungen
zu und erreichen etwa die GroBenordnung, welche sich tempordr infolge
Schlitzaushubs  einer  Einzellamelle  einstellen. ~ Zur  Beurteilung  der
Gebrauchstauglichkeit bleibt daher der Aushubzustand einer Einzellamelle
mafgebend.

Die zu erwartenden Setzungen und Kriimmungen eines Streifenfundamentes sind fiir
die Schlitzwandherstellung im Pilger-Schritt- und im Lé&uferverfahren annihernd
identisch. Im Gegensatz zum kontinuierlichen Lauferverfahren werden jedoch beim
Pilger-Schritt-Verfahren tempordr Sattellagerungen verursacht, die im Vergleich zur
Muldenlagerung schon bei geringeren Kriimmungen zu Bauwerksschidden fiihren
kdnnen.

Soll eine durchlaufende Schlitzwand in Nachbarschaft zu einem angrenzenden
Streifenfundament hergestellt werden, ist es zu vermeiden, eine Einzellamelle in
unmittelbarer Ndhe zum Griindungskorper auszufiihren. Wéhrend des Aushubs der
Lamelle treten temporér die groBiten Kriimmungen auf. Die Herstellung der Wand
sollte in diesem Falle im Lauferverfahren ausgefiihrt und von auBen kommend am

Griindungskorper vorbeigefiihrt werden. Sofern es nicht vermeidbar ist, eine
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Einzellamelle unmittelbar angrenzend zum Gebédude herzustellen, sollte die
Schlitzlange zunéchst entsprechend klein gewdhlt werden, um die verursachten
Kriimmung des Fundamentes zu begrenzen. Mit fortschreitendem Bauablauf kann die
Schlitzlinge anschliefend auf das Mall erhoht werden, welches sich aus der

Standsicherheitsberechnung ergibt.
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