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Vorwort des Herausgebers

Die Uberschrift fiir das Ohde-Kolloquium 2009 — Aktuelle Themen in Bodenmechanik
und Grundbau — spricht ein breites Feld von Fachthemen an und kann auch als eine Art
Umfrage nach derzeitigen Schwerpunkten in der geotechnischen Forschung und Praxis
betrachtet werden. Es zeigt sich, dass manche Fragestellungen von dauerhaftem Interesse
sind. Dazu gehoren in erster Linie Prognosen fiir die Baugrund-Bauwerk-Wechselwirkung,
insbesondere die Berechnungen von Verbauwandverformungen und des Verhaltens von
Pfahlen. Im ersten Fall bendtigt die praxisiibliche Wandstatik vor allem einen realistischen
Erddruckansatz (den es in diesem Sinne vielleicht gar nicht gibt), im zweiten Fall werden
dringend Methoden fiir die Vorhersage des Pfahlverhaltens auf der Basis von Boden- und
Pfahleigenschaften gesucht. Unerlésslich sind auch Modellversuche und Feldmessungen,
da nur mit deren Hilfe eine kritische Bewertung von Prognosen moglich ist. Der Beitrag
zum Normenhandbuch EC7-1 und DIN 1054 erldutert dabei den Rahmen, in welchem sich
die meisten geotechnischen Berechnungen abspielen sollten.

Ein zweites, stark vertretenes Themengebiet bilden Berechnungsverfahren fiir die Beur-
teilung der Standsicherheit von Boschungen. Unisono wird festgestellt, dass vor allem
die Nichtlinearitéit der Spannungsgrenzbedingung beriicksichtigt werden muss, um solche
Nachweise zuverléssig durchfithren zu kénnen. Neue, dafiir geeignete numerische Verfah-
ren werden jedoch gebraucht.

Andere Beitriage im vorliegenden Heft behandeln eine Vielfalt von weiteren bedeutenden
Problemstellungen, wie z.B. Verbundverhalten von Boden und Geokunststoff, Suffosion
in grobkornigen Boden oder Sackungen im Erdbau. Eine begrenzte Anzahl von Auto-
ren schrankt aber die Auswahl an Themen ein, die in diesem Heft erscheinen konnten.
Die Mannigfaltigkeit von forschungs- und praxisrelevanten Themen ist selbstverstandlich
unbegrenzt.

Dresden, im November 2009

Ivo Herle
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Erddruck bei zyklischen Wandbewegungen

Andreas Winkler, Institut fiir Geotechnik, TU Dresden

Kurzfassung Viele Bauwerke fiihren zyklische Wandbewegungen aus, u.a. Kellerwdnde,
Schleusenkammerwdnde und Briickenwiderlager. Bei der praktischen Erddruckberechnung
wird dieser FEinfluss nur selten beriicksichtigt. Am Institut fiir Geotechnik wurden
grofsmafsstibliche Versuche zum Erddruck mit zyklischen Wandbewegungen unter
Verwendung von Bldhton durchgefiihrt. Weitere Versuche erfolgten im Rahmen von
Voruntersuchungen mit einem natiirlich vorhandenen Boden, einem Sand. Es werden erste
Versuchsergebnisse vorgestellt und ein Ausblick auf die geplanten weiteren Untersuchungen
gegeben.

1 Einleitung

Zyklische =~ Wandbewegungen treten bei vielen Bauwerken auf, wu.a. bei
Schleusenkammerwénden infolge Befiillens und Entleerens, bei Briickenwiderlagern infolge
wechselnder Verkehrsbelastungen und Temperaturschwankungen. Aber auch Kellerwinde
konnen zyklische Bewegungen infolge temperaturbedingter Lingenidnderungen des Bauwerks
ausfiihren. In der Praxis wird der Einfluss zyklischer Wandbewegungen auf den Erddruck nur
sehr selten beachtet. Besonders der Einsatz fugenloser Briicken, auch als Integralbriicken
bezeichnet, und die damit verbundenen zyklischen Widerlagerverschiebungen haben im
letzten Jahrzehnt das Interesse an entsprechenden Untersuchungen zum Erddruck wieder
geweckt.

Das Institut fiir Geotechnik der TU Dresden besitzt einen groBmaBstiblichen
Modellversuchsstand. Im Zeitraum von 1992 bis 2003 wurden umfangreiche Versuche zur
Untersuchung der Mobilisierung des passiven Erddrucks bei monotoner Wandbewegung
durchgefiihrt. Im Jahr 2006 wurden in diesem Versuchsstand erstmals Versuche mit
zyklischen Wandbewegungen unter Verwendung von Bléhton vorgenommen [1]. Dies ist ein
unter hohen Temperaturen gesinterter Ton, dessen Eignung als Hinterflillmaterial von
Schleusenbauwerken untersucht werden sollte. Dieses Versuchsmaterial weist gegeniiber
natiirlichem Boden zahlreiche Besonderheiten auf, u.a. sehr grofle Korngréfe, hoher
Reibungswinkel und geringes Eigengewicht. Zur weiteren Untersuchung der
Erddruckmobilisierung bei zyklischen Wandbewegungen wurde deshalb wieder ein trockener
Sand ausgewihlt, der bereits bei den Versuchen mit monotoner Bewegung zum Einsatz kam.



2 A. Winkler

2 Wesentliche Besonderheiten zyklischer versus monotoner
Wandbewegungen

2.1 Mobilisierung des Erddrucks

Bei monotonen Wandbewegungen kommt es ausgehend von einem Ausgangserddruck E4, der
bedingt durch den Einbau des Materials i.d.R. nicht dem Erdruhedruck entspricht, bei
ausreichend groBler Wandbewegung zu einer stetigen Zunahme bis zum Erreichen des
passiven Erddrucks E, bzw. Abnahme bis zur Aktivierung des aktiven Erddrucks E, bei
entgegengesetzt gerichteter Wandbewegung.
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Abbildung 1: Vergleich zwischen monotoner und zyklischer Wandbewegung
(1. Zyklus) bei der Mobilisierung des Erddrucks

Bei zyklischen Wandbewegungen, die in praxisrelevanten Féllen auftreten, erfolgt i.d.R. nur
eine Teilmobilisierung des passiven Erddrucks, wahrend bei einer entgegengesetzt gerichteten
Bewegung meistens schon der aktive Erddruck mobilisiert wird. Dies liegt an der kleinen
erforderlichen Verschiebung zur Mobilisierung des aktiven Bruchzustandes. Bei
Bewegungsumkehr erfolgt somit ausgehend von einem verminderten passiven Erddruck eine
starke Verringerung des Erddrucks oft bis zum aktiven Erddruck.

Der Neigungswinkel der Erddruckkraft dndert sich stindig wihrend der Mobilisierung, wobei
sich zusitzlich bei zyklischen Wandbewegungen nach Umkehr der Wandbewegungsrichtung
auch die Richtung der Tangentialkomponente der Erddruckkraft dndert.
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2.2 Verformungen an der Gelindeoberfliche

Bei einer Bewegung der Wand gegen den Boden wird ein zunehmend groBBerer Bodenbereich
in Anspruch genommen, dessen Ausdehnung sich bei gleicher Zyklenanzahl mit wachsender
Wandbewegungsamplitude vergroBert. Dabei kommt es an der Geldndeoberfliche zu
Hebungen. Der Boden hinter der Wand wird bei lockerer bis mitteldichter Lagerung im
Ausgangszustand mit zunehmender Zyklenanzahl verdichtet. Die Zunahme erfolgt degressiv.

1,P
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durch die Wandbewegung
beeinflusster Bodenbereich
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Abbildung 2: Bewegung der Wand gegen den Boden

Bei Umkehr der Wandbewegungsrichtung erfolgt i.d.R. die Ausbildung des aktiven
Bruchkorpers, der innerhalb des zuvor in Anspruch genommenen Bodenbereiches liegt.
Unmittelbar hinter der Wand erfolgen Setzungen an der Geldndeoberfldche. Der Boden wird

aufgelockert.
1 A “
ii Gleitfliche fir den
ii aktiven Erddruck
1 : E ,a
9\
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Abbildung 3: Bewegung der Wand vom Boden weg

Der Boden hinter der Wand unterliegt somit permanenten Verdnderungen zwischen
Auflockerung und Verdichtung sowie Setzung und Hebung.
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2.3 Weitere Besonderheit

Bei grofBeren Wandbewegungsamplituden und entsprechender Zyklenanzahl kann es
unmittelbar hinter der Wand in hochbelasteten Bereichen zur Verdnderung der Granulometrie
kommen. Bei den eigenen Versuchen wurde dies besonders beim Versuchsmaterial Bldhton
beobachtet.

3 Grofimafistablicher Versuchsstand

3.1 Geometrie

hinten )
Kasten fiir
Versuchsmaterial
links rechts
vorn
_~ Versuchswand
m/ Antriebstechnik

Abb. 4: Ansicht des Versuchsstandes Abb. 5: Grundriss Versuchsstand und Lage-

mit Antriebstechnik definition
Die Lange des Versuchstandes variiert in Abhingigkeit der Ausgangslage der Messwand. Fiir
die durchgefiihrten Versuche ergab sich die Lange zu 1 = 3023 mm. Die Breite des Standes ist
konstant mit b = 990 mm. Die Hohe des Standes ist abhidngig von der eingesetzten Messwand
(siehe folgenden Abschn.).

3.2 Aufbau der Versuchswand

Die Versuchswand besteht aus einer unverschieblichen Wand im unteren Teil und drei
verschiebbaren Teilwédnden im oberen Bereich.
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Abbildung 6: Ansicht der Versuchswand

Die oberen verschiebbaren drei Teilwidnde untergliedern sich in eine 40 cm breite Mittelwand
und zwei etwa 30 cm breite Seitenwinde. Diese Unterteilung wurde gewihlt, damit die
Messungen an der Mittelwand mdglichst wenig durch die Reibung des Versuchsmaterials an
den Seitenwinden des Versuchsstandes beeinflusst werden. Die rechte Seitenwand besitzt die
gleiche Anordnung der Messaufnehmer wie die Mittelwand. Die Messungen an der
Seitenwand dienen zur Abschitzung des Einflusses der Seitenreibung und zur Uberpriifung
der Plausibilitdt von eventuell ungewdhnlichen Messergebnissen an der mittleren Messwand.

33 Moglichkeiten zur Steuerung der Wand

3.3.1 Wandbewegungsarten

Die verschiebbare Wand kann folgende Bewegungsarten ausfiihren:
— horizontale parallele Verschiebung

— ausschlieBliche Verdrehung um den Kopf- oder Fu3punkt

— kombinierte Bewegung aus Parallelverschiebung und Verdrehung.

332 Steuerungsarten der Wand

Prinzipiell kann bei der Wandbewegung zwischen einer kraft —und verformungsgesteuerten
Art unterschieden werden. Die bisherige Trennung zwischen Antriebssteuerung und
Messwertaufnahme an der Wand erlaubte nur eine verformungsgesteuerte Wandbewegung,
d.h. der Vorschub der Wand je Zyklus wurde vorgeben. Es ist jedoch auch mdglich, eine
beliebige Variation der Amplitude je Zyklus vorzunehmen.

Der derzeitige Umbau der Versuchssteuerung wird kiinftig auch eine kraftgesteuerte
Wandbewegung ermdglichen. Interessant ist dies z.B. bei Schleusenkammerwinden, wo
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infolge Entleerens und Befiillens der Schleuse i.d.R. eine konstante Kraftamplitude auf die
Wand einwirkt.

Die Ansteuerung erfolgt iiber zwei Stellmotoren, wobei ein Motor der Parallelverschiebung
dient und der Andere der Drehbewegung. Die Wand kann gezielt in beide Richtungen bewegt
werden. Der horizontale Verschiebungsweg kann bis zu 180 mm betragen.

Die Wand kann mit einer wéhlbaren Vorschubgeschwindigkeit bewegt werden. Die
Geschwindigkeit kann dabei widhrend des Versuches beliebig verdndert werden. Zunichst
wurde jedoch fiir den gesamten Versuch eine konstante Geschwindigkeit gewdhlt.

34 Messtechnik

Die in der Mitte liegende Messwand und die rechte Seitenwand sind jeweils mit drei normal
zur Wand angeordneten Kraftaufnehmern (A, B, C) und (F, G, H) instrumentiert, die in
speziellen Kalotten aufgelagert sind. In der linken Seitenwand befinden sich Distanzstifte
anstelle der normal zur Wand liegenden Aufnehmer in den Kalotten.

Uber jeweils zwei Kraftmessdosen (D, E) und (I, K) an der Oberkante der mittleren
Messwand und rechten Seitenwand werden die tangentialen Krifte gemessen.

A
D+E
Y
A
|3~ Matrix mit grobem Korn
e Versuchswand
ol o o
g 3 ¥ |
= verschiebbares
% Widerlager
B Bc
] <«
—H—-4
30/170/30/3

Abbildung 7: Seitenansicht der mittleren Messwand mit Aufnehmern
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Abbildung 8: Seitenansicht der mittleren Messwand mit Aufnehmern

3.5 Einbau des Versuchsmaterials

Prioritdt fiir die Auswahl des Einbauverfahrens hatte die Reproduzierbarkeit und
gleichmifBige Verteilung der Lagerungsdichte innerhalb des Versuchsstandes. Der Sand
wurde zunichst aus einem Container in mit dem Kran verfahrbare Trichter verfiillt. Nach dem
Transport zum Einbauort wurde der Sand aus einer konstanten Hohe {iiber der sich
ausbildenden Versuchsoberfliche eingerieselt, um eine gleichmiflige Lagerungsdichte im
Einbauzustand zu gewihrleisten.
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4 Versuchsergebnisse

Im Rahmen von Voruntersuchungen liegen fiir Sand erste Versuchsergebnisse vor. Es werden
fiir zwei ausgewdhlte Versuche (Versuch 04 und 05) Ergebnisse vorgestellt.

4.1 Versuchsparameter

Die Versuche wurden mit trockenem Sand durchgefiihrt. Nach dem Einbau besal das
Versuchsmaterial folgende Parameter.

Tabelle 1: Ubersicht zu den Versuchsparametern

Versuch 04 05
Lagerungsindex D 0,587 0,553
Porenzahl e 0,58 0,59
Wichte y in kN/m? 16,52 16,40
Anzahl der zyklischen Wandbewegungen 200 100
Amplitude der Wandbewegung in mm 3 3
Vorschubgeschwindigkeit der Wand in mm/min 1 0,4

Die Einbaudichte des Sandes ist fiir beide Versuche nahezu gleich grof3.

Die Versuchswand wurde beim 1. Zyklus zundchst 3 mm gegen den Boden bewegt und
danach wieder in die Ausgangsstellung zuriickgebracht. Dieser Vorgang wurde zyklisch
wiederholt.

Die Wand wurde parallel verschoben. Die Vorschubgeschwindigkeit der Wand war fiir den
gesamten Versuch jeweils konstant. Bei Bewegungsumkehr ergab sich aus technischen
Griinden eine Stillstandszeit der Wand.

Fir die Versuche wurde ein raue Wandoberfliche benutzt. Dazu wurde die polierte
Wandoberfldche mit einer Matrix aus in Kunststoff eingebetteten groben Korns beklebt.

4.2 Verianderung der Oberflichengeometrie

Besonders bei grofleren Wandbewegungsamplituden kommt es ohne Gegenmalinahmen mit
zunehmender Zyklenanzahl zu einer wesentlichen Verdnderung der Oberflichengeometrie
gegeniiber der horizontalen Ausgangslage. Die Versuchsauswertung wird damit wesentlich
erschwert, da u.a. die Hinterfiillhohe der Wand stindig kleiner wird. Eine Moglichkeit dies zu
vermeiden besteht darin, dass nach jedem Versuchszyklus die Geometrie der
Geldndeoberfliche erfait wird. In Abhédngigkeit von zu Versuchsbeginn festgelegten
Grenzwerten beziiglich der horizontalen Lage wird bei deren Uberschreitung Material an der
Gelidndeoberfliche nachgefiillt oder entnommen. Diese Vorgehensweise wurde bei den
durchgefiihrten Versuchen gewdhlt. Damit ist die Hinterfiillhohe der Wand wéhrend der
gesamten Versuchsdauer ndherungsweise konstant.
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4.3 Erddruckkraft

4.3.1 Normalkomponente

5000 -
Versuch4 —

Versuch 5 ...

4000 |

3000 t

2000

1000

Erddruckkraft [N] normal zur Wand

0 0.5 1 1.5 2 25 3 3.5
Wandverschiebung [mm]

Abbildung 9: Mobilisierung der Erddruckkraft [N] normal zur Wand beim 2. Zyklus
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Abbildung 10: Mobilisierung der Erddruckkraft [N] normal zur Wand
beim 100. Zyklus
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In den Abb.9 und Abb.10 wird die Mobilisierung der Erddruckkraft normal zu Wand im 2.
und 100. Zyklus gegeniibergestellt. Bei einer Bewegung gegen den Boden kommt es beim 2.
Zyklus zunéchst fast zu einem linearen Anstieg der Erddruckkraft, wihrend beim 100. Zyklus
eine iberproportionale Zunahme erfolgt. Der bei steigender Wandverschiebung aktivierte
verminderte passive Erddruck liegt bis auf sehr kleine Wandverschiebungen im 100. Zyklus
iiber denen im 2. Zyklus.

Nach Bewegungsumkehr erfolgt ein rascher Abfall der Erddruckkraft, die beim 2. Zyklus
nach ungefihr 2 mm und beim 100. Zyklus nach ca. 2,5 mm ihr Minimum erreicht. Die
Grenzverschiebung zur Aktivierung des aktiven Erddrucks bei monotonen Wandbewegungen
ist nicht zum Vergleich geeignet, da bei den durchgefiihrten Versuchen eine Bewegung der
Wand von einem verminderten passiven Erddruck zu einem Minima der Erddruckkraft
erfolgte. Die notwendige Verschiebung betrigt bei der gewéhlten Wandbewegungsamplitude
ca. 1/400 der Wandhdhe im 100. Zyklus.

8000 -
e)
§ 7000 |
=
R 6000 |
©
£
e 5000 }
=3
£ 4000 |
= )
2 3000 f
©
B
w
% 2000 Versuch4
£ Versuch 5 -
% 1000 |
€

0 25 50 75 100 125 150 175 200
Zyklus der Wandbewegung

Abbildung 11:Maximale normale Erddruckkraft [N] bei Bewegung der Wand
gegen den Boden in Abhéngigkeit der Zyklenanzahl

Abb. 11 zeigt die unterproportionale Zunahme der maximalen Erddruckkraft normal zur
Wand mit steigender Zyklenanzahl. Nach ca. 175 Zyklen im 4. Versuch erfolgt nur noch eine
geringfiigige Zunahme der Erddruckkraft.
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Abbildung 12:Minimale normale Erddruckkraft [N] bei Bewegung der Wand
vom Boden weg in Abhéngigkeit der Zyklenanzahl

Die Verringerung der minimalen Erddruckkraft normal zur Wand ist in Abb.12 dargestellt. In
den ersten 25 Zyklen kommt es zu einem starken Abfall der Erddruckkraft mit wachsender
Zyklenanzahl. Danach bleibt die Kraft nahezu konstant.

432 Tangentialkomponente

Die Richtung der nach unten wirkenden Tangentialkraft ist positiv definiert.

400 -
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Versuch 5 ...
300 |

200 |

100 |

-100 t

Erddruckkraft [N] tangential zur Wand

-200

-300 L

Wandverschiebung [mm]

Abb. 13: Mobilisierung der Erddruckkraft [N] tangential zur Wand beim 2. Zyklus
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Abb. 13 zeigt die Mobilisierung der Erddruckkraft tangential zur Wand fiir den 2. Zyklus. Im
Ausgangszustand ist die Kraft nach unten gerichtet. Bei Bewegung der Wand gegen den
Boden erfolgt ein Wechsel der Richtung der Tangentialkomponente. Die Kraft verringert sich
anndhernd linear. Nach der Bewegungsumkehr der Wand kommt es zu einem starken Anstieg
der Kraft mit zunehmender Verschiebung und nach Erreichen eines Maximums zu einem
leichten Abfall.

Dies kann im 100. Zyklus nicht beobachtet werden (siche Abb.14). Im Unterschied zum 2.
Zyklus wird eine betragsméBig viel groflere Tangentialkomponente mobilisiert. Die Abnahme
der Kraft bei Bewegung der Wand vom Boden weg und die Zunahme der Kraft bei
Verschiebung zum Boden hin erfolgt fast linear.

200 .
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Abbildung 14:Mobilisierung der Erddruckkraft [N] tangential
zur Wand beim 100. Zyklus
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Abbildung 15:Maximale tangentiale Erddruckkraft [N] bei Bewegung der Wand
gegen den Boden in Abhéingigkeit der Zyklenanzahl
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Abbildung 16:Minimale tangentiale Erddruckkraft [N] bei Bewegung der Wand

vom Boden weg in Abhédngigkeit der Zyklenanzahl

Abb. 15 und 16 zeigen die Abnahme der minimalen und maximalen Erddruckkraft tangential

zur Wand mit steigender Zyklenanzahl. Innerhalb der ersten 25 Zyklen erfolgt eine besonders
groBe Abnahme der Kraft.
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433 Neigung der Erddruckkraft
Die Richtungsdefinition des Neigungswinkels der Erddruckkraft wurde entsprechend
DIN 4085 gewabhlt.

40
Versuch4 —

Versuch 5 ...

Erddruckneigung [°]

3.5

20 ¢ Wandverschiebung [mm]

Abbildung 17:Mobilisierung des Erddruckneigungswinkels beim 100. Zyklus

Die Mobilisierung des Neigungswinkels der Erddruckkraft wird in Abb. 17 fiir den 100.
Zyklus gezeigt. Der Winkel schwankt zwischen —10° bei Bewegung der Wand gegen den
Boden und 30° bei einer Wandbewegung vom Boden weg.
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S5 Zusammenfassung

5.1 Versuchsergebnisse

Die bisherigen Voruntersuchungen zeigen, dass das Mobilisierungsverhalten des Erddrucks
bei zyklischen Wandbewegungen wesentlich von der Grofle der Wandbewegungsamplitude
und der Anzahl der vorausgegangenen Verschiebungszyklen abhédngig ist. Bei einer
Bewegung gegen den Boden nimmt die mobilisierte Erddruckkraft mit zunehmender
Zyklenanzahl unterproportional zu.

5.2 Ausblick

Die eigenen Voruntersuchungen mit unterschiedlich groen Wandbewegungsamplituden
ergaben, dass fiir eine gleich hohe Mobilisierung des Erddrucks bei kleinen
Wandbewegungsamplituden mehr Bewegungszyklen erforderlich sind als bei groBeren
Amplituden. Der Zusammenhang zwischen Gréfe der Wandbewegungsamplitude und
erforderlicher Zyklenanzahl ist nichtlinear. Eine funktionelle Beschreibung liegt dafiir bisher
noch nicht vor. Interessant ist, ob es eine untere Grenze der Wandbewegungsamplitude gibt
(z.B. eine Wandverschiebung kleiner 1/1000 der Wandhohe) ab der das
Mobilisierungsverhalten des Erddrucks nicht mehr von der Zyklenanzahl beeinflusst wird,
d.h. der Erddruck anndhernd konstant bleibt. Einige Forscher vermuten dies. Anderseits ist es
jedoch auch denkbar, dass die erforderliche Zyklenanzahl exponentiell ansteigt, d.h. dass nach
entsprechend vielen Zyklen doch ein Einfluss auf die Mobilisierung des Erddrucks feststellbar
ist.

Ein weiterer interessanter Punkt bei den Untersuchungen wird sein, inwieweit kleine
zyklische Wandbewegungen das Mobilisierungsverhalten beim passiven Erddruck
beeinflussen. Nach vielen Wandbewegungen mit kleinen Verschiebungsamplituden soll
unmittelbar eine groBe Wandbewegung bis zur Aktivierung des Bruchzustandes erfolgen.
Dabei soll besonders der Aspekt untersucht werden, inwieweit der Boden ein
,Erinnerungsvermdgen‘ aus den vorangegangenen Einwirkungen besitzt. Voruntersuchungen
zeigen, dass das Mobilisierungsverhalten wesentlich beeinflusst wird.

In der Praxis gibt es kaum zyklische Bauwerksbewegungen, die ununterbrochen mit
konstanter Wandbewegungsamplitude erfolgen. In weiteren Versuchen soll untersucht
werden, ob es z.B. bei ldngeren Pausen nach der Bewegungsumkehr zu Verdnderungen des
Erddrucks kommt und inwieweit dadurch das weitere Mobilisierungsverhalten des Erddrucks
beeinflusst wird.

Untersuchungen zur Mobilisierung des Erddrucks bei zyklischen Wandbewegungen stellen
sehr hohe Anforderungen bei der Durchfiihrung der Versuche. Die langwierigen Versuche
erfordern u.a. einen sehr hohen personellen Aufwand, sehr sorgfiltige Versuchsdurchfiihrung,
Zuverldssigkeit und Robustheit der verwendeten Technik. Auch numerische Untersuchungen
bei zyklischen Wandbewegungen sind sehr anspruchsvoll, besonders wenn die stindigen
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Anderungen der Bodeneigenschaften und der geometrischen Randbedingungen wihrend des

Versuchs beriicksichtigt werden.
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Ein effizientes experimentelles Verfahren zur Untersuchug des
Verbundverhaltens von Geokunststoffen

N. Tamaskovics & H. Klapperich
TU Bergakademie Freiberg, Institut fur Geotechnik
Gustav-Zeuner-Stral3e 1, D-09599 Freiberg

Kurzfassung: Die korrekte Erfassung des Verbundverhaltens von Geogtarfifgn ist eine wichti-

ge Fragestellungir die erforderliche Nachweighrung. In einer Serie von Versuchen mit dem In-
teraktionspiifgerat des Institutesiir Geotechnik der TU Bergakademie Freiberg wurde das Ver-
bundverhalten eines hochfesten Geogitters und eines ésienf Geotextilgewebes in einem bin-
digen Lockergestein ohne Vértgng sowie mit Kalk- und Zementvéatgng systematisch unter-
sucht. Zur Optimierung des versuchstechnischen Aufwandege ein effizientes experimentel-
les Verfahren durch Anwendung der Mehrstufentechnik breDdechfiihrung von Versuchen im
Grolsrahmenschergéat entwickelt und erfolgreich erprobt. Aus den Ergebnidsammten grund-
legende Erkenntnisse zum Verbundverhalten der untersudheokunststoffe im verwendeten
bindigen Lockergestein abgeleitet werden.

1 Einleitung

Beim Einsatz von Geokunststoffen ist der Bedarf an Lock&rgeen als Baumaterial ein wich-
tiger Kostenfaktor. Bei der Errichtung von Bauwerken mio@enststoffoewehrung werden zu-
nehmend auch Lockergesteine interessant und in das Bawiveg&baut, die auf der Baustelle
naturlich anstehen und deren Verwendung einen Bodenmgattavermeiden lasst. Ungunstige
mechanische Eigenschaften lassen sich durch eine kilvestiergiitung verbessern. Zum Ver-
bundverhalten von diversen Geokunststoffen in vorwiedgndigen Lockergesteinen ohne so-
wie mit Bindemittelzugabe ist der gegenwartige Erkersdtand unzufriedenstellend. Die quan-
titative Bewertung des Verbundverhaltens im Rahmen dédtischen Projektvorbereitung wird
durch den hohen experimentellen Aufwand erschwert.

In einer umfangreichen Versuchsserie mit dem Interakpdifgerat (IPG) des Institutes fur Geo-
technik der TU Bergakademie Freiberg wurde das Verbunditervon einem hochfesten Geo-
gitter und eines hochfesten Geotextilgewebes in einemidend_ockergestein ohne Vergitung
sowie mit Kalk- und Zementvergitung systematisch untswZu den Untersuchungen wur-
de ein geeignetes bindiges Lockergestein (Rotliegendas Ham Grol3raum der Stadt Chem-
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Eigenschaft: Zeichen: | MaReinheit: Versuchsergebnis:
Rotliegendes I| Rotliegendes IB| Rotliegendes Il

Korndichte 0, [kg/m?] 2757 ~ 2757 2775
Ausroligrenze Wp [1] 0,2916 0, 2850 0,2328
FlieRgrenze Wy [1] 0,5313 0,5702 0,3320
Plastizitatszahl Ip [1] 0,2397 0,2852 0,0892

H Lockergestein ohne Zuschlagstoff:
Optimaler Wassergehajt w,,, [1] 0,1830 0,1922 0,1010
Proctordichte 0p, [kg/m?] 1695 1714 2020

H Lockergestein mit 6% Massenprozent Kalk auf die Trockenmase:
Optimaler Wassergehalt  w,,, (1] 0, 2040 - 0,1162
Proctordichte 0p, [kg/m?] 1571 - 1832

| Lockergestein mit 6% Massenprozent Zement auf die Trockenrasse:
Optimaler Wassergehalt  w,,, [1] 0, 2050 - -
Proctordichte 0p, [kg/m?] 1612 - -

Tabelle 1:Ergebnis der bodenphysikalischen Untersuchungen am
Rotliegenden Ill, 1 und IB

nitz) ausgewahlt, an dem zunachst vorbereitende bogsikatische Untersuchungen durch-
gefuhrt wurden. Ausgehend von den Ergebnissen wurdenadiermechanischen Bedingungen
fur die folgenden Interaktionsversuche formuliert. Dagliegenden Untersuchungen umfassen
Grof3srahmenscherversuche an dem reinen Lockergesteif3rdhroenreibungsversuche mit di-
versen Geokunststoffen in der Scherebene sowie Grol3rdtarearsziehversuche diverser Geo-
kunststoffe aus dem Bodenverbund. Einige Versuche wurde8izherung der experimentellen
Aussagen mehrfach wiederholt. Weiterhin wurde eine kleingrsuchsserie zur Verifizierung
der angewendenten effizienten Versuchsmethodik ausgefis Versuchsmaterial wurden hier
zusatzlich zwei ahnliche Lockergesteine (Rotliegeri8asnd Il aus Chemnitz) verwendet.

2 Bodenphysikalische Untersuchungen

In Vorbereitung der Versuche im Grol3rahmenschergeratd@ubodenphysikalische Untersu-
chungen an den ausgewahlten bindigen Lockergesteindiedotdes I, IB und Il durchgefuhrt,
deren Ergebnis in der Tabelle 1 zusammengestellt ist. Igefalen Bild 1 sind die ermittelten
Kornverteilungskurven sowie die Proctorkurven fur di¢gansuchten Lockergesteine ohne sowie
mit Vergutung dargestellt. Beim Rotliegenden | und IB haelh@és sich um einen stark tonigen
und sandigen Schluff. Das Rotliegende Il ist ein stark ggerdSchluff mit einem geringen To-
nanteil. Die aus der Kornverteilungskurve angedeutetastRItatseigenschaften werden durch
die ermittelten Konsistenzgrenzen und Plastizitatsrablestatigt. Die Konsistenzgrenzen und
die Plastizitatszahl des Materials Rotliegendes | zaigg enittlere, die des Materials Rotliegen-
des IB eine ausgepragte und die des Materials Rotliegdhdse leichte Plastizitat.
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Abbildung 1:Bodenphysikalische Untersuchungen am Rotliegenden |

In einaxialen Kompressionsversuchen wurde festgestklks eine Kalk- sowie Zementzuga-
be von 6% auf die Feststoffmasse eine praktikable Vergjsstnategie beim Versuchsmaterial
Rotliegendes | darstellt. Zur guinstigen Verdichtbarkeiirde bei den Lockergesteinen Rotlie-
gendes | und IB ein Wassergehalt ven= 0, 1830 [1] (optimaler Wassergehalt des Lockerge-
steins Rotliegendes ) eingestellt. Beim Material Rotiedes 11l wurde der Wassergehalt auf
den Wertw = 0,1162[1] erhdht, um die Bildsamkeit des Lockergesteins beim Malein-
bau in das Versuchsgerat zu vergunstigen. Die Einbatelidar Einzelversuche richtete sich
nach der moglichen Verdichtbarkeit beim dem jeweils esegeten Vergiutungsmittel. Bei den
Verifizierungsversuchen wurden die Mateiralien Rotlieges 1B und 11l ohne Vergutung einge-
setzt.

Abbildung 2:Ubersicht des Geosynthetik-Boden-Interaktionspriif-
gerates (IPG)



20 N. Tamaskovics, H. Klapperich

3 Das Interaktionsprifgerat (IPG) und mogliche Versuchsar-
ten

Das GroRrahmenschergerat des Institutes fur GeotedenikU Bergakademie Freiberg ist ein
universelles Interaktionsprufgerat (IPG) zur Untefsurg des Verbundverhaltens zwischen Geo-
kunststoffen und Lockergesteinen. Diersicht des Gerates ist auf dem Bild 2 ersichtlich. Die
technischen Parameter des Grol3rahmenschergeraten gieidliabelle 2 zusammengestellt.

Scherkastengrofe: L =500, B =500, H =200 [mm]
Normalspannungsbereich: ol = 0...600 [kN/m?]
Schubspannungsbereich: 7 = 0...500 [kN/m?]

Maximale Scherkraft und Herausziehkrafft¥, .. = 125[kN]
Schergeschwindigkeit: v = £0...12,5 [mm/sec]
Maximale Scherverschiebung: Upae = 400 [mm]

Tabelle 2:Technische Daten des Interaktionspriifgeates

Die konstruktive Gestaltung des Interaktionsprufgesarmoglicht eine Aufweitung des Scher-
spaltes zwischen dem unteren und oberen Scherrahmennei&ees Versuches, indem die verti-
kale Bewegung des oberen Scherrahmens bei allen Versteanga&igegeben werden kann. Der
obere Scherrahmen wird wahrend der Bewegung durch eirtikaler Fiihrung gefuihrt. Beim
schwebenden oberen Scherrahmen wird zunachst ein Mnelester Scherspaltweite eingefor-
dert, die sich durch Hebung des oberen Scherrahmens imd&Vesgerlauf erhohen kann. Durch
Freigabe der Bewegung des oberen Scherrahmens werdenmsetieeEffekte aus der Reibung
des untersuchten Materials an der Wandung des oberen &chnens im Versuchsverlauf ver-
mindert. Der obere Scherrahmen verfugt weiterhin tiber &ewichtskompensation, damit keine
Effekte durch sein Eigengewicht in den Versuch eingetragenmen.

4 Versuchsprogramm

Die Ubersicht des Versuchsprogramms zur Untersuchung desiMévbrhaltens der ausgewahl-
ten Geokunststoffe ist in der folgenden Tabelle 3 ersichtlind umfasste die folgenden Ver-
suchsarten sowie Besonderheiten bei der Probeninstaliati

e GroRrahmenscherversuche mit kompakter Lockergesteinsawe in der Scherebene (ISV)
das Versuchsmaterial wurde zum Einbau in den beiden St¢timeera des GrofRrahmen-
schergerates in sechs Schichten gleicher Einbaumasseailt um die vorgeschriebene
Einbaudichte lagenweise einzufordern. Die beiden Schicimtder Umgebung der Schere-
bene wurden zugleich eingebaut, wodurch in der Scherehaeekempakte Lockerge-
steinszone entstand. Unter den Einbaubedingungen diessudhe wurden Scherfestig-
keitswerte ermittelt, die dem naturlichen Zustand degewahlten bindigen Lockerge-
steins entspechen. Die dadurch ermittelten Scherfestiggkbilden die Grundlage eines
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Standsicherheitsnachweises fur ein Lockergesteinsbidkuntne Bewehrung sowie der Er-
mittlung von Verbundbeiwerten als Referenzwert.

e Grolirahmenscherversuche mit getrennter Lockergesteingmne in der Scherebene (ISV-
X): das Versuchsmaterial wurde zum Einbau in den beiden Satireen des Grol3rah-
menschergerates in sechs Schichten gleicher Einbaumatsteilt, um die vorgeschrie-
bene Einbaudichte lagenweise einzufordern. Die beideicBem in der Umgebung der
Scherebene wurden getrennt eingebaut, wodurch in der ez eine durch eine vor-
gegebene Trennflache geschwachte Lockergesteinsntstard. Unter den Bedingungen
dieser Versuche wurden abgeminderte Scherfestigkeitsveemittelt, die dem Zustand
des ausgewahlten bindigen Lockergesteins unter Bagisbeltlingungen entspricht. Durch
Vergleich der ermittelten Scherfestigkeiten zwischensWehen mit kompakter und ge-
trennter Scherebene sowie zwischen Versuchen mit einerku@ststoff in der Scherbene
lasst sich sowohl der Scherfestigkeitsverlust durch bagébedingte Trennflache als auch
das mechanische Verhalten des Geokunststoffes in der ebrteebewerten. Das Scher-
festigkeitsverhalten von Lockergesteinen mit einer getren Lockergesteinszone in der
Scherebene sind bei bindigen Lockergesteinen aus geadebkn Sicht sehr bedeutsam.
Beim lagenweise Verdichten von bindigen Lockergestein@a,bei der Errichtung von
geokunststoffoewehrten Erdkorpern werden Trennfladeschaffen, an denen eine ver-
minderte Scherfestigkeit zu erwarten ist.

e Grolrahmenreibungsversuche (IRV) das Versuchsmaterial wurde zum Einbau in den
beiden Scherrahmen des GroRrahmenschergerates in sditist&n gleicher Einbaumas-
se unterteilt, um die vorgeschriebene Einbaudichte lagesereinzufordern. Nach Einbau
der ersten drei Schichten in den unteren Scherrahmen waslewduntersuchende Geo-
kunststoff in der Hohe der Scherebene auf dem unteren Btimeen befestigt, der obere
Scherrahmen aufgesetzt und die restlichen drei Schichtedem eingebaut. Unter den
Bedingungen dieser Versuche wurden Scherfestigkeiteriteltndie fur den Fall gelten,
das das Lockergestein auf der Trennflache abgeschertiwidgm sich der Geokunststoff
befindet.

e Grolirahmenherausziehversuche (IPV)das Versuchsmaterial wurde zum Einbau in den
beiden Scherrahmen des GroRrahmenschergerates in sditist&n gleicher Einbaumas-
se unterteilt, um die vorgeschriebene Einbaudichte lagesereinzufordern. Nach Einbau
der ersten drei Schichten in den unteren Scherrahmen waslewduntersuchende Geo-
kunststoff in der Hohe der Scherebene auf den unteren iBtimeen aufgelegt, der obere
Scherrahmen aufgesetzt und die restlichen drei Schichtedem eingebaut. Im weite-
ren Versuchsverlauf wurde der Geokunststoff durch einégggete Klemmbacke gefasst
und aus dem Lockergesteinsverbund herausgezogen. Umdedingungen dieser Ver-
suche werden Scherfestigkeiten ermittelt, die fur demn ¢eten, das der Geokunststoff
aus dem Lockergesteinsverbund herausgezogen wird. Weggedmetrischen Grol3e der
Scherkasten des Interaktionsprifgerates werden @hofignherausziehversuche in der Art
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durchgefuhrt, dass der Geokunststoff sich Uber die geshinge der Scherkasten in der
Scherebene befindet und bei der Belastung durch die Prabbgkrogen wird.

Neben den beschriebenen Versuchsarten ermoglicht dasweete Interaktionsprifgerat eine
Reihe weiterer spezieller Versuchskonfigurationen zutethuchung der mechanischen Eigen-
schaften des Verbundes zwischen Geokunststoffen und tgesteinen.

5 Versuchsdurchflihrung

Im Rahmen der praktischen Projektvorbereitung erfodertititersuchung des Verbundverhal-
tens von Geokunststoffen in diversen Lockergesteinen emtreeute gelaufigen versuchstechni-
schen Strategien in Grol3rahmenschergeraten einen haperireentellen und zeitlichen Auf-
wand. In Anbetracht der Duktilitat der am mechanischergsag beteiligten Geokunststoffen
und Lockergesteinen sowie der normgerecht verwendeteergetchwindigkeiten bei den Ver-
suchen im Grof3rahmenschergerat ist festzustellen, ddsgraindsatzlich die Anwendung von
Mehrstufenversuchen als experimentelle Alternative auigidichen Einstufenversuchen anbie-
tet und die quantitative Bewertung des VerbundverhaltensGeokunststoffen stark erleichtert.

Gegenuber den Einstufenversuchen bieten Mehrstufamstesiach der in den vorliegenden Un-
tersuchungen erarbeiteten Methodik mehrere Vorteile Hestimmung der Scherfestigkeit kann
mit einem erheblich reduzierten experimentellen und isshdere zeitlichen Aufwand durch-
gefuhrt werden. Die Ermittlung der Scherfestigkeit egfchn einer Probe schrittweise und die
Fehler durch den Einbau der Proben fur die einzelnen Speyspunkte werden damit zusatzlich
eliminiert. Grundgedanke zur Gestaltung der Versuchsiidp in den Mehrstufenversuchen im
Interaktionsprufgerat war, die Storung der unterset®robe beintUbergang von einer in ei-
ne nachste Versuchsphase so weit wie moglich zu reduzi&ie detaillierte Vorgehensweise
bei der Durchfuhrung von Mehrstufenversuchen in den @gdnden Untersuchungen war die
folgende:

1. Einbau der Probe mit der vorgeschriebenen Einbauwasdsaigind Einbautrockendichte
2. Konsolidation der Probe in der ersten Laststufe der Nmpaanung

3. Scherbelastung der Probe bis zum Erreichen der Brucldhse die Probe durch eine
weitere Scherverschiebung zu schadigen

4. Rekonsolidation der Probe auf der nachsten Laststufilagnalspannung

5. Erneute Scherbelastung der Probe bis zum Erreichen dehBst, ohne die Probe durch
eine weitere Scherverschiebung zu schadigen

6. Wiederholung der Rekonsolidations- und Scherbelastaigitte im Vorbruchbereich bis
zum Erreichen der maximalen Normalspannungslaststuf8estimmung der Spitzen-
scherfestigkeit
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7. Scherbelastung der Probe bis zum Erreichen eines koestRestwertes der Scherfestig-
keitim Nachbruchbereich oder eines bestimmten maximaleged/der Scherverschiebung

8. Entlastung der Probe auf die nachst niedrigere Lastskeif Normalspannung

9. Erneute Scherbelastung der Probe bis zum Erreichenl@nstanten Restwertes der Scher-
festigkeit oder eines bestimmten Weges der Scherversaigeb

10. Wiederholung der Rekonsolidations- und Scherbelgstehritte im Nachbruchbereich bis
zum Erreichen der niedrigsten NormalspannungslaststufBestimmung der Restscher-
festigkeit

Die Untersuchung der Restfestigkeit bei ScherversuchdnbenReibungsversuchen im GrolR3-
rahmenschergerat wird erschwert, weil die Regelung demidtspannung wegen der meist un-
gunstigen Spannungsverteilung in der Probe bei eineregrd@herverschiebung nicht mehr
exakt moglich ist. Restfestigkeiten, die aus Einstufeswehen oder Mehrstufenversuchen im
GroRrahmenschergerat ermittelt werden, gelten destaRiehtwerte. Die Auswertung und Dis-
kussion der Versuchsergebnisse im Folgenden erfolgt leshaanhand der ermittelten Spitzen-
scherfestigkeiten.

Die Schergeschwindigkeit wurde bei der Versuchsserie algt Bingestellt:

e Groflrahmenscherversuche (ISV)= 0, 5 [mm/min]
e Groflrahmenreibungsversuche (IRV):= 1,0 [mm/min]

e GroRRrahmenherausziehversuche (IRV}: 2,0 [mm/min]

Bei der Vergutung des Lockergesteins mit Kalk und ZemenVerlauf der vorgestellten Ver-
suchsserie war aus versuchstechnischen Grinden nunereAushartungszeit von 20 Stunden
je Einzelversuch moglich und wurde tber die gesamte \dlaiseihe konstant eingehalten.

6 \ersuchsauswertung

Die Auswertung von Scherversuchen, ReibungsversucheHeralisziehversuchen im Interakti-
onsprufgerat erfolgt zunachst durch Berechnung dee®enameter des ®BHR-CouLOMB’schen
Versagenskriteriums

7, = o tany + ¢}, (1)

wo 7, die Schubspannung beim BrueH,die wirksame Normalspannung in der Scherebene,
den Reibungswinkel und, die Kohasion darstellen. Bei der Ermittiung der Schubspag ist
die Scherflache korrekt zu berticksichtigen. In Versmcmé dem GrofRrahmenscherversuch hat
sich gezeigt, dass die Korrektur der Grol3e der SchedlachAbhangigkeit des eingetragenen
Scherweges sowohl beim Scherversuch als auch beim Reimmsgsh zu falschen Ergebnissen
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fuhrt. In den vorliegenden Versuchen wurde deshalb ketie&lachenkorrektur vorgenommen.
Bei der Ermittlung der Scherflache in den GroRrahmentsaiabversuchen muss berucksichtigt
werden, dass Schubspannungen an beiden Seiten des Getiiesiangreifen. Weil der Geo-
kunststoff durch die Probe durchgezogen wird, ist wiedekeme Korrektur der Scherflache in

Abhangigkeit vom Herausziehweg erforderlich.
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Abbildung 3:Ubersicht der experimentellen Ergebnisse
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H Versuch: ‘ Versuchsbedingungen:‘ Versuchsergebnisse: H
04 Wy <p'f c} Ay A Ao AL
[kg/m’] 1] 1 [ [kPal || O] | [ | [0 | [

H ISV - GroRrahmenscherversuche: H
ISV-00-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 256| 32,7 | REF | REF || 1,01 | 1,46
ISV-00-RLI-OPT-200-00-X1 1600 0,1830 26,0 21,8 || 1,02 | 0,67 || REF | REF
ISV-00-RLI-OPT-200-00-X2 1600 0,1830 24,81 23,0 || 0,97 | 0,70 || REF | REF
ISV-00-RLI-OPT-200-K6-V1 1400 0,1830 32,5| 39,6 | REF | REF || 1,01 | 1,53
ISV-00-RLI-OPT-200-K6-V2 1400 0,1830 34,1 399 || REF | REF || 1,06 | 1,54
ISV-00-RLI-OPT-200-K6-X1 1400 0,1830 32,1 259 || 0,96 | 0,65 | REF | REF
ISV-00-RLI-OPT-200-26-V1 1500 0,1830 319| 57,7 | REF | REF || 1,10 | 1,58
ISV-00-RLI-OPT-200-26-X1 1500 0,1830 29,0 36,5 || 0,91 0,63 || REF | REF

H IRV - GroRrahmenreibungsversuche: H
IRV-HUG-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 259| 23,1 || 1,01| 0,71 || 1,02 | 1,03
IRV-HUG-RLI-OPT-200-K6-V1 1400 0,1830 30,8| 27,3 || 0,92 | 0,69 || 0,96 | 1,05
IRV-HUG-RLI-OPT-200-Z26-V1 1500 0,1830 289| 248 || 0,91 | 0,43 || 1,00 | 0,68
IRV-HUT-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 31,8| 8,7 || 1,24| 0,27 || 1,25 | 0,39
IRV-HUT-RLI-OPT-200-00-V2 1600 0,1830 294 17,4 || 1,15| 0,53 || 1,16 | 0,78
IRV-HUT-RLI-OPT-200-K6-V1 1400 0,1830 28,4| 27,3 | 0,85| 0,69 || 0,88 | 1,05
IRV-HUT-RLI-OPT-200-K6-V2 1400 0,1830 295| 19,5 || 0,88 | 0,49 | 0,92 | 0,75
IRV-HUT-RLI-OPT-200-Z6-V1 1500 0,1830 31,2| 13,3 || 0,98 | 0,23 || 1,07 | 0,36
IRV-HUT-RLI-OPT-200-Z6-V2 1500 0,1830 28,6| 17,7 || 0,90 | 0,31 || 0,98 | 0,49

| IPV - GroRrahmenherausziehversuche: |
IPV-HUG-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 21,0| 34,2 | 0,82| 1,05| 0,82 | 1,53
IPV-HUG-RLI-OPT-200-K6-V1 1400 0,1830 219| 30,5 | 0,66 | 0,77 || 0,68 | 1,18
IPV-HUG-RLI-OPT-200-Z6-V1 1500 0,1830 27,0| 31,3 | 0,85| 0,54 || 0,93 | 0,86
IPV-HUT-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 23,3| 86 || 091 0,26 | 0,92 0,38
IPV-HUT-RLI-OPT-200-00-V2 1600 0,1830 226| 12,6 || 0,89 | 0,38 || 0,89 | 0,56
IPV-HUT-RLI-OPT-200-K6-V1 1400 0,1830 23,3| 13,1 || 0,70| 0,33 || 0,73 | 0,50
IPV-HUT-RLI-OPT-200-26-V1 1500 0,1830 16,8| 17,2 || 0,53 | 0,30 0,58 | 0,47
IPV-HUT-RLI-OPT-200-Z6-V2 1500 0,1830 211 17,7 || 0,66 | 0,31 0,73 | 0,48
IPV-HUT-RLI-OPT-200-Z6-V3 1500 0,1830 19,5 15,9 || 0,61 | 0,28 | 0,67 | 0,44
Legende:

ISV: GroRrahmenscherversuch, IRV: Gro3rahmenreibuniggeh, IPV: Grolsrahmenherausziehversuch
00: Ohne Geokunststoff, HUG: Hochfestes einaxiales GeogilUT: Hochfestes einaxiales Geotextilgewepe
RLI: Versuchsmaterial Rotliegendes |, OPT: Einbau mitmatiem Wassergehalt des unvergiteten Materig
200: Normalspannungsbereich der Untersuchumder- 0. .. 200 [kN/m?]

00: Keine Vergutung, K6: Vergitung mit 6% Kalk, Z6: Vetgiag mit 6% Zement auf die Feststoffmasse
V1, V2, V3: Versuchsnummer, bei Scherversuchen (ISV) Bino& kompakter Scherebene

X1: Versuchsnummer, bei Scherversuchen (ISV) Einbau ntiegater Scherebene

A,: Verbundbeiwert des Reibungswinkels aus Versuchen mitedter Scherebene

.- Verbundbeiwert der Kohasion aus Versuchen mit kompekterebene

)\:0: Verbundbeiwert des Reibungswinkels aus Versuchen nmiieégeter Scherebene

AL: Verbundbeiwert der Kohasion aus Versuchen mit getrer8tberebene

REF: Scherfestigkeitsparameter als Referenzwert zurdBereng von Verbundbeiwerten

Tabelle 3:Ubersicht des Versuchsplans und der experimentellen Ergetisse

S
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Zur Bewertung der Verbundwirkung der untersuchten Gedstwite konnen Verbundbeiwerte

aus dem Verhaltnis der mechanischen Kennwerte der Schigieit unmittelbar errechnet wer-

den / /

T W @
tan ¢ gy Ct REF

wo die GroReny’; den Reibungswinkel sowi€; die Kohasion in den zu bewertenden Versu-
chen und die GroBep ;. den Reibungswinkel sowi€ ;. die Kohasion im Referenzversuch
darstellen. Die Verbundbeiwerte des Reibungswinkglsind der Kohasion\, bewerten die in-
dividuellen Scherfestigkeitsanteile in der Verbundwirgu

P

7 \ersuchsergebnisse

Ziel der vorliegenden experimentellen Untersuchungen nel3@ahmenschergerat war das Ver-
bundverhalten eines hochfesten uniaxialen Geogittergesgines hochfesten uniaxialen Geotex-
tilgewebes in einem bindigen Lockergestein ohne sowie mmid@mittelzugabe zu untersuchen.
Die beobachteten Spitzenscherfestigkeiten weisen etersgsisch schliissiges und reproduzier-
bares Verhalten auf. Die Einzelversuche zeigen die im Falge dargelegten Versuchseffekte.

Die aus den Versuchen ermittelten Verbundbeiwerteund A\, sowie X/, und A sind in der
Tabelle 3 ersichtlich und verdeutlichen sowohl den Einfldss Reibungswinkels als auch der
Kohasion auf das Verbundverhalten, das bei den einzelaesuehen spezifische Besonderheiten
aufweist. Die Referenzversuche, die zur Berechnung ddyuvelbeiwerte genutzt wurden, sind
in den Tabellen jeweils mit einem Kirzel "REF” gekennzeieh In den Diagrammen im Bild 3
ist der Verlauf der Schubspannung tiber den Scherweg @iRdibungsversuche (IRV) jeweils
links und fur die Herausziehversuche (IPV) jeweils reclsigestellt. Die Diagramme zeigen von
oben nach unten jeweils das Ergebnis der Versuche an deneigastein ohne Vergitung, mit
6% Kalkvergutung sowie mit 6% Zementvergutung.

In denGroRrahmenscherversuchenwurde die Scherfestigkeit des untersuchten Lockergesstein
ohne und mit Vergutung ermittelt. Die Vergiitung des Logkesteins mit Kalk und mit Zement
fuhrte zu einem deutlichen Anstieg des Reibungswinkets dgr Kohasion. Der Vergleich der
Ergebnisse von Versuchen mit einer kompakten Lockergestene in der Scherebene mit den
Ergebnissen von Versuchen, in denen gezielt eine Treshdlén der Scherebene hervorgerufen
wurde zeigt sowohl bei Proben ohne als auch mit Vergiituags diie Teilung der Probe in der
Scherebene zu einer verminderten Kohasionsanteil darfestigkeit bei nahezu unverandertem
Reibungswinkelwert gefuhrt hat. Der Schaffung einer hfi&che in der Scherebene der un-
tersuchten Probe kommt dahingehend eine praktische Beuguu, dass beim Verlegen von
Geokunststoffen in Erdstoffen immer eine Arbeitsebene dauthit eine Trennflache geschaf-
fen werden muss, auf dem die Scherfestigkeit des Lockengaston vorherein reduziert wird.
Zur Verdeutlichung der Scherfestigkeitsverhaltnissesobnd mit Trennflache in der Scherebene



FEin effizientes experimentelles Verfahren zur Untersuchung des Verbundverhaltens von 27
Geokunststoffen

konnen die fur das reine Lockergestein berechneten Yeltieiwerte herangezogen werden (sie-
he Tabelle 3 oben). Diese zeigen, dass durch die Trenefldctier Scherebene sowohl bei den
Versuchen ohne Zuschlagstoff als auch bei den Versucheviamgtitung des Versuchsmaterials
insbesondere die Kohasion herabgemindert wird.

Bei denGrolsrahmenreibungsversuchenund GrolRrahmenherausziehversuchereeigte sich
systematisch, dass die Scherfestigkeit in der Kontaktzengechen Geokunststoff und Locker-
gestein die Scherfestigkeit des intakten Lockergesteihkompakter Scherebene nicht erreicht
(siehe Tabelle 3). Bei den Verbundbeiwerten ist eine dshélReduktion des Kohasionsanteils zu
beobachten. Bei der Zugabe von 6% Kalk und 6% Zement als Fagstbff verschlechtert sich
die Verbundwirkung bei allen untersuchten Geokunststofferingfiigig. Die Ursache fur die
niedrigeren Verbundbeiwerte bei Vergutung liegt in dengiurstigeren Trennflachenverhalten
der Geokunststoffe in der Scherebene bei einer deutlitterei Scherfestigkeit des Locker-
gesteins mit Zuschlagstoff. Die alternativen Verbundlegte\/, und )\, die aus der Scherfes-
tigkeit des untersuchten Lockergesteins mit einer Tré&ohi in der Scherebene als Referenz-
wert berechnet wurden, zeigen, dass die untersuchten Gsiskoffe in der Scherebene un-
ter bestimmten Versagensmechanismen eine positive fauraiswirkung verursachen konnen.
Die Verbundbeiwerte fallen bei den Grol3rahmenreibungsigren grundsatzlich hoher als bei
den Grofrahmenherausziehversuchen aus (siehe Tabetibt8)rdie ahnliche und schlissige
GrofRenordnung der ermittelten Verbundbeiwerte belegittichwertigkeit der durchgefiihrten
Experimente.

8 \Verifizierung der Mehrstufentechnik

In den vorliegenden experimentellen Untersuchungen zurnuvielverhalten von diversen Geo-
kunststoffen im Grol3rahmenscherversuch wurde eine ngedfrsuchsmethodik mit déehr-
stufentechnilangewendet. In einer gezielten erganzenden Versuckskeiinte der experimen-
telle Nachweis erbracht werden, dass die Abweichung zwisden Ergebnissen von Versuchen
mit der Mehrstufentechnik in der angewendeten Form undesetgarerEinstufenversuchamr
marginal ist. Die Versuchsergebnisse betonen die prdidiBeioritat von Mehrstufenversuchen.
Neben ihrer sehr ungunstigen Wirtschaftlichkeit unégréin der Ergebnisse von Einstufenver-
suchen zufalligen Streuungen, weil zu jedem Untersuckpungkt die Installation einer neuen
Probe erforderlich ist.

Die Vergleichsversuche im GrofRrahmenschergerat wurdewots bei den Einstufenversuchen
und Mehrstufenversuchen unter identischen bodenmedeamnf8edingungen durchgefuhrt. Die
Untersuchungen erstreckten sich tiber die vorgestelkesu¢hsarten des Interaktionsprifgerates,
wie GrolRsrahmenscherversuche, GroRrahmenreibungshersud GroRrahmenherausziehver-
suche. Bei den unterschiedlichen Versuchsarten wurdenTaiinverschiedene Lockergesteine
eingesetzt.
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Abbildung 4:Ubersicht der Versuche zur Verifizierung der angewendeterVer-
suchsmethodik mit der Mehrstufentechnik
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H Versuch: ‘ Versuchsbedingungen:‘ Versuchsergebnisse: H
04 wg 99} c} Ay A
[kg/m’] [1] (] | [kPa] || [1] | [1]
ISV - GroRRrahmenscherversuche zur Verifizierung:

ISV-00-RLIII-070-200-00-V1 1900 0,1162 30,2 | 28,5 || REF | REF
ISV-00-RLIII-070-200-00-V2 1900 0,1162 28,1| 36,2 || REF | REF
ISV-00-RLIII-070-200-00-VE1 1900 0,1162 26,6 42,4 || 0,91 1,31
ISV-00-RLI-OPT-200-00-V1) 1600 0,1830 25,6 | 32,7 || REF | REF
ISV-00-RLIB-OPT-200-00-V2 1600 0,1830 31,1| 44,8 | REF | REF
ISV-00-RLIB-OPT-200-00-V3) 1600 0,1830 32,4| 40,8 || REF | REF

ISV-00-RLIB-OPT-200-00-VE1 1600 0,1830 33,8| 41,9 || 1,07 | 0,98

IRV - GroRBrahmenreibungsversuche zur Verifizierung:
IRV-HUG-RLIB-OPT-200-00-V2 1600 0,1830 30,7| 26,2 || 0,97 | 0,61
IRV-HUG-RLIB-OPT-200-00-VE1| 1600 0,1830 30,1 335 || 0,95| 0,78

IPV - GroRrahmenherausziehversuche zur Verifizierung:
IPV-HUG-RLI-OPT-200-00-V1 1600 0,1830 21,0| 34,2 || 0,82 | 1,05
IPV-HUG-RLI-OPT-200-00-VE1 1600 0,1830 20,7| 40,6 || 0,81 | 1,24

REF: Referenzwert zur Berechnung von Verbundbeiwerten
D: Nur als Referenzwert zur Berechnung von Verbundbeiwexrtégefiihrt

Tabelle 4:Ubersicht der Versuchsergebnisse zur Verifizierung der agewende-
ten Versuchsmethodik mit der Mehrstufentechnik

Das Ergebnis der Vergleichsversuche von Einstufenveesughd Mehrstufenversuchen wurde in
der Tabelle 4 auf der rechten Seite zusammengestellt. Dgivksergebnisse wurden weiterhin
in den Diagrammen der Abbildung 4 grafisch dargestellt. deif linken Seite in der Abbildung

4 ist jeweils die Auftragung der Schubspannung uber derei®ayg ersichtlich. Die Diagram-
me zeigen deutlich die gute Wiederholbarkeit von verglegzhn Mehrstufenversuchen unter
identischen bodenmechanischen Bedingungen. Auf deraec®eite in der Abbildung 4 sind
die Bruchgeraden der ®8HR-CouLoMB’schen Bruchbedingung fur die vergleichbaren Einstu-
fenversuche und Mehrstufenversuche aufgetragen. Wie idigr@mme in der Abbildung 4 und
die Werte in der Tabelle 4 deutlich zeigen, bestatigt dgekimis der Verifizierungsversuche die
Aussagekraft von Mehrstufenversuchen in allen unterguc¥rsuchsarten:

e ISV: Grol3rahmenscherverusche an den Lockergesteineiegaides Il und Rotliegendes
IB: in dem Einstufenversuch ISV-00-RLIII-070-200-00-Viwrde ein geringfugig kleine-
rer Reibungswinkel als in den vergleichbaren Mehrstufeswehen ermittelt. Das Ergebnis
des Einstufenversuches ISV-00-RLIB-OPT-200-00-VEL1 zeigen grofReren Reibungs-
winkel und eine kleinere Kohasion als die vergleichbareshitufenversuche.

¢ IRV: Grol3rahmenreibungsversuche mit dem hochfesten rilesx Geogitter HUG und
dem Lockergestein Rotliegendes IB: in dem Einstufenvdrs$By-HUG-RLIB-OPT-200-
00-VE1 wurde ein kleinerer Reibungswinkel und eine gréf3@hasion als im vergleich-
baren Mehrstufenversuch IRV-HUG-RLIB-OPT-200-00-V2 étett.
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e IPV: GroRrahmenherausziehversuche mit dem hochfestaxialan Geogitter HUG und
dem Lockergestein Rotliegendes I: in dem Einstufenvers®erHUG-RLI-OPT-200-00-
VE1 wurde ein kleinerer Reibungswinkel und eine grof3erbedson als im vergleichbaren
Mehrstufenversuch IPV-HUG-RLI-OPT-200-00-V1 ermittelt

Der Vergleich der Ergebnisse zwischen EinstufenversuahnenMehrstufenversuchen zeigt ge-
ringfigige Abweichungen, die in dem zulassigen Tolebeneich ingenieurtechnischer Berech-
nungen liegen. In der gezielten Vergleichsversuchsreimate der experimentelle Nachweis er-
bracht werden, dass die Abweichung zwischen den Ergelmisse Versuchen mit der Mehr-
stufentechnik in der angewendeten Form und vergleichb&nestufenversuchen nur marginal
ist und auf der sicheren Seite liegt.

Die Mehrstufenversuche erwiesen sich damit als eine gutetbare experimentelle Alterna-
tive zu den Einstufenversuchen in der geotechnischen $2rBie festgestellten Abweichungen
konnten die Gerechtfertigung der Anwendung von Einstedesuchen im Grof3rahmenschergerat
unter den Bedingungen der ausgefuhrten Versuche sogaage Stellen. Neben ihrer sehr un-
glunstigen Wirtschaftlichkeit unterliegen die Ergebaigsn Einstufenversuchen zufalligen Streu-
ungen, weil zu jedem Untersuchungspunkt die Installatioareneuen Probe erforderlich ist.

Der Wirtschaftlichkeitsvorteil aus der erhdhten Effizzeder Mehrstufenversuche erleichtert die
systematische experimentelle Untersuchung des bishemmgenigend geklarten Verbundver-
haltens diverser Geokunststoffe insbesondere in bindigekergesteinen. Die projektbezogene,
kostengunstige, schnelle und exakte Ermittlung von Medibeiwerten fuhrt zu einer sicherereren
Bemessung von Bauwerken mit Geokunststoffbewehrung iPdeds.

9 Schlufl3folgerungen zum Verbundverhalten von Geokunst-
stoffen in bindigen Lockergesteinen ohne und mit Vergutug

Aus den vorliegenden Untersuchungen folgen einige wiehEgkenntnisse fur die praktische
Anwendung von Geokunststoffen in bindigen Lockergesteimiene sowie mit Bindemittelver-
besserung:

1. Systematik der Versuchstechnik zur Untersuchung des Verbodverhaltens Bei der
ublichen Versuchssystematik, bei der Scherversuche axp&kt verdichteten Erdstoffen
mit Versuchen verglichen werden, wo sich Geokunststoffden Scherebene befinden,
wird das eigentliche Verbundverhalten unterbewertet.

2. Niedrigere Verbundbeiwerte bei Vergiutung Die Verbundbeiwerte, die in Versuchen an
vergutetem Versuchsmaterial ermittelt wurden, fuhdeimdsatzlich zu niedrigeren Wer-
ten, als in Versuchen an reinem Versuchsmaterial.
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3. Reduktion der Kohasion beim GeotextilgewebeDas vollstandige Abtrennen des Bodens
in der Scherebene durch eine Geotextillage verschlechsdtsondere den Kohasionsanteil
der Scherfestigkeit.

4. Gunstige Verbundwirkung beim Geogitter. Durch den Pflugeffekt der Querstabe mobi-
lisieren Geogitter die Scherfestigkeit des Bodens efiektiGleichzeitig wird das vollstan-
dige Abtrennen des Bodens in der Scherebene vermiedeniiDgtigere Verbundwirkung
wird insbesodere im Reibungsanteil der Scherfestigkeitlidd.

5. Niedrigere Verbundbeiwerte beim HerausziehenDie Verbundbeiwerte aus Herauszieh-
versuchen bleiben oft unterhalb der Verbundbeiwerte,udReibungsversuchen bestimmt
wurden. Bei der Bewertung der Verbundbeiwerte fur das tii@hen von Geokunststof-
fen aus dem Bodenverbund muss jedoch beriicksichtigt wed#ess bei ihrer Ermittlung
die gesamte reibende Oberflache des Geokunststoffs (olmbanten) berticksichtigt wur-
de.

Die im Rahmen der vorliegenden Untersuchungen gewonner@miinisse sind sowohl fur
die praktische Anwendung von Geokunststoffen als auchdi@rOptimierung von geotechni-
schen Bauwerken sowie von Produkten bedeutsam. Die Anwgnder Mehrstufentechnik im
Grol3rahmenscherversuch bietet die effizienteste Methodexperimentellen Untersuchung des
Verbundverhaltens von Geokunststoffen in LockergesteiDée aus Mehrstufenversuchen er-
mittelten Verbundbeiwertéknen in der Dimensionierung von Bauwerken mit Geokurffisto
wehrung unmittelbar verwertet werden.

10 Zusammenfassung

In einer umfangreichen Versuchsserie mit dem Interakgdifgerat (IPG) des Institutes fur Geo-
technik der TU Bergakademie Freiberg wurde das Verbuna@ienneines hochfesten Geogitters
und eines hochfesten Geotextilgewebes in einem bindigekdrgestein ohne Vergiitung sowie
mit Kalk- und Zementvergitung systematisch untersucht. gpof3e Scherrahmen des Grof3rah-
menschergerates bedingt einen sehr hohen experimenseileie zeitlichen Aufwand bei der
Versuchsdurchfuhrung und macht damit die systematisctiersuchung des Verbundverhaltens
von Geokunststoffen wirtschaftlich nachteilhaft. Zur @perung des versuchstechnischen Auf-
wandes wurde ein effizientes experimentelles VerfahrenfdAnwendung der Mehrstufentech-
nik bei der Durchfuhrung von Versuchen im Grol3rahmengsgréat entwickelt und erfolgreich
erprobt. Die vorliegenden Untersuchungen umfassten @Ghofkenscherversuche, Grol3rahmen-
reibungsversuche sowie Grol3rahmenherausziehversuokesotvie mit Vergiuitung des verwen-
deten Lockergesteins. Aus den experimentellen Ergebmigsanten grundlegende Erkenntnisse
zum Verbundverhalten von Geokunststoffen im verwendetedidpen Lockergestein abgeleitet
werden.
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Erdbau mit locker gelagerten Béoden - Probleme, Kenn-

werte, Untersuchungsmethoden

C. Lauer, S. Al-Akel, J. Engel, HTW Dresden

Kurzfassung Der klassische Erdbau ist gekennzeichnet durch hohe Verdichtungsanforde-
rungen zur Sicherung der geforderten bautechnischen Figenschaften. Diese Figenschaften
sind i. Allg. eine hohe Scherfestigkeit, geringe Zusammendriickbarkeit und in manchen
Féllen eine geringe Durchléssigkeit. In Regelwerken und Empfehlungen ist der Stand der
Technik beziiglich der Mindestanforderungen, der Einbau- und Verdichtungstechnologien
sowie der Giitekontrolle anwendungsbezogen dokumentiert. Fiir die Herstellung von Re-
kultivierungsschichten, Schichten mit erh6hten Anforderungen an den Trittkomfort oder
locker gelagerten Schiittungen, lassen sich diese Erfahrungen nicht anwenden. Bisher feh-
len die Grundlagen fiir die im Erdbau iibliche Ankniipfung der eigentlich geforderten
mechanischen oder hydraulischen Eigenschaften an Verdichtungsparameter bei planméfBig
locker gelagerten Béden. Ebenso fehlen geeignete, praxistaugliche Messverfahren zur Uber-
wachung der Einbauvorgaben. In diesem Beitrag werden Erfahrungen mit locker gelager-
ten Boden und erste Untersuchungsergebnisse vorgestellt. Diese sind im Zusammenhang
mit unterschiedlichen Aufgabenstellungen gewonnen worden. Es wird ein Konzept zur
Quantifizierung der bodenmechanischen Eigenschaften vorgestellt. In Anlehnung an die
von Ohde eingefiihrten Verfahren werden dafiir spannungsabhingige Zustandskenngroéflen

benutzt.

1 Einfithrung

1.1 Verdichtung im Erdbau

Erdbau bedeutet das Losen, Transportieren und Einbauen von Boden. Dabei wird der
Boden zum Baumaterial, das gezielt ausgewéahlt wird und dessen Eigenschaften beim
Einbau gezielt beeinflusst werden miissen. Unter Beeinflussung versteht man hierbei die
Verdichtung des Bodens. Dadurch soll das Material in einen Zustand versetzt werden,
der die geforderten Eigenschaften beziiglich Scherfestigkeit, Zusammendriickbarkeit und

Durchléssigkeit gewihrleistet. Der Verdichtungsgrad wird als charakteristische Kennwert
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zur Uberwachung der Anforderungen benutzt. Im Zuge einer Eigungspriifung ist nachzu-
weisen, dass die eigentlich geforderten bodenmechanischen Eigenschaften bei einem be-
stimmten Verdichtungsgrad eingehalten werden. Da die Materialwiderstdnde i. Allg. mit
anwachsendem Verdichtungsgrad zunehmen, werden die geforderten Verdichtungsparame-
ter meist als Mindestwerte angesehen. Wird der geforderte Verdichtungsgrad iiberschrit-
ten, ist dies i. Allg. weniger schidlich, als eine ungleichméfiige Verdichtung des Planums.

In den letzten Jahren hat die Herstellung weniger dicht gelagerter Schiittungen zuneh-

Abbildung 1: Rutschung einer Boschung eines Larmschutzwalls nach Starkregenereignis-

sen

mend an Bedeutung gewonnen. Als praktische Anwendung ist hier zuerst die Herstellung
von Rekultivierungsschichten auf Deponien zu nennen [3]. Die GDA-Empfehlung E2-31
aus dem Jahr 2006 fasst den aktuellen Stand der Technik zusammen. Grundlage dafiir
sind vor allem bodenkundliche Grundlagen der Agrar- und Forstwirtschaft. Zur Siche-
rung optimaler Bedingungen fiir das Pflanzenwachstum muss der Boden die Funktion
eines Wasser- und Luftspeichers erfiillen. Dafiir ist eine ausreichend grofiler Porenraum
erforderlich, dessen Porendurchmesser so verteilt sein sollen, dass das Wasser in einer fiir
die Pflanzen verfiigbaren Form gespeichert wird und ein gute Durchliiftung des Bodens
sicher gestellt ist. Aus bodenmechanischer Sicht handelt es sich daher um teilgeséttigte
Boden.

Ein Teil der Festigkeit teilgesittigter Boden resultiert aus den Kapillarspannungen. Gehen
diese verloren, z. B. durch Aufséttigung infolge von Starkregen- oder Tauperioden, kann

es zu Standsicherheitsproblemen kommen.
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1.2 Tragfahigkeitsprobleme bei locker gelagerten Béden

Wegen des groflen Aufwands, der fiir die Erzielung einer gleichméfig hohen Verdichtung
erforderlich ist, wird bei Bauwerken mit geringen Anforderungen an die Standsicherheit
in der Praxis auf eine Verdichtung weitestgehend verzichtet. Typische Beispiele dafiir
sind Larmschutzddamme, z. B. neben Straflen oder Eisenbahnstrecken. Zur Gewéhrleis-
tung der abschirmenden Wirkung muss die Verldngerung der Verbindungslinie zwischen
Boschungskante und Larmquelle oberhalb der zu schiitzenden Bebauung verlaufen. Dies
fithrt i. Allg. zu steilen und hohe Erdwéllen.

In Bild 1 ist eine Boschungsrutschung zu erkennen, die im Friihjahr nach der Tauperiode
und starken Niederschlagsereignissen an einem Larmschutzdamm eingetreten ist. Dieser
war ohne planméfige Verdichtung des Bodens hergestellt worden. Eine wesentliche Ursa-
che fiir die Rutschung war die tiefreichende Durchfeuchtung und damit die Herabsetzung
der Festigkeit.

Bei locker gelagerten, teilgeséttigten Boden kann es bei Wasserzutritt und zusétzlichen
destabilisierenden Einwirkungen, z. B. durch Erschiitterungen, zu einer plétzliche Volu-
menabnahme kommen. Diese Sackungen haben i. Allg. dramatische Auswirkungen auf
die umliegende Infrastruktur. Sie kénnen z. B. zu grofien, oberflichennahen Senkungen
verbunden mit Schidden an den Gebduden fithren, oder sind Ursache fiir Boschungsrut-
schungen oder die weitrdumige Verfliissigung des Untergrunds (SetzungsflieBen). Die Scha-
densfille in Nachterstedt sind ein aktuelles Beispiel fiir Setzungsfliefen. Der Untergrund
besteht in dieser Region aus Tagebaukippen. Nach Einstellung des Braunkohlenabbaus
steigt der Grundwasserspiegel wieder an. Unsanierte Tagebaugebieten bestehen teilweise

aus Boden, die bis in weite tiefen locker gelagert sein kénnen.

1.3 Gebrauchstauglichkeit

Die Gebrauchstauglichkeit wird bei den meisten Anwendungen durch Verformungskriteri-
en bestimmt. Bei Rekultivierungsschichten fithrt die Verdichtung zu einer Verminderung
des pflanzenverfiigharen Wasser- und Luftvorrats und damit zu einer schlechteren Boden-
qualitdt. In der Agrarwirtschaft wird dies als ,,Bodenschadverdichtung“ bezeichnet. Fiir
die Herstellung von Wegebefestigungen von Parkanlagen, Sport- und Reitpldtzen ist eine
zu grofle Verdichtung der obersten Schicht ungiinstig, da der gewiinschte Trittkomfort

damit verloren geht.

Zur Gewahrleistung der Standsicherheit von Erdbauwerken miissen Nutzungsbeschrankun-
gen eingehalten werden. Diese Nutzungsbeschrankungen sollen sicher stellen, dass keine

Einwirkungen auftreten, die zu Sackungen oder zur Verfliissigung fithren und es muss die
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tiefreichende Aufsdttigung verhindert werden. Fiir den rechnerischen Nachweis der Ge-
brauchstauglichkeit sind Grenzwerte fiir die Beurteilung der dynamischen Einwirkungen

und Parameter fiir Verformungsprognosen erforderlich.

2 Praxisprojekte, erste Erfahrungen

2.1 Rekultivierungsschichten mit Wasserhaushaltsfunktion

Die Oberflichenabdichtung von Deponien und Altlasten soll den Austritt von Schadstof-
fen und die unkontrollierte Versickerung von Wasser verhindern. Rekultivierungsschichten
sind neben mineralischen Dichtungselementen und Kunstoffdichtungsbahnen ein Teil der
Oberflachenabdichtung. In den letzten Jahren sind in zunehmendem Mafle Rekultivie-
rungsschichten geplant und ausgefiihrt worden, die ohne zusétzliche technische Barrie-
ren die Dichtungsfunktion iibernehmen sollen. Das Wasserspeichervermogen des Bodens
und der Bewuchs auf der Oberfliche miissen gewéhrleisten, dass das anfallende Wasser
zwischengespeichert oder durch die Pflanzen verbraucht bzw. verdunstet wird [4]. Zur
Schaffung optimaler Bedingungen fiir Wasserspeicherung und Pflanzenwachstum muss
die Rekultivierungsschicht eine ausreichend grofie Dicke und einen méoglichst grofien Po-
renraum aufweisen. Damit die Langzeitwirksamkeit gesichert ist, miissen schédliche Ver-
dichtungen verhindern werden, d.h. die Rekultivierungsschicht muss bestimmte Mindest-

anforderungen an die Zusammendriickbarkeit und Tragfdhigkeit erfiillen. Im Rahmen ei-

Abbildung 2: Lysimeteranlage Bautzen/Nadelwitz zur Untersuchung von Wasserhaus-
haltsschichten

nes Forschungsvorhabens wurde in Bautzen/Nadelwitz eine Versuchsanlage errichtet, die

der Untersuchung von unterschiedlichen Varianten von Rekultivierungsschichten dient. In
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Lysimetern werden Wasserhaushalt und bodenmechanische Eigenschaften der Schichten
kontinuierlich erfasst. Mit den Untersuchungsergebnissen sollen die Grundlagen fiir die in-
genieurtechnische Bemessung von Rekultivierungsschichten mit Wasserhaushaltsfunktion

bereitgestellt werden.

2.2 Sport- und Reitplatzoberflichen

Abbildung 3: Beanspruchung der Oberfliche von Reitplatzen durch den Pferdehuf

Die Oberflichen von Sport- und Reitplédtzen sind wesentlich anderen Beanspruchungen
ausgesetzt als im Straflen- und Wegebau iiblich. Zu grofle Verdichtung fithrt zu unbrauch-
baren Beldgen. Der Reibungswiderstand in tangentialer Richtung muss gewéhrleistet sein
und das Versinken des Pferdehufs in der Tragschicht muss ebenfalls verhindert werden.
Dazu ist ein schichtenweiser Aufbau erforderlich. Sowohl fiir die Bemessung der einzelnen
Schichten als auch fiir die Verdichtungskontrolle wédhrend des Einbaus fehlen die geotech-

nischen Grundlagen und die erforderlichen Messvorrichtungen.

2.3 Wassergebundene Oberflichenbefestigungen

Ein zu grofler Verformungswiderstand der Oberflichenbefestigung von ungebundenen We-
gen fithrt zu unzureichender Gebrauchstauglichkeit, zu niedrige Materialwiderstinde zu
vorschneller Abnutzung. Bisher liegen den Bauweisen fiir wassergebundene Wege nur Er-
fahrungswerte zugrunde. Mit der intensiven Nutzung von Parkanlagen und Wegen ist
eine erhebliche Uberbeanspruchung der Wegebefestigungen verbunden. Im Sportplatz-
und Wegebau werden Bauweisen benétigt, die einen hohen Trittkomfort der Oberflichen
gewihrleisten. Dazu muss der Verformungsmodul der obersten Schicht der Wegebefesti-

gung auf die jeweilige Nutzung abgestimmt werden.
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Abbildung 4: Oberflichenbefestigung wassergebundener Parkwege, links: Neubau, rechts:
abgenutztze Oberflache

3 Ergebnisse von Forschungsvorhaben

3.1 Entwicklungsstand-Forschungsbedarf

Auf dem Gebiet der Mechanik teilgeséttigter Boden sind in den letzten Jahrzehnten erheb-
liche Fortschritte erzielt worden. Der Schwerpunkt vieler Projekt waren bisher experimen-
telle und theoretische Untersuchungen zum Verformungs- und Durchstromungsverhalten
teilgesattigter Boden. Ziel ist in den meisten Féllen die Entwicklung von konstitutiven
Modellen fiir die getrennte oder gekoppelte Beschreibung von Spannungs-Dehnungs- und
Stromungsprozessen. Die Komplexitidt des Problems erfordert aufwendige Langzeitver-
suche, mit denen meist nur Teilprobleme an einem Referenzmaterial untersucht werden
konnen. Eine unmittelbare Uberfithrung in anwendungsorientierte Verfahren ist nur selten

moglich.

Die klassischen bodenmechanischen Konzepte sind zunéchst fiir gesdttigte nichtbindige
oder bindige Boden entwickelt worden. Zur Quantifizierung der Eigenschaften wird der
aktuelle Zustand ins Verhéltnis gesetzt zu Zustandsgrenzen. Bei nichtbindigen Boden
sind die Zustandsgrenzen durch die Porenzahlen bei lockerster Lagerung max e und bei
dichtester Lagerung min e definiert. Grundlage dafiir ist die Beobachtung, dass sich die
Dichte nichtbindiger Béden bei statischer Belastung nur wenig, bei Erschiitterungen bzw.
zyklisch-dynamischer Beanspruchung jedoch sehr stark dndern kann. Die Eigenschaften
bindiger Boden werden dagegen mit dem Wassergehalt in Verbindung gebracht. Mit der
Konsistenzzahl I. wird der Zustand eines bindigen Bodens in den Grenzen , breiig“ bis

,halbfest® eingeordnet.

Dieses Vorgehen basiert in beiden Féllen auf phanomenologischen Uberlegungen und dem
Bestreben, praxistaugliche Werkzeuge bereitzustellen. Die Festlegung der Zustandsgren-

zen erfolgt vorrangig mit dem Ziel, reproduzierbare, einfach bestimmbare Parameter zu be-
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nutzen. Bei teilgeséttigten, nichtbindige Béden sind geringere Porenzahlen als max e und
bei bindigen Boéden Wassergehalte unterhalb der Ausroll- oder Schrumpfgrenze moglich.
Die Zustandsgrenzen wy,, wp, max e und min e sind fiir gesdttigte Boden und nur bei bindi-
gen oder nichtbindigen Boden nutzbar. Fiir teilgeséttigte Zustéinde und bei gemischtkorni-

gen Boden sind diese Parameter nicht ohne Einschrinkung giiltig.

3.2 Instabile, extrem locker gelagerte Béden

45
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Porenzahl e [-]

20

Mikrostruktur Sg=1 Makrostrukiue Sg<1

Y R N R B

0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 025 0,30 0,35
Wassergehalt w [-]

Abbildung 5: Ergebnisse von Rieselversuchen zur Bestimmung der lockersten Lagerung
an einem leicht platischen Ton (TL)

In Abb. 5 sind die Ergebisse eines Versuchs zur Feststellung der lockersten Lagerung eines
tonigen Schluffs dargestellt. Das Material wurde mit unterschiedlichen Wassergehalten
aufbereitet und durch ein Sieb in einen Versuchzylinder eingefiillt. Durch diese Art der
Probenherstellung wird eine instabile Bodenstruktur erzeugt, die bei kleinen Einwirkun-
gen oder bei Wasserzugabe kollabiert. Die Zusammendriickbarkeit dieser lockeren Boden
ist bei statischer Belastung und konstantem Wassergehalt grofler als die Zusammendriick-
barkeit des erstbelasteten, wassergesittigten Materials. Bei Wasserzugabe treten Sackun-
gen auf, die aber nicht zu einer Verdichtung bis zur gleichen Dichte wie bei Erstbelastung
und Séttigung fithren. Die Erstbelastungskurve (ICL) wird mit fortgesetzter Belastung
allméhlich erreicht. Nach den Ergebnissen erster Versuche an einem leicht plastischen
Ton (TL) lasst sich das Druck-Zusammendriickungs-Verhalten extrem locker gelagerter,
instabilen Boden qualitativ geméfl Abb. 7 beschreiben.
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Abbildung 6: Kompressionsversuche an extrem lockeren Proben eines leicht plastischen

Tons zur Untersuchung des Kollabsverhaltens
3.3 Schwellen und Schrumpfen

Bei den im Bauingenieurwesen iiblichen Uberlagerungsdriicken ist das Schwellen und
Schrumpfen bindiger, wassergeséttigter Boden meist nicht von grofler bautechnischer Be-
deutung. Mit abnehmender Auflast nimmt die Bedeutung von Schrumpfen und Schwellen
jedoch erheblich zu. In Abb. 8 sind Aufnahmen von Tastversuchen an einem leicht- bis
mittelplastischen Ton dargestellt. Das locker eingefiillte, wassergeséttigte Material konn-
te zuerst Austrocknen und wurde im Anschluss wieder im Wasserbad gelagert. Trotz der
Volumenabnahme durch den Wasserentzug beim Schrumpfen hat das Volumen bei der
Wasserlagerung wieder iiber den Anfangswert hinaus zugenommen. Neben dem Schwellen
konnen in diesem Tastversuche Quellvorgdnge nicht vollsténdig ausgeschlossen werden.
Ein &hnliches Verhalten wurde aber auch an anderen Bodenmischungen beobachtet. Die
Vorbelastung, die durch den Schrumpfvorgang im Boden erzeugt wird, geht nach dem

Schwellen ohne Auflast wieder vollsténdig verloren.

3.4 Zustandsbeschreibung

Im Gegensatz zur klassischen bautechnischen Betrachtung der Standsicherheit und Ge-
brauchstauglichkeit stehen ist bei manchen ,Spezialanwendungen“ andere Aufgaben im
Vordergrund (Rekultivierung, , Dampfung®, Abdichtung). Dazu ist eine Anpassung der

bodenmechanischen Konzepte erforderlich.

Fiir die zahlenméfige Beschreibung des Zustands von Béden wird in der klassischen Bo-
denmechanik die Lagerungsdichte I; bei nichtbindigen und die Konsistenz /. bei bindigen
Boden benutzt. Das Grundprinzip besteht in der Bewertung der vorhandenen Dichte in

Bezug auf mehr oder weniger willkiirlich festgelegte Grenzwerte. Mafigebendes Kriterium
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Wasserzugabe

Porenzahl e

Wasserzugabe
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Normalspannung o

Abbildung 7: Zusammendriickbarkeit und Kollaps bei extrem locker gelagertem Schluff
(TL)

fiir die experimentellen Verfahren zur Bestimmung dieser Grenzen ist die Reproduzierbar-
keit der Versuchsergebnisse. Diese ist fiir die Flie- und Ausrollgrenze nur bei feinkérnigen
Boden gewahrleistet. Deshalb werden w;, und wp nach der deutschen Norm DIN 18122-1
[1] an dem Anteil des Bodens mit d < 0,4mm bestimmt. Gleiches gilt fiir die lockers-
te und dichteste Lagerung nichtbindiger Boden. Schlaggabel- und Trichterversuch nach
DIN 18126 [2] sind nur fiir ein sehr eng begrenztes Spektrum von Boden ausfithrbar.

Zur Bewertung des Zustands muss neben der Dichte oder dem Wassergehalt der Span-
nungszustand beriicksichtigt werden. Bei niedrigem Druckniveau kann ein nichtbindiger
Boden standsicher sein, wihrend der gleiche Boden bei der gleichen Porenzahl bei hoherem

Spannungsniveau zur Verfliilssigung neigt.

Von Casagrande [5] wurde zur Beschreibung dieses Phdnomens das Konzept der , kriti-
schen Dichte* entwickelt. Ohde [6] hat fiir feinkérnige Boden die spannungsabhéngigen
Zustandsparameter Brei- und Einheitswasserzahl wy und w; entwickelt. Einige moderne
Stoffgesetze nutzen dhnliche spannungsabhéngige Grofien, wobei die entsprechenden Pa-
rameter nicht den Rang von Klassifikationskennzahlen erlangt haben. Bei Problemen des
Erdbaus, der Giitekontrolle oder der Baugrundbeurteilung werden nach wie vor iiberwie-

gend die klassischen bodenmechanischen Konzepte benutzt.

Zur Bewertung des Zustands eines Bodens bei praktischen Aufgabenstellungen kénnen
Grenzwerte fiir besonders lockere und besonders dichte Lagerung sehr niitzlich sein. Leider
fehlen Versuche und Kennwerte, die fiir alle Bodenarten nutzbar sind und auch die lockers-
te Lagerung bei teilgesattigten Zustdnden beriicksichtigen. Fiir die Festlegung Grenzwer-

ten, die unabhéngig von der Bodenart gelten, sollten Grenzen der Porenzahlen benutzt
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Abbildung 8: Schrumpfen und Schwellen eines leicht- bis mittelplastischen Tons ohne
Auflast

werden. Bindige Boden sind bei der Bestimmung der FlieBgrenze wy, der Ausrollgrenze
wp und der Schrumpfgrenze wg geséttigt. Diese Wassergehalte lassen sich leicht in Grenz-
porenzahlen ey, ep bzw. eg umrechnen. Als charakteristische Groéfle zur zahlenméfigen

Beschreibung extrem lockerer Lagerungen ist ey allerdings nicht geeignet.

3.5 Einbaukriterien bei Rekultivierungsschichten
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Abbildung 9: Optimierung der Einbaukriterien fiir Rekultiveierungsschichten

Bei der Herstellung von Rekultivierungsschichten soll das nachtrégliche Schrumpfen durch
Austrocknung verhindert und es miissen die fiir das Pflanzenwachstum erforderlichen Ei-
genschaften gewéhrleistet werden. Es sind dafiir die bodenkundlichen Kenngrofien per-
manenter Welkepunkt PW P und Feldkapazitidt F'K nachzuweisen. Beide Werte sind
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abhéngig von der Dichte des Bodens und miissen in speziellen Untersuchungen experi-
mentell ermittelt werden. Im Rahmen eines Forschungsprojekts wurde ein Verfahren ent-
wickelt, mit dem sich die Einbauparameter von Rekultivierungsboden optimieren lassen.
Der Festlegung des zulédssigen Bereichs der Einbaudichte und des Einbauwassergehalts

von Rekultivierungsschichten liegen folgende Uberlegungen zugrunde.

1. Die Verdichtungsanforderungen werden auf die Proctordichte bezogen. Durch den
Einbau mit einem Verdichtungsgrad von Dp, ~ 92% auf der trockenen Seite der
Proctorkurve wird eine hohe Tragfahigkeit und ein ausreichend grofies Wasserspei-
chervermogen erreicht. Die unvermeidbaren Sackungen bei Durchfeuchtung sehr lo-

cker gelagerter Béden werden damit vorweggenommen.

2. Der Einbauwassergehalt soll niedriger sein als die Schrumpfgrenze, um Schrump-

fungsrisse zu vermeiden.

3. Feldkapazitdt und permanenter Welkepunkt miissen eine nutzbare Feldkapazitit

ergeben, die die bodenkundlichen Anforderungen erfiillt.

Diese Vorgaben fiihren zur Eingrenzung des zuléssigen Bereichs von Anfangswassergehalt
und Trockendichte gemafl Abb. 9.

3.6 Untersuchungen zu den zyklisch-dynamischen Eigenschaften

Abbildung 10: Triaxialgerat fiir statische, zyklische und dynamische Beanspruchungen

Die Tritteigenschaften und das Kollapsverhalten von Boden lassen sich durch zyklisch-

dynamische Messungen erfassen. Das Fachgebiet Geotechnik der HTW Dresden verfiigt
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iiber ein elektromechanisches zyklisches Triaxialgerdt, mit dem Versuche an Proben mit
d=50/100/150/190 mm moglich sind. Realisierbar sind Frequenzen bis zu 12 Hz und Last-
zyklen bis 25 kN auch bei grolen Kraft und Wegamplituden. Statische Belastungen sind
bis 35 kN moglich. Die vertikale Kraft wird iiber eine duflere und eine innere Kraftmessdo-
se gemessen. Neben den iiblichen Verfahren zur Bestimmung der Verformungen des Pro-
benkorpers, werden innenliegende Radial- und Vertikalmesssensoren eingesetzt. Zur Be-

stimmung des Anfangsschubmoduls werden Bender-Elemente eingesetzt. Der dynamische

10 kg - Fallgewicht

Belastungsvorrichtung

Aufschlagstick mit
Sensor far die
Setzungsmessung

_ CBR-Belastungsstempel
3 i Belastungsscheiben

_~ Probenmaterial

. CBR-Zylinder

= starre Unterlage

Abbildung 11: Versuchsaufbau fiir dynamische CBR Versuche

CBR-Versuch ist ein Stempeleindringversuch, bei dem die unter definierter stofartiger
Belastung hervorgerufene Setzungsamplitude des dynamischen CBR-Belastungsstempels
gemessen und zur Berechnung des dynamischen CBR-Wertes verwendet wird. Die defi-
nierte stoflartige Belastung des CBR-Stempels wird mit der Belastungsvorrichtung des
leichten Fallgewichtsgeréts erzeugt. Beide Versuchsapparaturen werden auch zur Unter-
suchung des Verformungsverhaltens locker gelagerter Boden eingesetzt. Ein Schwerpunkt
hierbei ist der Nachweis der stabilisierenden Wirkung von Verbessungersmitteln auf bio-
logischer Basis. Die Bereitstellung von Grundlagen zur Entwicklung von Schnellpriifver-
fahren, die auf dynamischen Feldmessungen basieren, ist ein weiterer Schwerpunkt der
laufenden Projekte.

4 Schlussfolgerungen, Ausblick

Die klassischen Konzepte der Bodenmechanik sind in erster Linie fiir normalkonsolidier-

te oder vorbelastete Boden entwickelt worden. Bei locker gelagerten Materialien lag der
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Schwerpunkt der Betrachtung in der Vergangenheit vor allem auf der Untersuchung des
Sackungs- und des Verfliissigungsverhaltens. Im Zusammenhang mit Rekultivierungsauf-
gaben sowie zur Herstellung weicher Oberflichenbefestigungen hat der Erdbau mit locker
gelagerten Boden in den letzten Jahren an Bedeutung gewonnen. Es sind geotechnische
und agrartechnische Aspekte zu beriicksichtigen. Zur Quantifizierung der bodenmecha-
nischen Eigenschaften werden geeignete Versuchstechnologien und Stoffgesetze benéotigt.
Fiir die praktische Anwendung im Erdbau sind Schnellpriifverfahren zur Giitekontrolle
erforderlich. Die vorhandenen Verfahren sind nur begrenzt anwendbar. Am Fachgebiet
Geotechnik der HTW Dresden wurden im Rahmen unterschiedlicher Projekte erste Er-

fahrungen auf diesem Gebiet gesammelt. Schwerpunkte der Aktivitédten sind:
e die Nutzung der fiir teilgesittigte Boden entwickelten Modelle,
e die Erprobung von Verfahren zur Stabilisierung locker gelagerter Boden,

e die Untersuchung des zyklisch-dynamischen Verhaltens und

e die Entwicklung von Verfahren zur Giitekontrolle in situ.
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Bodendynamische Eigenschaften weicher organischer Boden

D. Wegener, GEPRO Ingenieurgesellschaft GmbH Dresden und TU Dresden

Kurzfassung Anhand von Literaturergebnissen und Untersuchungen im Rahmen von Projek-
ten an Eisenbahnstrecken der DB AG werden typische bodendynamische Eigenschaften von
weichen Boden, insbesondere Torf zusammengestellt und Korrelationen abgeleitet.

Der Grundwert des Schubmoduls Gy ist auch bei organischen Boden von der Porenzahl e und
der Spannungo’y abhdngig. Fiir erste Vorabschdtzungen kann man fiir organische Boden
unter den geologischen Bedingungen in Deutschland folgende Gleichung verwenden:
Gy=323 /e (cy /pa)0’5 “ Pa mit p, = 100 kPa.

Auch die Abnahme des Schubmoduls und die Zunahme der Ddmpfung mit zunehmender
Scherdehnung yund die Scherdehnungsgrenzen y; und y., bis zu der linear elastisches Ver-

halten bzw. keine bleibenden akkumulierenden Verformungen auftreten, sind abhdngig von o.

1 Einleitung

In der Praxis des Geotechnikers ist es flir Vorabschédtzungen mitunter erforderlich, bodendy-
namische Kennwerte aufgrund der vorhandenen Bodenklassifizierung und Lagerungsdichte
bzw. Konsistenz abzuschétzen. Haufig ist es auch notwendig, in situ ermittelte dynamische
Bodenkennwerte im so genannten ,,Free Field* auf den kiinftigen Spannungszustand zu iiber-
tragen, zum Beispiel vor der Herstellung von Maschinenfundamenten, Windenergieanlagen
oder beim Neubau von Eisenbahnstrecken sowie auch bei auszubauenden bestehenden Anla-
gen, wenn Untersuchungen unterhalb dieser Anlagen zu aufwendig wéren.

Die bodenmechanischen und bodendynamischen Kennwerte von mineralischen Boden sind
im Allgemeinen relativ umfangreich untersucht wurden. So liegen beispielsweise fiir Sande
und Tone umfangreiche Ergebnisse fiir die Steifigkeit (den dynamischen Schubmodul) und
die Abnahme des Schubmoduls mit der Scherdehnung vor und es gibt eine Vielzahl von Kor-
relationen, siehe z.B. [19]. Aber auch fiir organische Boden liegen dank umfangreicher Unter-
suchungen im Rahmen von Projekten an Eisenbahnstrecken [18] und aus der Literatur [2], [7],

[8], [12], [23] Messergebnisse vor, mit denen erste Korrelationen angegeben werden konnen.
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2 Dynamische Bodenkennwerte

Man unterscheidet hauptsédchlich folgende bodendynamische Kennwerte:

e Grundwert bzw. Maximalwert des Schubmoduls Gy

e Abnahme des Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnungsamplitude G(%)
e Querdehnzahl v

e Dichte des Bodens p

o Dimpfungsgrad D sowie

e Scherdehnungsgrenzen y; und .

In den folgenden Kapiteln wird auf die einzelnen bodendynamischen Kennwerte bei weichen,
organischen Boden insbesondere Torfen eingegangen. Dafiir werden Versuchsergebnisse aus
verschiedenen Ver6ffentlichungen und aus von der GEPRO Ingenieurgesellschaft in den letz-

ten Jahren betreuten Bauvorhaben bei Eisenbahnstrecken auf weichen Béden verwendet.

3  Grundwert bzw. Maximalwert des Schubmoduls G,
3.1 Allgemeines

Der Grundwert des dynamischen Schubmoduls bzw. der Schubmodul bei kleinen Dehnungen
G ist fur verschiedene Bodenarten vor allem von der Porenzahl e und der mittleren effektiven

Spannung ¢’y abhédngig, wobei
co=13(cx+o,+o)=13-(c\+2-0)=1/3-(1+2-Ky "0, (1)

Bei grobkornigen Boden wird Gy zusétzlich durch die Kornform sowie die Ungleichformig-
keitszahl U und bei feinkérnigen Boden von der Plastizitédtszahl /p, der Konsistenzzahl /¢ und
dem Uberkonsolidierungsgrad OCR beeinflusst.

In der Literatur werden fiir eine Vielzahl von mineralischen Bodenarten verschiedene
Korrelationen fiir Gy angegeben. Eine Auswahl davon ist in VRETTOS [14] zusammengestellt.
In [14] wird auBerdem allgemein G, als Produkt eines Faktors S, einer Funktion der Porenzahl

F(e) und einer Funktion aus ¢’y angegeben:

Go=S"F(e) - (6°9/pd" pa 2
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Gy nimmt entsprechend dem Exponenten n (n < [, haufig n = 0,5) mit o’y unterlinear zu.
Durch den Bezug von o’y auf den atmosphérischen Druck p, als Referenzspannung ist Glei-
chung (2) dimensionsgetreu. S, F(e) und n sind von der Bodenart abhéngig.

Fiir Sande mit eckiger Kornform und normalkonsolidierte Tone ist z.B. in [ 12] eine Korrelation
angegeben, aus der sich folgende Faktoren S und F(e) sowie folgender Exponent n ergeben:

S =323, F(e) = (2,97-¢)*/ (I+e) und n = 0,5.

Fiir organische Bdden ist ebenfalls eine deutliche Abhingigkeit von der Porenzahl e und o’
festzustellen, wie in den Messergebnissen der folgenden Unterkapitel ersichtlich wird.

In diesen Messergebnissen wird Gy jeweils aus in situ ermittelten Scherwellengeschwindig-
keiten ¢, und laborativ ermittelten Dichten p nach der Gleichung Gy = p - ¢, bestimmt.
Dazu wird der entsprechende Spannungszustand im Boden infolge der Uberlagerungsspan-
nung o', und der Horizontalspannung o’, unter der Annahme eines Ruhedruckbeiwertes
Ky = 0,60 - 0,70 aufgrund einer miBigen Uberkonsolidierung infolge der Vorbelastung, z.B.
Verkehrslast, berticksichtigt.

Die fiir die Porenzahl e notwendige Feststoffdichte p, wird empirisch aus dem Gliihverlust v,
durch Interpolation aus der Feststoffdichte eines rein organischen Bodens (v, = 7,00) mit
Pso= 1,4 g/lcm® und eines rein mineralischen Bodens (vg = 0,00) mit py,, = 2,7 g/cm® nach

Untersuchungen von SKEMPTON & PETLEY [15] an verschiedenen Torfproben ermittelt:

Ps = (Psm ™ Pso) / [(Psm ™ Pso) = (1,04 vy —0,04) + pso)] (3)

Fiir die Ermittlung von Gy aus ¢, bieten sich Feldversuche an, da hier nur kleine Dehnungen
eingetragen werden und auBerdem keine Anderung des Spannungszustandes durch Proben-
entnahme, Transport und Probeneinbau erfolgt. Im Labor werden hdufig zu geringe Schub-
module Gy ermittelt. In STUDER & KOLLER [13] wird angegeben, dass Crosshole-Versuche
eine bis zu 2- 3-fache Steifigkeit gegeniiber Resonant-Column-Versuchen aufweisen kdnnen.
Relativ einfach sind tauchwellentomographische Messungen mdglich, da hier ohne Herstel-
lung von Bohrungen von der Oberflache aus die Scher- und Kompressionswellengeschwin-
digkeiten ¢, und ¢, des Untergrundes ermittelt werden konnen. Diese Messungen konnen je-
doch nur eindeutig ausgewertet werden, wenn die Wellengeschwindigkeit mit der Tiefe zu-
nimmt. Ist diese Bedingung nicht gegeben (z.B. bei einem Damm auf einer Weichschicht),
sind ¢, und ¢, der Weichschicht mit Refraktionsseismik nicht ermittelbar.

In diesem Fall sind Bohrlochmessungen (Crosshole, Downhole oder Uphole) notwendig.



50 D. Wegener

3.2 Sherman Island Peat - San Joaquin Delta in California, USA

Zur Ermittlung des Grundwert des Schubmoduls Gy wurde die Scherwellengeschwindigkeit ¢
in situ mittels Downhole-Messungen (Free Field und Levee Crest) sowie im Labor mit Ben-
der-Element-Versuchen im Triaxialversuchsstand an ungestorten Bodenproben (Free Field,
Levee Mid toe, Levee Bench und Levee Crest) durchgefiihrt, siche BOULANGER ET. AL [2]
und WEHLING ET. AL. [23]. Die bei den Bender-Element-Versuchen ermittelten Scherwellen-
geschwindigkeiten ¢, gz entsprechen dabei in etwa den Scherwellengeschwindigkeiten ¢, py
der Downhole-Messungen (z.B. fiir Levee Crest ¢, 5z = 81 - 87 m/s = ¢;py = 83 - 90 m/s).

Parallel erfolgten an den Bodenproben die Bestimmung der Dichte, des Wassergehaltes und
des Gliihverlustes. In Abbildung 1 sind die Baugrundschichtung und die Bodenprofile und in

Tabelle 1 die bodendynamischen Kennwerte zusammengestellt.

!&ever; _
£e37 Levee Levee
=2~ Bench Mid toe Free
LFEI'-;.ELE field
—-______-_____ = =
P i \;-.,_ PEATY CRGANIC SOIL
SILT LENSES <~
‘ SILT AND CLAY
| Legend: SAND Lol
Location of sample caie (m
HS- used for cyclic e
triaxial testing

Abbildung 1: Baugrundschichtung und Bodenprofile in Sherman Island aus [23].

Tabelle 1: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen des Sherman Island Peat nach [23]

< 13

Bezeich- Tiefeu. w Val p Py e G, G’ C, G,
nung  GOK[m] [%] [%] [glem’] [glem?] [-] [kKN/m?] [kKN/m?] [m/s] [MN/m?]

freefield 5,5 440 63 1,11 021 75 12 9 30 1,0
Levee
Mdte 0 340 ST LI 025 6l 44 33 52 3,0
Levee 55 180 65 122 044 3.0 78 57 63 4.8
Bench
Levee

13,5 190 43 1,16 040 3.8 132 97 84 8,2
Crest
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3.3 Mercer Slough Peat - Bellevue in Washington, USA

In KRAMER [8] wurden die bodendynamischen Eigenschaften des Mercer Slough Peat in situ
mittels Downhole-Messungen mit seismischer Drucksonde (SCPT) zur Ermittlung von ¢, so-
wie im Labor Wassergehalt w, Trockendichte und Gliihverlust v,; bestimmt.

Aufgrund des relativ geringen Glithverlustes von v, = 25 % und damit hoher Feststoffdichte
von p; = 2,0 g/cm?® und des relativ hohen Wassergehaltes von w = 600 % und damit geringer
Trockendichte p; = 0,14 g/cm? ergibt sich eine relativ gro3e Porenzahl e = /3.

In Abbildung 2 ist die Baugrundschichtung und in Tabelle 2 sind die bodendynamischen

Kennwerte zusammengestellt.
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Abbildung 2: Baugrundschichtung in Mercer Slough aus [8].

AuBlerdem wurden im Labor Bender-Element-Versuche im Triaxialversuchsstand und Reso-
nant-Column-Versuche durchgefiihrt. Diese werden im Kapitel 4 bei der Abnahme des

Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnungsamplitude y betrachtet.

Tabelle 2: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen des Mercer Slough Peat nach [23]

. . 3 <
Bezeich- Tiefeu. w Vai p Py e G, o’ c, G,

nung  GOK[m] [%] [%] [gem’] [g/em’] [-] [kKN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

eefleld 3 600 25 100 014 13 27 20 316 100
(<6m)

freefield o 600 25 100 014 13 70 51 224 050
(6-12m)

';jlneath 4m 600 25 1,00 014 13 34 25 120 0,15
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3.4 Siiddeutschland 1 (Siid-D 1) Torf

An einer Eisenbahnstrecke in Siiddeutschland wurden zur Ermittlung der bodendynamischen
Kennwerte des Bahndammes und des darunter befindlichen Torfes Downhole-Messungen mit
seismischer Drucksonde (SCPT) in Gleisachse ausgefiihrt, siche NEIDHART ET. AL. [11].
Parallel dazu erfolgte die Entnahme von ungestdrten Bodenproben des Torfes, an denen unter
anderem Dichte, Wassergehalt und Glithverlust ermittelt wurden.

Exemplarisch ist in Abbildung 3 ein Messquerschnitt mit einem 7,4 m hohen Damm iiber ei-
ner Weichschicht aus Torf mit den Ergebnissen der Downhole-Messungen und in Tabelle 3

sind die bodendynamischen Kennwerte und die in situ vorhandenen Spannungen zusammen-

gestellt.

: Dammmaterial
Ton, sandig, T™

b v 4 o
—
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Tiefe unter GOK [m]
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Abbildung 3: Baugrundschichtung und Downhole-Messergebnisse fiir den Stid-D 1 Torf.

Tabelle 3: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen fiir den Stid-D 1 Torf.

3 3

Bezeich- Tiefeu. Ww Vai p Py € c o’ c G0

v S

nung  GOK[m] [%] [%] [gem’] [g/em®] [-] [kKN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

Torf HZ
unter 7,4 9,0 220 ~60 1,17 0,37 4,5 130 95 130 19,8

m Damm

Torf HZ
unter 4,8 6,0 250 ~60 1,15 0,33 3.9 &5 62 100 11,5

m Damm
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3.5 Nordostdeutschland 1 (Nordost-D 1) Torf und Mudde

Eine Bahnstrecke in Nordostdeutschland fiihrte iiber ausgedehnte Niedermoorbereiche und
befand sich in einem sanierungsbediirftigen Zustand. Fiir die Planung von optimierten Ertiich-
tigungslosungen wurden Bewertungen zur Standsicherheit und zur dynamischen Stabilitét
gefiihrt [22].

Zur Bestimmung der bodenmechanischen und bodendynamischen Eigenschaften erfolgten
unter anderem im Bereich neben dem Damm in 2 Messquerschnitten mit méfig zersetzten
Torf HN und darunter anstehender Mudde F refraktionsseismische Messungen sowie Dichte-,

Wassergehalt- und Glithverlustbestimmungen im Labor.

o
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o \
— 531 \ NN ——

c A

3 \
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Abbildung 4: Baugrundschichtung und Ergebnisse der refraktionsseismischen Messungen.

Tabelle 4: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen fiir Nordost-D 1 Torf und Mudde.

. . < <
Bezeich- Tiefeu. Ww Vai p Py e c', G’ C, G,

nung  GOK[m] [%] [%] [g/em®] [g/em?®] [-] [kN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

TorftHN 0,0- 400- 50- 095- 0,16- 69- 50- 4,0- 40 - LS5 -
n. Damm 2,0 500 70 1,05 0,21 9,3 8,0 6,0 60 3,8

) 1,0 460 60 1,00 0,18 8,2 7,0 5,0 50 2,5

Mudde F 2,0- 55- 20- 155- 095- 14- 90- 70- 60- 58-
n. Damm 3.5 65 25 1,65 1,05 1,6 17 13 80 10,6
a 2,5 60 22 1,60 1,00 1,5 13 10 70 7.8
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3.6 Siidwestdeutschland 1 (Siidwest-D 1) Torf

Auf einer Eisenbahnstrecke in Siidwestdeutschland erfolgte der bereichsweise Ausbau auf
eine Betriebsgeschwindigkeit von 200 km/h. In einem Streckenbereich mit einer unterlagern-
den Torfschicht war fiir eine Optimierung der Ertiichtigungslosung mit Verbleib der Weich-
schicht im Untergrund eine Bewertung der dynamischen Stabilitdt notwendig [4].

Fiir diese Bewertung war die Ermittlung bodendynamischer Kennwerte erforderlich. Hierfiir
wurden im Bereich neben dem Damm in 2 Messquerschnitten refraktionsseismische Messun-
gen ausgefiihrt sowie Dichte-, Wassergehalt- und Gliithverlustbestimmungen durchgefiihrt.
Exemplarisch ist in Abbildung 5 ein Messquerschnitt mit den Ergebnissen der refraktions-
seismischen Messungen und in Tabelle 5 sind die bodendynamischen Kennwerte und die in

situ vorhandenen Spannungen zusammengestellt.
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Abbildung 5: Baugrundschichtung und Ergebnisse der refraktionsseismischen Messungen.

Tabelle 5: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen fiir den Siidost-D 1 Torf.

Bezeich- Tiefeu. W Vg p Py e G, c’, C, G,
nung  GOK[m] [%] [%] [g/em®] [g/em?] [-] [kKN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

Torf HZ
0,5 150 63 0,80 0,32 4,5 6.0 5.0 75 4,5
n. Damm
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3.7 Siiddeutschland 2 (Siid-D 2) Torf

Zur Ermittlung der bodendynamischen Kennwerte wurden bei einer weiteren Eisenbahnstre-
cke in Siiddeutschland Downhole-Messungen in Gleisachse und refraktionsseismische Mes-
sungen am Dammfuf} in jeweils 5 Querprofilen durchgefiihrt, von denen in 4 Querprofilen
organische Weichschichten vorhanden waren.

Exemplarisch ist in Abbildung 1 ein Messquerschnitt mit den Ergebnissen der Downhole-

Messungen sowie den Ergebnissen der refraktionsseismischen Messungen dargestellt.

20.00

Kies, tonig, GT

v
=1
E \ 0
) | / Ton, weich-steif, TM/TL LA
//% S TTok 2 \
450 GW| & T T
¥y E - nuj =3 N\
2.5 ( ! 84 AN
@ A : o 1
'_‘6 { < : E'S )
- -7 T T = = 5'6 7 \\
Untergrund: < A
0 om0 00 160 200 2501 TN, tonig, GT 2 ; I\
0 250 500 750 1000 1250 ) —— \ '
Kompres.-welleng. cp [m/s] 91 P \
0,0 0,1 02 0,3 04 0,5 -10 —

Querdehnzahl nu [-] 0 50 100 150 200 250
Scherwelleng. cs [m/s]
0 250 500 750 1000 1250
Kompres.-welleng. cp [m/s]
000102030405
Querdehnzahl nu [-]

Abbildung 6: Baugrundschichtung und Ergebnisse der Downhole-Messungen (in Gleisachse)

und der refraktionsseismischen Messungen (ca. 20 m neben Gleisachse) fiir Stid-D 2 Torf.

Die Messquerschnitte unterscheiden sich hinsichtlich Torfméchtigkeit und Uberdeckung, wo-
bei die Unterschiede zwischen den einzelnen Messstellen geringer als zwischen den Ergebnis-
sen in Gleisachse und am DammfuB sind. Es werden deshalb die Ergebnisse aus der Gleisach-
se mit Torfméchtigkeiten von ca. 2,0 — 3,0 m und Uberdeckungen von ca. 2,5 - 3,0 m sowie
die Ergebnisse fiir den Torf neben dem Damm mit Torfméchtigkeiten von ca. 3,0 - 4,0 m

direkt unter Geldndeoberkante zusammengefasst.
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Tabelle 6: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen fiir den Stid-D 2 Torf.

3 3

Bezeich- Tiefeu. w Val p Py e c, o’ C, G,
nung  GOK[m] [%] [%] [g/em®] [g/em?] [-] [kN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

HN-HZ 3,0- 200- 70- 1,00- 0,17- 39- 50- 37 - 80 - 6,4 -
u. Damm 6,0 500 90 1,05 0,35 7,8 65 48 120 15,1
9 4,0 350 80 1,03 0,23 6,0 58 42 100 10,3

HN-HZ 0,0- 400- 8- 097- 0,12- 68- 50- 40- 50 - 2,4 -
n. Damm 5.0 700 95 1,03 0,20 11,5 21 15 90 8,3
9 1,5 550 90 1,00 0,15 9,2 13 10 70 4,9

3.8 Weitere Untersuchungen an Torf neben Eisenbahnstrecken

An einer weiteren Bahnstrecke in Nordostdeutschland (Nordost-D 2) und einer weiteren
Bahnstrecke in Siiddeutschland (Siid-D 3) wurden ebenfalls refraktionsseismische Messungen
neben dem Damm zur Ermittlung der Scher- und Kompressionswellengeschwindigkeiten in
jeweils 3 Messquerschnitten durchgefiihrt. Weiterhin erfolgten Laborversuche zur Bestim-
mung der Dichte, des Wassergehaltes und des Glithverlustes des jeweils zersetzten Torfes HZ.

In Tabelle 7 sind die bodendynamischen Kennwerte fiir die beiden Torfe zusammengestellt.

Tabelle 7: Bodendynamische Kennwerte und Spannungen fiir Torfe Nordost-D 2 und Siid-D 3.

3 <

Bezeich- Tiefeu. w Vai p Py e c o’ C, G,

v

nung  GOK[m] [%] [%] [gem’] [g/em?’] [-] [kN/m?] [kN/m?] [m/s] [MN/m?]

Nordost- 0,0- 200 40- 1,00- 0,16- 44- 50- 4,0- 40 - 1,6 -
D2HZ 15 530 70 1,10 0,36 9,6 9,0 7,0 80 7,0

9 0,8 365 55 1,05 0,23 7,0 6,0 5,0 60 3.8

Sid-D3 0,0- 200 30- 1,05- 021- 45- 50- 40- 40 - 1,7 -
TorftHZ 2,0 400 70 1,15 0,37 7,0 18 13 120 16,6
9 1,0 300 50 1,10 0,28 5,8 12 9,0 80 7,0
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3.9 Zusammenfassung der Messergebnisse und Ableitung von Korrelationen

Anhand der zusammengestellten bodendynamischen Kennwerte in den Tabellen 1 bis 7 kon-

nen erste Korrelationen von Gy in Abhédngigkeit von e und o’y angegeben werden.

Aus den Ergebnissen der Untersuchungen am Sherman Island Peat (siehe Kapitel 3.2) wurde
in [23] fiir normalkonsolidierte Torfproben die Korrelation Gy = Cy - (o', / ps)" * p, mit
Cyo = 72,3 und n = 0,96 angegeben, wobei die Konstante Cy dem Produkt S - F((e) nach Glei-
chung (2) entspricht. Die Korrelation beinhaltet jedoch entgegen Gleichung (2) nicht die mitt-
lere allseitige effektive Spannung ¢y, sondern die Vertikalspannung o’,.

Nach Gleichung (1) betrdgt das Verhiltnis ¢’y / o’, = 0,73 aufgrund der Annahme eines Ruhe-
druckbeiwertes K, = 0,60 bedingt durch eine miBige Uberkonsolidierung in situ. Es ergibt
sich dadurch die Beziehung Gy = Cy - (6”9 / pa)" * po mit Cy= 90 und n = 1,0, die auch in [10]

angegeben ist.

Wie jedoch aus dem Vergleich der relativ niedrigeren Werten von Gy bei dem Mercer Slough
Peat mit der relativ grolen Porenzahl von e = /3 gegeniiber den wesentlich groferen Werten
von Gy des Sherman Island Peat mit Porenzahlen von e = 3,0 - 7,5 (sieche Tabelle 1) bei glei-
cher Spannung o’y erkennbar ist, spielt die Porenzahl e ebenfalls eine wichtige Rolle fiir die
empirische Ermittlung von Gj. Es sollte deshalb auch fiir organische Boden die Gleichung (2)
verwendet werden, in der das Produkt S - F'(e) anstatt einer von der Porenzahl e unabhingigen

Konstante Cy enthalten ist.

Auch die Messergebnisse des Sherman Island Peat lassen sich durch S - F(e) anstatt Cy appro-
ximieren, da z.B. die Porenzahl mit e = 7,5 im Free Field deutlich groBer als im Levee Bench
mit e = 3,0 war und damit der Faktor F(e) im Free Field kleiner als F(e) im Levee Bench ist.
Es ergebe sich dadurch ein kleinerer Exponent » fiir die Spannungsabhingigkeit, der auch in

anderen Untersuchungen ermittelt wurde, z.B. Mercer Slough Peat mit n = 0,5 nach [8].

Bei der Gesamtauswertung aller Messergebnisse von Kapitel 3.2 bis 3.8 ldsst sich feststellen,
dass sich der Grundwert des Schubmoduls Gy analog der mineralischen Bdden aus S, F(e) und
(0”9 / pa)" mit dem Exponenten n = 0,5 nach Gleichung (2) in Kapitel 3.1 ergibt.

Demnach lésst sich das Produkt S - F(e) bzw. die dimensionslose GroBe Gy / p. / (6”0 / pa)"

mit n = 0,50 fiir die Messergebnisse an organischen Bdden angeben (siche Abbildung 7).
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Abbildung 7: S+ F(e) = Go/ pa/ (6’0 / pa)" mit n = 0,50 fiir organischen Boden.

Die Werte aus der amerikanischen Literatur (unausgefiillte Symbole) sind deutlich niedriger
als die unter den geologischen Bedingungen in Deutschland gemessenen Werte (ausgefiillte
Symbole), z.B. S F(e) = 159 fiir Torf HZ unter Damm; Siid-D 2 mit e = 6,0, ¢’y = 42 kN/m?,
hingegen S- F(e) = 52 fiir Levee Mid toe; Sherman Island mit e = 6,/; o’y = 33 kN/m?).

Der sich fiir die untersuchten organischen Boden in Deutschland (siehe Kapitel 3.4 bis 3.8)
ergebende Faktor F(e) = I /" mit e > 1,42 ist deshalb deutlich groBer als der sich fiir die
untersuchten organischen Bdden in Sherman Island und Mercer Slough (siehe Kapitel 3.2 und
3.3), die mit einem Faktor F(e) = 1 /(I + e) mit e > 1,97 approximiert werden kdnnen.

Der empirisch ermittelte Faktor S = 323 ist jedoch ca. gleich grol3 und entspricht genau dem in

[13] angegebenen Wert fiir Sande mit eckiger Kornform und normalkonsolidierte Tone.

Aufgrund der relativ geringen Datenmenge und groB3en Streubreite der Ergebnisse sollten wei-
terhin Messungen zur Ermittlung von G, bei organischen Bdden fiir bodendynamische Be-
rechnungen durchgefiihrt werden.

Zur lberschldagigen Ableitung von Gy im Bereich unterhalb von Griindungskorpern kann
jedoch auf Grundlage von Messergebnissen aus dem Free Field ebenso wie fiir mineralische
Boden eine Spannungsabhéngigkeit in der Form (o”y /p,)" mit n = 0,50 verwendet werden.
Fiir grobe Vorabschédtzungen kann man fiir organische Boden unter den geologischen Bedin-

gungen in Deutschland die Gleichung (2) mit S = 323, F(e) = 1/¢” und n = 0,50 verwenden.
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4 Abnahme des Schubmoduls mit zunehmender Scherdehnungsamplitude

Der Schubmodul G(%) ergibt sich aus dem Grundwert des Schubmoduls Gy unter Beriicksich-

tigung der Scherdehnungsamplitude -

Fiir die Abhédngigkeit des Schubmoduls G von der Scherdehnung y von organischen Bdden
wurden Laboruntersuchungen am Sherman Island Peat [2] und [23] (siehe Kapitel 3.2), am
Mercer Slough Peat [8] (siehe Kapitel 3.3) und an einem hier als North Greek Peat bezeichne-
ten Torf aus 36 m bzw. 86 m Tiefe und entsprechend hohen o’y = 370-400 kPa aus [7] sowie

einem Torf mit Klei in Norddeutschland mit o’y = 7100 kPa aus [12] herangezogen.
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Abbildung 8: Verlauf des bezogenen Schubmoduls G/Gy mit zunehmender Scherdehnung »

oben: mineralischen Boden aus [6]; unten: organische Boden aus [1], [7], [8] und [23].
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Im unteren Diagramm in Abbildung 8 ist jeweils die gemittelte Kurve aus den jeweiligen Ver-
suchsserien fiir die organischen Bdden und vergleichend dazu der Verlauf fiir mineralische
Boden mit einer Plastizitdtszahl von Ip = 0 und Ip = 50 sowie einer Spannung von jeweils

o’o = 1; 50; 200 und 400 kPa dargestellt.

Sowohl bei den mineralischen als auch den organischen Bdden ist erkennbar, dass tendenziell
der Schubmodul G mit der Scherdehnung y bei geringer Spannung o’y starker abnimmt als bei
groBBerem o’y. Diese Abnahme ist bei den untersuchten mineralischen Béden mit /» = 0 (obe-
res Diagramm, linke Kurven) bei anndhernd gleichem o’y grofler als bei den untersuchten
organischen Bdden (unteres Diagramm). So betrégt z.B. bei einer Scherdehnung von jeweils
y =1 - 107 bei mineralischen Béden mit o’y = 50 kPa: G/G, = 0,76, hingegen bei dem
Sherman Island Peat mit o’y = 45 kPa: G/Gy = 0,96.

Die Abnahme von G mit y ist bei den mineralischen Béden mit /p = 50 (oberes Diagramm,
rechte Kurven) hingegen deutlich geringer als bei den untersuchten organischen Boden.
Auftillig ist auBBerdem, dass sowohl fiir die untersuchten organischen Bdden, als auch die
mineralischen Boden mit /p = 50 die Abnahme von G mit y bei grofleren Spannungen ¢’y
nahezu spannungsunabhingig sind. So verlaufen die Kurven sowohl fiir die mineralischen
Boden mit Ip = 50 mit o’y = 50, 200 und 400 kPa als auch fiir die organischen Boden mit
o’o=45; 100; 132 und 370-400 kPa relativ dhnlich.

5 Querdehnzahl v

Die Querdehnzahl v ergibt sich bei bekannter Scherwellengeschwindigkeit ¢; und Kompres-

sionswellengeschwindigkeit ¢, zu v= "2 - (c,” - 2¢’) / (c,” - ¢5°).

Bei weichen, organischen Boden ist iiblicherweise der Wassergehalt w und der Porenanteil n
relativ hoch. Da die Scherwellen nur iiber das Korngeriist, die Kompressionswellen hingegen
sowohl tiber das Korngertist als auch das Porenwasser iibertragen werden konnen, ist in der
Regel bei Teilsittigung (oberhalb des Grundwasserspiegels) der Quotient ¢, / ¢, > 2,5
(z.B. bei ¢, = 60 m/s und ¢, > 150 m/s), woraus sich eine Querdehnzahl von v > 0,40 ergibt.
Bei vollstindiger Wasserséttigung (unterhalb des Grundwasserspiegels) betrdgt aufgrund der
hohen Geschwindigkeit der P-Welle (¢, > 1400 m/s) der Quotient ¢, / ¢, = 10 und damit die
Querdehnzahl v~= 0,495.
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6 Dichte p

Die Dichte p betrdgt bei nahezu unzersetzten Torfen HN mit entsprechend hohen Porenanteil
(n=08-0,9)ca. 1,05 - 1,10 g/cm?. Bei Teilséttigung kann die Dichte sogar < 7,0 g/cm? sein.
Mit zunehmendem Zersetzungsgrad und mit abnehmendem organischem Anteil des Torfes
nimmt hingegen die Dichte zu. Die Dichten fiir Torf (HN, HZ) bewegen sich aus den bisheri-
gen Erfahrungen von p= 0,8 - 1,3 g/cm?®. In [17] werden fiir Mudde (F) p= 1,3 - 1,6 g/cm?
und fiir organischen Ton bzw. Schluff (OT, OU) p= 1,6 - 1,9 g/cm? angegeben.

Die Dichten von organischen Bdden weisen somit eine deutlich hohere Streuung auf als die
von mineralischen Boden. Es sollte daher bei organischen Boden prinzipiell eine direkte Be-
stimmung der Dichte p und gleichzeitig die Ermittlung von Wassergehalt w und Glithverlust
Vg zur Bestimmung der Porenzahl e an ungestorten Bodenproben erfolgen.

Angaben zu den Dichten der untersuchten organischen Béden sind auch in den Zusammen-

stellungen der Bodenkennwerte im Kapitel 3 enthalten.

7 Dimpfungsgrad D

Die Dampfungsgrad D ist ebenso wie der Schubmodul G (sieche Kapitel 4) von y abhéngig.
In Abbildung 8 ist jeweils der mittlere Verlauf fiir D fiir die organischen Bdéden aus [1], [7],
[8], [12] und [23] sowie vergleichend dazu die mineralische Boden mit unterschiedlichem /p

aus [21] dargestellt.
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Abbildung 9: Verlauf des Dampfungsgrades D in Abhingigkeit von der Scherdehnung » .
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In Abbildung 8 ist zu sehen, dass der Ddmpfungsgrad D mit der Scherdehnung y bei geringer
Spannung o’y stirker zunimmt als bei groBBerem o’y. Besonders stark nimmt der Dampfungs-
grad D des Mercer Slough Peat mit e = /3 und ¢’y = 1,6 - 12 kPa zu und betrigt fiir eine
Scherdehnung y= 1 - 10™* bereits 0,10.

Ab einer Spannung o’y > 40 kPa sind nur noch geringe Unterschiede in der Gréfle von D fest-
stellbar. Bei y=1 - 10 betrdgt D = 0,03 - 0,04 und fir y>1 - 10™* verlaufen die Kurven 4hn-
lich dem ausgeprégt plastischen, mineralischen Boden mit /p = /00 aus [21].

Bei geringen Scherdehnungen y < 5 - 10” ist D hingegen bei den untersuchten organischen

Boden mit D = 0,03 - 0,06 groBer als bei den mineralischen Boden aus [21] mit D~ 0,02 - 0,03.

8 Scherdehnungsgrenzen j; und y,

Weitere wichtige bodendynamische Eigenschaften sind die Grenzscherdehnungen y; und .,
gemil VUCETIC [15]. Danach erfolgt eine Einteilung in folgende drei Bereiche:
c v<wm sehr geringe Scherdehnung mit linear elastischen Materialverhalten,
* < y<y geringe Scherdehnung mit nichtlinear elastischen Materialverhalten und
keiner Akkumulation von bleibenden Verformungen sowie

V> mittlere bis groBe Scherdehnung mit nichtlinear anelastischen Verhalten.

In Abbildung 10 sind die in HSU & VUCETIC [2] zusammengestellten Versuchsergebnisse der
Scherdehnungsgrenze ;, flir mineralische Boden aus 16 Versuchsserien an 11 verschiedenen
Sanden und Tonen sowie ergénzend dazu y, fiir zwei organische Boden aus KALLIOGLOU ET.

AL. [7] zusammengestellt:

» trockener, enggestufter Quarzsand SE gemil [14],

» trockener bzw. teilgesittigter, enggestufter Nevada-Sand SE gemill Nev-0, Nev-20,
Nev-33 und Nev-47 aus [5],

» trockener bzw. gesittigter, enggestufter Ottawa-Sand SE gemil} [24],

+ teilgesittigter Los-Angeles-Sand SU gemél L-3 aus [5],

» teilgesittigter, sandiger Los-Angeles-Ton TL, weich bis steif mit /p = /0 gemil L-1
und L-2 aus [5],

» gesittigter, aufbereiteter Ton TL, fest mit /p = 10,5 gemil [3],

+ gesittigter Los-Angeles-Ton TM-TA, halbfest mit /» = 23,/ gemif L-5 aus [5],
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+ teilgesittigter Siidkalifonien-Ton TM-TA, halbfest mit /p = 30 gemdll SC-222 und
SC 666 aus [5],

» gesittigter Kaolinit-Ton TA, breiig mit /p = 25 gemal3 [11],

» teilgesittigter San-Diego-Ton TM-TA, halbfest mit /p = 33,7 gemédl UCSC-22 aus [5],

+ gesittigter Biackebol- bzw. Skandinavien-Ton TA, breiig mit /p = 50 gemif [1],

+ organischer-Aegion-Ton OT, mit vy = 13 - 15 % und Ip = 10 gemil [7] und

* Larnaca- bzw. Drama-Mudde F mit vy, = 25 - 33 % und Ip = 40 gemil [7].

Weiterhin sind in Abbildung 10 die aus den Versuchergebnissen an mineralischen Béden ab-
geleitete Scherdehnungsgrenze y; sowie der untere Grenzwert einer Bandbreite fiir 3, 7994 aus
[15] und einer verfeinerten Bandbreite und damit groBerem unteren Grenzwert 2904 aus [2]

sowie den gleichgebliebenen Mittelwert beider Veroffentlichungen i, averqge dargestellt.
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Larnaca- bzw. Drama-Mudde F

Abbildung 10: Verlauf des bezogenen Schubmoduls G/Gy mit zunehmender Schubdehnung y..

In Abbildung 10 ist erkennbar, dass sowohl bei mineralischen als auch organischen Boden y,
bei hoherer Plastizitdt zunimmt. Insbesondere fiir organische Boden gibt es in der Literatur
jedoch nur wenige Angaben fiir j;,. In den Untersuchungen zu den Torfen [1], [8] und [23]
sind lediglich Angaben zur Abnahme des Schubmoduls G mit der Scherdehnung y (siche Ka-

pitel 4), aber nicht zu y; und y, enthalten.
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Beim Vergleich der definierten Scherdehnungsgrenzen y; und 5, nach [3] und [20] kann man
fiir mineralische Boden jedoch einen gewissen Zusammenhang der Abnahme von G mit
zunehmenden yin Abhéngigkeit von /p nach VUCETIC & DOBRY [21] feststellen.

Demnach liegt fiir alle untersuchten Plastizitidtszahlen (Ip = 0, Ip = 15, Ip = 30 und Ip = 50)

* die lineare Scherdehnungsgrenze y; bei G/Gy = 0,99,
* die untere volumetrische Scherdehnungsgrenze yi,1994 bei G/Gy = 0,83,
* die untere volumetrische Scherdehnungsgrenze Y, 2004 bei G/Gy = 0,75 und

 die mittlere volumetrische Scherdehnungsschwelle Y average be1 G/Go = 0,66.

Wiirde man den Zusammenhang zwischen der Scherdehnungsgrenze der neueren Verdffent-
lichung Y2004 bei G/Gy = 0,75 auf die untersuchten organischen Boden {iibertragen, ergebe

sich fiir die in Abbildung 8 unten dargestellten Torfe folgende Scherdehnungsgrenzen yi,:

» fiir den Mercer Slough Peat mit o'y~ 1,6 - 12 kPa: v, =7,0-1 0'5,
» fiir den Mercer Slough Peat mit o’y = /1 - 30 kPa
und den Sherman Island Peat mit o’y = 12 kPa: Yo =251 07 sowie

* fir die weiteren Torfe mit ¢’y > 45 kPa: Y =251 0.

Im Ergebnis wird deutlich, dass die Scherdehnungsgrenze p, nicht nur von Plastizitit,
sondern insbesondere bei organischen Boden auch vom Spannungsniveau ¢’y abhéngig ist.
AulBlerdem kann durchaus eine Zehnerpotenz oder mehr zwischen den Scherdehnungsgrenzen
Yw verschiedener Boden oder auch gleicher Boden mit unterschiedlichen o’y liegen.

In SAVIDIS & SCHEPERS [12] wurde anhand von Resonant-Column Versuchen an Klei festge-
stellt, dass es bereits bei einer Scherdehnungsamplitude von y = 5,0 - 107 mit o’y ~ 50 kPa zu

einer Akkumulation von bleibenden Verformungen kommt, also y, iberschritten wird.

Aufgrund der bisher relativ geringen Anzahl an Untersuchungen bei gleichzeitig grof3er Streu-
ung sowie der Unsicherheit bei der Ableitung von ;, aus der Abnahme von G mit zunehmen-
den ysollte bei organischen Boden die Scherdehnungsgrenze y, durch geeignete Versuche mit

unterschiedlichen o’y messtechnisch ermittelt und nicht empirisch abgeschitzt werden.
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Numerische und experimentelle Untersuchungen zur Suf-
fossion

O. Semar & K. J. Witt, Professur Grundbau, Bauhaus-Universitidt Weimar

Kurzfassung Die geometrische Suffossionsstabilitéit von Erdstoffen kann mit dem wahr-
scheinlichkeitstheoretischen Ansatz der Perkolationstheorie beschrieben werden. Inhalt
dieses Beitrages ist diese Theorie vorzustellen und an einem Fallbeispiel die Anwendung
zu demonstrieren. Die resultierende Ergebnisse werden mit experimentellen Ergebnissen

verglichen und anschliefsend bewertet.

1 Einleitung

Das Bewusstsein fiir Forschungsbedarf auf dem Gebiet der Erosionsstabilitit von Erdstof-
fen wichst derzeit international sehr stark. So wurde innerhalb des TC33 der ISSMGE
beschlossen, den Materialtransportproblemen eine gesteigerte Bedeutung zukommen zu
lassen. Dies spiegelt sich darin wieder, dass die Konferenzserie ,Geofilters”, die sich speziell
der Erosionsproblematik widmet, in der Konferenzserie ,JCSE® aufgehen wird, um dieser

Problematik ein hoheres Gewicht zu verleihen.

Die Forschungsaktivititen international zeigen, dass im Wesentlichen weitere empirische
Ansétze entwickelt werden. Hierbei werden zwei Ansétze verfolgt. Zum einen die Ent-
wicklung von Beobachtungsmethoden an Bauwerken und zum anderen die Entwicklung
von Versuchstechniken. Diese Vorgehensweise bedingt naturgemif, dass die Ansétze an
Anwendungsgrenzen gebunden sind. Die untersuchten Phinomene betreffen vor allem die
Erodibilitdt von Erdstoffen. Der von den Autoren verfolgte analytische Weg, der wahr-
scheinlichkeitstheoretischen Ansatz der Perkolationstheorie, konzentriert sich auf die Be-

schreibung der Porenstruktur und der darin moglichen Materialtransportbedingungen.
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2 Perkolationstheorie

Grofse Fortschritte wurden unter Verwendung der Perkolationstheorie seit den frithen
80iger Jahren von Mathematikern, Physikern und Chemieingenieuren erzielt. Sie ist ein
Zweig der Wahrscheinlichkeitstheorie und wurde bisher vorrangig eingesetzt, um Probleme
in ungeordneten und komplexen Systemen zu beschreiben oder mathematische Techniken
zu entwickeln. Im Bereich von geotechnischen Filtern wurde von Schuler [5| erstmals die
Perkolationstheorie eingefiihrt. Er simulierte die Eindringtiefen von Partikeln in einen Fil-
ter. Die Anwendung der Perkolationstheorie zur Untersuchung von Suffossionsprozessen
in beliebigen Gefiigestrukturen wurde erstmalig von Semar und Witt vorgestellt (|6, 7]
und [8]).

Der grofse Vorteil von Perkolationsmodellen ist, dass eine realititsnahe Simulation einer
3D Porenstruktur auf einem Porennetzwerkmodell méglich ist. Dies erlaubt eine detail-
getreue Analyse von lokalen und globalen Transportprozessen innerhalb eines Kornhauf-
werks. Zur Untersuchung von ungeordneten und komplexen Systemen ist die Perkolations-
theorie eines der einfachsten Modellierungsverfahren. Die Ergebnisse haben ein Minimum

an statistischen Abhéngigkeiten [9].

2.1 Das Perkolationsmodell

Ein freier oder schwach gebundener Partikel kann als mobil bezeichnet werden, wenn ein
Porenpfad existiert, durch welchen er innerhalb einer Gefiigestruktur kinematisch umge-
lagert werden kann. Dies bedingt, dass er innerhalb des Gefiiges nicht durch Korn zu Korn
Kontakte eingespannt ist. Er kann von einer Pore zu einer benachbarten Pore gelangen,
wenn mindestens eine Porenengstelle, eines angrenzenden Porenpfades in Fliefrichtung,
mindestens dem betrachteten Partikeldurchmesser entspricht. Ein mobiler Partikel, der in
eine Pore eingetragen wird, hat genauso viele Méglichkeiten die Pore zu verlassen wie auch
Porenpfade von dieser Pore wegfiihren. Rein statistisch gesehen besitzt jeder angrenzen-
de Porenpfad die gleiche Wahrscheinlichkeit, dass der Partikel durch diesen zur néchsten
Nachbarpore gelangt. Dies steht im Widerspruch zur Realitit, da Stromungsbedingungen
innerhalb der Porenstruktur, die Schwerkraft und physiko-chemische Krifte mafgeblich
die Partikelbewegung beeinflussen. Naherungsweise werden das Eigengewicht mobiler Par-
tikel, physiko-chemische Kréifte und turbulente Stromungsbedingungen vernachlissigt. In
diesem Fall und bei laminarer Stromung im Porensystem hat der mobile Partikel die
Tendenz die Pore in Richtung des Porenpfades mit der groften Anstromgeschwindigkeit
zu verlassen. Je grofer die Anstromgeschwindigkeit, desto grofer die Wahrscheinlichkeit,
dass der mobile Partikel diesem zustromt. Exemplarisch wird dies in Abbildung 1 veran-
schaulicht [2|. Dieser préferentielle Porenpfad wird mit Perkolationsmodellen systematisch

untersucht.
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60 %
20%

20 %

Abbildung 1: Skizze mit welcher durchstromungsbasierter Wahrscheinlichkeit ein Partikel

einem Porenpfad zustromt

Korrelationen innerhalb der Porenstruktur und zwischen unterschiedlichen Porencharak-
teristika werden nicht betrachtet. Die Korrelationslingen im Verhiltnis zu den relevan-
ten makroskopischen Transportprozessen sind verschwindend gering. Somit sind die Er-
gebnisse aus korrelierten und unkorrelierten Perkolationsmodellen, im makroskopischen
Mafsstab, als identisch zu bewerten. Ebenfalls werden die Poren vernachléssigt, da defini-
tionsgemafk die pro Pore angrenzenden Porenengstellen immer kleiner als die Pore an sich

sind.

Studien zu 3D-Porenstrukturen ausgewihlter Boden durch Glantz [1] und Witt [10] so-
wie eigene zeigen, dass in erster Ndherung die Verwendung eines unkorrlierten bond-
Perkolationsmodell auf einem einfachen kubischen Gitter die Porenstruktur adaquat ap-
proximieren kann. In einem Bond-Perkolationsmodell reprisentieren die Verbindungen
(bonds) zwischen zwei Knoten (Poren) die Porenengstellen entlang eines Porenpfades
(Abbildung 2). Mit einem Zufallsgenerator werden den bonds Wahrscheinlichkeiten mit
0 < p <1 zugewiesen. Die Wahrscheinlichkeiten entsprechen jeweils einem p-Quantil der
Porenengstellenverteilung.

Pore

Poreneng-
stelle

Porenpfad

(a) Bodenprobe in Harz eingegos- (b) Porennetzwerkmodell
sen (BAM)

Abbildung 2: a) Porenstruktur einer Bodenprobe und b) verwendetes Porennetzwerkmo-
dell

Jede Verbindung innerhalb des Perkolationsgitters ist mit der Besetzungswahrscheinlich-

69
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keit ¢ = 1 — p, unabhéngig von allen anderen Verbindungen, offen und mit Wahrschein-
lichkeit p geschlossen. Dies bedeutet, dass ein potenziell mobiler Partikel, der in seiner
Grofke dem p-Quantil der Porenengstellenverteilung entspricht, durch diese Porenengstelle
transportiert werden kann. Geschlossene Verbindungen sind dagegen fiir den betrachteten
Partikel unpassierbar. Wenn ein durchgingiger Porenpfad von einem Rand zum gegen-
iiberliegenden Rand des betrachteten Modells existiert kénnen potenziell mobile Partikel,
unabhéngig von der Schichtdicke, ausgespiilt werden. Das p-Quantil fiir welches gerade
kein durchgéngiger Porenpfad mehr existiert wird als Perkolationsschwelle p.,.;; bezeich-
net. D. h. Partikel, die gréfer oder gleich der Perkolationsschwelle p.,.;; sind, finden keinen
durchgéingigen Porenpfad mehr. Alle potenziell mobilen Partikel, die kleiner sind, kénnen
durch eine ausreichend grofte hydrodynamische Belastung mobilisiert und global aus dem

betrachteten Elementvolumen ausgetragen werden.

2.2 Cluster

Die Beurteilung moglicher Transportprozesse ist in der Perkolationstheorie mit der Ana-
lyse von Clustern verbunden. Cluster sind zusammenhéngende Bereiche von offenen Ver-
bindungen innerhalb des untersuchten Gitters. Die Bedeutung fiir ein Materialtransport
innerhalb einer Porenstruktur ist, dass ein untersuchter Partikel nur in einem Cluster
umgelagert werden kann (Abbildung 3). Ein Cluster ist demnach ein Konglomerat an
Porenpfaden, in denen keine Porenengstelle kleiner als der betrachtete potenziell mobile
Partikel ist. Ein Cluster kann demnach als Porenraum bezeichnet werden. Finite Cluster
sind lokal begrenzte Cluster (Abbildung 4). Ein Cluster, welches zwei gegeniiberliegende

Systemrinder miteinander verbindet, wird als spanning Cluster bezeichnet.
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Abbildung 3: Bond-Perkolationsmodell auf einem zweidimensionalen einfachen quadra-
tischen Gitter. Offene Porenpfade werden durch Linien aufgezeigt, wihrend geschlossene

Verbindungen ausgelassen wurden
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Abbildung 4: Schematische Darstellung finiter Cluster auf einem einfachen quadratischen

Bond-Perkolationsmodell

2.3 Ergebnisse aus der Perkolationstheorie

Globale Strukturverdnderungen kénnen mit Perkolationsmodellen anhand der globalen
Mobilitdtswahrscheinlichkeit Pyopq beschrieben werden. Die globale Mobilitatswahrschein-
lichkeit Pyopq wird definiert als die Wahrscheinlichkeit, dass eine Pore des Porennetzwerks
zum spanning Cluster gehort. Py, ist dabei von der Groke des betrachteten Partikels

und somit vom p-Quantil der Porenengstellenverteilung abhingig (Gleichung 1).

Anzahl der Poren im spanning Cluster

Pglobal (p) =

(1)

Anzahl aller Poren im System

Ist rein geometrisch eine Mobilitdt nur global moglich, so ergibt sich Pyopq (p) zu 1, wih-
rend bei rein lokalen Strukturverinderungen, d.h. fiir p > p..;;, die globale Mobilitéts-
wahrscheinlichkeit Pyopq; (p) definitionsgeméfs identisch 0 sein muss (siehe Abbildung 5).
Abbildung 5 zeigt die Mittelwerte < Pyopq > aus 200 Simulationen von einem Porennetz-
werk mit 803 Porenengstellen in Abhiingigkeit vom p-Quantil. Die Perkolationsschwelle ist
gegeben durch das p-Quantil bei welchem P4, die x-Achse schneidet. Fiir das verwende-
te unkorrlierte bond-Perkolationsmodell auf einem einfachen kubischen Gitter ergibt sich

die Perkolationsschwelle zu p..;; = 75%.

Wird die Abbildung 5 auf eine konkrete Porenengstellenverteilung (PEV) iibertragen so
kann fiir jeden mobilen Partikel dquivalent dem p-Qunatil der Porenengstellenverteilung
die globale Mobilitdtswahrscheinlichkeit abgeleitet werden. Ab einem 55%-Quantil nimmt
die globale Mobilitatswahrscheinlichkeit exponentiell ab (Abbildung 5). So ergibt sich z.
B., dass ein Partikel gleich dem Porenengstellendurchmesser des 60%-Quantils mit einer
Wahrschemhchkelt von Py = 90% aus der Porenstruktur global umgelagert werden
kann, wihrend bei einem Korndurchmesser entsprechend dem 70%-Quantil der Poreneng-
stellenverteilung noch eine Wahrscheinlichkeit von Py.p, = 65, 7% besteht. Alle Partikel
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8

Abbildung 5: Mittelwerte von Py (p) in Relation zum p-Quantil der Porenengstellen-
verteilung p aus 200 Monte-Carlo Simulationen in einem Porennetzwerk mit 80° Pore-

nengstellen

kleiner der Porenengstelle d”#Y des 40%-Quantils konnen zu fast 100% ausgespiilt werden,

wenn die hydrodynamischen Krifte ausreichend grofs sind.

3 Fallbeispiel

An einem Fallbeispiel wird die Suffossionsstabilitit mit der Perkolationstheorie beurteilt.
Die Ergebnisse werden anschliefend mit experimentellen Ergebnissen verglichen und be-
wertet. Es wird ein Modellboden analysiert, der einem typischen fluviatilen Sediment
entspricht, wie er z. B. am Oberrhein zu finden ist. Zur Validierung der Berechnung mit
den Versuchsergebnissen wurden die Eingangsparameter fiir die Modellierung vorab im
Labor bestimmt. Dazu wurde der Modellboden (Bezeichnung: 50 08 93 006) durch Zu-

sammenstellung einzelner Kornfraktionen im Labor gemischt (Abbildung 6).

Zur Quantifizierung der Einbaubedingungen wurde die dichteste und lockerste Lagerung
der Probe ermittelt. Die Eigenschaften des Bodens sind in Tabelle 1 zusammengefasst.
Zuséatzlich wurde die Lagerungsdichte fiir den im Versuchsstand eingebauten Boden be-
stimmt. Hierbei ergab sich unter Annahme einer Korndichte von p, = 2,65 g/cm? ein
Porenanteil von n = 38%.

Fiir die Versuche zur Suffossionsstabiliit wurde eine modulare Priifeinrichtung verwen-
det. Sie entspricht einem Siulenerosionsversuch und wird dementsprechend im Folgen-

den SEV-Gerit genannt. Sie besteht aus einem zweiteiligen Plexiglaszylinder mit einem
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Abbildung 6: Ausgangskorngréfsenverteilung
Tabelle 1: Ergebnisse der Laborversuche zu den charakteristischen Kenngrofen
Proben-Nr. 50 08 093 006
Bodenart DIN 4022-1 S, G, u’
Bodengruppe DIN 18196 GI
Kornkennziffer (T-U-S-G-X) 0-0-1-8
Kornanteile
< 0,002 mm (Ton) [%| 0,0
0,002-0,06 mm (Schluff) [%] 2,8
0,06-2,0 mm (Sand) [%] 14,4
2,0-60 mm (Kies) [%] 82,8
> 60 mm (Steine) [%] 0,0
Cy 54,4
C. 14,2
Mittelwerte Dichte py
Lockerste Lagerung lg/cm?] 1,572
Dichteste Lagerung l[g/cm?] 1,924
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Aufendurchmesser von 300 mm und einem Innendurchmsser von 290 mm. Der untere
Plexiglaszylinder besitzt eine Gesamthéhe von 500 mm und der obere von 300 mm. Der
zweiteilige Aufbau des Plexiglaszylinders erlaubt eine hohe Flexibilitit bei der Untersu-
chung unterschiedlicher Erosionsprozesse und unterschiedlichen Einbauhoéhen. Zur Ver-
meidung von Randumliufigkeiten konnen Ringe aus Bentonit in unterschiedlichen Héhen
an der Zylinderwandung angebracht werden. Die Zylinder werden {iber eine Zwischen-
platte miteinander verbunden. Eine Darstellung des Versuchsaufbaus und das Prinzip des
SEV-Geriites ist in Abbildung 7 wiedergegeben.

|
Drucksensoren | e
und Plezometer ¥

| 9

Drucksensoren X Uk
und Plezometer ||
|

Auriangbe-
fidlter

F Auflast
Q (t,i) Durchflufkmenge in Abhéngigkeit der Zeit (t)
und des hydraulischen Gradienten (i)
A (i)  Materialaustrag in Abhéngigkeit des hydraulischen Gradienten (i)
p (t)  Anderung des Potenzials (Porenwasserdrucks) iiber die Zeit (t)

Abbildung 7: Prinzip des Sdulen-Erosions-Versuchs

Nach Abschluss der Versuchsdurchfithrung wurde die Bodensédule in 3 Schichten ausge-
baut (ca. 10 em Schichtdicke) und die Korngréfenverteilungen der einzelnen Schichten
bestimmt (Abbildung 8).

Fiir die Modellierung der suffossiven Prozesse ist die Korngréfenverteilung an unterschied-
lichen Kornfraktionsgrenzen aufzuspalten, da bisher im Vorfeld nicht ermittelt werden
kann welche Kornfraktionen potenziell mobil sind. Eine sinnvolle Auftrennung ist bei
den meisten weitgestuften Boden im Bereich von 10-30 Gew%, vorrangig an markanten

Knickpunkten, durchzufithren und bei intermittierend gestuften Korngrofenverteilungen
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Abbildung 8: Ausbau der Bodenproben in drei Schichten

im Bereich der Ausfallkérnung [4, 11]. Dies ist in Abbildung 6 fiir den makgebenden
Trenndurchmesser von 2 mm dargestellt.

Im Falle der Suffossion ist die fiir den Partikeltransport relevante Porenstruktur die-
jenige der immobilen Gefiigestruktur. Daher wird die Porenengstellenverteilung an der
abgetrennten Grobkorngrofenverteilung bestimmt. Die Porenengstellenverteilung wurde
mit einem statistisch-heuristischen Algorithmus durch Gernerierung einer Kugelpackung
in 3D modelliert. Das Programm hierzu wurde im Rahmen des DFG Forschungsprojek-
tes ,Bedingungen suffosiver Erosionsphinomene in Béden“ zur Generierung von Modell-
gefiigen weitgestufter Boden durch die Hochschule fiir Technik, Wirtschaft und Kultur
Leipzig (HTWK) entwickelt. Details hierzu sind in [3| enthalten. Als Eingabeparameter
zur Bestimmung der Porenengstellenverteilung wurde die Oberflichenverteilung und der
Kornvolumenanteil sowie eine Systemgrofe mit einer Ausdehnung von [ = 5 - d,0 pro
Raumrichtung gewdhlt. Die resultierende Porenengstellenverteilung ist fiir den gewé&hl-
ten Trenndurchmesser und fiir den im Versuch relevanten Porenanteil in Abbildung 9

dargestellt.

Aus der so ermittelten Porenengstellenverteilung kann mit Hilfe der Perkoaltionsschwel-
le bestimmt werden bis zu welcher Kornfraktion eine globale Partikelbewegung geome-
trisch moglich ist. So besitzten Korndurchmesser gréfer dem Porenengstellendurchmes-
ser an der Perkolationsschwelle p...; = 0,75 eine globale Perkolationswahrscheinlichkeit
Piobar (75%) = 0%. Damit ist gegeben, dass alle Kornfraktionen kleiner dem Korndurch-

messer dPerit = 1,4 mm, welcher dem Porenengstellendurchmesser an der Perkolations-
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Abbildung 9: Porenengstellenverteilung bei einem Trenndurchmesser von 2 mm

schwelle entspricht, global aus dem Erdstoffgefiige ausgetragen werden kann (Abbildung
10). Unter Vergleich der Massenbewegungen innerhalb der einzelnen Schichten (Zone 1 bis
Zone 3) der Bodenséule konnte festgestellt werden, dass die grofte mobile Kornfraktion,
die durch alle Schichten mobilisiert werden konnte, bei allen durchgefiihrten Versuchen
am gleichen Ausgangsmaterial zwischen den Fraktionsgrenzen 1 und 2 mm liegt. Der

numerisch ermittelte Wert von 1,4 mm liegt genau in diesem Wertebereich.

Mit der Verteilung der globalen Mobilitdtswahrscheinlichkeit kann eine obere Schranke der
Verlustmasse fiir global aus dem Bodenvolumen ausgetragene Kornfraktionen einer gege-
bene Korngréfenverteilung angegeben werden. Wird angenommen, dass die potenziell mo-
bilen Feinkornfraktionen entsprechend ihrer Volumenverteilung makroskopisch homogen
im Kornhaufwerk verteilt sind, weist im Mittel jede Pore im tragenden Grobkornskelett
die gleiche Porenfiillung auf. Unter der Porenfiillung wird eine homogene Mischung aller
potenziell mobilen Feinkornfaktionen verstanden. Zusétzliche Verlustmassen durch lokale
Strukturverdnderungen in der Kontaktzone zu einem Filter oder im Randbereich des Bo-
denvolumens werden hierbei nicht beriicksichtigt. Unter Annahme, dass jede Kornfraktion
die gleiche Korndichte aufweist entspricht die Volumenverteilung der Massenkorngrofien-
verteilung. Unter dieser Annahme kdnnen iiber die globale Perkolationswahrscheinlichkeit
die maximalen Volumenverluste bzw. Massenverluste abgeschéitzt werden. Durch die Po-
renengstellenverteilung kann pro Perzentil die zugehorige Korngrofe bestimmt werden.
Anschliefend kénnen mit der Abbildung 5 die Massenverluste abgeschitzt werden. Die
Kornfraktion zwischen dem 0 und 40 %-Quantil der Porenengstellenverteilung wird somit
im Mittel mit 99% Wahrscheinlichkeit aus dem Porenraum des Grobkornskeletts aus-
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Abbildung 10: Globale Perkolationswahrscheinlichkeit fiir unterschiedliche Korndurchmes-

ser (Trenndurchmesser 2 mm)
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Abbildung 11: Korngréfsenverteilungen bei schichtweisem Ausbau nach Versuch und durch

Perkolation ermittelte Konrgréfienverteilung nach Suffossion
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gepiilt (Abbildung 10). Mit diesem Vorgehen ergibt sich nach der Suffossion die neue
Volumenverteilung bzw. Massenkorngrofsenverteilung nach Abbildung 11. Ein Vergleich
der durch die Perkolationstheorie ermittelten Korngrofsenverteilung mit den Korngrofen-
verteilungen der schichtweise ausgebauten Bodensdule nach Versuch zeigt, dass eine sehr
gute Ubereinstimmung mit der oberen (Zone 1) und mittleren Schicht (Zone 2) besteht.
Die unterste Schicht (Zone 3) weist einen hoheren Feinkornanteil auf. Dies kann damit
begriindet werden, dass am unteren Ende der Bodensédule Randeffekte eine gréfsere Rolle
spielen und die globale Mobilitdt der Feinkornfraktion behindern. Auch ist nicht auszu-
schliefen, dass die mobilen Partikel in der untersten Schicht durch Kolmation gehalten

wurden.

4 Schluftbemerkung

Der vorliegende Beitrag beschéftigt sich mit der Validierung einer analytischen Anwen-
dung der Perkolationstheorie zur Beschreibung der Suffossionsbestdndigkeit von Erdstof-

fen.

Die Ergebnisse aus der Modellierung wurden im vorliegenden Beitrag mit experimentel-
len Ergebnissen verglichen. Der Vergleich zeigt eine sehr gute Ubereinstimmung der Er-
gebnisse. Randeffekte konnten nicht erfasst werden. Hierzu sind weitere Untersuchungen

durchzufiihren.

Die Theorie bezieht sich auf homogene, isotrope und selbstihnliche Porenstrukturen. Lo-
kale Inhomogenitiaten wie Feinschichtung, Kiesnester sowie globale Inhomogenititen wie
Schichtung oder Linsen kénnen bisher nicht beurteilt werden, sondern lediglich Homogen-
bereiche. Ebenso ist eine Anderung der Porenstruktur infolge von Materialtransport- und
Riickhaltephdnomenen noch nicht vollsténdig erfassbar. Fiir eine Beurteilung der Suffossi-

onsbestidndigkeit eines Bodensystems sind geostatistische Untersuchungen anzuschlieflen.

Die Verfasser hoffen, mit dem vorliegenden Beitrag aufzeigen zu konnen, dass es mit
der Perkolationstheorie moglich ist auf empirische Ansétze zu verzichten, die in ihrer
Anwendung auf bestimmte Bdden bzw. Ungleichférmigkeitsgrade beschrinkt sind. Die
Perkolationstheorie an sich ist eine Md&glichkeit {iber ein rein analytisches Vorgehen Ma-

terialtransportprozesse adiquat beschreiben zu konnen.
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Das Normenhandbuch zu DIN EN 1997-1 und DIN 1054

B. Schuppener, Bundesanstalt fiir Wasserbau, Karlsruhe

Kurzfassung: Um den Eurocode 7: Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik -
Teil 1: Allgemeine Regeln (DIN EN 1997-1:2008-10) [1] in Deutschland praktisch anwendbar
zu machen, muss er ergénzt werden mit den speziellen deutschen Erfahrungen und Erforder-
nissen, die in der DIN 1054:2005 [2] niedergelegt sind. Dies geschieht in Form eines Nor-
menhandbuchs, das den vollstindigen Text des Eurocodes und die Neufassung der
DIN 1054:2010 Ergéanzende Regelungen zur DIN EN 1997-1 [5] enthilt. Die Uberarbeitung
der DIN 1054:2010 betrifft z. B. den aufnehmbaren Sohldruck in einfachen Féillen, den
Nachweis von Flichengriindungen bei stark exzentrischer Belastung, Pfahlgriindungen, Ver-
ankerungen und hydraulisch verursachtes Versagen. Aulerdem werden Anpassungen an die
DIN EN 1990:2002 Grundlagen der Tragwerksplanung [6] vorgenommen, z. B. der Ersatz
der Lastfille durch Bemessungssituationen und die Einfiihrung von Kombinationsbeiwerten

fiir geotechnische Nachweise.

1 Einleitung
1.1 Europaische und nationale Normen

Im Zuge der Harmonisierung der europdischen Baunormen miissen die nationalen Normen an
die Eurocodes angepasst und mit ihnen verbunden werden, denn die Richtlinien der EU iiber
das offentliche Beschaffungswesen sehen vor, dass im Bauwesen in ganz Europa in Zukunft
in allen 6ffentlichen Ausschreibungen und Vertrdgen die Eurocodes zu Grunde zu legen sind.
Bei der praktischen Umsetzung der Harmonisierung der nationalen und europdischen Normen

gelten folgende Grundsétze:

— die Eurocodes sind von allen Mitgliedsstaaten einzufiihren;

— nationale Normen sind weiterhin zuldssig, sie diirfen aber weder europdischen Normen
widersprechen noch mit ihnen konkurrieren, und

— nationale Normen, fiir die es europiische Normen gibt, sind nach einer Ubergangsfrist

zuriickzuziehen.
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In Deutschland liegen zur Bemessung in der Geotechnik zum einen

— die DIN EN 1997-1:2008 - Eurocode 7: Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geo-
technik - Teil 1: Allgemeine Regeln [1] und zum anderen

— die DIN 1054:2005-01: Sicherheitsnachweise im Erd- und Grundbau [2]

vor. Der grofte Teil der Regelungen von DIN EN 1997-1 und DIN 1054 ist gleich wie z. B.
die grundlegenden Definitionen der Grenzzustinde und des Teilsicherheitskonzepts. Daneben
gibt es eine Reihe von Festlegungen in der DIN EN 1997-1, die nicht in der DIN 1054 enthal-
ten sind. Dazu gehdren z. B. die Nachweisverfahren, die in Deutschland nicht angewendet
werden und die informativen Anhinge mit erdstatischen Berechnungsverfahren, fiir die es
deutsche Normen gibt. Als letzter ist der Bereich der DIN 1054 zu erwihnen, der nicht in der
DIN EN 1997-1 enthalten ist. Er ist unverzichtbar und umfasst alle speziellen deutschen Er-
fahrungen, die natiirlich auch in Zukunft weiter genutzt werden sollen, wie z. B. die bisheri-

gen Tabellen fiir Sohldruckspannungen fiir Flachgriindungen.

1.2 Nationaler Anhang und DIN 1054

Um die DIN EN 1997-1 in den europidischen Mitgliedsldndern praktisch anwendbar zu ma-
chen und sie mit den nationalen Normen zu verbinden, ist ein so genannter Nationaler Anhang
erforderlich. Der Nationale Anhang, der als gesondertes Dokument DIN EN 1997-1/NA [3]
erscheinen wird, darf Folgendes enthalten (siche dazu Leitpapier L in [4]):

— die Zahlenwerte fiir Teilsicherheitsbeiwerte,

— die Entscheidung iiber die anzuwendenden Nachweisverfahren,

— die Entscheidung beziiglich der Anwendung informativer Anhinge der DIN EN 1997-1
[1] und

— Verweise auf nicht widersprechende zusdtzliche Angaben, die dem Anwender beim Um-

gang mit dem Eurocode helfen.

Der Nationale Anhang selbst darf also keine zusétzlichen nationalen normativen Regelungen
enthalten, vielmehr ist gegebenenfalls im Nationalen Anhang auf nationale Normen zu ver-

weisen.

Am einfachsten wére es gewesen, wenn man nur auf die DIN 1054 [2] hitte verweisen kon-
nen. Dies war allerdings nicht moglich, da die DIN 1054 [2] und die DIN EN 1997-1 [1] zum
groBBen Teil inhaltlich gleich sind. Die DIN 1054 [2] ist daher eine mit der DIN EN 1997-1 [1]

konkurrierende nationale Norm, die in ihrer jetzigen Form nach einer Ubergangsfrist zuriick-
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gezogen werden muss. Um die speziellen deutschen Erfahrungen der DIN 1054 [2] zu erhal-
ten, musste sie also iiberarbeitet werden, indem alle Regelungen gestrichen wurden, die schon
im Eurocode enthalten sind. Die so iiberarbeitete DIN 1054:2010 mit dem Titel Baugrund —
Sicherheitsnachweise im Erd und Grundbau — Erganzende Regelungen zu DIN EN 1997-1 [5]
stellt keine Konkurrenz mehr zur DIN EN 1997-1 [1] dar. Sie ist eine nationale Ergdnzung der
DIN EN 1997-1.

Im Ergebnis wird es in Zukunft folgende Normenhierarchie fiir die Bemessung im Bauwesen
geben, im Bild 1 dargestellt am Beispiel des Verkehrswasserbaus. An der Spitze der europdi-
schen Baunormen stehen die DIN EN 1990: Eurocode: Grundlagen der Tragwerksplanung
[6] und DIN EN 1991: Eurocode 1: Einwirkungen auf Bauwerke [7] mit mehreren Teilen und
Anhingen. Sie sind Grundlage fiir die Bemessung im gesamten Bauwesen Europas. Auf diese
beiden Grundnormen beziehen sich alle anderen 8 Eurocodes. Die Nationalen Anhénge stel-
len die Verbindung zwischen den Eurocodes und den nationalen Normen her, wie z. B. der
DIN 4084 [8], der EAU [9], EAB [10] oder dem MSD [11]. Sie miissen iiberarbeitet und an

das Teilsicherheitskonzept angepasst werden.

Eurocode: Eurocode 1:
Grundiagen der Einwirkungen auf
Tragwerksplanung Tragwerke
1 |
Eurocode 2: Eurocode 3: EC4| |[ECS5 [EC6 Eurocode 7: I ECg |[EC9
Bemessung von Bemessung von i Bemessung in der
Stahlbetonbauten Stahlbauten I Geotechnik I
1 |
Nationaler Anhang || | Nationaler Anhang | |Nationaler Anhang [l
zum EC 2 zum EC 3 ] zZuEC 7 1
DIN 19702: DIN 19704: | | DIN1054:2009 | EAU
} ] Ergédnzende I
Massivbauwerke Stahlwasserbauten RedslUnasr 2 EC'T
im Wasserbau geling I EAB
e il i |
DIN 4084: Merkblatt
Gelande- und Standsicherheit von
Normenhandbuch Béschungsbruch- Dammen an Bundes-
berechnung wasserstraen (MSD)

Bild 1: Zukiinftige Normenhierarchie in Europa am Beispiel des Verkehrswasserbaus in
Deutschland

1.3 Normenhandbuch

Die drei Normen: die DIN EN 1997-1 [1], der Nationale Anhang [3] und die DIN 1054:2010

[5] sind jeweils fiir sich alles andere als anwenderfreundlich, denn der Nutzer muss bei der
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Arbeit immer zwischen drei Papieren hin- und herbléittern. Deshalb hat sich der Ausschuss
Erarbeitung des Nationalen Anhangs zu DIN EN 1997-1 entschlossen, zusitzlich alle drei
Normen zusammenzufassen. Die Zusammenfassung eines Eurocodes mit dem Nationalen
Anhang und den ergédnzenden deutschen Normen wird Normenhandbuch genannt. Solche
Normenhandbiicher wird es auch fiir die anderen Fachbereiche des Bauingenieurwesens ge-

ben.

Die Zusammenfassung der drei Normen sieht so aus, dass in den Text der grundlegenden DIN
EN 1997-1 [1] an den entsprechenden Stellen die Festlegungen des Nationalen Anhangs [3]
und die erginzenden deutschen Regelungen [5] eingefiigt sind. Durch entsprechende Kenn-
zeichnungen oder eine entsprechende Drucktechnik wird dabei deutlich, welche Regelung aus

welcher Norm stammt.

Die DIN EN 1997-1/NA Nationaler Anhang zu DIN EN 1997-1 [3] und die DIN 1054:2010:
Erganzende Regelungen zu DIN EN 1997-1 [5] wurden wie alle Normen zunichst als Entwurf
im Februar 2009 verdffentlicht. Innerhalb einer Frist von 3 Monaten konnten dazu schriftlich
Einspriiche erhoben werden, die vom Ausschuss beraten werden miissen. Es ist geplant, die
DIN EN 1997-1/NA und die DIN 1054:2010 im Friihjahr zu verabschieden und anschlie3end
auch das Normenhandbuch herauszugeben. Im Folgenden werden die wesentlichen techni-

schen Neuerungen der einzelnen Abschnitte dargestellt und begriindet.

2 Abschnitt 2: Grundlagen der geotechnischen Bemessung
2.1 Geotechnische Kategorien

Nach DIN EN 1997-1 [1], Abschnitt 2.1, Absatz (8)P muss die Komplexitit jeder Griin-
dungsmafinahme im Zusammenhang mit den damit verbundenen Risiken gesehen werden, um
daraus Mindestanforderungen an Umfang und Qualitit der geotechnischen Untersuchungen,
der Berechnungen und der Bauiiberwachung ableiten zu konnen. Die Art und Weise, in der
diesen Mindestanforderungen entsprochen wird, darf im Nationalen Anhang angegeben wer-
den. Der Nationale Anhang macht von dieser Erméchtigung Gebrauch und verweist auf die
DIN 1054:2010 [5]. Diese wiederum fiibernimmt weitgehend die Regelungen in DIN
1054:2005 [3].

Die Angaben zu den Geotechnischen Kategorien sind fiir die DIN 1054 und fiir die DIN 4020
[12] gleichermaflen von Bedeutung. Da sie aber nur in DIN EN 1997-1 behandelt werden,
wiren normative Angaben in DIN 4020 mit unzuldssigen Doppelfestlegungen verbunden ge-
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wesen. Nach Absprache mit dem Arbeitsausschuss DIN 4020 enthilt nur die DIN 1054:2010
[5] detaillierte Angaben zu den Geotechnischen Kategorien und einen abgestimmten An-
hang A Beispiele fir Merkmale zur Einstufung in die Geotechnischen Kategorien, auf die in
der iiberarbeiteten DIN 4020 mit dem Titel Erkundung und Untersuchung des Baugrunds —
Erganzende Regelungen zu DIN EN 1997-2 [13] verwiesen wird. Die DIN EN 1997-2 [13] ist
der Eurocode 7: Entwurf, Berechnung und Bemessung in der Geotechnik - Teil 2: Erkundung
und Untersuchung des Baugrunds.

2.2 Bemessungssituationen

DIN EN 1990:2002 [6] regelt die Grundlagen der Tragwerksplanung und unterscheidet dabei
verschiedene Bemessungssituationen: stindige (Persistent), voriibergehende (Transient), au-
Bergewohnliche (Accidental) und bei Erdbeben (Earthquake). Die Bemessung hinsichtlich der
Zuverlassigkeit des Bauwerks wird von diesen Situationen abhdngig gemacht. Die stindige
Normalsituation kann von einer voriibergehenden und besser iiberwachten Situation unter-
schieden werden und nach einer auflergewohnlichen Situation darf ein Bauwerk gegebenen-
falls auch begrenzte Schiden aufweisen. Innerhalb der Bemessungssituationen sind die kriti-
schen Lastfille zu bestimmen, das sind z. B. Anordnungen variabler Lasten und Berticksichti-
gung von Imperfektionen und Verformungen, die gleichzeitig mit den stindigen Lasten und

den verinderlichen Lasten anzusetzen sind.

Die DIN 1054:2010 [5] verzichtet auf den in der Geotechnik zuvor jahrzehntelange gepfleg-
ten und anders als in DIN EN 1990:2002 [6] definierten Begriff Lastfall. Stattdessen wird
zukiinftig die Grofle von Teilsicherheitsbeiwerten fiir die vier Bemessungssituationen BS-P,
BS-T, BS-A und BS-E angegeben, welche den bisherigen drei Lastfdllen weitgehend entspre-
chen.

a) Die stindigen Situationen, die den iiblichen Nutzungsbedingungen des Tragwerks ent-
sprechen, werden der Bemessungssituation BS-P zugeordnet. Hierbei werden stindige und
wihrend der Funktionszeit des Bauwerks regelmifBig auftretende veridnderliche Einwir-
kungen beriicksichtigt.

b) Die Bemessungssituation BS-T ist den voriibergehenden Situationen zugeordnet, die sich
auf zeitlich begrenzte Zustinde beziehen, z. B.

- Bauzustinde bei der Herstellung eines Bauwerks,
- Bauzustinde an einem bestehenden Bauwerk, z. B. bei Reparaturen oder infolge von

Aufgrabungs- oder Unterfangungsarbeiten,
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- BaumaBnahmen fiir voriibergehende Zwecke, z. B. Baugrubenbdschungen und Bau-
grubenkonstruktionen, soweit z. B. fiir Steifen, Anker und Mikropféahle nichts anderes
festgelegt ist.

c) Den Situationen, die sich auf auflergew6hnliche Bedingungen des Tragwerks oder seiner
Umgebung beziehen, z. B. auf Feuer oder Brand, Explosion, Anprall, extremes Hochwas-
ser oder Ankerausfall, wird die Bemessungssituation BS-A zugeordnet. Hierbei werden
neben den auBergewohnlichen Einwirkungen stdndige und regelmaBig auftretende verin-
derliche Einwirkungen wie bei den Bemessungssituationen BS-P und BS-T berticksich-
tigt. Eine auergewdhnliche Situation ist auch dann gegeben, wenn gleichzeitig mehrere
voneinander unabhéngige seltene, z. B. ungewohnlich groBe, planméBig einmalig oder
moglicherweise nie auftretende Einwirkungen zu beriicksichtigen sind.

d) Der Situation infolge von Erdbeben wird die Bemessungssituation BS-E zugeordnet.

2.3 Ermittlung und Kombination von Bemessungswerten

Bisher haben die geotechnischen Normen keinen klaren Hinweis auf die Anwendung von
Kombinationsregeln gegeben, wie sie in DIN EN 1990:2002 [6] zur Ermittlung der Bemes-
sungswerte von Einwirkungen vorgegeben sind. Da in der deutschen Geotechnik so weit wie
moglich das Konzept verfolgt wird, bei einer erdstatischen Berechnung zunéchst alle Bean-
spruchungen als charakteristische Werte zu ermitteln, und erst am Ende von Berechnungen
mit Hilfe der Teilsicherheitsbeiwerte daraus Bemessungswerte zu errechnen, muss auch die

Anwendung der Kombinationsregeln mit Kombinationsbeiwerten darauf abgestellt werden.

Im Regelfall, bei vorausgesetzter Giiltigkeit des Superpositionsprinzips, konnen auf Grundla-
ge der charakteristischen Einwirkungen Gy, Pk, Qi die entsprechenden Beanspruchungen E
einzeln errechnet und der Bemessungswert Eq der Gesamtbeanspruchung unter Anwendung
der Kombinationsregeln weiterhin am Ende einer Berechnung ermittelt werden — beispielhaft

fiir die Bemessungssituationen BS-P und BS-T entsprechend der Gleichung

Ey =2 6, B(G )+ 7 "B +7o, E(Qu)+ 2 Yo:  Woi "E(Qyy)

=1 i>1
In besonderen Féllen, bei denen das Superpositionsprinzip nicht gilt, miissen Bemessungswer-
te der Beanspruchungen Eq4 aus den Bemessungswerten der Einwirkungen, die nach den Re-
geln der DIN EN 1990:2002 [6] aus charakteristischen Einwirkungen verkniipft mit Teilsi-
cherheitsbeiwerten ¥ und Kombinationsbeiwerten y entstehen, ermittelt werden — z. B. wieder

fiir die Bemessungssituationen BS-P und BS-T nach der formalen Gleichung
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E, = E( ZI:YG,j 'Gk,j"+"YP P, "+”'YQ,1 'Qk,ln+"Zl:VQ,1 "W, 'Qk,i)
= i>

Hierin bedeutet "+" "in Verbindung mit". Um den mafligebenden Wert der Bemessungsbean-
spruchung festzustellen, miissen bei mehreren unabhingigen verdnderlichen charakteristi-
schen Einwirkungen Qy; gegebenenfalls mehrere Kombinationen untersucht werden. Dabei ist
fallweise jeweils eine der unabhédngigen verdnderlichen Einwirkungen als Leiteinwirkung Qy
anzusetzen und die anderen unabhéngigen verdnderlichen Einwirkungen — dann als zugehori-
ge Begleiteinwirkungen bezeichnet — kdnnen gleichzeitig je mit einem Kombinationswert g ;

abgemindert werden, dessen Grof3e von der Art der Einwirkung abhéngig ist.

Bei den Bemessungssituationen BS-A und BS-E sind zum Teil keine Teilsicherheitsbeiwerte
vorgesehen und es werden statt des Kombinationsbeiwerts y fiir begleitende verdnderliche
Einwirkungen die kleineren Zahlenwerte der Kombinationsbeiwerte zum Festlegen des haufi-
gen Werts der verdnderlichen Leiteinwirkung y; bzw. des quasi-stindigen Werts einer verin-
derlichen Einwirkung vy, verwendet, um die geringere Wahrscheinlichkeit der Gleichzeitig-
keit mehrerer verdnderlicher Einwirkungen im Fall des auBergewd6hnlichen Ereignisses bzw.

Erdbebens zu beriicksichtigen.

In DIN EN 1990:2002 [6] bzw. in der in Deutschland eingefiihrten DIN 1055-100 [15] sind
Kombinationsbeiwerte fiir den Hochbau festgelegt. Sie sollen auch fiir Anwendungen in der
Geotechnik gelten. Fiir in den Tabellen fiir den Hochbau nicht erfasste sonstige veridnderliche

Einwirkungen sind die Kombinationsbeiwerte yo = 0,8, y; = 0,7 und y, = 0,5 zu verwenden.

2.4 Grenzzustande

An die Stelle der bisher verwendeten Grenzzustinde GZ 1A, GZ 1B und GZ 1C sind nach
DIN EN 1997-1 [1], Abschnitt 2.4.7.1 die Grenzzustinde EQU, STR, GEO, UPL und HYD

getreten:

— EQU beschreibt den Gleichgewichtsverlust des als starrer Korper angesehenen Tragwerks
oder des Baugrunds, wobei die Festigkeiten der Baustoffe und des Baugrunds fiir den Wi-
derstand nicht entscheidend sind. Damit werden Kippen und Abheben erfasst, die bisher
dem Grenzzustand GZ 1A zugeordnet waren.

— STR beschreibt das innere Versagen oder sehr groe Verformung des Tragwerks oder
seiner Bauteile, einschlie8lich der Fundamente, Pfahle, Kellerwidnde usw., wobei die Fes-

tigkeit der Baustoffe fiir den Widerstand entscheidend ist. Damit werden die Ermittlung
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der SchnittgroBen und der Nachweis der inneren Abmessungen erfasst, die bisher dem
Grenzzustand GZ 1B zugeordnet waren.

GEO beschreibt das Versagen oder sehr grofle Verformung des Baugrunds, wobei die Fes-
tigkeit der Locker- und Festgesteine fiir den Widerstand entscheidend ist. Damit wird der
Nachweis der dulleren, bodenmechanisch bedingten Abmessungen erfasst, der bisher dem
Grenzzustand GZ 1B zugeordnet war, und der Nachweis der Gesamtstandsicherheit, der
bisher dem Grenzzustand GZ 1C zugeordnet war.

UPL beschreibt den Gleichgewichtsverlust des Bauwerks oder des Baugrunds infolge von
Auftrieb oder durch die Wirkung anderer Vertikalkrifte. Damit wird insbesondere das
Aufschwimmen erfasst, das bisher dem Grenzzustand GZ 1A zugeordnet war.

HYD beschreibt den hydraulischen Grundbruch, die innere Erosion und das Piping im
Boden, verursacht durch Stromungsgradienten. Diese Formen des Versagens waren bisher

dem Grenzzustand GZ 1A zugeordnet.

Auf Grund der Regelungen im Abschnitt 2.4.7.3.4 "Nachweisverfahren" wird der Grenzzu-

stand GEO entsprechend der Zugehorigkeit der Regelungsgegenstinde zu den fritheren
Grenzzustinden GZ 1B und GZ 1C in GEO-2 und GEO-3 aufgespalten.

2.5 Nachweisverfahren

Die DIN EN 1997-1 [1] sieht fiir die Nachweise der Grenzzustinde STR und GEO drei ver-

schiedene Nachweisverfahren vor, um zumindest fiir eine Ubergangszeit Losungen anbieten

zu konnen, mit denen die teilweise unvereinbaren Auffassungen der beteiligten europdischen

Léander uiberbriickt werden:

Beim Nachweisverfahren 1 hat man zwei Kombinationen von Teilsicherheitsbeiwerten zu
untersuchen. Mafigebend ist diejenige Kombination, die fiir das untersuchte Bauteil die
grofleren Abmessungen liefert. Die Anwendung des Nachweisverfahrens 1 wird in DIN
1054:2010 [5] ausgeschlossen.

Beim Nachweisverfahren 2 werden Einwirkungen bzw. Beanspruchungen mit einem Teil-
sicherheitsbeiwert vergroBert, Widerstinde mit einem Teilsicherheitsbeiwert abgemindert.
Hierbei sind zwei Varianten moglich. Bei der Variante, die in der Literatur als ,,DA 2* be-
zeichnet wird, werden die Teilsicherheitsbeiwerte gleich zu Beginn der Berechnung auf
die charakteristischen Einwirkungen angesetzt. Im Gegensatz dazu wird bei der Variante,
die als ,,DA 2** bezeichnet wird, die gesamte Berechnung mit charakteristischen Werten
durchgefiihrt und die Teilsicherheitsbeiwerte werden erst am Ende bei der Umrechnung

von charakteristischen Schnittgrofen in Bemessungsschnittgroflen eingefiihrt. Diese Form



Das Normenhandbuch zu DIN EN 1997-1 und DIN 1054 89

des Nachweisverfahrens 2 liegt den Anwendungsregeln der DIN 1054:2010 in den Féllen
zugrunde, die in der DIN 1054:2005 dem Grenzzustand GZ 1B zugeordnet waren.

— Beim Nachweisverfahren 3 werden die Scherparameter tan ¢, ¢’ und c, mit einem Teilsi-
cherheitsbeiwert abgemindert und nur die verénderlichen Einwirkungen mit einem Teilsi-
cherheitsbeiwert > 1,0 beaufschlagt. Das Nachweisverfahren 3 liegt den Anwendungsre-
geln der DIN 1054:2009 in den Féllen zugrunde, die in der DIN 1054:2005 dem Grenzzu-
stand GZ 1C zugeordnet waren.

— Nachweise des Grenzzustands GEO mit dem Nachweisverfahren 2 werden in DIN
1054:2010 [5] mit GEO-2, solche mit DA 3 mit GEO-3 bezeichnet. Zur Wahl der Nach-
weisverfahren siche VOGT ET. AL. [16].

2.6 Teilsicherheitsbeiwerte

Im Grundsatz wurden die Teilsicherheitsbeiwerte der DIN 1054:2005 auch in die DIN
1054:2010 iibernommen. Sie beruhen auf der Vorgabe, dass das Sicherheitsniveau etwa eben-
so grof sein soll wie bei den fritheren Globalsicherheitsbeiwerten. Als Malstab lagen in erster
Linie die Sicherheitsbeiwerte fiir den damaligen Lastfall LF 1 zugrunde. Im Laufe der ver-
gangenen Jahre kamen etliche Anregungen sowohl von Fachkollegen aus der Praxis als auch
von Mitgliedern des Arbeitsausschusses, bestimmte Einzelfille zu iiberpriifen. Zusammen mit

der Beseitigung von Fehlern fiihrte dies zu folgenden Anderungen:

a) In der Tabelle A 2-1 wurden die Teilsicherheitsbeiwerte fiir die Grenzzustinde HYD und

UPL wie folgt geéndert:

—  Ya.dst = 1,05/1,05/1,00 in der Zeile "Destabilisierende stindige Einwirkungen",

—  Yostb = 0,95/0,95/0,95 in der Zeile "Stabilisierende sténdige Einwirkungen",

—  Yaoust = 1,50/1,30/1,00 in der Zeile "Destabilisierende verénderliche Einwirkungen".
Die Anderung der Teilsicherheitsbeiwerte yg st Und Yo s Stellt den Zustand wieder her,
der in DIN 1055-100:2001 vorgegeben war. Damit liegt die DIN 1054:2010 [5] im Ge-
gensatz zu DIN EN 1997-1 [1] auf der gleichen Grundlage der EN 1990:2001 [6] wie der
iibrige konstruktive Ingenieurbau. Auch die Anderung von yq g stellt die verloren gegan-
gene Ubereinstimmung mit EN 1990:2001 [6] wieder her.

b) In der Tabelle A 2-1 wurden im Zusammenhang mit STR und GEO-2 die Teilsicherheits-
beiwerte fiir Beanspruchungen aus stindigen Einwirkungen (mit Ausnahme des Erdruhe-
drucks) und aus ungiinstigen verdnderlichen Einwirkungen in der Bemessungssituation
BS-A auf yg =y = 1,10 angehoben. Dies weicht von der Vorgabe der EN 1990:2001 [6]
ab, wonach in diesem Fall allgemein yg = yq = 1,00 zugrunde gelegt werden darf. Die An-

hebung war fiir den Bereich des Grundbaus geboten, weil die mit yg = yq = 1,00 nur noch
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verbleibende Sicherheit von yr. = yrv = 1,20 und damit die Ausnutzung von 83 % des

rechnerischen charakteristischen Erdwiderstands bzw. Grundbruchwiderstands mit einer

Verschiebung bzw. mit einer Setzung verbunden sein konnte, bei der die Standsicherheit

des Bauwerks nicht mehr ausreichend sichergestellt war. Mit der Anhebung der Teilsi-

cherheitsbeiwerte wurde die vor Einfiihrung der DIN 1054:2005 maligebende Globalsi-
cherheit von n = 1,30 im Lastfall LF 3 wieder hergestellt.

¢) In der Tabelle A 2-3 wurden im Zusammenhang mit STR und GEO-2 die Teilsicherheits-
beiwerte fiir Pfahlwiderstinde auf der Grundlage der inzwischen erschienenen Empfeh-
lungen "EA-Pfdhle" neu geordnet:

— Die Teilsicherheitsbeiwerte flir Pfahlwiderstinde aus Pfahlprobebelastungen fiir Spit-
zenwiderstand und Mantelreibung bei Druck wurden einheitlich auf y, = ys =y, = 1,10
herabgesetzt.

— Die Teilsicherheitsbeiwerte fiir Pfahlwiderstinde aus Pfahlprobebelastungen fiir Man-
telreibung bei Zug wurden auf ys; = 1,15 herabgesetzt.

— Die Teilsicherheitsbeiwerte fiir Pfahlwiderstinde auf der Grundlage von Erfahrungs-

werten filir Mantelreibung bei Zug wurden auf y,; = 1,50 angehoben.

Mit der Herabsetzung der Teilsicherheitsbeiwerte fiir Pfahlwiderstinde aus Pfahlprobebelas-
tungen ist gegeniiber den Angaben in DIN 1054:2005 keine Herabsetzung der effektiven Si-
cherheit verbunden. Die Differenz wird durch entsprechende Regelungen bei der Festlegung

der charakteristischen Werte ausgeglichen. Hierzu siehe auch Abschnitt 7.

d) Der Anwendungsbereich der Teilsicherheitsbeiwerte fiir den Herausziehwiderstand von

flexiblen Bewehrungselementen wurde von GEO-3 auf GEO-2 ausgedehnt.

Unabhingig von diesen inhaltlichen Anderungen waren etliche formale Anpassungen an die
Vorgaben der DIN EN 1997-1 erforderlich.

3 Abschnitt 6: Flachengrindungen
3.1 Nachweise fur stark exzentrisch beanspruchte Grindungen

Die exzentrische Beanspruchung einer Griindung wirkt sich beim traditionellen Nachweis der
Begrenzung der klaffenden Fuge aus und auch der Grundbruchnachweis ist stark von der Ex-
zentrizitdt der Belastung abhidngig. Der Nachweis der klaffenden Fuge ist in DIN EN 1997-1
nicht vorgesehen, soll in Deutschland aber nicht zuletzt im Zusammenhang mit dem gewéhl-

ten Berechnungsverfahren DA 2* beibehalten werden. Er wird mit charakteristischen Bean-
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spruchungen gefiihrt und in DIN 1054:2010 [5] als Gebrauchstauglichkeitsnachweis gefor-
dert. Ziele sind z. B. eine Begrenzung der Schiefstellungen exzentrisch belasteter Griindungen

und das Verhindern des "Aufreitens" von Turmfundamenten.

Bei einer Griindungsebene auf Fels und zunehmend gesteigerter Momentenbeanspruchung
kdme es zu einem Kippen entsprechender Fundamente um die FundamentauBenkante. Das
Zulassen einer klaffenden Fuge bis zum Zentrum eines rechteckformigen Fundamentes ent-
spricht einem Globalsicherheitsfaktor von n = 1,50 zwischen dem zugehdrigen Moment und
dem zum Kippen fithrenden Moment. Untersucht man den Grenzzustand der Lagesicherheit
EQU, hier des Kippens, fiir den Fall der stindigen Bemessungssituation BS-P, so sind die
Teilsicherheitsbeiwerte fiir eine (verdnderliche) destabilisierende Momentenbeanspruchung
Yao.dst = 1,50 und fiir eine giinstig wirkende, stidndige stabilisierende Momentenbeanspruchung
Yastb = 0,90. Der Quotient dieser beiden Teilsicherheitsfaktoren fiihrt zu einer zugehorigen
Globalsicherheit von n = 1,67. Der Grenzzustandsnachweis EQU kann somit fiir die erforder-
liche Fundamentabmessung maBBgebend werden. Er muss gegebenenfalls im Zusammenhang
mit den Regeln der Massivbaubemessung fiir die Fuge zwischen dem bewehrten Fundament
und dem unbewehrten Unterbeton (Sauberkeitsschicht) gefiihrt werden. Entsprechend der
Vereinbarung, dass die Aullenabmessungen von Fundamenten aus dem geotechnischen Re-
gelwerk resultieren, ist in DIN 1054:2010 die Festlegung aufgenommen worden, dass der
Grenzzustandsnachweis EQU auch fiir Fundamente, die nicht auf Fels stehen, gefiihrt werden
muss. Dabei werden die Bemessungswerte der Momentenbeanspruchungen niherungsweise
auf eine fiktive Kippkante am Fundamentrand bezogen, auch wenn tatsachlich eine Drehachse
innerhalb des Fundamentes zu erwarten ist. Fiir die voriibergehende Bemessungssituation
BS-T eines Bau- oder Revisionszustandes wurden die Teilsicherheitsbeiwerte zu yg 45t = 1,05,
Ya.stb = 0,90 und yq 45t = 1,25 angenommen, wihrend fiir die auBergewdhnliche Bemessungssi-
tuation BS-A wieder die Teilsicherheitsbeiwerte der DIN 1055-100 mit yg 4t = 1,00, Yost =
0,95 und yq.4st = 1,00 beibehalten wurden. Bei Flachgriindungen, die ins Grundwasser reichen,
ist beim Nachweis der Lagesicherheit EQU der Sohlwasserdruck je nach seiner Verteilung als

ungiinstige, destabilisierende oder giinstige, stabilisierende Einwirkung anzusetzen.

Statt iiber eine VergroBerung der Fundamentabmessungen im Grundriss kann die Aufnahme-
fahigkeit eines Fundamentes zur Abtragung grofler Momente auch durch eine gro3ere Einbin-
detiefe erreicht werden. Dazu darf ein Kréftepaar aus beidseitigen Bodenreaktionen angesetzt
werden (siehe Bild 2). Die Grofle des Kréftepaares darf aus den Gleichgewichtsbedingungen

fiir die Bemessungswerte der Einwirkungen abgeleitet werden, wobei die Randbedingung

Epmob < 0,25 - Ep
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eingehalten werden sollte. E, i darf bis zur Tiefe des Drehpunkts ermittelt werden.

Dabei ist:
Ep mob der mobilisierte Anteil des charakteristischen Erdwiderstands,
Epx der charakteristische Erdwiderstand.

Drehpunkt etwa im
unteren Drittelspunkt

Jm
3
S

Bild 2: Aufnahme einer stark exzentrischen Belastung durch ein Kriftepaar aus mobilisiertem
Erdwiderstand.

Die GroBe der drei in Bild 2 dargestellten horizontal wirkenden Reaktionskrifte im Boden
ergibt sich dabei auBer aus den Gleichgewichtsbedingungen aus Uberlegungen zur Mobilisie-
rung von Sohlreibungskréften und Erdwiderstand einschlielich eines Abbaus vom Erdruhe-
druck auf den aktiven Erddruck. Die horizontale Sohlreaktionskraft kann in der Regel bereits
bei sehr kleinen Verformungen mobilisiert werden. Zusétzlich konnen eine Exzentrizitdt der

vertikalen Sohlreaktionskraft sowie Wandreibungskrifte auftreten.

3.2 Vereinfachter Nachweis in Regelfallen

DIN 1054:2005 [2] enthielt in ihren bisherigen Fassungen Tabellen mit zuldssigen Sohldruck-
spannungen, die den charakteristischen Beanspruchungen gegentiber gestellt werden konnten,
womit sich Einzelnachweise der Grundbruchsicherheit und von Verformungen eriibrigten.
Zulassige Sohldruckspannungen passen nicht zum Teilsicherheitskonzept. In Regelfillen wird
der Tragwerksplaner, der regelgerecht mit dem Teilsicherheitskonzept arbeitet, Bemessungs-
werte der Fundamentbeanspruchung ermitteln, die auch fiir die Nachweise der inneren Trag-
fahigkeit der Fundamente bendtigt werden. Die DIN 1054:2010 [5] enthélt daher Tabellen mit
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Bemessungswerten des Sohlwiderstandes or 4, mit denen die Bemessungswerte der Beanspru-
chung verglichen werden konnen. Sie gelten fiir die Bemessungssituation BS-P — auf der si-
cheren Seite liegend damit auch fiir die anderen Bemessungssituationen — und sind aus den
bisherigen Tabellen durch Multiplikation mit dem Faktor 1,4 abgeleitet worden, welcher als
gewichteter Mittelwert filir die Teilsicherheitsbeiwerte auf die Einwirkungen bzw. Beanspru-
chungen yg = 1,35 und yq = 1,50 gewéhlt wurde. Die Voraussetzungen zur Anwendung der
Tabellen haben sich gegeniiber den Vorgéngerversionen der DIN 1054:2005 [2] nicht geén-
dert.

Aufgenommen wurden Bemessungswerte des Sohlwiderstandes fiir Fundamente auf Fels, die
jetzt nur noch in einer statt in bisher 4 Grafiken dargestellt werden. Zugehorige Vorausset-
zung ist, dass der Fels als bestindig eingestuft werden kann (mindestens pordse Raumausfiil-
lung, mindestens mifige Kornbindung und im Wasser nicht verdnderlich). Thre GroB3e ist ab-
héngig von der einaxialen Druckfestigkeit des Gesteins und dem Abstand der Trennfldchen

im Gebirge.

4 Abschnitt 7: Pfahlgrindungen
4.1 Pfahlprobebelastungen

Die neue DIN 1054:2010 [5] unterscheidet sich von der Version 2005 bei den Regeln zur
Nutzung von Pfahlprobebelastungen insofern, als die Teilsicherheitsbeiwerte auf die Pfahlwi-
derstdnde bei durchgefiihrten Pfahlprobebelastungen verringert wurden, gleichzeitig aber dif-
ferenzierte Regeln im Hinblick auf Streuungsfaktoren aufgestellt wurden. Das Sicherheitsni-
veau bleibt gegeniiber friither etwa erhalten, Probebelastungen sollen jedoch besser "belohnt"

werden.

Weiterhin sind Tabellen mit charakteristischen Pfahlwiderstinden, wie sie im Anhang der
DIN 1054:2005 [2] enthalten waren, in der DIN 1054:2010 [5] nicht mehr enthalten. Stattdes-
sen wird hier auf die Empfehlungen des Arbeitskreises Pfiahle (EAP) [17] der DGGT verwie-

sen.

Aus den Messwerten von statischen Pfahlprobebelastungen sind charakteristische Wider-
stands-Setzungs-(Hebungs-)Linien und charakteristische Pfahlwiderstinde R., abzuleiten.
Der Mittelwert bzw. der Minimalwert dieser Pfahlwiderstéinde sind zur Ermittlung des cha-
rakteristischen Pfahlwiderstandes R.x mit Hilfe von zwei Streuungsfaktoren &; und &, abzu-

mindern.
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& &

Die GroBen der Streuungsfaktoren sind von der Anzahl durchgefiihrter Probebelastungen ab-

(R c;m )mm (RC;m )min }

R, = MIN{

hingig und variieren zwischen 1,35 und 1,00.

Bei Mikropfahlen sind die Teilsicherheitsfaktoren zur Ermittlung der Bemessungswerte um
einen Modellfaktor ny = 1,25 zu erhdhen, um fiir diese das bisherige Sicherheitsniveau bei-

zubehalten.

Im Fall dynamischer Pfahlprobebelastungen werden statt der Streuungsfaktoren &; und &, die
Faktoren &s und &¢ verwendet, die zunéchst ebenfalls von der Anzahl der dynamischen Probe-
belastungen, dariiber hinaus aber auch von der Art der Kalibrierung sowie des Mess- und

Auswertungsverfahrens abhéngig gemacht werden.

Fiir den Fall, dass auf einem Baufeld statische und dynamische Pfahlprobebelastungen vorge-
nommen werden, wird in DIN 1054:2010 [5] den statischen Probebelastungen Vorrang gege-
ben. Es wird aber auch zugelassen, dass auf Grundlage giinstigerer Ergebnisse von dynami-
schen Pfahlprobebelastungen Erhdhungen vorgenommen werden, was jedoch besondere

Sachkunde und Erfahrung voraussetzt.

4.2 Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen

Erstmalig werden mit der DIN 1054:2010 [5] in der deutschen geotechnischen Normung
Kombinierte Pfahl-Plattengriindungen angesprochen. Im Wesentlichen wird auf die KPP-
Richtlinie [18] hingewiesen. Weiterhin bleibt giiltig, dass die Anwendbarkeit einer Kombi-
nierten Pfahl-Plattengriindung durch einen bauaufsichtlichen Verwendbarkeitsnachweis, z. B.

eine Zustimmung im Einzelfall, nachzuweisen ist.

Gefordert wird, dass das verwendete Berechnungsverfahren zur Ermittlung des charakteristi-
schen Gesamtwiderstands R die Interaktion zwischen Baugrund, Sohlplatte und Pfdhlen
in ausreichender Weise bertiicksichtigen muss. Der Teilsicherheitsbeiwert, der fiir die Wider-
standsseite anzuwenden ist, um den zugehorigen Bemessungswert des Gesamtwiderstands
Reotd zu ermitteln, entspricht dem Teilsicherheitsbeiwert fiir den Grundbruchwiderstand. Es
wird geregelt, dass ein Nachweis der Einzelelemente Sohlplatte oder Einzelpfdhle im Grenz-
zustand GEO-2 entfallen darf.
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5 Abschnitt 8: Verankerungen

Die DIN EN 1997-1 [1] gilt fiir alle Ankertypen (ausschlieBlich Bodennégel). Daher musste
der Abschnitt 9 Verankerungen mit Verpressankern der DIN 1054:2005 [2] noch einmal iiber-
arbeitet werden. Der Abschnitt bekam daher die neue Uberschrift , Verankerungen* und ent-
hélt deshalb auch Regelungen zur Priifung von Schraubankern und zur Bemessung von An-
kerplatten und Ankerwénden, die denen der EAU (E 10) [9] entsprechen.

Uberarbeitet wurde auch die Festlegung der Priifkrifte fiir die Eignungs- und Abnahmeprii-
fungen, deren Hohe jetzt auch von der Bemessungssituation bestimmt wird und fiir Dauer-
und Kurzzeitanker einheitlich zu P, = 1,1 - Py festgelegt wurde (Pq4 ist der Bemessungswert
der Ankerbeanspruchung). Von der DIN 4125:1990 Verpressanker [19], die nach der Einfiih-
rung der DIN EN 1537 Ausflihrung von besonderen geotechnischen Arbeiten (Spezialtiefbau)
- Verpressanker [20] mit Fachbericht zuriickgezogen wird, wurden die Regelungen fiir An-
kergruppenpriifungen iibernommen. Dementsprechend verweist die DIN 1054:2010 [5] auf
den Fachbericht zur DIN EN 1537 [20] im Hinblick auf Einzelheiten der Durchfiihrung von

Eignungs- und Abnahmepriifungen.

6 Abschnitt 9: Stutzbauwerke

Der Abschnitt 9 "Stiitzbauwerke" der DIN EN 1997-1 [1] ist verhéltnisméBig ausfiihrlich ges-
taltet. Viele Regelungen der DIN 1054:2005 [2] konnen nunmehr entfallen, da sie bereits in
der Vorgabe enthalten sind. Alle dariiber hinausgehenden Regelungen der DIN 1054:2005 [2]
wurden in die neue Fassung libernommen. An einigen Stellen wurden Verbesserungen und

Ergéinzungen eingebracht, insbesondere folgende:

6.1 Ansatz von Wasserdrucken

Eine deutliche Verschiarfung der Sicherheitsanforderungen bringt die DIN 1054:2010 [5],
wenn durch bauliche Maflnahmen eine Verminderung bzw. Begrenzung des Wasserdrucks
z. B. durch Dichtungen, Dréns oder Entspannungsbrunnen bewirkt wird. Eine solche Vermin-

derung darf nur dann in Standsicherheitsnachweisen beriicksichtigt werden, wenn

— ihre Wirkung dauerhaft sichergestellt ist oder
— ihre Wirkung laufend tiberwacht wird und ohne wesentliche Einschrankungen des Betrie-

bes wieder hergestellt werden kann oder wenn
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— zusitzliche Flutungs- bzw. BallastierungsmaBBnahmen vorgesehen werden.

AuBerdem ist bereits beim Entwurf festzulegen, wie gegebenenfalls die Entspannungseinrich-
tungen wieder hergestellt werden konnen bzw. wie automatisch eine Flutung oder Ballastie-
rung eingeleitet wird. Selbst wenn eine Uberwachung vorgesehen wird, ist mit den Teilsi-
cherheitsbeiwerten der Bemessungssituation BS-A eine ausreichende Standsicherheit fiir den

Fall nachzuweisen, dass die Entspannungseinrichtung versagt.

6.2 Versagen bodengestutzter Wande durch Vertikalbewegung

Die Regelungen in DIN 1054:2005 [2] zum Nachweis der Sicherheit gegen Versinken von
vertikalen Wénden waren unvollstindig und konnten missverstanden werden. Folgende Klar-
stellungen wurden in DIN 1054:2010 [5], Abschnitt 9.7.5 vorgenommen:

— Wird bei der Ermittlung des aktiven Erddrucks ein negativer Erddruckneigungswinkel
zugrunde gelegt, dann darf die nach oben gerichtete Vertikalkomponente
Eavk = Eank - tan 0, von den nach unten gerichteten charakteristischen Vertikalbeanspru-
chungen abgezogen werden. Zur Begrenzung der zahlenmifBigen Grofe des negativen
Erddruckneigungswinkels wurden Tabellenwerte angegeben, die sich an den in DIN
4085:2007:10: Berechnung des Erddrucks [21] angegebenen Wandreibungswinkeln orien-
tieren.

— Auf der Innenseite der Wand darf die Reibungskraft B, x = By - tan O angesetzt werden.
Fiir den maximal zuldssigen Betrag des negativen Winkels op gelten die bereits genannten
Tabellenwerte. Es darf somit nicht, wie bisher vielfach angenommen, nur derselbe Wand-
reibungswinkel angenommen werden, der bei der Ermittlung des Erdwiderstands zugrun-
de gelegt worden ist.

— Ersatzweise darf an Stelle der Reibungskraft B,y der Mantelwiderstand R,k auf der
Grundlage von Erfahrungswerten g, fiir die Mantelreibung angesetzt werden.

— Bei der Umrechnung der charakteristischen Werte der Widerstdnde in Bemessungswerte
ist fiir die Reibungskraft bzw. fiir den Mantelwiderstand der Teilsicherheitsbeiwert g ¢
wie bei der Horizontalkomponente des Erdwiderstands nach Tabelle A 2-3 der DIN
1054:2010 [5] maBgebend. Beim Ansatz eines charakteristischen FuBwiderstandes Ry ist

der Teilsicherheitsbeiwert y, wie bei Pfahlen zugrunde zu legen.
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7 Abschnitt 10: Hydraulisch verursachtes Versagen
In diesem Abschnitt werden

— Versagen durch Aufschwimmen,
— hydraulischer Grundbruch,
— Versagen durch innere Erosion und

— Versagen durch Piping

behandelt, wahrend in der DIN 1054:2005 [2] bisher nur die Nachweise gegen Aufschwim-
men und hydraulischen Grundbruch enthalten waren. Bei der inneren Erosion wird im We-
sentlichen auf die Filterkriterien verwiesen. Zum Nachweis gegen Piping wird ein indirektes
Nachweisverfahren empfohlen, bei dem Bauwerk und Boden daraufhin liberpriift werden, ob
im Austrittsbereich von Sickerwasser bei ebenem Gelédnde eine ausreichende Sicherheit gegen
hydraulischen Grundbruch vorhanden und bei geneigtem Geldnde eine ausreichende lokale
Boschungsstandsicherheit sichergestellt ist. Dieses indirekte Verfahren ist im Einzelnen im
Merkblatt Standsicherheit von DAmmen an Bundeswasserstralien [11] beschrieben.

In der DIN 1054:2005 [2] wird fiir alle Bodenarten bei einer vertikalen Durchstromung des
Bodens von unten nach oben sowohl der Nachweis gegen Aufschwimmen als auch gegen
hydraulischen Grundbruch gefordert. Dies wurde in der Neufassung eingeschréankt: bei homo-
genen bindigen Bodenschichten, bei denen ein Austrag von einzelnen Bodenpartikeln durch
eine ausreichend hohe Kohésion verhindert wird, ist nur ein Nachweis gegen Aufschwimmen
erforderlich. Dies ist insofern von Bedeutung, als z. B. bei einer Bodenschicht mit einer aus-
reichend hohen Kohésion an einer Baugrubensohle gegen Aufschwimmen nur eine globale
Sicherheit von Ngiobal = Ydst / Ysto = 1,00 / 0,90 = 1,10 erforderlich ist, wihrend bei einem hyd-
raulischen Grundbruch die Sicherheit bei Ngiobar = Yr / Ysto = 1,35/ 0,90 = 1,50 gefordert wird.
In den Fillen, wo nicht nur eine Schicht, sondern der gesamte durchstromte Baugrund aus
bindigem Boden besteht, muss zur Uberpriifung der Gleichgewichtsbedingungen in vertikaler
Richtung weiterhin ein Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch gefiihrt werden. Aller-
dings erlaubt die DIN 1054:2010 [5] fiir diesen Fall bei mindestens steifen bindigen Boden,
die giinstigen Effekte der Kohdsion oder der Zugfestigkeit an dem untersuchten Bodenblock

anzusetzen.

Fiir den Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch vor dem Fuf} einer Stiitzwand, bei dem
nach dem Verfahren von Terzaghi das Gleichgewicht am Bodenkdrper zu iiberpriifen ist,
wurde festgelegt, dass bei der Ermittlung der Breite des zu untersuchenden Bodenkdorpers die

Dicke eines Filters vor einer Stiitzwand nicht beriicksichtigt werden darf.
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8 Zusammenfassung und Schluss

Das Normenhandbuch zu EC 7-1 und DIN 1054 ist die Verbindung des Eurocode 7: Entwurf,
Berechnung und Bemessung in der Geotechnik - Teil 1: Allgemeine Regeln [1] mit der Neu-
fassung der zusétzlich geltenden DIN 1054:2010: Erganzende Regelungen zur DIN EN 1997-
1 [5]. Die Uberarbeitung der DIN 1054 betrifft z. B. den aufnehmbaren Sohldruck in einfa-
chen Féllen, den Nachweis von Fldchengriindungen bei stark exzentrischer Belastung, Pfahl-
griindungen, Verankerungen und hydraulisch verursachtes Versagen. Aullerdem werden An-
passungen an die DIN EN 1990:2002 Grundlagen der Tragwerksplanung [6] vorgenommen,
z. B. der Ersatz der Lastfélle durch Bemessungssituationen und die Einfiihrung von Kombina-
tionsbeiwerten fiir geotechnische Nachweise. Mit dem Normenhandbuch wird der Eurocode 7

Teil 1 in Deutschland fiir den praktisch arbeitenden Ingenieur anwendbar gemacht.
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Standsicherheitsberechnung von B6schungen mit der
v,c—Reduktion

M. Kupka, Institut fiir Geotechnik, TU Dresden
I. Herle, Institut fiir Geotechnik, TU Dresden

Kurzfassung Die Standsicherheit von Boschungen kann in der FEM mit der ¢,c-Reduk-
tion untersucht werden. In Standardféllen ergeben sich dabei nur geringe Unterschiede zu
den traditionellen Lamellenverfahren. Jedoch miissen bei Verwendung der ¢,c—Reduktion
auch numerische Einfliisse auf die Berechnungsergebnisse beachtet werden. So wird in die-
ser Arbeit der Einfluss der Netzfeinheit, des Verschiebungsansatzes und des Konvergenz-
kriteriums verdeutlicht. Da auch die angenommene Form der Spannungsgrenzbedingung
die ermittelte Standsicherheit beeinflussen, wird auf die Abweichung bei Annahme kon-
stanter Scherparameter ¢ und c eingegangen. Abschliefend wird ein neues Berechnungs-
verfahren présentiert, mit dem eine dehnungsabhéngige Definition der Standsicherheit

ermdglicht wird. Ergebnisse von Vergleichsberechnungen werden vorgestellt.

1 Allgemeines

Die Lamellenmethode wird h&ufig fiir die Standsicherheitsberechnung von Bdéschungen
verwendet. In der Finiten-Elemente-Methode kann hierfiir alternativ die ¢,c-Reduktion
eingesetzt werden. Beide Verfahren liefern fiir einfache Standardfille vergleichbare Er-
gebnisse (z.B. [6], [10]). Da die Berechnungsergebnisse der ¢,c-Reduktion u.a. von nu-
merischen Einflussfaktoren, wie z.B. der Netzfeinheit und dem verwendeten Konvergenz-
kriterium, beeinflusst werden, soll der Einfluss dieser Faktoren aufgezeigt werden. Wei-
terhin wird auf die Bedeutung des gewéhlten Linearisierungsansatzes einer gekriimmten
Spannungsgrenzbedingung eingegangen. Da in traditionellen Standsicherheitsberechnun-
gen spannungsunabhéingige Scherparameter ¢ und ¢ verwendet werden, wird die experi-
mentell nachgewiesene Nichtlinearitdt der Spannungsgrenzbedingung im Bereich niedri-
ger Spannungen bis 100 kPa (siehe z.B. [1]) nicht beriicksichtigt. Ein Vergleich der Er-
gebnisse von Standsicherheitsberechnungen mit einer gekriimmten Grenzbedingung und
linearisierten Verldufen erlaubt die Beurteilung dieses Einflusses auf die rechnerische
Standsicherheit und die Lage der Gleitfliche. Im dritten Teil dieser Arbeit wird die
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Dehnungsabhéngigkeit der Standsicherheit verdeutlicht. Aufgrund des stark nichtlinea-
ren Spannungs-Dehnungsverhaltens des Bodens verlduft die Mobilisierung der Schub-
spannungen entlang einer potentiellen Gleitfliche nicht gleichmé&fig. Somit kann eine
dehnungsabhéngige Standsicherheitsdefinition wirklichkeitsndhere Aussagen liefern. Tra-
ditionell wird jedoch von einer gleichzeitigen Mobilisierung der maximalen Schubspan-
nung entlang der Gleitfliche ausgegangen. Es wird abschliefend ein Vergleich der rechne-
rischen Standsicherheit zwischen der konventionellen Standsicherheitsdefinition und der
dehnungsabhingigen Definition prasentiert, die fiir den Fall eines progressiven Béschungs-

versagens geeignet ist.

2 Standsicherheitsberechnung von B6schungen

2.1 Lamellenmethode

Die Lamellenmethode wird seit iiber 50 Jahren héufig eingesetzt. Ihre Grundlagen wurden
in der ersten Hélfte des 20. Jahrhunderts formuliert ([8], [17]). Typischerweise wird hierfiir
eine kreisférmige Gleitflache angenommen und der Gleitkérper in einzelne Lamellen auf-
geteilt. Da zusétzliche Berechnungsannahmen zur Loésung der Gleichungen erforderlich
sind, wurde das Verfahren von anderen Wissenschaftlern modifiziert und verschiedene Al-
gorithmen entwickelt (z.B. [4], [15]). Die Gesamtstandsicherheit wird i.d.R. iterativ aus
dem Verhéltnis der antreibenden und widerstehenden Kréfte entlang der Gleitflache er-
mittelt.

In der Lamellenmethode wird der Ausgangsspannungszustand aufgrund der Verwendung
von Lamellen endlicher Dicke und der notwendigen Annahmen beziiglich der Zwischenla-
mellenkrifte nicht exakt erfasst. Auch die Form und Lage der Gleitfliche ist eine grund-
legende Berechnungsannahme. Dabei kann die Position der kritischen Gleitflache nicht a
priori sondern nur mit Hilfe eines Suchalgorithmus bestimmt werden. Im Falle komplizier-
ter Bodenverhéltnisse mit mehreren kritischen Mechanismen kénnen sich dadurch unsi-
chere Ergebnisse ergeben. Vorteilhafterweise kann mit diesem Verfahren auch die Stand-

sicherheit anderer potentieller Versagensmechanismen untersucht werden.

2.2 Berechnung mit der FEM ¢ .c-Reduktion

Mit Hilfe der Finiten-Elemente-Methode kann die sogenannte ¢,c-Reduktion zur Bestim-
mung der Lage und Standsicherheit der kritischen Gleitfliche verwendet werden. Dabei
werden die Scherparameter ¢ und ¢ mit einem Sicherheitsfaktor F' reduziert bis es zu ei-
ner Nichtkonvergenz der Berechnung kommt. Der reduzierte Reibungswinkel ¢ und die

reduzierte Kohésion cp konnen iiber die Gleichungen 1 und 2 bestimmt werden.
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tan(y)

(1)

tan(prp) =

(2)

Cp =

1 o

Seit seiner Einfithrung durch Zienkiewicz [20] wurde dieses Verfahren von zahlreichen
Autoren z.B. Dawson [7] und Griffiths [10] erfolgreich angewandt und auch in kommerzielle
FE-Programme wie z.B. PLAXIS [5] und TOCHNOG [16] implementiert.

Im Gegensatz zur Lamellenmethode findet bei der ¢,c-Reduktion eine spontane Entwick-
lung der kritischen Gleitfliche statt. Deshalb ist weder eine Annahme beziiglich der Form
der kritischen Gleitflache noch beziiglich des Suchalgorithmus zur Lokalisierung der kriti-
schen Gleitflache erforderlich. Auch der Anfangsspannungszustand ist wirklichkeitsnéher.
Leider kann mit diesem Verfahren nur die Lage und Standsicherheit einer einzigen kri-
tischen Gleitflache bestimmt werden. Insbesondere wenn die Standsicherheit mehrerer
potentieller kritischer Gleitflichen nur geringfiigig voneinander abweicht, kann dies in

bestimmten Féllen weitere relevante Versagensmechanismen verdecken.

Gegenwiirtig ist die p,c-Reduktion fiir die Mohr-Coulombsche Spannungsgrenzbedingung
formuliert. Die Anwendbarkeit des Verfahrens ist jedoch unklar, falls die verwendeten

Stoffgesetze abstrakte Parameter zur Beschreibung der Scherfestigkeit enthalten.

3 Ausgewihlte Einflussfaktoren auf die p,c—Reduktion

Es wurden Vergleichsberechnungen zwischen der Lamellenmethode und der Finiten-Ele-
mente-Methode unter Verwendung der ¢,c-Reduktion durchgefiihrt. Zielstellung war die
Beurteilung einzelner Eingabeparameter auf die berechnete Standsicherheit. Der Einfluss
der Netzdiskretisierung und des Konvergenzkriteriums werden im Folgenden néher dar-

gestellt.

3.1 Netzdiskretisierung

Die FE-Programme TOCHNOG V4.1 [16] und PLAXIS V8.4 [5] wurden fiir die FE-
Berechnungen eingesetzt. Die GEO-SLOPE/W Software [14] mit dem Lamellenverfahren
nach Morgenstern und Price [15] sowie die GGU-Stability Software [18] mit dem La-
mellenverfahren nach Bishop [4] wurden fiir die konventionellen Vergleichsberechnungen

verwendet.
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Abb. 1: Referenzgeometrien (a) R1 und (b) R2 mit den jeweiligen kritischen Gleitflichen

Die Referenzgeometrien werden in den Abb. la und 1b gezeigt. Sie bestehen jeweils aus
zwei Schichten. In der Referenzgeometrie 1 (im Folgenden als R1 bezeichnet) ist die
schwichere Schicht oberhalb der festeren Schicht, wiahrend in der Konfiguration 2 (im
Folgenden als R2 bezeichnet) die festere Schicht die obere ist. In beiden Féllen wird da-
von ausgegangen, dass die obere Schicht 10 m méchtig ist und eine Neigung von 1(V):2(H)
aufweist. Unter Verwendung der in Tab. 1 genannten Scherparameter liefert die Lamel-
lenmethode nach Bishop fiir die Konfiguration R1 eine Standsicherheit F' = 1,89 und fiir
Konfiguration R2 F' = 2,13.

Tabelle 1: Scherparameter der Referenzkonfigurationen R1 und R2
R1 R2

oben | unten | oben | unten
@ in [°] 30 35 35 30
cin [kPa] | 10 20 20 10

Ebene Dreieckselemente mit drei (Tria3) oder sechs Knoten (Tria6) bzw. ebene Rechteck-
elemente mit vier (Quad4), acht (Quad8) und neun Knoten (Quad9) sind in TOCHNOG
implementiert. Die fiir diese Elementtypen und verschiedene mittlere Elementgréfien be-
rechneten Standsicherheiten F sind in Abb. 2(a) sichtbar. Der Parameter D beschreibt
dabei die mittlere Elementgréfie in Metern. Fiir die Berechnung wurden zusétzlich die in
Tab. 2 genannten Parameter verwendet. Eine feinere Netzdiskretisierung fithrt zu einer
Abnahme der rechnerischen Standsicherheit und zu geringeren Abweichungen zwischen
den verschiedenen Elementtypen. Hohere Verschiebungsansétze und feinere Netze erlau-
ben eine genauere Abbildung der kritischen Gleitfliche. Fiir ausreichend feine Netze wird
eine nahezu horizontale Asymptote zwischen Netzdiskretisierung und der rechnerischen
Standsicherheit erreicht (d.h. die Ergebnisse werden in diesem Fall netzunabhéngig), siehe
Abb. 2(a).
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Abb. 2: (a) Netzabhéngigkeit der berechneten Standsicherheit fiir verschiedene Element-
typen und (b) erforderliche Anzahl an Zeitschritten. Ergebnisse fiir die Konfiguration R2
(siche Abb. 1b).

Die erforderliche Anzahl an Zeitschritten N ist weniger stark von der Netzdiskretisierung
abhéngig, siehe Abb. 2(b). Jedoch nimmt die Anzahl an erforderlichen Zeitschritten fiir
sehr grobe lineare Elemente zu. Dies ist nicht iiberraschend, da mit groberen Elementen
eine schlechtere Approximation der Gleitflache moglich ist. Zwischen dem Elementtyp, der
mittleren Elementgrofle D und der Anzahl der Zeitschritte N gibt es keinen einheitlichen
Trend. Fiir dasselbe D bendtigen lineare Elemente in einigen Féllen mehr und in anderen
Féllen weniger Zeitschritte als quadratische Elemente. Nichtsdestotrotz nimmt die erfor-
derliche Rechenleistung des Computers mit steigender Netzdichte und hoherwertigerem
Elementansatz deutlich zu. Daher muss ein Kompromiss zwischen der Rechenzeit und dem
Diskretisierungsgrad fiir jede Berechnung getroffen werden. Der Einfluss der Diskretisie-
rung sollte gesondert fiir jedes FE-Programm untersucht werden, da die Sensitivitéit der
numerischen Berechnungen auch stark von den implementierten numerischen Algorithmen

abhéngt.

Tabelle 2: Stoffparameter fiir die Referenzkonfigurationen R1 und R2

Schicht y E v | Y o
[kN/m?] | [kPa] | [-] | [7] | [kPa]

oben 20 10000 | 0,3 | O 0

unten 20 10000 | 0,3 | O 0

3.2 Konvergenz

In FE-Berechnungen wird die Nichtkonvergenz zur Festlegung des Versagens der Be-
rechnung und damit der simulierten Béschung genutzt. Verschiedene Konvergenzkrite-
rien konnen berticksichtigt werden (siehe z.B. [3]). TOCHNOG nutzt ein Kriterium das

auf dem Ungleichgewicht zwischen inneren und &ufleren Kriften basiert. Wenn R und
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S die dufleren und inneren Kréfte an einem Integrationspunkt reprédsentieren, stellt die
Differenz zwischen R und S das Ungleichgewicht an einem Knoten dar. Das vorhandene

Ungleichgewicht ist entsprechend Gl. 3

Tt—l - St—l
€ = Ri-1 < €Fprescribed (3)

definiert und muss zur Gewéhrleistung der Konvergenz kleiner als eine vorgegeben To-
leranz sein (siehe z.B. [3]). Ein Anstieg des Ungleichgewichtes driickt aus, dass es fiir
das Berechnungsverfahren schwieriger wird das Gleichgewicht zu erfiillen, wodurch im

Grenzfall das Versagen des Boschung charakterisiert werden kann.

15

10

(F—F o)) F oy [%]
o

C1 c2 C3 C4

Abb. 3: Relativabweichung der Standsicherheit F' vom Referenzwert F,.; fiir verschiedene
Félle C; (siehe Text)

Der Exponent ¢ in Gl. 3 bezieht sich auf den aktuellen Zeitschritt, wahrend t—1 die Ergeb-
nisse des vorherigen Zeitschrittes reprisentiert. Die Toleranz e, der minimale Zeitschritt
At,in und der maximale Zeitschritt At,,q, konnen in TOCHNOG vorgeschrieben werden.
Die gewihlten Referenzwerte betragen €,.; = 1073, Atyinrer = 107° und Atyya e = 1072
(At ist ohne Zeiteinheiten angegeben, da das Stoffgesetz ratenunabhéngig ist). Zur Beur-
teilung der Empfindlichkeit der rechnerischen Standsicherheit auf die Faktoren entspre-
chend GI. 3 wurde eine Variation dieser Parameter durchgefiihrt. Die berechneten Relativ-
abweichungen von den Referenzwerten der Standsicherheit F,. s sind in Abb. 3 dargestellt.
Die hellgrauen Balken (links) représentieren dabei eine Multiplikation der Vergleichswerte
mit dem Faktor 10, wihrend die schwarzen Balken eine Multiplikation dieser Werte mit
dem Faktor 0,1 darstellen. Die variierten Parameter sind € fiir C1, At,,;, fir C2 und At, 4
fiir C3. Im Fall C4 wurden mehrere Parameter gleichzeitig variiert. Die Variation einzelner
Parameter resultiert in maximalen Abweichungen von 6%. Insbesondere bei niedrigen To-
leranzschwellen und kleinen Zeitschritten kann keine wesentliche Anderung der Ergebnisse
festgestellt werden. Dies deutet an, dass die Referenzwerte gut gewéhlt wurden. Nichtsde-

stotrotz fiihrt eine Kombination verschiedener Parameter, z.B. fiir e = 1074, At,;n = 1074
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und Aty = 1072 zu groBeren Unterschieden in der berechneten Standsicherheit (12%).
Somit ist es nicht ausreichend nur den Einfluss einzelner Konvergenzparamter zu unter-
suchen sondern es sollte auch die Kombination verschiedener Parameter ndher betrachtet

werden.

4 Nichtlineare Grenzbedingung

Der Reibungswinkel ¢ und die Kohésion ¢ der Mohr-Coulombschen Spannungsgrenzbedin-
gung 7 = o-tan ¢+c werden i.d.R. als Konstanten betrachtet. Jedoch zeigen experimentel-
le Untersuchungen, dass insbesondere fiir niedrige Spannungen die Grenzbedingung nicht-
linear verlduft (siehe z.B. [1], [9]). In Abhéngigkeit von Bodentyp und Spannungsbereich
liegen verschiedene Faktoren vor, die die Kriimmung der Grenzbedingung beeinflussen,
z.B. Kornbruch, Verzahnung, Oberflachenkrifte, Zementierungen oder Teilsiattigung. Die
Beriicksichtigung dieser Nichtlinearitdt kann entweder {iber einen spannungabhéngigen
Sekantenmodul (d.h. eine Vernachldssigung der Kohésion in Abb. 4(a) oder einen span-
nungsabhéngigen Tangentenmodul (d.h. eine Beriicksichtigung der Kohésion in Abb. 4(b))

erfolgen.

T“

Abb. 4: (a) Linearisierung einer gekriimmten Grenzbedingung (a) ohne Kohésion und (b)

mit Beriicksichtigung einer kiinstlichen Kohésion

In dieser Studie wurde die entsprechend den Gleichungen 4 bis 6 vorgegebene Spannungs-

grenzbedingung verwendet:

0 kPa < o < 70 kPa; 7(0) = —0,003 - 0> + 1,339 - 0 + 1,593; 71° > > 49°  (4)
71 kPa < o < 130 kPa; 7(0) = —0,000018 - 0 4 0,795 - & + 28,755; 49° > ¢ > 45° (5)
131 kPa < o < 1000 kPa; 7(c) = —0,0008 - 6 + 0,991 - 0 4 13,861; 45° > ¢ > 33° (6)

Diese Gleichungen stellen den typischen Verlauf eines grobkornigen oder stark iiberkon-

solidierten feinkoérnigen Bodens dar ohne das spezifische Versuchsergebnisse verwendet
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wurden (fir konkrete Beispiele siehe z.B. [1] fiir einen feinkérnigen Boden und [13] fiir
einen grobkornigen Boden). Es wurde ein idealisierter Verlauf gewdhlt um experimentell
bedingte Streuungen zu vermeiden, da dies insbesondere fiir niedrige Spannungen von

Bedeutung ist.

Tabelle 3: Scherparamter und korrespondierende Spannungsbereiche infolge einer Linea-

risierung der nichtlinearen Grenzbedingung mit Kohésion (Abb. 4b)

o [kPa] | 0-100 | 0-200 | 100-200 | 200400
o] | 456 | 408 | 36,9 34,5
c[kPa] | 64 | 141 | 304 43,6

Zur Bestimmung der Scherparameter ¢ und ¢ wurde eine Linearisierung der gekriimmten
Grenzbedingung fiir verschiedene Normalspannungsbereiche o durchgefiihrt (siehe Tab.
3). Die Tangente fiir eine bestimmte Spannung in Abb. 4(b) wurde durch eine Sekante in
einem sehr engen Spannungsbereich ersetzt. Zusétzlich wurden die folgenden Parameter
verwendet: £ = 10000 kPa, ¢ = 0°, v = 0,3 und p = 1,8 t/m?. Die Standsicherheitsberech-
nungen wurden fiir eine homogene, trockene Béschung mit einem Neigungswinkel § = 35°
durchgefiihrt. Sowohl FE-Berechnungen als auch Berechnungen mit der Lamellenmethode
nach Morgenstern-Price wurden realisiert. Eine Beispielrechung mit der Lamellenmethode
unter Beriicksichtigung der gekriimmten Grenzbedingung diente als Referenz. In diesem
Fall nimmt die berechnete Standsicherheit mit der Boschungshohe ab, siehe Abb. 5(a).

> N Nonlinear —+— 6 —= Nonlinear
s 6 = 0.25 7 H »
4.5 4 - ¢ =0...100 kPa
4 12 6 =0...200 kPa
o = 200...400 kPa
G =400...600 kPa
35 _ 10 o360 .
L 3 E s ¢ =238°
w [ ¢ =40°
25 6
2 4
15 2
1 g ; ? g 0 L—= i i -
5 10 20 50 5 10 20 50
H [m] H [m]

(b)

Abb. 5: (a) Berechnete Standsicherheiten und (b) maximale Gleitflichentiefe fiir verschie-

dene Linearisierungen der gekriimmten Spannungsumbhiillenden

Falls der Reibungswinkel ¢ gréfler als die Boschungsneigung 3 ist und keine Kohésion
berticksichtigt wird (siehe Abb. 4(a)), beeinflusst der Reibungswinkel ¢ von 36°, 38° und
40° die rechnerische Standsicherheit nur unwesentlich. Es stellen sich oberflichenparallele
Gleitflichen ein und die Tiefe des Gleitkorpers ist entsprechend der theoretischen Losung

fiir eine unendliche Boschung unbestimmt. Eine Vernachlissigung der Kohésion fithrt zu
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einer deutlichen Unterschitzung der berechneten Standsicherheit, siehe Abb. 5(a), und
die sich einstellenden Gleitflichen verlaufen sehr flach, siehe Abb. 5(b).

Eine Beriicksichtigung der Kohésion ist erforderlich, um vergleichbare Ergebnisse zu den
Berechnungen mit der nichtlinearen Grenzbedingung zu erhalten. Je besser die Uberein-
stimmung zwischen dem fiir die Linearisierung gewéhlten Spannungsbereich und den auf
der Gleitfliche mafigebenden Normalspannungen ist, umso besser stimmen die Ergebnis-
se fiir die linearisierten und die nichtlinearen Grenzbedingungen iiberein. Eine dhnliche
Schlussfolgerung wurde auch von Baker [2] gezogen. Deshalb ist es wichtig, die Kohésion
fiir eine Linearisierung zu beriicksichtigen auch wenn diese Kohésion, wie z.B. bei ei-
nem Kies, keine physikalische Bedeutung hat. Es muss jedoch gewéhrleistet werden, dass
die linearisierte Grenzbedingung die experimentellen Ergebnisse innerhalb des auf der
Gleitflache relevanten Spannungsbereiches ausreichend représentiert. Der fiir die Linea-
risierung gewéhlte Spannungsbereich hat dabei fiir niedrige Boschungen einen deutlich

groferen Einfluss als fiir hohe Boschungen (mit H > 20 m).

Abb. 6: Isobaren der anfinglichen vertikalen Spannungen in einer Referenzbéschung

Mit der FEM kann der Ausgangsspannungszustand wirklichkeitsnah erfasst werden. Die
Isobaren der vertikalen Anfangsspannung verlaufen i.d.R. nahezu parallel zur Béschungs-
oberfléche (siche Abb. 6). Aus diesem Grund ist es sinnvoll die maximale Gleitflachentiefe
T senkrecht zu der Boschungsoberfliche zu definieren, wie es in Abb. 7 deutlich wird.
Somit ist die Normalspannung auf der parallel zur Boschungsoberfliche verlaufenden
Gleitflache proportional zu T'. Ergebnisse fiir Berechnungen mit der Lamellenmethode,
bei denen die gekriimmte Spannungsgrenzbedingung fiir verschiedene Normalspannungen
linearisiert wurde, sind in Abb. 8 dargestellt. Hierfiir wurde die maximale Tiefe der Gleit-
flaiche mit der Boschungshohe normiert. Fiir hohere Boschungen (H > 20 m) wird dabei
ein ungeféhr konstantes Verhéltnis 7/H = 0,25 erreicht. Die mafigebende Spannung auf
der Gleitflache, die fiir die Linearisierung der Grenzbedingung genutzt werden sollte, kann

tiber dieses konstante Verhéltnis 7//H und mit der Bodenwichte  ermittelt werden. Im
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Fall einer Boschungsneigung § = 35° ist die relevante Spannung fiir die Linearisierung
ofp=T/H -v-H=025-v-H:

~
-~
~

Abb. 7: Definition der maximalen Gleitflichentiefe T' des Gleitkorpers zur Bestimmung

der Linearisierungsspannung o

Zur Verallgemeinerung dieser Beziehung fiir weitere Boschungsneigungen wurden Berech-
nungen mit f = 25° und § = 45° durchgefiithrt. Auch fiir diese Neigungen werden
néherungsweise konstante 7'/H-Werte fiir hohere Boschungen erreicht (siehe Abb. 9).

Eine Riickrechung fiir diese drei verschiedene Béschungsneigungen fiihrt zu Gleichung 7.

T/H =046 — 0,32 -tan 3 fiir 25° < 3 < 45° (7)

Somit kann die fiir die Linearisierung erforderliche Normalspannung als Funktion der
Boschungshohe und der Boschungsneigung ermittelt werden. Dieser Spannungsbereich

kann dann fiir die Bestimmung der Scherparameter ¢ und ¢ genutzt werden.

08 Nonlinear —+—

G=025yH =
0.7 5=0.100 —x—

0.6
0.5
0.4

T/H []

0.3
0.2

0.1

H [m]

Abb. 8: Normierte Gleitkorpertiefe fiir verschiedene Linearisierungsspannungen der ge-

kriitmmten Spannungsgrenzbedingung (5 = 35°) (Ergebnisse aus Lamellenmethode)
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Abb. 9: Mittlere T'/H fiir verschiedene Béschungsneigungen

5 Dehnungsabhingige Definition der Standsicherheit

50

111

Konventionelle Standsicherheitsberechnungen gehen von einer gleichzeitigen Mobilisierung

des maximalen Scherwiderstandes entlang der Gleitfliche aus. Jedoch ist das Spannungs-

Dehnungsverhalten des Bodens stark nichtlinear und es erfolgt insbesondere in sich pro-

gressiv entfestigenden Boden keine gleichméflige Mobilisierung der Schubspannungen ent-

lang der potentiellen Gleitfliche. Aus diesem Grund kann eine dehnungsabhéingige De-

finition der Standsicherheit realistischere Aussagen liefern. In diesem Abschnitt werden

Vergleichsergebnisse zwischen konventionellen und dehnungsabhingigen Standsicherheits-

definitionen préasentiert.

Abb. 10: Verfahren fiir die dehnungsabhéngige Definition der Standsicherheit nach [12]
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Eine Kombination aus Finiten-Elemente-Berechnungen und einer externen Simulation
von Einfachscherversuchen wird fiir die dehnungsabhéngige Bestimmung der Standsicher-
heit entlang einer ausgewéhlten Gleitfliche genutzt (siehe Abb. 10). Da fortgeschrittene
Stoffgesetze, wie z.B. die Hypoplastizitiat, in den Einfachscherversuchen genutzt werden
konnen, wird das nichtlineare Bodenverhalten bei der Ermittlung der Standsicherheit
beriicksichtigt. Der Ausgangsspannungszustand muss vor der eigentlichen Standsicher-
heitsberechnung mit der FEM ermittelt werden. Hierfiir wurde das Mohr-Coulombsche
Stoffgesetz genutzt (E = 3 -10% kPa, v = 0,3, ¢ = 0°, ¢ = 30°, ¢ = 0 kPa). Im Einzelnen
sind nach [12] folgende Berechnungsschritte erforderlich:

1. Definition und Diskretisierung der Gleitflache

2. Berechnung der Normal- und Schubspannung in den Elementen entlang der Gleit-
flache

3. Numerische Subroutine fiir die Simulation der Einfachscherung mit fortgeschrittenen
Stoffgesetzen. Hierfiir wird zunéchst eine konstante Verteilung der Scherdehnungen

entlang der Gleitfliche angenommen.

4. Integration der Ist-Spannungen 75 und der dehnungsabhingigen Spannungen 7, ent-
lang der Gleitfliche und Bestimmung der Standsicherheit mit F' = (X7,)/(X7).

Die Referenzboschung ist 10 m hoch und weist eine Neigung von 1(V):2(H) auf. Drei
kreisformige Versuchsgleitflichen wurden untersucht und in 80 1D-Segmente diskretisiert.
In Tab. 4 sind die Radien und Mittelpunkte dieser kreisférmigen Gleitflachen angegeben.

Der Koordinatenursrpung befindet sich dabei im Boschungsfuf.

Tabelle 4: Radius R und Mittelpunktskoordinaten x,;, ya; der untersuchten Gleitkreise,

o bezeichnet die maximale Normalspannung auf der Gleitfliche

Nr. o Ty | Ym R

-] | kPa] | [m] | [m] | [m]
50 | 20,9 | 27,7 | 27,7
2 150 | 12,3 | 18,7 | 20,5
250 | 10,7 | 15,2 | 21,9

Im Gegensatz zur p,c-Reduktion findet bei Anwendung dieses Verfahrens keine automa-
tische Lokalisierung der Gleitfliche statt und die kritische Gleitfliche muss {iber einen

Suchalgorithmus ermittelt werden.
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5.1 Einfluss der Sensitivitat

Ein erster Vergleich zwischen der dehnungsabhéngigen und der konventionellen Definition
der Standsicherheit soll fiir eine idealisierte Spannungs-Dehnungskurven eines iiberkon-
solidierten feinkérnigen Bodens vorgenommen werden (Abb. 11). Dieser weist eine mo-
bilisierte Schubspannung 7, auf und erreicht fiir die Peakdehnung 7,c.r den maximalen
Scherwiderstand Tpeqr. Nach dem Uberschreiten des Maximalwertes kommt es zu einer
linearen Entfestigung, bevor schliefllich der residuelle Scherwiderstand 7, erreicht wird.
Der maximale Scherwiderstand ergab sich dabei unter Annahme eines Reibungswinkels
von ¢ = 30° und einer Kohésion von ¢ = 20 kPa. Die Anfangsspannung 7, wurde zu
To = ¢ angenommen. Es gingen weiterhin der Elastizitdtsmodul £ = 10000 kPa und die

Querdehnzahl v = 0,3 in das angenommene Materialverhalten ein.

Die grofiten Unterschiede zwischen beiden Standsicherheitsdefinitionen kénnen bei einer
angenommenen schlagartigen Entfestigung nach dem Uberschreiten des Peaks erwartet
werden, d.h. 7, = 7,. Die hier dargestellten Ergebnisse gehen von dieser Annahme aus.
Die Sensitivitéat S:

Tpeak
- 8
wurde dabei im Bereich S = 1...15 variiert. Die gewéhlten Sensitivitdten konnen als

reprasentativ angesehen werden, da iiberkonsolidierte Tone typischerweise Sensitivititen
von S = 2...4 aufweisen und in sogenanntem Quick clay sogar Werte von S = 80...150

beobachtet werden konnen.

Ypeak Yr ’Y

Abb. 11: Angenommener Verlauf der Spannungs-Dehnungskurve

Wiéhrend sich mit der konventionellen Standsicherheitsdefinition dehnungsunabhéngige
Standsicherheiten ergeben, stellt sich bei der Betrachtung einer dehnungsabhéngigen Stand-
sicherheit beispielhaft fiir die Sensitivitit S = 2 ein Verlauf entsprechend Abb. 12 ein.
Es kann eine schrittweise Zunahme des Schubwiderstandes mit anschlieSender “Entfesti-
gung” beobachtet werden. Sobald in der gesamten Gleitfliche die residuelle Scherfestigkeit

wirkt, wird eine konstante dehnungsunabhingige Standsicherheit erreicht.
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Abb. 12: Standsicherheit in Abhéngigkeit der Scherdehnung fiir S = 2 und Gleitfliche 2

In Abhéngigkeit des Spannungsniveaus auf der Gleitfliche und der Sensitivitdt S kann
eine dehnungsabhingige Definition der Standsicherheit zu bis zu 50 % niedrigeren F' als
eine konventionelle Definition fiithren (sieche Abb. 13). Mit zunchmendem Spannungsni-
veau (d.h. Tiefe der Gleitfliche) sowie Sensitivitiat des Bodens erhoht sich der Unterschied
zwischen beiden Standsicherheitsdefinitionen. Da bereits fiir Sensitivitdten von 1 bis 2 bis
zu 30 % niedrigere Standsicherheiten ermittelt wurden, sollte eine dehnungsabhéngige De-
finition der Standsicherheit in sich stark entfestigenden Béden verwendet werden. Auf der
sicheren Seite liegend ist generell der Ansatz der Restscherfestigkeit bei der Bestimmung

der Standsicherheit moglich.
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0
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Abb. 13: Relative Abweichungen zwischen der konventionellen Standsicherheitsdefinition

und der dehnungsabhéngigen Definition fiir die Gleitflichen 1 bis 3

5.2 Anwendung des hypoplastischen Stoffgesetzes

Vorteilhafterweise ist die vorgeschlagene Methode nicht nur auf das Mohr-Coulombsche
Spannungsgrenzbedingung beschriankt, sondern kann auch mit fortgeschrittenen Stoff-
gesetzen, wie z.B. der Hypoplastizitdat, verwendet werden. Die Hypoplastizitdt in der

Formulierung nach von Wolffersorff [19] wurde verwendet, da diese das nichtlineare und
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zustandsabhéngige Verhalten von grobkoérnigen Béden realistisch wiedergeben kann. Es
kamen die hypoplastischen Stoffparameter von Hochstetten Sand zur Anwendung (siehe
z.B. [11]). Das Mobilisierungsverhalten fiir ein dichtes Bodenelement (Ip = 1,0) ist in Abb.
14 in etwa in der Mitte der Gleitfliche dargestellt. Nach Uberschreiten des maximalen

Scherwiderstandes ist eine deutliche Entfestigung feststellbar.

90
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80 / \\
T 70 1 \
z = —
‘© 60 f e —————
55
50
45
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0 0.05 0.1 0.15 0.2
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Abb. 14: Mobilisierungsverlauf der Schubspannung fiir Ip, = 1.0

In diesem Fall wird die maximale Scherfestigkeit innerhalb eines relativ engen Dehnungs-
bereiches von 0,018 < v < 0,032 erreicht. Da die Unterschiede in der dehnungsabhéngigen
Standsicherheit innerhalb dieses Dehnungsbereiches verhéltnisméfig niedrig sind, weicht
die berechnete dehnungsabhingige Standsicherheit nur geringfiigig von der konventio-
nellen Standsicherheitsdefinition ab (sieche Abb. 15). Somit scheint die vorgeschlagene
Methode in grobkérnigen Béden nicht zu deutlich konservativeren Losungen zu fithren.
Jedoch kann in feinkornigen Béden bzw. in undrainierten Verhéltnissen ein deutlicherer

Einfluss erwartet werden.
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Abb. 15: Vergleich der dehnungsabhéngigen und der konventionellen Standsicherheitsde-
finition bei Verwendung des hypoplastischen Stoffgesetzes
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6 Zusammenfassung

Vergleichsberechnungen zwischen den Verfahren der Lamellenmethode und der ¢,c-Re-
duktion in der FEM weisen in Standardfillen nur geringe Unterschiede auf. Bei der
Anwendung der ¢,c-Reduktion miissen jedoch auch numerische Einfliisse beriicksichtigt
werden. So kann mit abnehmender Netzfeinheit und hoherem Verschiebungsansatz der
Elemente eine genauere Approximation der kritischen Gleitfliche erreicht werden. Auch
das gewihlte Konvergenzkriterium beeinflusst die Berechnungsergebnisse. Der Einfluss
dieser Parameter sollte fiir jedes FE-Programm gesondert untersucht werden, da die je-
weils implementierten Algorithmen die Sensitivitdt der Ergebnisse beeinflussen. Die Er-
gebnisse der Standsicherheitsberechnung werden auch von der Form der Grenzbedingun-
gen beeinflusst. Die Linearisierung einer gekriimmten Spannungsgrenzbedingung sollte
moglichst fiir den auf der Gleitflache maigebenden Spannungsbereich erfolgen. Dabei ist
die Beriicksichtigung einer rechnerischen Kohésion zu empfehlen, auch wenn diese keine
physikalische Bedeutung fiir den vorliegenden Boden hat. Eine dehnungsabhéngige De-
finition der Standsicherheit kann, insbesondere fiir sich progressiv entfestigende Boden,
eine realistischere Aussage beziiglich der Standsicherheit liefern. Erste Ergebnisse wurden
in dieser Arbeit dargestellt.
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Standsicherheits- und FE-Berechnungen bei der RWE
Power AG

Ch. Karcher und D. Dahmen, Abt. Gebirgs- und Bodenmechanik, RWE Power AG

Zusammenfassung

Fiir die Untersuchung der Standsicherheit von bleibenden Béschungen der im Tagebau
betriebenen Braunkohlenbergwerke gilt in Nordrhein-Westfalen die Richtlinie fiir Stand-
sicherheitsuntersuchungen (RfS) vom 16.05.2003. Entsprechend der RfS sind Standsicher-
heitsuntersuchungen vom Bergbaubetreibenden durchzufiihren und der Genehmigungs-
behérde zur Priifung vorzulegen. Fiir Standsicherheitsberechnungen wird bei RWE Power
das eigenentwickelte und speziell auf die Randbedingungen und Anforderungen der Tage-

baue angepasste Programm ETA verwendet.

Zur Analyse des Gebirgsverhaltens werden zusétzlich fallweise Verformungsberechnun-
gen und Standsicherheitsberechnungen mit der FE-Methode durchgefiihrt. Ergebnisse
aus FE-Berechnungen sollen zukiinftig verstirkt fiir die Analyse des Verformungsgver-
haltens des Gebirges herangezogen werden und die Bewertung der Standsicherheit von

Randbéschungen der Tagebaue unterstiitzen.

1 Allgemeines

Die Messung des Verformungsverhaltens von Boschungen und die Bewertung der Ab-
solutgroBlen von Verschiebungsbetréigen, -geschwindigkeiten und -beschleunigungen stellt
ein wichtiges Hilfsmittel zur Beurteilung der Standsicherheit dar. Um sicherzustellen, dass
ggf. kritische Verformungen rechtzeitig erkannt und entsprechende Gegenmafinahmen ein-
geleitet werden konnen, fiihrt RWE Power umfangreiche Messungen auf der Oberfléche
der Boschungen (z. B. vollautomatisiertes GEOROBOT- System) und im Gebirge (Inkli-

nometermessungen bis in Teufen von 600 m) durch.

Zur Voraussage von Verformungen wurden ab Ende der 1980er Jahre vom Institut fiir
Bodenmechanik und Felsmechanik der Universitdt Karlsruhe unter Leitung von Prof.
Gudehus im Auftrag der RWE Power AG erste Verformungsberechnungen durchgefiihrt;
mit der Beschaffung des Programms TOCHNOG der Fa. FEAT, NL im Jahr 2004 kann
das Berechnungsverfahren heute bei RWE Power selbst angewandt werden.



120 Ch. Karcher, D. Dahmen
2 Standsicherheits- und Verformungsberechnungen - Uberblick

Standsicherheitsberechnungen unter Verwendung konventioneller Methoden werden schon
seit vielen Jahrzehnten in der Geotechnik zur Beurteilung und Dimensionierung von Bau-
werken aus und in Lockergesteinen angewendet. Die dabei angenommenen Bruchmecha-
nismen unterscheiden sich je nach Verfahren in der Geometrie des Gleitkorpers und dessen
innerer Unterteilung sowie der Art der Kraftverteilung. In DIN 4084 (Januar 2009) wer-
den Hinweise fiir die vom untersuchten System abhéngige Wahl des Bruchmechanismus
aufgefithrt. Mit konventionellen Standsicherheitsberechnungen wird ein Standsicherheits-
faktor (bzw. ein Ausnutzungsgrad) berechnet, der angibt, wie weit der jeweils betrachtete

Bruchmechanismus vom Versagen (theoretisch) entfernt ist.

In der Geotechnik werden heutzutage - insbesondere zur Berechnung von Verformungen
fiir groflere Bauwerke und oft baubegleitend - Berechnungen mit der Finiten-Elemente-
Methode (FEM) bereits standardméBig durchgefiihrt. Da die Ergebnisse der FE-Berech-
nungen wesentlich vom gewéhlten Stoffmodell abhéngen, sind spezielle Fachkenntnisse auf

der Anwenderseite notwendig.

Da Spannungen und Dehnungen - entsprechend dem angesetzten Stoffmodell - bei Anwen-
dung der FEM f{iblicherweise ohnehin berechnet werden, wird diese Methode inzwischen
auch fiir Standsicherheitsberechnungen unter Ansatz des ¢/c—Reduzierungs- [1],[2] oder

Naylor-Verfahrens [3] angewendet.

3 Standsicherheitsberechnungen bei der RWE Power AG

Die fiir den Nachweis der Standsicherheit fiir Tagebaubdschungen notwendigen Berech-
nungen werden bei RWE Power entsprechend den Vorgaben der RfS von der Fachab-
teilung Gebirgs- und Bodenmechanik mit konventionellen Verfahren durchgefiihrt. Das
fiir Berechnungen mit Gleitkreisen (nach dem Bishop-Verfahren) und zusammengesetzten
Bruchmechanismen verwendete Programm ETA ! wird auf dem jeweils giiltigen Stand der
Technik gehalten und zur Erfiillung neuer Anforderungen (z. B. Beriicksichtigung von Erd-
bebenwirkungen) weiter entwickelt. Die zugrundegelegten Berechnungsmodelle bestehen
jeweils aus Informationen zum geologischen Aufbau, den hydrologischen Verhéltnissen,
dem Boschungsverlauf und den bodenmechanischen Kennwerten der beteiligten Lockerge-
steinsschichten. Die Schnitte fiir geomechanische Berechnungen werden von der Abteilung
Markscheidewesen und Lagerstitte der RWE Power AG auf der Grundlage von LAvVAZ-

Daten und einer zusétzlichen Prézisierung erstellt. In Abb. 1 sind in einer grundrissli-

Ider Name ETA leitet sich aus dem griechischen Buchstaben 1 ab, der bei Berechnungen nach dem

globalen Konzept zur Definition des Standsicherheitsniveaus Anwendung findet
2LAvA: Lagerstittenverwaltung und Auswertung
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chen Darstellung einer Randboschung verschiedene Schnittlagen eingetragen; die Schnitte
selbst werden standardméafig senkrecht zum Verlauf der Boschungsoberkante angefertigt.
Um einen durchgingigen Datenfluss zu gewéhrleisten werden die rdumlich orientierten
Grundlagendaten der Geologie, Hydrologie, Tagebauplanung und Gebirgsmechanik von
den zusténdigen Fachabteilungen digital zur Verfiigung gestellt und in ETA effizient und

prézise zusammengefiihrt.

Abbildung 1: Grundrissliche Darstellung einer Randboschung mit Schnittlagen fiir geo-
mechanische Berechnungen

Da sehr miéchtige Gebirgsbereiche (Teufen von iiber 500 m und Breiten von mehre-
ren Kilometern) betrachtet werden miissen und das Lagerstiattengebiet infolge tektoni-
scher Prozesse (Zerrungsbewegungen im Bereich der Niederrheinschen Bucht) beansprucht
ist, miissen in jedem Schnitt i. A. Hunderte von Schichten und mehrere Verwerfungen
beriicksichtigt sowie zusétzlich mehrere Grundwasserleiter und Aushub- und Verkippungs-
zustdnde abgebildet werden. In Abb. 2 ist beispielhaft ein derartiger Schnitt in ETA mit

Grundwasserhorizonten dargestellt.

Vo

Abbildung 2: Schnittdarstellung in ETA

Bei Standsicherheitsberechnungen werden in diesen Schnitten Bruchmechanismen ange-
setzt und berechnet. Eine besondere Rolle bei den Analysen spielen lingenhaft verbrei-
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tete potentielle Schwéchezonen wie die Tonschichten des Liegenden und Hangenden des
Braunkohlenflézes oder die Verwerfungen. Da diese Bereiche nicht zufriedenstellend mit
Gleitkreisen (Abb. 3a) geometrisch erfasst werden konnen, werden dort zusammengesetzte

Bruchmechanismen® angesetzt (Abb. 3b).
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Abbildung 3: Berechnungsmodell in ETA; a) mit Gleitkreisen, b) mit zusammengesetzten

Bruchmechanismen

4 FE-Berechnungen bei der RWE Power AG

4.1 FE-Berechnungsprogramm TOCHNOG

Die RWE Power AG verwendet fiir FE-Berechnungen in der Abteilung Gebirgs- und Bo-
denmechanik die kommerzielle Version des speziell auf geotechnische Anwendungen aus-
gelegten Programms TOCHNOG. Insbesondere verfiigt dieses Programm iiber eine grofe
Anzahl elasto-plastischer (z. B. Mohr-Coulomb, Hardening-Soil, Cam-Clay, Matsuoka-
Nakai) und fortgeschrittener Stoffgesetze (wie Hypoplastizitét, z. B. nach v. Wolffersdorff,
Masin, Niemunis). Aufgrund der relativ freien Kombinierbarkeit von Stoffgesetzen und
Prozeduren zum Berechnungsablauf eignet sich TOCHNOG insbesondere fiir geotechni-
sche FE-Berechnungen mit hohem Komplexitédtsgrad. Im Unterschied zu den heutzutage
meist iiblichen grafischen Eingabemasken werden bei TOCHNOG die Definition des Be-
rechnungsmodells und der gesamte Ablauf iiber ASCII-Dateien vorgegeben. Der damit
moglicherweise einhergehende Komfortverlust wird durch eine gute Ubersichtlichkeit und
Kontrolle - zumindest bei komplexen Randwertproblemen - aufgewogen.

Zur grafischen Ergebnisdarstellung bietet TOCHNOG Schnittstellen zu verschiedenen Post-
Prozessoren (z. B. GID). TOCHNOG wurde im Auftrag der RWE Power in den vergangenen

Jahren um verschiedene Programmpunkte erweitert.

3im Bergbau bekannt als ,,Starrkérperbruchmechanismen®
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4.2 Pre-Prozessoren zur Modellerstellung

Um eine effiziente Modellerstellung zu gewéhrleisten, wurden von der Fa. FEAT im Auf-
trag der RWE Power AG Pre-Prozessoren (Bezeichnung: FEMOP?) hergestellt, die mit Hil-
fe entsprechender Schnittstellen die im Unternehmen vorhandenen Grundlagendaten zur
Modellerstellung fiir ein-, zwei- und dreidimensionale FE-Berechnungen nutzen kénnen.
Die Pre-Prozessoren besitzen verschiedene Werkzeuge zur grafischen Bearbeitung des Be-
rechnungsmodells und zur Steuerung des Berechnungsablaufs (z. B. bzgl. Aushub und
Auswertegrofien). Fiir eindimensionale Félle erfolgt der Datenimport bei FEMOP1D aus
den Programmen LAVA und WABIS®, bei dreidimensionalen Modellen bei FEMOP3D aus
LAVA und bei ebenen Problemen bei FEMOP2D aus ETA.

Die in Abschnitt 3 beschriebenen geologischen Schnitte mit ihrem hohen Komplexitatsgrad
kénnen ohne Verlust fiir ebene FE-Berechnungen verwendet werden, indem alle relevanten
Daten von ETA direkt nach FEMOP2D iibertragen werden. Abb. 4 zeigt den Schnitt aus
Abb. 2 nach dem Datenimport in FEMOP2D fiir den endgiiltigen Aushubzustand. Dieser
kann unmittelbar, z. B. fiir Standsicherheitsberechnungen mit dem ¢/c—Reduzierungsverfahren

verwendet werden.

Abbildung 4: Schnittdarstellung in FEMOP2D

Fiir Verformungsberechnungen unter Verwendung hypoplastischer Stoffmodelle kann zur
Reduzierung der Berechnungsdauer ggf. eine Vereinfachung des geologischen Aufbaus
empfehlenswert sein. Zu diesem Zweck verfiigt FEMOP2D iiber Funktionen zur Modell-
anpassung, wie z. B. zur Anderung der Geometrie, zur Definition von Aushubbereichen
und zur automatischen Zuordnung der Materialkennwerte an die geologischen Schichten.
Zusétzlich konnen in FEMOP2D und TOCHNOG verschiedene Spezialoptionen verwendet
werden, die einer vereinfachten Steuerung und Ergebnisauswertung dienen, wie z. B. die
netzunabhéngige Vorgabe von Grundwasserspiegellagen und die netzunabhéngige Ausga-
be von Linieninformationen (z. B. Verschiebungen von Inklinometern). Weitere wichtige
Steuerungselemente bestehen z. B. in der Moglichkeit zum Materialwechsel wahrend der
Berechnung und darin, Verwerfungen wahlweise mit Kontinuum- oder Kontaktelementen

zu diskretisieren. Fiir Standsicherheitsberechnungen mit dem ¢/c—Reduzierungsverfahren

4FEMOP: finite element modelling of open cast pit
5WaBIs: Wasserwirtschafts- und Bohrdaten-Informationssystem
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oder dem Verfahren nach Naylor kénnen in FEMOP2D ebenfalls die entsprechenden Ein-
stellungen vorgenommen werden. SchliefSlich werden aus FEMOP2D automatisch der vor-
gegebene Berechnungsablauf und alle Modelleigenschaften in eine von TOCHNOG inter-
pretierbare ASCII-Datei ausgegeben. Abb. 5 zeigt den mit FEMOP2D bearbeiteten (ver-
einfachten) Schnitt aus Abb. 4 fiir den Ausgangszustand und Abb. 6 die totalen Verschie-
bungen in Verlaufsfarben infolge Tagebauaushub am Ende der FE-Berechnung. TOCHNOG
bietet aulerdem vielfiltige Moglichkeiten zur Ausgabe von Ergebnissen in Listenform im

ASCII-Format, um diese ggf. mit anderen Programmen weiter auszuwerten.

Abbildung 5: Schnittdarstellung des FE-Modells im Ausgangszustand

Abbildung 6: Berechnete totale Verschiebungen im Aushubzustand

Fiir das bei RWE Power fiir einfachere Standsicherheitsberechnungen im Einzelfall ver-
wendete Programm SLOPE/W von GEO-STUDIO ist ebenfalls eine automatische Daten-
ausleitung aus FEMOP2D moglich.

4.3 Standsicherheitsberechnungen mit FE

Standsicherheitsberechnungen unter Zuhilfenahme der FEM kénnen mit dem Programm
TOCHNOG mit dem ¢/c—Reduzierungs- und dem Naylor-Verfahren an ebenen und raumlichen

Modellen durchgefiihrt werden.

Beim ¢/c—Reduzierungsverfahren werden alle Scherkennwerte gleichméfig so lange in-
krementell herabgesetzt, bis ein Kriftegleichgewicht numerisch nicht mehr erzielt werden
kann. Durch den Vergleich zwischen den urspriinglich angesetzten und den beim Ab-
bruch der Berechnung erhaltenen Scherkennwerte kann direkt ein Standsicherheitsfak-
tor berechnet werden. Mit dieser Methode werden - zumindest fiir einfache Modelle -
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dhnliche Standsicherheitsfaktoren wie bei konventionellen Berechnungen ermittelt. Vor-
teilhaft beim ¢/c—Reduzierungsverfahren ist aber vor allem, dass Bruchmechanismen
nicht (wie bei den konventionellen Verfahren) angenommen werden miissen, sondern sich
infolge der Abminderung der Scherkennwerte automatisch ergeben und in der Nachbe-
arbeitung sichtbar gemacht werden konnen (z. B. als Verteilung von Dehnungen oder
Geschwindigkeiten im FE-Modell). Die Spannungen und Dehnungen sind - bis zum Ab-
bruch der Berechnung - mit dem jeweilig verwendeten Stoffgesetz kompatibel, so dass
statische und kinematische Annahmen, die notwendigerweise bei konventionellen Standsi-

cherheitsberechnungen implizit mit der Wahl des Verfahrens getroffen werden, entfallen.

In Abb. 7 ist das Ergebnis einer derartigen FE-Berechnung am Beispiel einer einfa-
chen homogenen Boschung dargestellt. Neben einer, wie i. A. iiblichen, globalen und
gleichméfBiigen Reduzierung der Scherkennwerte konnen in TOCHNOG auch geometrisch
oder schichtspezifische Reduzierungen vorgenommen werden, um dadurch auch gezielt

Teilbereiche von Boschungen analysieren zu kénnen.

Abbildung 7: Scherdehnungsverteilung als Ergebnis einer ¢/c—Reduzierung

Fiir Standsicherheitsberechnungen unter Anwendung des Verfahrens nach Naylor werden
zunéchst fiir die betrachtete Situation die Spannungen im FE-Modell berechnet. Nach-
folgend werden entlang eines vorgegebenen (angenommenen) und in n-Segmente unter-
teilten Bruchmechanismus die jeweils wirkenden Tangential- und Normalspannungen be-
rechnet. Aus den Normalspannungen werden danach die Tangentialspannungen in jedem
Teilabschnitt berechnet, die entsprechend dem jeweilig angesetzten Stoffgesetz maximal
zulissig sind. Aus dem Quotienten der iiber den Bruchmechanismus integrierten maximal
moglichen und der tatsédchlich wirkenden Tangentialspannungen wird ein ,, factor of saftey*
(FOS) berechnet, der als globaler Standsicherheitsfaktor interpretiert werden kann. Mit
dieser Methode entfallen automatisch die bei konventionellen Standsicherheitsberechnun-

gen notwendigen Annahmen beziiglich der Kraftverteilungen in den Zwischenlamellen (die
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kinematische Korrektheit der angenommenen Bruchmechanismen ist jedoch nicht auto-
matisch gegeben). In TOCHNOG wurde das Verfahren nach Naylor fiir ebene (Gleitkreise
und Geradenkombinationen mit automatischer Optimierung) und rédumliche (Ellipsoide
und Fléchen) Bruchmechanismen implementiert. In Abb. 8 sind verschiedene Gleitkreise

mit den zugehorigen FOS fiir eine geometrische einfache Boschung dargestellt.

Abbildung 8: Gleitkreise mit den zugehorigen FOS bei Anwendung des Naylor-Verfahrens
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Weserschleuse Minden - Nachweis der Standsicherheit
der Baugrubenbdschung unter Bertcksichtigung des
Hoek-Brown Versagenskriteriums

Dipl.-Ing. Regina Kauther, Bundesanstalt fiir Wasserbau, Karlsruhe
Prof. Dr.-Ing. Thomas Benz, NTNU Trondheim

Kurzfassung Das empirische ,,Hoek-Brown Kriterium* schatzt ausgehend von der relativ
einfach zu bestimmenden Gesteinsfestigkeit die Festigkeit des Fels in Abhangigkeit dessen
Trennflachencharakteristik ab. Um das Bruchkriterium flir Bemessungsaufgaben mittels nu-
merischer Methode nutzen zu konnen, war es bisher notwendig, auf der Grundlage eines
,.best-fit* an die nicht-lineare Charakteristik der FlieBkurve aquivalente Mohr-Coulomb Pa-
rameter zu bestimmen. Die hier vorgeschlagene Modifizierung des Hoek-Brown Kriterium
bertcksichtigt einen Sicherheitsfaktor im Materialmodell, so dass eine direkte Anwendung in
Standsicherheitsberechnungen ermdglicht wird. Berechnungen fur die Boschungen der
Schleusenbaugrube Minden zeigen, dass zumindest flr steile Béschungsneigungen aquivalen-
te Mohr-Coulomb Parameter nicht konservative Standsicherheiten liefern: Berechnungen mit
dem modifizierten Hoek-Brown Kriterium liefern die geringsten Standsicherheitswerte.

1 EinfUhrung in das Projekt

Im Zuge der Anpassung der Mittelweser an das GroBmotorgiiterschiff wird am Wasserstra-
Benkreuz in Minden eine neue Schleuse gebaut. Der Neubau ist Ostlich der bestehenden
Schachtschleuse als Sparbeckenschleuse mit einer Hubhdhe von ca. 13,7 m geplant (siche
Abbildung 1). Bauherr der Schleusenanlage ist das Neubauamt fiir den Ausbau des Mittel-
landkanals in Hannover. Planung und Entwurf wurden von der RMD Consult GmbH in Miin-

chen durchgefiihrt. Baugrundgutachter ist die Bundesanstalt fiir Wasserbau in Karlsruhe.
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Baufeld fiir die
neue Schleuse

Abbildung 1: Lage der alten und der neuen Schleuse

2 Beschreibung des Baugrundes

Der Baugrund im Bereich der neuen Schleusenanlage kann vereinfacht in drei Schichten un-
terteilt werden. Die typische Abfolge der Schichten des anstehenden Baugrundes ist aus der
Abbildung zu ersehen. Unter der Geldndeoberkante steht eine Auffiillung aus Ton, Schluff,
Sand und Kies in verschiedenen Mengenanteilen an, die wéahrend des Baus der Schacht-
schleuse und des Wasserstralenkreuzes aufgeschiittet wurden. Unter der Auffiillung folgen
fluvio-glaziale Ablagerungen aus dem Quartédr. Diese bestehen aus Sanden und Kiesen mit
schluffigen und tonigen Bestandteilen sowie sandigen und tonigen Schluffen. Unter dieser
Schicht stehen verdnderlich feste Tonsteine aus der Unterkreide bis zur Endteufe der Bohrauf-
schliisse an.

3 Baugrubenkonzept fur die neue Schleuse

Fiir den Schleusenneubau ist eine bis zu 16 m tiefe Baugrube erforderlich. Der Verbau fiir die
Baugrube besteht mit Ausnahme des Einfahrbereiches auf der westlichen Seite aus einer auf-
geldsten, 4-fach riickverankerten Bohrpfahlwand. Auf der Ostseite ist eine geboschte Baugru-
benwand geplant. Das Baugrubenkonzept ist aus der Abbildung 2 zu ersehen. Beide senkrecht
zur Hauptbaugrube abzweigenden Baugruben fiir die Sparbeckenzulaufbauwerke besitzen

ebenfalls geboschte Winde. Die geplante Boschungsneigungen betragen im anstehenden
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Festgestein von der Baugrubensohle auf NN + 28 m bis NN + 36 m 70°, dariiber 1:1,25 im
Festgestein und 1:1,5 im Lockergestein. Die maximale Boschungshohe betrigt 14 m.

l Neue Weserschleuse
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+2B.00mNN
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Abbildung 2: Baugrubenverbau fiir die neue Schleuse

Fiir den Bau der alten Schachtschleuse wurde eine auf beiden Seiten gebdschte Baugruben-
wand mit Neigungen zwischen 50° und 80° hergestellt. Uber Probleme mit der Standsicher-
heit der Boschungen wurde in den Bestandsunterlagen und in der Literatur nicht berichtet.
Allerdings existieren einige Fotografien (sieche Abbildung 3) vom Bau der Schachtschleuse,
die flache Abbriiche der Baugrubenbdschung zeigen. Der Berechnung der Standsicherheit der
ca. 3 m hoheren Baugrubenbdschung fiir die neue Schleuse war deshalb besondere Aufmerk-

samkeit zu widmen.

Abbildung 3: Fotografie der Baugrubenboschung beim Bau der Schachtschleuse (1913)
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4 Berechnung der Standsicherheit der Baugrubenbdschungen

Entscheidend fiir die Beurteilung der Standsicherheit der Baugrubenbdschung ist die zutref-
fende Abbildung der Festigkeits- und Verformungseigenschaften des Festgesteins. Die Be-
stimmung dieser Eigenschaften ist wiederum davon abhingig, welche Modellvorstellung vom
Festgestein zugrunde gelegt wird. Zur Verfiigung stehen zum einen kontinuumsmechanische
Modelle, zum anderen Modelle, die von felsmechanisch wirksamen Trennflachen (Schichtfla-
chen und Kliifte) ausgehen. Die kontinuumsmechanischen Modelle kommen zum Einsatz,
wenn im Festgestein mehrere Trennflichenschaaren vorliegen, deren Trennfldchenabstidnde
klein gegeniiber der Boschungshohe sind und sich im Versagensfall eher kleine Gesteinskor-
per ergeben. Dies trifft fiir den hier anstehenden Tonstein zu. Beim Versagen auf diskreten
Trennflichen kommt es zum Herausfallen von Felskeilen aus dem Felsverband. Das Auftreten
dieses Mechanismus ist fiir den im Baufeld anstehenden Tonstein nicht zu erwarten, kann
jedoch auch nicht vollig ausgeschlossen werden. Aus diesem Grunde werden Standsicher-
heitsuntersuchungen unter Verwendung beider Modelle durchgefiihrt. Im folgenden wird aus-

schlieBlich auf die Untersuchungen mit dem kontinuumsmechanischen Modell eingegangen.

Bei der Verwendung des kontinuumsmechanischen Modells miissen Parameter gefunden
werden, die den aus intakten Gesteinsstiicken und Trennflachen bestehenden Fels zutreffend
beschreiben. Die Festigkeit des Fels ist dabei in der Regel erheblich geringer als die Festigkei-
ten des Gesteins. Fiir die Ermittlung von Felsparameter steht das empirische Versagenskrite-
rium nach ,,Hoek-Brown (HB)* zur Verfligung, das hier fiir die Untersuchung der Standsi-
cherheit der Baugrubenbdschungen verwendet wird. Mit Hilfe des HB-Kriteriums kann aus-
gehend von der relativ einfach zu bestimmenden Gesteinsfestigkeit die Festigkeit des Fels in
Abhingigkeit der Trennflichencharakteristik abgeschétzt werden. Es wird isotropes Verhalten
des Festgesteins angenommen. Das HB-Versagenskriterium wurde urspriinglich eingefiihrt,
um die Felsparameter fiir die Bemessung von Untertagebauten in hartem Gestein zur Verfii-
gung zu stellen. Grundlage dafiir waren Untersuchungen von Hoek {iber den Sprodbruch von
Gestein und iiber das Verhalten von gekliiftetem Gestein [3]. Da das Versagenskriterium —
auch mangels Alternativen — ohne Beriicksichtigung seiner Einschridnkungen fiir viele felsme-
chanische Fragestellungen verwendet wurde, wurde von Hoek et. al. ein allgemeingiiltigeres
Bruchkriterium [4] erarbeitet, das auch fiir Gesteine mit sehr geringen Festigkeiten eingesetzt

werden kann. Dieses Bruchkriterium wird im Folgenden zu Grunde gelegt.
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5 Das Bruchkriterium von Hoek-Brown

Das Bruchkriterium nach HB verwendet die folgende Beziehung zwischen der maximalen
Hauptspannung o, und der minimalen Hauptspannung o3 (Anm.: Es werden ausschlief8lich

effektive Spannungen betrachtet, weshalb auf eine besondere Kennzeichnung verzichtet

wird.):
. a

G1 =03 +Gci(mb_3+5j . (1)
Oci

mit

o einaxiale Druckfestigkeit des Gesteins

my, S, a HB-Parameter in Abhédngigkeit des Gesteinstyps und der Trennflichencharak-

teristik

Die Parameter my, s und a lassen sich in Abhingigkeit des Geological Strength Index ,,GSI,

des Disturbance Factors ,,D* und der Materialkonstanten m; wie folgt berechnen:

(GSI—lOO)

mp, =m, -e\28-14D )
(GSI—lOO]

s=e\ 973D 3)
()2

a=—+—-|e\ 15 el 3 /] (4)
2 6

Der Parameter GSI (Geological Strength Index) schitzt den Zustand des Fels anhand der Ge-
ometrie und des Zustands der Trennfldchen ein und kann Werte zwischen 0 und 100 anneh-
men. Fiir intaktes Gestein betragt der Wert GSI 100. Mit dem Faktor D wird die Beeinflus-
sung des Fels durch die Baumafnahme beriicksichtigt. Der Faktor D variiert zwischen 0 (gro-
Be Beeinflussung) und 1,0 (keine Beeinflussung). Der Parameter m; kennzeichnet den Typ der
Gesteinsgruppe, also z.B. Sandstein, Tonstein oder Konglomerat. Empirische Werte fiir GSI,
m; und G konnen z.B. mithilfe des Programms RocLab v1.0 [8] fiir viele verschiedene Ge-

steine abschitzt werden.
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Da das HB-Bruchkriterium die Scherparameter ¢ und ¢’ nicht verwendet, kann die ,,phi-c-
reduction- Methode, d.h. die Berechnung des Standsicherheitsfaktors durch die Abminde-
rung der Scherparameter, nicht direkt angewendet werden. Stattdessen existieren verschiedene
Ansitze, flir vorgegebene Spannungsbereiche unter Verwendung der aus den HB-Parametern
ermittelten nicht-linearen FlieBflache mittels einer ,,best fit“ - Prozedur dquivalente Scherfes-
tigkeitsparameter flir ¢ und ¢’ (Mohr-Coulomb (MC) FlieBfliche) abzuleiten. Von Hoek et
al. [4] wird z.B. vorgeschlagen, die dquivalenten Scherparameter so zu bestimmen, dass fiir
einen vorgegeben Spannungsbereich die eingeschlossenen Flichen zwischen der HB-Kurve
und der MC-Linie gleich groB sind. Dieser Ansatz fiihrt zu folgenden Gleichungen fiir ¢” und
c’:

6amp (s+mpos, 2T

sing =

5
2(1+a)2+a)+ 6amb(s+mb(53n)a—1 (%)

o= O ((1+2a)s+(1-a)mpo3y, s+ mpoz, 2

p ( = (6)

amp (S +myp03,

(1+a)(2+a)\/1+ (1+a)2.+a)

mit o3, = —max (7)
Oci

Die Vorgehensweise ist in der Abbildung 4 dargestellt.

Analysis of Rock Strength using RoclLab

Hoek-Brown Classification
intact uniaxial compressive strength = 2 MPa
GSl=55 mi=3& Disturbance factor=07
Hoek-Brown Criterion
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cohesion = 0.072 MPa  friction angle = 23.25 deg : : : :
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Abbildung 4: Hoek-Brown und Mohr-Coulomb Flieflachen in t-G- Darstellung [8]
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Die Darstellung zeigt, dass die berechnete MC-FlieBkurve in einem mittleren Bereich der
vorgegebenen maximalen Spannung die HB-FlieBkurve recht gut abbildet, jedoch fiir Span-
nungen im Bereich des Ursprungs die Kohdsion iiberschitzt und der Reibungswinkel unter-
schitzt wird. Die Verfahrensweise des ,,best-fit“ kann deshalb immer nur eine N&herung an
das HB-Bruchkriterium sein. Tatsdchlich dquivalente MC-Parameter konnen nur bestimmt

werden, wenn diese in Abhédngigkeit der kleinsten Hauptspannung o3 definiert werden.
Von Benz et al. [1] wurde deshalb ein Berechnungsschema entwickelt, das die Standsicher-
heitsberechnung direkt mittels HB-Parameter erlaubt. In diesem wird ein Faktor n eingefiihrt,

der erlaubt, die nicht-lineare Bruchlinie zu modifizieren.

Die um den Faktor n erweiterte HB-Gleichung lautet dann:

f

fig=0-0,—— ()
n

mit

f=0,(m, 2 +s) )

ci

Der eingefiihrte Faktor n kann als Sicherheitsbeiwert betrachtet werden. Er ist jedoch zu-
nichst nicht mit den Teilsicherheitsbeiwerten wie sie im EC 7 fiir Scherfestigkeiten definiert
sind, gleichzusetzen. Die Teilsicherheitsbeiwerte fiir Scherfestigkeiten sind nach EC 7 wie
folgt definiert:

tangg =tane. /v, (10)
cqg=cc/ve- (11)

Die Indizes ,,c* stehen fiir die charakteristischen Werte und ,,d* fiir die Bemessungswerte.
Werden die Teilsicherheitsbeiwerte fiir den Reibungswinkel und die Kohision gleich grof3

angenommen, ergibt sich:

Yo =Vc=7- (12)
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Mit dem Ziel, eine Funktion zwischen den Faktoren m und y aufzustellen, wird das HB-
Bruchkriterium zunichst mithilfe der Roscoe-Variablen p und q formuliert. Unter dreiaxialen

Spannungszusténde vereinfachen sich diese zu:

_ (Gaxial + 2Gla’ceral) _ (Gl + 203) (13)
3 3
q= (Gaxial ~ Glateral ) = (61 - 63) (14)

In einer Darstellung des HB-Kriteriums in der p-q Ebene ergibt sich fiir die Sekantensteigung:

Mi B = q _ 3(01—63) — 3f (15)
' Pc—Pt ©1+203-36¢ f+303-30;

Dabei bezeichnet die Grofle p; die mit dem HB-Kriterium berechnete Zugspannung:

p; =o; = (16)
my,

Die Steigung der Tangente an die HB-Fliekurve wird durch Differenzieren nach o3

dq (5q Y op )"

9qa_| o9 | °p (17)

dp 663 863

zu
3f’

M{ 1B == (18)

¢Hb f'+3

bestimmt. Die Abbildung 5 zeigt das HB-Bruchkriteriums in der o; — 63 — bzw. in der p-q-
Ebene.
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A o [kPa] Dreiaxiale Kompression
300 / q=0,-0;[kPa]
A
/
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Abbildung 5: HB-Bruchkriteriums in der 63—G; — bzw. in der p-q-Ebene

Der dquivalente Reibungswinkel fiir einen gegebenen Spannungspunkt berechnet sich durch

Gleichsetzen mit der Steigung einer MC-FlieBkurve

MC,MC = 3_si (19)
—sin@
zZu
R &
sing == (20)
f'+2.

In der p-g-Darstellung verdndert sich lediglich die Steigung der MC-FlieBkurve mit zuneh-
mendem Wert von vy, wihrend der Wert der Abzisse mit p* = ¢ cotgp konstant bleibt. Damit

kann jetzt der Faktor n mit dem Teilsicherheitsbeiwert y in Beziehung gesetzt werden.
Mit den Verhéltniswerten

Mcus  McHB)y

= @2y
Mcme  Meme )d
ergibt sich fiir dreiaxiale Kompression
3+f"  3n+f (22)

3—sing - 3Ysin —SINQ@ '
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Durch Auflésung der Gleichung nach dem Teilsicherheitsbeiwert v, erhilt man:

) 1
Ysin = y\/l + sm2 q{y—z— 1J (23)

und schlieBlich durch Einsetzen der Gleichungen (20) und (23) in Gleichung (22), folgende
Abhingigkeit zwischen dem Teilsicherheitsbeiwert y und dem Sicherheitsfaktor n:

(12_1}5,2
R+l . (24)

(2+?')2 )

_1
77

Der gleiche Zusammenhang kann analog fiir dreiaxiale Extensionspannungen hergeleitet wer-

den.

Fiir die Anwendung des modifizierten Berechnungsschemas zur Berechnung der Standsicher-
heit der Baugrubenbdschungen miissen in einem nichsten Schritt die HB-Parameter ermittelt

werden.

6 Ermittlung der Hoek-Brown Parameter

Eine Klassifizierung des unverwitterten Tonsteines nach RMR (Rock Mass Rating nach Bie-
niawski [6]) ergibt unter Vernachldssigung der Trennflichenorientierung einen Wert von
durchschnittlich 45 (fair rock). Hierbei sind beim Trennflichenzustand nur die tonig gefiillten
Trennfldchen beriicksichtigt, da diese fiir den Versagenszustand als schwichstes Glied be-
trachtet werden konnen. Als Trennfldchenabstand wurde in Anlehnung an die durchschnittli-
che Gesteinskdrpergrofle der Wertebereich 60—200 mm gewihlt. Die weiteren gewéhlten Pa-

rameter sind;

Festigkeit 5-25 MN/m?,

RQD 25 % -50%

Trennflachenabstand 60 - 200 mm,
Trennflachenzustand-Rating 10, bergfeucht.
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Fiir den Bereich des Tonsteins mit reduzierter Festigkeit ergibt sich ein RMR-Wert von 28

(poor rock). Es wurden folgende Parameter beriicksichtigt:

Festigkeit < 1 MN/m?,
RQD <25 %,
Trennfldchenabstand < 60 mm,

Trennflachenzustand-Rating 10, bergfeucht.

Nach den Tabellen der DIN EN 14689 kann die Festigkeit des Tonsteins im bergfrischen Zu-
stand in die Kategorien ,,gering bis ,,médfBig hoch* eingeordnet werden. Auf der gleichen
Grundlage konnen die Tonsteinproben als ,,schwach verwittert bis frisch* klassifiziert werden.
Ein gradueller Ubergang im Sinne eines Verwitterungsprofils bis zum frischen Fels konnte
nicht nachgewiesen werden. Allerdings lieB sich in fast allen Bohrungen ab der Festgesteins-
oberkante eine bis in eine gewisse Tiefe zusammenhidngende Zonen reduzierter Festigkeit
beobachten. Die Bereiche reduzierter Festigkeit konnen bis einige Meter in den Fels hinein-

reichen.

Fiir die Festlegung der Parameter werden die Baugrundansprache und die geologische Be-
schreibung zusammen mit den im Programmmodul RocLab [8] integrierten Tafeln und Tabel-
len verwendet. Dort werden folgende Werte vorgeschlagen: Fiir den unverwitterten Tonstein
wird ein GSI-Wert zwischen 30-50, fiir den entfestigten Tonstein ein GSI-Wert von 10 — 30
ermittelt. Der Gesteinstyp ,,Tonstein“ ist nach Angaben von Hoek mit einem Wert von m; = 4
+ 2, Schluffstein mit einem Wert von 7 + 2 korreliert. Die einaxiale Druckfestigkeit fiir Ton-
steine wird mit 25-50 MPa angegeben.

Im Labor der BAW wurde im Rahmen der Vorerkundung an 35 Bohrkernen eine maximale
einaxiale Druckfestigkeit senkrecht zur Schichtung von 6y max = 3,7 MN/m? und ein Mittel-
wert von oy = 2,2 MN/m? ermittelt. Im Rahmen der Hauptuntersuchung wurde die einaxiale
Druckfestigkeit an 77 weiteren Tonsteinproben bestimmt. Soweit mdglich, wurde aus jedem
Kernstiick ein zylindrischer Priifkorper quer zum Bohrkern, d.h. parallel zur Schichtung und
langs des Bohrkerns, d.h. senkrecht zur Schichtung, erbohrt. Die Bruchfestigkeit der parallel
zur Schichtung verformten Proben betragt im Mittel 6, 4= 9,2 £ 1,9 MN/m?, die Bruchfestig-
keit der senkrecht zur Schichtung verformten Proben 6, = 7,7 = 1,7 MN/m?. Die unterschied-
lichen Ergebnisse fiir die einaxiale Festigkeit in der Vorerkundung und in der Hauptuntersu-
chung kénnen auf unterschiedliche Wassergehalte durch die Art der Lagerung zuriickgefiihrt
werden. Es kann davon ausgegangen werden, dass der Wassergehalt der in der Hauptuntersu-
chung gepriiften Proben in etwa dem Wassergehalt in-situ entspricht. In den Spaltzugversu-

chen wurde eine mittlere Zugfestigkeit des Tonsteins von 1,2 MN/m? ermittelt.
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Fiir die weitergehende Ermittlung der Materialparameter wurden die Labor- und die in-situ-
Versuche u.a. mithilfe inverser Methoden ausgewertet. Fiir die Durchfiihrung dieser Untersu-
chung wurde das Ingenieurbiiro Varocon™ in Weimar beauftragt. Zielstellung der Untersu-
chungen war die Erarbeitung von konsistenten Parametersets fiir drei vorgegebene Stoffgeset-
ze des PLAXIS-Programms (Hoek-Brown, Jointed Rock Model und Hardening Soil) und eine
Bewertung hinsichtlich ihrer Anwendbarkeit. Fiir die Parameteroptimierung wurde die Soft-
ware Varo”opt in Kombination mit dem Programm PLAXIS 9 eingesetzt. Im Folgenden wer-
den ausschlieBlich die Ergebnisse fiir die HB-Parameter vorgestellt. Das im Programmsystem
Plaxis implementierte HB-Materialmodell unterstellt linear elastisch, perfekt plastisches Ma-
terialverhalten mit Bruchkriterium nach HB. Die Reduktion der Festigkeit wie oben beschrie-
ben ist in dieser Implementierung enthalten. Die gewihlte Terminologie HB-Parameter be-
zieht sich auf die Materialparameter dieses Modells, einschlieBlich seiner elastischen Kon-

stanten.

Fiir die inverse Ermittlung der Parameter wurden 9 Bohrlochaufweitungsversuche, die in drei
Bohrungen in verschiedenen Tiefen ausgefiihrt wurden, verwendet. Fiir die Simulation im FE-
Modell werden drainierte Verhéltnisse in der unmittelbaren Umgebung des Versuchs unter-
stellt. Das numerische Modell fiir den Bohrlochaufweitungsversuch ist in der Abbildung 6
dargestellt.

Abbildung 6: Numerisches Modell fiir den Bohrlochaufweitungsversuch

Die Parameteroptimierung erfolgte in zwei Schritten. In einem ersten Schritt wurden die Pa-
rameter m;, GSI und G,s anhand der Ergebnisse des Bohrlochaufweitungsversuch BKF 8,
Tiefe 12 m kalibriert. Der Wert D wurde hier mit D = 0,2 angenommen, mit dem die méfige
Beeintrachtigung des Felsverbandes durch den Bohrvorgang berticksichtigt wird. Weiter wur-
de eine Poissonzahl v = 0,29 zu Grunde gelegt. Die Werte fiir die einaxiale Druckfestigkeit o;

wurden im Rahmen der Untersuchung variiert. Verwendet wurde alternativ der Mittelwert der
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Versuchsergebnisse aus der Voruntersuchung c.; = 2,2 MN/m? bzw. der Mittelwert aus den
Einaxialen Druckversuchen senkrecht zur Schichtung c.i = 7,7 MN/m?. Die beste Uberein-
stimmung zwischen Berechnung und Messung ergab sich fiir 6 = 7,7 MN/m? und m; = 5.

Um die Anzahl der zu optimierenden Parameter zu minimieren, wurde G und m; fiir die
Nachrechnung aller anderen Versuche konstant gehalten und die Parameter GSI und der
Schubmodul Gier bestimmt. Die in der Abbildung 7 dargestellten Diagramme zeigen die
Nachrechnung von vier Bohrungsaufweitungsversuchen aus der Bohrung BKF 8 unter Ver-
wendung des Materialmodells HB, mit dem die beste Ubereinstimmung zwischen Messung
und Rechnung erhalten wurde. Die Ergebnisse fiir GSI und den Schubmodul Gy sind in der

Tabelle 1 zusammengefasst.
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Abbildung 7: Nachberechnung der Bohraufweitungsversuche aus der Bohrung BKF 8
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Tabelle 1: HB Parameter nach Parameter Optimierung

R. Kauther, T. Benz

Tiefe ab GOK Gref GSI Gei v mj E.. [MPa]
[m] MPa] | [ | [MPa] | [] [-]
8,7 60 42 7,7 0,29 5 155
12,0 100 45 7,7 0,29 5 258
18,0 429 52 7,7 0,29 5 1106
23,0 1086 65 7.7 0,29 5 2802

Entsprechend den Ergebnissen der Bohrlochaufweitungsversuche ergibt sich mit zunehmen-
der Tiefe eine Zunahme fiir GSI und den Schubmodul G,.. Dieses Ergebnis stimmt mit dem
optischen Eindruck von den Bohrkernen, den Ergebnissen aus bohrlochphysikalischen Mes-
sungen und der geologischen Ansprache iliberein. Die Zunahme der Festigkeit des Tonsteins
mit der Tiefe wurde durch die Einteilung des Baugrundes in flinf unterschiedlichen Schichten

beriicksichtigt.

Fiir die Ermittlung des Parameter GSI fiir den Fels werden die Versuchsergebnisse eines
GroBscherversuchs herangezogen, der im Rahmen von fritheren Untersuchungen in der Néhe
des Baufeldes ausgefiihrt wurde. Der direkte Scherversuch im unverwitterten Tonstein wurde
an einem Probenkorper mit den Abmessungen von 1,1 x 1,1 x 1,1 m unter Anwendung der
Mehrstufentechnik ausgefiihrt. Die maximale Normalspannung betrug 350 kPa. Als effektive
Scherparameter werden eine Kohidsion von ¢ = 165 kN/m? und ein Reibungswinkel von
¢ = 28° ausgewertet. Auch hier werden drainierte Verhéltnisse unterstellt. Fiir diese Untersu-
chung wird der Wert D mit 0,2 angenommen, d.h. es wird von einer méfigen Beeinflussung
des Fels durch die Herstellung des Probekorpers ausgegangen. Fiir 6 wird ein Wert von 7,7
MPa eingesetzt. Eine gute Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen ergibt sich fiir
GSI-Werte zwischen 40 und 55, die mit den Werten aus der geologischen Ansprache und den

Riickrechnungen der Bohrlochaufweitungsversuche gut {ibereinstimmen [2].

7 Numerische Berechnung der Standsicherheit

Fiir die Finite-Element-Berechnung werden die Baugrubenbdschung und das sich daran an-
schlieende Geldnde bis zur Dichtwand als ebenes Modell in einem nichtstrukturierten Netz
bestehend aus 15-knotigen Dreieckselementen abgebildet. Im Rahmen der Standsicherheitsbe-
rechnungen wurden mehrere Querschnitte untersucht. Die Abbildung 8 zeigt die Geometrie

des fiir die Standsicherheitsberechnungen verwendeten FE-Modells am Beispiel des Regel-
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querschnitts fiir die Baugrubenbdschung im Bereich der Schleusenkammer. Der Verlauf der
Baugrundschichten wurde fiir die Modellbildung vereinfacht.

. ; Dichtwand

Auffiillung o
. SandeundKiese o
o

Tonstein I Tonstein II 3

Tonstein I11

Tonstein IV

Tonstein V

Abbildung 8: FE-Modell der Baugrubenbdschung im Bereich der Schleusenkammer

Nach der Berechnung des Ausgangsspannungszustandes unter Eigengewicht wird die Bau-
grube hergestellt. Mit jedem Aushubschritt verdndert sich auch der Grundwasserspiegel in der
Boschung. Nach dem Aufbringen der Flichenlast auf der Boschung wird die Standsicher-
heitsberechnung der Boschung unter Verwendung der ,,phi-c-reduction“-Methode berechnet.
Die Berechnung der globalen Standsicherheitsfaktoren erfolgt fiir die Lastfélle 2 (Bauzustand)
und 3 (AuBergewohnliche Bemessungssituation). Im Lastfall 2 wird die die Baugrube ein-
schlieende Dichtwand als intakt angesetzt. Die in der Berechnung simulierten Weserwasser-
stdnde entsprechen dem Mittelwasserstand bzw. dem HQ 100 (NN + 42 m), das ist der Was-
serstand, bis zu dem die Baugrube hochwasserfrei sein soll. Der Nachweis der globalen
Standsicherheit erfolgte auf Grundlage der DIN 4084 (Ausgabe Juli 1981): LF 2 FS = 1,3
und LF 3 FS = 1,2. Fiir die Berechnung der Standsicherheit wurden drainierte Verhiltnisse

angenommen.

In der Tabelle 2 sind die verwendeten HB-Parameter fiir die Standsicherheitsberechnungen
zusammengestellt. Der Parameter D wird fiir diese Berechnungen mit D = 0,7 angenommen.
Damit wird die Beeinflussung des Fels durch den Baugrubenaushub berticksichtigt. Der GSI —
Wert in der zweiten Tonsteinschicht (ab GOK) wird alternativ mit 42 bzw. 28 angenommen.

Mit GSI = 28 werden die tiefer entfestigten Bereiche im Tonstein modelliert.
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Tabelle 2: Zusammenstellung der HB-Parameter fiir die Standsicherheitsberechnung

Parameter Einheit Wert

GSI —Tonstein I [-] 28
GSI —Tonstein I [-] 28 bzw. 42
GSI —Tonstein III [-] 45
GSI —Tonstein IV [-] 52
GSI —Tonstein V [-] 65

m; (fiir alle Schichten) [-] 5

o, (fiir alle Schichten) [MN/m?] 7,7

D (fiir alle Schichten) [-] 0,7

8 Ergebnisse des Nachweises fur die globale Standsicherheit

Die Abbildung 9 zeigt den berechneten Bruchmechanismus fiir die in der Abbildung 8 darge-
stellte Baugrubenbdschung. Die Berechnung erfolgte fiir den Lastfall 2 unter Beriicksichti-
gung eines Weserwasserstandes von NN + 42 m. Anhand der dargestellten inkrementellen
Scherdehnungen ist erkennbar, dass die Gleitfliche ausschlieflich im Tonstein verlduft und
eine relativ steile Neigung besitzt. Der Bruchmechanismus ist typisch fiir alle durchgefiihrten

Berechnungen.

™

GSI =28

Abbildung 9: Lokalisierung der inkrementellen Scherdehnungen fiir GSI I, II = 28/42
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Fiir die zu erwartenden Baugrundverhéltnisse im Bereich der Boschung liegen die berechne-
ten Sicherheiten fiir alle Lastfille iiber dem geforderten Wert. Allerdings ergibt sich bei der
Berticksichtigung einer tiefer entfestigten Tonsteinschicht (GSI = 28) weder im LF 2 noch im
LF 3 eine ausreichende Standsicherheit. Das Grenzgleichgewicht wird jedoch nicht unter-

schritten.

9 Evaluierung des modifizierten Berechnungsschemas

Fiir die Evaluierung des modifizierten HB-Berechnungsschemas wurden Vergleichsberech-
nungen unter Verwendung des MC-Bruchkriteriums durchgefiihrt. Die Scherfestigkeit wurden
dabei mithilfe der Gleichung (6) bis (8) fiir die jeweiligen Schichten berechnet. Die B6-
schungsgeometrie entspricht dem Boschungsprofil in Abbildung 8. Die berechneten Bruch-
korper, angezeigt durch die Lokalisierung der inkrementellen Scherdehnungen, sind im Ver-
gleich in Abbildung 10 dargestellt. Die Ergebnisse zeigen, dass in diesem Fall mit den dquiva-
lenten MC-Parametern flachere Scherbandneigungen und hohere Standsicherheiten berechnet

werden.

HB
Mittelwasser Mittelwasser
FS=1,8 FS=2,2

Abbildung 10: Ergebnisse der Vergleichsberechnungen fiir die Standsicherheit
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10 Schlussfolgerungen

Fiir die Anwendung des empirischen HB-Versagenskriteriums in numerischen Standsicher-
heitsuntersuchungen wurde dieses durch die Berlicksichtigung eines Sicherheitsfaktors modi-
fiziert. Damit entfdllt die Notwendigkeit der Ermittlung dquivalenter MC-Parameter, die wie
gezeigt werden konnte, auch fehleranfillig sein kann. Der Vergleich von Standsicherheitsbe-
rechnungen, die mit dem modifizierten HB-Modell und mit den dquivalenten MC-Parametern
ermittelt wurden, ldsst zudem erkennen, dass zumindest fiir steile Bdschungen mit dem HB-
Modell kleinere Standsicherheitsfaktoren berechnet werden. Unterschiede ergaben sich auch
in der Ausbildung der Bruchmechanismen. Fiir den Tonstein in Minden wurden die HB-
Parameter zum einen auf der Grundlage von Literaturangaben zum anderen durch Kalibrie-
rung an Labor- und in-situ-Versuchen ermittelt. Dadurch konnten auf einfache Art und Weise
tiefenabhéngige, konsistente Parametersets bestimmt werden. Abschliefend soll angemerkt
werden, dass eine Berechnung unter Verwendung der effektiven Scherparameter des direkten
Scherversuchs die Standsicherheit fiir die beschriebenen Baugrubenbdschungen iiberschétzt
hitte.
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Bdschungen, erttichtigt durch Erdbetonstitzscheiben -
3D Standsicherheitsberechnungen nach der FE-Methode

C. Reinhold & W. Kudla,
Institut fiir Bergbau und Spezialtiefbau, TU Bergakademie Freiberg

Kurzfassung

Fiir die Stabilisierung von Bdschungen existieren verschiedene Verfahren. Im Rahmen dieses
Aufsatzes wird das Verfahren der Boschungsertiichtigung mit Erdbetonstiitzscheiben betrach-
tet. Es wird eine Untergliederung der Stiitzscheiben beziiglich ihres Tragverhaltens
vorgenommen. Die Standsicherheit von Bdschungen mit Stiitzscheiben kann nur {iber
rdumliche Standsicherheitsberechnungen nach der Methode der Finiten Elemente realistisch
erfasst werden. Die erreichbare Stabilisierungswirkung (Erhohung der Boschungs-
standsicherheit) wird mafgeblich durch den Stiitzscheibenabstand in Boschungslédngsrichtung
und durch die Stiitzscheibengeometrie im Boschungsquerschnitt beeinflusst. Es werden die
Bruchmechanismen, das Tragverhalten sowie die Einfliisse der Eingangsparameter der
Standsicherheitsberechnung auf die Stabilisierungswirkung der Stiitzscheiben beleuchtet.
Vorschlige zur Bemessung des Scheibenabstandes und der Scheibengeometrie werden

gegeben.

1 Einleitung

Fiir die Erhohung der Standsicherheit von Boschungen gibt es verschiedene Mdglichkeiten.
Als Beispiele seien die Boschungsabflachung, die Boschungsvernagelung, die Anordnung
von massiven Stiitzkonstruktionen oder geotextile Stiitzkonstruktionen genannt. Eine weitere
Moglichkeit ist die Anwendung von Erdbetonstiitzkdrpern zur Béschungsstabilisierung. Bei
diesem Verfahren werden Stiitzkorper aus Erdbeton in definierten Abstidnden in Boschungs-
langsrichtung hergestellt (siche Abbildung 1). Die Breite der Stiitzelemente liegt meist bei

2 m. Die lichten Abstinde zwischen den Scheiben variieren zwischen 2 und 10 m.
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Die Herstellung der Scheiben erfolgt dabei mit dem Hydro-Zementations-Verfahren. Das
Verfahren der Boschungsertiichtigung mit Erdbetonstiitzscheiben stellt sowohl in technischer
als auch in wirtschaftlicher Hinsicht eine Alternative zu anderen Verfahren dar. Insbesondere
fiir die Ertiichtigung von Verkehrsddmmen hat sich das Verfahren etabliert. Stiitzscheiben zur
Boschungsstabilisierung konnen sehr flexibel angewendet und an die jeweils vorhandenen
ortlichen Bedingungen angepasst werden. Sie konnen sowohl in Boschungen ohne
vorgegebene Gleitflichen als auch in Boschungen mit definierten Schwichezonen zur
Verdiibelung angewendet werden. In Kombination mit Entwisserungsrigolen kann die
statische Wirkung der Stiitzscheiben mit der Entwésserungswirkung der Rigolen kombiniert
werden. Die durch den Einbau von Stiitzscheiben erreichbare Stabilisierungswirkung wird
maflgeblich durch den Stiitzscheibenabstand in Boschungslidngsrichtung und durch die

Stiitzscheibengeometrie im Boschungsquerschnitt beeinflusst.

Stiitzscheiben

Abbildung 1. Anwendung von Erdbetonstiitzscheiben zur Boschungsertiichtigung

2 Herstellung der Stutzkorper

Die Herstellung der Erdbetonstiitzscheiben erfolgt mit dem Hydro-Zementations-Verfahren.
Der Stiitzkorper entsteht durch Zugabe von Zement und Wasser in den Boden. Der Aushub
des Stiitzkorperschurfes erfolgt bei niedrigen Boschungen mit Tiefloffelbaggern und bei
hoheren Boschungen mit speziellen Schreitbaggern. Das Material wird ausgehoben und
seitlich zwischengelagert. Zementsuspension wird {iber eine Schlauchleitung in den Schurf
unter gleichzeitiger Zugabe des ausgehobenen Bodenmaterials eingefiillt. Die Vermischung
erfolgt durch die Baggerschaufel. Es wird eine Bodenverbesserung ohne Bodenaustausch
durchgefiihrt (in-situ Bodenbehandlung). Die Zementzugabemenge liegt meist zwischen 5
und 20 Masse-% bezogen auf die Trockenmasse des zu verbessernden Bodens. Der Wasser-

zementwert liegt in Abhdngigkeit vom Boden tiblicherweise bei ca. 0,5 bis 1,0.
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3 Eigenschaften und bodenmechanische Parameter der Stitzkorper

Die Eigenschaften der Stiitzkorper konnen nach dem Abbinden mit denen von Magerbeton
verglichen werden. In Abhingigkeit vom anstehenden Boden werden einaxiale Druckfestig-
keiten zwischen 5 und 10 MPa erreicht. Der Reibungswinkel liegt zwischen 40° und 50° und
die Kohision bei ca. 500 kPa.

4 Boschungsstandsicherheitsberechnungen auf der Basis von raumlichen
Finite-Elemente Berechnungen

Mit analytischen Berechnungsmethoden (z. B. Gleitkreisverfahren, Blockgleitverfahren) kann
die Standsicherheit von mit Stiitzscheiben stabilisierten Bdschungen nur unzureichend er-
mittelt werden. Insbesondere die geometrische Ausbildung des Bruchkdrpers zwischen den
Scheiben ist mit konventionellen analytischen Verfahren nicht erfassbar. Zur Erfassung der
Tragwirkung der Stiitzscheiben bieten sich deshalb Berechnungen mit rdumlichen, numeri-
schen Verfahren an. Die vorgestellten Berechnungen zur Standsicherheitsanalyse von Bo6-
schungen mit Stiitzscheiben wurden deshalb dreidimensional nach der Methode der Finiten
Elemente durchgefiihrt. Der entscheidende Vorteil gegeniiber analytischen Berechnungsver-
fahren ist dabei, dass bei diesem Verfahren sowohl die Form als auch die Lage der kritischen
Gleitfliche im Verlauf der Berechnung automatisch ermittelt wird und es nicht erforderlich

ist, eine Gleitflachenform geometrisch vorzudefinieren.

Zur Ermittlung der Standsicherheit wurde das Verfahren der ,,Reduktion der Scherparameter*
(p-c-Reduktion) verwendet. Die Scherparameter tan ¢ und ¢ werden so lange reduziert, bis
sich das Grenzgleichgewicht einstellt. Die Standsicherheit bei diesem Verfahren basiert damit
auf einem Scherspannungsvergleich der im Grenzzustand vorhandenen Scherspannung mit
der tatsdchlich vorhandenen Scherspannung. Da dabei nur eine Grenzzustandsbetrachtung

durchgefiihrt wird, spielen die Verformungen eine vernachlissigbare Rolle.

Bei Standsicherheitsberechnungen nach der Methode der Finiten Elemente bezieht sich das
Berechnungsergebnis ausschlielich auf die Scherparameter Reibungswinkel ¢ und Kohésion
c. Daher besteht die Anforderung an das anzusetzende Stoffgesetz fiir den Boden ausschliel3-
lich darin, dass die Grenzbedingung fiir Scherversagen (Scherplastifizierung) im Stoffgesetz
auf diesen beiden Parametern basiert. Deshalb wurde bei den nachfolgend beschriebenen
Standsicherheitsberechnungen das elastoplastische Stoffgesetz nach Mohr-Coulomb ver-

wendet.
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Sowohl in der derzeit giiltigen DIN 1054:2005-01 als auch im ab 2010 giiltigen Eurocode
werden numerische Berechnungsverfahren sowohl im Grenzzustand der Gebrauchstauglich-
keit als auch in den Grenzzustinden der Tragfdhigkeit zugelassen. Boschungsstandsicher-
heitsberechnungen sind gemidfl DIN 1054:2005-01 in den Grenzzustand 1C einzuordnen.
Unter Anwendung der Finiten Elemente Methode stehen dazu zwei Vorgehensweisen zur
Verfiigung. Bei der ersten Vorgehensweise werden die Scherparameter des Bodens als
charakteristische Werte in die Berechnung eingefiihrt. Der Nachweis der Standsicherheit im
Grenzzustand 1C gilt dann als erfiillt, wenn die aus der ¢-c-Reduktion ermittelte Sicherheit
grofer ist als der Teilsicherheitsbeiwert y, = y. nach Tabelle 3 in DIN 1054:2005-01. Bei der
zweiten Vorgehensweise werden die Scherparameter des Bodens als Bemessungswerte in die
Berechnung eingefiihrt. Der Nachweis der Standsicherheit gilt dann als erfiillt, wenn die sich
aus der ¢-c-Reduktion ergebende Sicherheit grofer 1,0 ist. Fiir die vorliegenden

Untersuchungen wurde die Vorgehensweise 1 angewendet. /2/, /3/

Die Definition der Standsicherheit bei diesem Verfahren bedingt, dass sich die
Standsicherheit nur auf Bodenelemente bezieht. Beim Verfahren der Scherfestigkeits-
reduktion wird nur der Scherwiderstand des Bodens reduziert. Der Widerstand von
konstruktiven Elementen bleibt dabei unbeeinflusst. Um diesen Nachteil des Verfahrens zu
umgehen, wird das Stiitzscheibenmaterial (Erdbeton) ebenfalls als Mohr-Coulomb-Material
definiert. Damit wird bei Anwendung des Verfahrens der Reduktion der Scherparameter die
Scherfestigkeit des Stiitzkorpermaterials gleichermallen reduziert wie die Scherfestigkeit des

Bodens.

5 Parameterdefinition

Die Standsicherheit von Bdschungen mit Stiitzscheiben wird durch folgende Eingangspara-
meter beeinflusst:

- Boschungswinkel B,

- Boschungshohe h,

- Wichte des Bodens v,

- Reibungswinkel ¢ und Kohision c,

- Scheibenbreite b,

- lichter Abstand der Stiitzscheiben a.

Fiir die Herleitung der Bemessungsverfahren war es erforderlich, diese Parameter zu dimen-

sionslosen Faktoren zusammenzufassen.

Um den Scheibenabstand a als Einzelparameter zu eliminieren wird der Scheibenabstand a
mit der Boschungshohe h verkniipft (Abstands-Hohen-Verhiltnis a / h). Weiterhin wird das
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Abstands-Breiten-Verhiltnis a / b definiert.

Der Verbesserungsfaktor VF ist ein MaB fiir die durch den Einbau der Stiitzscheiben erreich-
bare Stabilisierungswirkung. Der Verbesserungsfaktor ist durch das Verhéltnis zwischen dem
Standsicherheitsbeiwert der mit Stiitzscheiben ertiichtigten Boschung m; zum Standsicher-

heitsbeiwert der Boschung im Zustand ohne Stiitzscheiben 1 (Originalbdschung) definiert.
VE=mn1/no [1]
Der Verbesserungsfaktor ist damit von den Parametern a, b, v, ¢, ¢, h und B abhéngig.
VF=f(a,b,vy,0,c h p) [2]
Der dimensionslose Faktor f,, fasst die Parameter vy, ¢, h und ¢ zusammen.
foe=7-h-tangp/c [3]

foc gibt das Verhiltnis der Anteile aus Reibungswinkel ¢ und Kohision ¢ an der Scherfestig-
keit des Bodens an. Nimmt bei konstanter Boschungshohe der Faktor f,. ab, steigt der
Einfluss der Kohésion und damit der Einfluss des spannungsunabhéngigen Teils der Scher-
festigkeit des Bodens. Der Faktor f, stellt im Rahmen der entwickelten Bemessungsverfahren

den Eingangsparameter dar.

Die Standsicherheitszahl N* beinhaltet die Eingangsparameter vy, h und ¢ sowie den Stand-

sicherheitsbeiwert | der Boschung.
N*=n-y-h/c (4]

Mit den dimensionslosen Faktoren a / h, a / b, VF, f,c und N* ergab sich die beste Mdoglich-
keit, die Zusammenhdnge zwischen allen Eingangs- und Ergebnisparametern der rdumlichen,
numerischen Standsicherheitsberechnungen von Bdschungen mit Stiitzscheiben zu erfassen.
Durch Einfiihrung dieser Faktoren ist es erst moglich, die Zusammenhénge zwischen den Ein-

gangs- und den Ergebnisparametern mathematisch auszudriicken.
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6 Anwendung von Stltzscheiben zur Standsicherheitserhéhung durch
Aktivierung eines raumlichen Gewdlbes zwischen den Stutzkdérpern
(Fall Al)

6.1 Fall Al - Tragverhalten / Bruchmechanismus

6.1.1 Prinzip

Im Fall Al wird durch die Stiitzscheiben die kritische Gleitfliche der Bodschung so
beeinflusst, dass eine Gleitfliche erzwungen wird, die ausschlieBlich zwischen den Scheiben
liegt. Es bildet sich ein rdumlicher Bruchkdrper zwischen den Stiitzscheiben aus (siehe
Abbildung 2). Der Bruchkorper hat eine muschelige Form. Die Lage der Stiitzscheiben selbst
wird vom Bruchkorper nicht beeinflusst. Dies wird durch die geometrische Ausbildung der

Scheiben sichergestellt.

3D Ansicht Draufsicht auf dic Béschung

vertikaler Schnitt mittig vertikaler Schnitt im Kontakt-
zwischen den Scheiben bereich zwischen Scheibe und Boden

Abbildung 2. Fall A1 — Bruchkorper / Lage der kritischen Gleitfliche im Grenzzustand

Die Standsicherheitserhdhung basiert beim Fall Al auf einer Spannungsumlagerung / Ge-
wolbewirkung zwischen den Stiitzscheiben und der Ubertragung von seitlichen Scherspan-

nungen zwischen Bruch- und Stiitzkorper.

Nahe dem Grenzzustand bildet sich zwischen den Stiitzscheiben ein rdumliches Traggewdlbe

aus. Die Stiitzscheiben weisen im Vergleich zum Boden eine wesentlich hohere Steifigkeit
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und Scherfestigkeit auf. Das Traggewolbe bewirkt eine Umlagerung von Spannungen aus
Bereichen die sich bereits nahe dem Grenzzustand befinden in noch geringer ausgenutzte,
tragfahigere Bereiche. Es erfolgt eine Spannungsumlagerung aus den Bereichen zwischen den

Stiitzkorpern in die Randbereiche und die Stiitzkorper selbst.

Abbildung 3 zeigt diese Spannungsumlagerung anhand eines horizontalen Schnittes einer mit
Stiitzscheiben ertlichtigten Boschung im Grenzzustand. Dargestellt ist die Form des Bruch-
korpers anhand der Verformungen, die Richtung der effektiven Hauptdehnungen sowie die
Richtungen der effektiven Hauptnormalspannungen. Die effektiven Hauptnormalspannungen
nehmen in der Mitte zwischen den Scheiben ab und im Bereich der Scheiben zu. Es stellt sich

eine Drehung der Hauptnormalspannungen um den rdumlichen Bruchkdorper ein.

Verschicbungen Richiung der cffcktiven Richiung der effckiiven
Dechnungen Haupinormalspannungen

Abbildung 3. Fall A1 — horizontaler Schnitt durch eine mit Stiitzscheiben ertiichtigte
Boschung im Grenzzustand, Verschiebungen, Richtung der effektiven Dehnungen und
effektiven Hauptnormalspannungen

Auf der definierten Kontaktfliche zwischen dem rdumlichen Bruchkoérper und den Stiitz-
scheiben werden Scherkrifte aktiviert. Der rdumliche Bruchkoérper hidngt sich im Grenz-
zustand seitlich an den Stiitzscheiben auf (siche Abbildung 2). Die Scheiben nehmen diese
Scherkrifte auf und tragen diese weiter in den Untergrund ab. Die Scheiben miissen dement-
sprechend so dimensioniert sein, dass die libertragenen Krifte aufgenommen und in den
Untergrund abgetragen werden konnen. Sind die geometrischen Abmessungen der Scheiben
zu gering dimensioniert, bewirken die seitlichen Krifte, dass die Scheiben mit dem Bruch-

korper versagen und aus der Boschung gedriickt oder gedreht werden.

Unmittelbar mit der Gewodlbeausbildung zwischen den Scheiben ist ein weiterer Effekt ver-
bunden, der sich auf die im Ubergangsbereich zwischen Scheiben und Boden wirkenden
haltenden Krifte auswirkt. Durch die Gewdlbeausbildung zwischen den Scheiben werden im

Grenzzustand Spannungen aus Bereichen zwischen den Scheiben in die Randbereiche um-
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gelagert. Die Bereiche mittig zwischen den Scheiben werden entlastet und die Randbereiche
belastet. Mit dieser Umlagerung der Spannungen ist eine Zunahme der Normalspannungen
auf die Kontaktfliche zwischen Scheibe und Bruchkdrper und damit eine Zunahme der

haltenden Krifte infolge Reibung in der Kontaktflache verbunden.
6.1.2 Einflussparameter

Zum Verstidndnis der Wirkung der Stiitzscheiben und insbesondere des Tragverhaltens sollen
im Folgenden die FEinfliisse der Eingangsparameter der Standsicherheitsberechnung fiir
Boschungen mit Stiitzscheiben betrachtet werden. Die Analyse des Einflusses der
Eingangsparameter auf die Stabilisierungswirkung und die Bdschungsstandsicherheit sowie
deren Einfluss auf die beiden Elemente des Tragverhaltens bilden die Grundlage fiir die

Ableitung der Bemessungsverfahren.

N *[]
105

Abbildung 4. Fall A1 — Einfluss der Eingangsparameter f,. und a / h auf die
Standsicherheitszahl (beispielhaft fiir die Boschungsneigung 1:2.0)

1,00

Abbildung 5. Fall A1 — Einfluss der Eingangsparameter f,. und a / h auf den
Verbesserungsfaktor VF (beispielhaft fiir die Boschungsneigung 1:2.0)
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Zur Erfassung des Einflusses der Eingangsparameter wurde eine Vielzahl von rdumlichen
Standsicherheitsberechnungen nach der Methode der Finiten Elemente durchgefiihrt. Dabei
wurden die Einflussparameter auf Basis einer statistischen Versuchsplanung variiert und
optimiert. Die dargestellten Diagramme in den Abbildungen 4, 5 und 7 basieren dabei auf ca.

1600 raumlichen Standsicherheitsberechnungen.

Abbildung 4 und 5 zeigen den Einfluss des Faktors f,. und des Abstands-Hohen-Verhiltnisses
auf die Standsicherheitszahl N;* und den Verbesserungsfaktor VF fiir eine Boschungsneigung
1:2,0. Die Einfliisse der Eingangsparameter auf die Stabilisierungswirkung beim Fall Al

lassen sich wie folgt zusammenfassen:

a)  Abstands-Hohen-Verhiltnis a/h: Die Stabilisierungswirkung steigt liberproportional
mit abnehmendem Abstands-Hohen-Verhéltnis. Im Bereich von Abstands-Hohen-Ver-
héltnissen kleiner a/h < 1,5 ist die Stabilisierungswirkung der Scheiben besonders
gro3. Bei Abstands-Hohen-Verhéltnissen grofer a/h =2 verlieren die Scheiben ihre
Wirkung (Grenzscheibenabstand). Der Scheibenabstand ist zu grof3, um eine Stabili-
sierungswirkung zu erzielen. Das rdumliche System geht in ein ebenes System iiber.
Der Standsicherheitsfaktor entspricht dann dem Standsicherheitsfaktor der nicht
ertiichtigten Boschung.

b)  Faktor f,.: Die Stabilisierungswirkung steigt tiberproportional mit abnehmendem Faktor
foc und damit mit zunehmendem Einfluss der Kohédsion und abnehmendem Einfluss des
Reibungswinkels an der Scherfestigkeit des Bodens. Im Fall A1 ist fiir die Anwendung
der Stiitzscheibentechnologie eine Mindestkohdsion im Boden erforderlich. Der kriti-
sche Bruchmechanismus bei kohésionslosen Boden ist durch eine oberflichennahe
ebene Gleitfliche gekennzeichnet. Bei kohidsionslosen Bdoden kann sich im Grenzzu-
stand kein Gewolbe zwischen den Scheiben ausbilden, um eine Stabilisierungswirkung
zu erreichen. Bei kohésionslosen Bdden sollte auf Stiitzscheiben nach Fall A2 ausge-
wichen werden.

c)  Boschungshohe h, Boschungsneigung B, Bodenwichte y: Die Stabilisierungswirkung
steigt weiterhin mit abnehmender Bdschungshdhe, abnehmender Bdschungsneigung

und abnehmender Bodenwichte.

VEt=fal.vyl,oLh],Bl c [3]
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6.2 Fall Al - Dimensionierung der Scheibenabmessungen — allgemeines Vorgehen

Die Bemessung nach Fall A1 erfolgt in zwei Schritten (Abbildung 6). Im ersten Schritt erfolgt
die Dimensionierung des Scheibenabstandes und im zweiten Schritt die Dimensionierung der
Scheibengeometrie in Scheibenebene. Als Eingangsparameter wird der dimensionslose Faktor

foc verwendet.

1. Schritt: Dimensionierung des 2. Schriti: Dimensionierung
Ahstandes zwischen den Scheiben der Scheibengeometrie in Scheibenebene

Gileitlimie in
Scheibencbene

vertikaler Sé‘ﬁnjﬂ'
in Scheibenehens,

Abbildung 6. Fall A1 — Prinzip der Dimensionierung der Scheibenabmessungen

6.3 Fall Al - Dimensionierung des Scheibenabstandes

Die Dimensionierung des Scheibenabstandes kann iiber Diagramme in der in Abbildung 7
dargestellten Form erfolgen. Das Diagramm ist beispielhaft fiir die Boschungsneigung 1:2,0
dargestellt. Die Bemessungsdiagramme sind je nach Aufgabenstellung flexibel anwendbar.
Aus dem Bemessungsdiagramm kann aus dem ersten Quadranten ausgehend vom Faktor fi,.
fiir ein definiertes Abstands-Hohen-Verhiltnis a/h tber die Standsicherheitszahl N;*(fy.;
a/h) die Standsicherheit n der Boschung mit Stiitzscheiben ermittelt werden. Umgekehrt
kann der Parameter N;*.r flir einen geforderten Standsicherheitsbeiwert berechnet werden
und somit das optimale Abstands-Ho6hen-Verhiltnis in Abhédngigkeit von fy. aus dem ersten
Quadranten direkt abgelesen werden. Die Stabilisierungswirkung kann iiber den
Verbesserungsfaktor VF in Abhdngigkeit vom Abstands-Hohen-Verhiltnis und f,,. tiber den

dritten Quadranten ermittelt werden.



Boschungen, ertiichtigt durch Erdbetonstiitzscheiben - 3D Standsicherheitsberechnungen 157
nach der FE-Methode

Boschungsneigung 1:2,0
-= a/h=0,5
c - ah=1
'y~h —— a/h=2
¢ || ah=3

Schlufrichtung / -folge l :

Abbildung 7. Fall Al — Bemessungsdiagramme fiir die Dimensionierung des
Scheibenabstandes (beispielhaft fiir die Boschungsneigung 1:2.0)

6.4 Fall Al - Dimensionierung der Scheibengeometrie in Scheibenebene

Die Abmessungen der Scheibe miissen so festgelegt werden, dass ein Versagen zwischen den
Scheiben erzwungen wird. Die Scheibenabmessungen sind demzufolge so gro3 zu dimen-
sionieren, dass sich die Lage der Scheiben im Versagenszustand nicht #ndert. Uber ebene
Standsicherheitsberechnungen wird die Scheibengeometrie in der Scheibenebene so lange
iterativ angepasst, bis alle in Scheibenebene auftretenden kritischen Gleitlinien eine Stand-
sicherheit aufweisen, die grof3er ist als die Sicherheit aus der Bemessung des Scheibenabstan-

des multipliziert mit einem Erhdhungsfaktor f; (Gleichung 6).

N2D-Scheibenebene = M3D * f1 [6]

Durch den Erhohungsfaktor f; werden indirekt die Gewolbekrifte, die im Versagenszustand
vom Gewdlbe zwischen den Scheiben iiber die Kontaktfliche seitlich auf die Scheiben
iibertragen werden, beriicksichtigt. Die Grofle des Erhohungsfaktors wird damit mafgeblich
durch die Gewolbeausbildung beeinflusst. Der Erhohungsfaktor ist abhdngig vom Eingangs-
parameter f,., vom im ersten Schritt ermittelten Abstands-Hohen-Verhéltnis a / h und von der
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Boschungsneigung. Der Erhdhungsfaktor kann aus Diagrammen in der in Abbildung 8 dar-
gestellten Form abgelesen werden. Das Diagramm ist beispielhaft fiir die Boschungsneigung
1:2,0 dargestellt.

f1 [-] Boschungen ohne Auflasten
Boschungsneigung 1:2,0

\\

\ 05—a/h
o

1,2

ﬂl ,5 1\\\
—

—
B S— =

\\ —
1,0 4— . . : :

T T
0 5 10 15 20 25 f []
oC

Abbildung 8. Fall A1 — Bemessungsdiagramme fiir die Ermittlung des Erhohungsfaktors f; fiir
die Dimensionierung der Scheibengeometrie in Scheibenebene (beispielhaft fiir die
Bdschungsneigung 1:2.0)

Folgende Punkte sollten beim Entwurf der Scheibengeometrie beriicksichtigt werden (siehe

Abbildung 9):

A) Verzahnung der Scheibe mit dem Untergrund: Um eine mdglichst gute Verzahnung der
Stiitzscheibe mit dem Untergrund zu erreichen, sollte die Sohle der Scheiben stufen-
formig ausgebildet werden.

B) Beriicksichtigung der kritischen Gleitfldche der nicht ertiichtigten Boschung: Die Stiitz-
scheiben sollten so gestaltet werden, dass der Stiitzscheibenquerschnitt die kritische
Gleitfldche der nicht ertiichtigten Boschung in einem grof3en Teil schneidet.

C) Einbindeldnge hinter der Boschungsschulter: Die Stiitzscheibe sollte moglichst bis zum
Austrittspunkt der kritischen Gleitfliche der Originalbdschung auf der Boschungskrone
geflihrt werden. Bei Boschungen mit konzentrierten Auflasten auf der Béschungskrone
(z. B. Verkehrslasten) sollten die Scheiben bis hinter diese Auflasten gefiihrt werden.

D) Einbindetiefe der Scheibe am BoschungsfuBl: Erfahrungsgemil zeigt sich, dass bei
homogenen Boschungen Einbindetiefen am Bdschungsfull zwischen 0,25 h und 0,5 h
ausreichend sind. Steht unterhalb der Boschung eine tragfahige Schicht an, sollte die
Scheibe am Boschungsfull in diese tragfihige Schicht eingebunden werden.

E) Breite der Stiitzkorper (in Boschungslangsrichtung): Es wird eine minimale Breite von
2 m empfohlen. Diese minimale Breite wird erfahrungsgemif aus herstellungstechni-

scher Sicht bendtigt.
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Einbindeléange hinter der
Bodschungsschulter

[~

\C)

kritische Gleitlinie der —_—
nicht ertlichtigten ‘ ‘

- Bdschung W

®)

)
/

= Verzahnung der Scheibe
{\D/\ \_/ mit dem Untergrund
Einbindetiefe am

Bdschungsful®

Abbildung 9. Fall A1 — Empfehlungen fiir die Vordimensionierung der Scheibengeometrie in
Scheibenebene

7 Anwendung von Stltzscheiben zur Standsicherheitserh6hung durch
Beeinflussung der kritischen Gleitflache in Scheibenebene (Fall A2)

7.1 Tragverhalten / Bruchmechanismus - Prinzip

Im Fall A2 wird durch die Stiitzscheiben die Lage der kritischen Gleitfliche der Boschung so
beeinflusst, dass eine Gleitfliche erzwungen wird, die oberhalb oder unterhalb der Scheiben

verlauft. Diese Gleitfliche weilit dann eine ausreichende Standsicherheit auf.

Die Stiitzscheiben werden so angeordnet, dass die kritische Gleitlinie der nicht ertiichtigten
Boschung geschnitten wird (Abbildung 10 A). Durch den Einbau der Stiitzscheiben steigt die
Standsicherheit in der kritischen Gleitfliche der nicht ertiichtigten Bdschung durch den
Ansatz einer hoheren Scherfestigkeit im Bereich der Scheibe deutlich an (Abbildung 10 B).
Da die Stiitzkorper im Vergleich zum Boden eine wesentlich hohere Scherfestigkeit auf-
weisen, trifft dies auf alle die Scheibe schneidenden Gleitlinien zu. Daraus ergibt sich eine
verdnderte Lage der Gleitfliche mit geringster Standsicherheit (kritische Gleitfliche) (Abbil-
dung 10 C und D). Beim Fall A2 miissen somit zwei Fille unterschieden werden. Zum einen
kann durch den Einbau der Stiitzscheiben eine Gleitfliche erzwungen werden, die iiber der
Scheibe verlauft (hochliegende Gleitflache, Abbildung 10 D) und zum anderen eine Gleit-
flache, die unter der Stiitzscheibe verlduft (tiefliegende Gleitfliche, Abbildung 10 C).
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(A)n=1,09 (B)n=9,74 (©mn=141 (D)n =143

Abbildung 10. Fall A2 — Bruchmechanismus / Tragverhalten — Prinzip

7.2 Dimensionierung der Scheibenabmessungen
7.2.1 Dimensionierung der Scheibengeometrie in Scheibenebene

Im ersten Schritt wird die erforderliche Scheibengeometrie in Scheibenebene ermittelt. Dies
erfolgt durch iterative Anpassung der Scheibengeometrie unter Anwendung ebener Stand-
sicherheitsberechnungsverfahren. Die Scheibengeometrie wird dabei beziiglich der zu er-
reichenden Boschungsstandsicherheit optimiert. Die Standsicherheit aller in Scheibenebene
auftretender Gleitlinien muss grofer sein als die geforderte Standsicherheit. Idealerweise wird
die Scheibengeometrie so optimiert, dass die kritische Gleitlinie iiber der Scheibe und die kri-

tische Gleitlinie unter der Scheibe gerade die geforderte Standsicherheit aufweisen.
7.2.2 Dimensionierung des Scheibenabstandes in Boschungslangsrichtung

Der Scheibenabstand muss nun so dimensioniert werden, dass der bei der Dimensionierung
der Scheibengeometrie in Scheibenebene zu Grunde gelegte Fall A2 auch in Boschungslangs-
richtung sicher gestellt ist (Abbildung 12, links). D. h. die im ersten Bemessungsschritt er-
mittelte kritische Gleitlinie muss sich auch in Boschungsldangsrichtung einstellen. Dies muss
iiber einen ausreichend geringen Scheibenabstand sichergestellt werden. Wird der Schei-
benabstand in Bdschungslidngsrichtung zu groB3, verlagert sich die kritische Gleitfliche
zwischen die Stiitzkdrper und die rdumliche Standsicherheit der Boschung sinkt. Abbildung
11 zeigt ein Beispiel flir die Abhdngigkeit der Bdschungsstandsicherheit vom Abstands-
Hoéhen-Verhiltnis a / h und vom Abstands-Breiten-Verhiltnis a / b. Es ist deutlich zu er-
kennen, dass bei Uberschreitung des Scheibenabstandes um den Fall A2 sicher zu stellen die
rdumliche Standsicherheit der Boschung abnimmt. Abbildung 12 zeigt die zugehorigen
Bruchfiguren fiir ausgewédhlte Scheibenabstinde. Weiterhin ist zu erkennen, dass mit

steigendem Scheibenabstand der Einfluss der Scheibenbreite an Bedeutung verliert.
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a/bl[-]' 10 8 6 1,5 'a/lh[-]

Abbildung 11. Fall A2 / A3 — Béschungsstandsicherheit in Abhingigkeit
von den Faktorena/hunda/b

b=2m b=2m b=2m
a=2m a=6m a=12m
a‘/b=10 a/b=30 a/b=6,0
a/h=017 a/h=05 a/h=10

n=130

=143 n=138
Abbildung 12. Fall A2 / A3 — Bruchmechanismus / Lage der Kritischen Gleitfldche im Grenz-

zustand und Standsicherheitsfaktor in Abhingigkeit von den Faktoren a /h und a /b (links
Fall A2, Mitte und rechts Fall A3)

Auf der sicheren Seite liegend konnte die Scheibe nun durchgéngig in Boschungsldngsrich-
tung hergestellt werden. In der Baupraxis wird dieser Fall hiufig ausgefiihrt (Reibungsful3).
Die Stiitzkdrper werden dann in der Regel nur durch Rigolen aus Schotter zur Drainage des
anfallenden Wassers in der BOschung unterbrochen. Eine durchgéingige Herstellung der
Scheiben ist jedoch aus Standsicherheitsgriinden nicht immer zwingend erforderlich. Zur
wirtschaftlichen Optimierung konnen die Scheiben in definierten Abstdnden angeordnet
werden. Dazu wird im Folgenden ein Bemessungsverfahren vorgeschlagen. Zunéchst muss
eine Scheibenbreite festgelegt werden. Aus herstellungstechnischer Sicht ist eine Scheiben-
breite von mind. 2 m zu empfehlen. Der zulédssige Scheibenabstand zur Sicherstellung des
Falles A2 ist von den Verhiltnissen Scheibenabstand zu Boschungshohe a/h (Abstands-
Hohen-Verhiltnis) und Scheibenabstand zu Scheibenbreite a/b (Abstands-Breiten-
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Verhiltnis) abhéngig. Der zuldssige Scheibenabstand wird in Abhéngigkeit vom Parameter f,,
aus den Diagrammen in Abbildung 13 und 14 ermittelt. Der zuldssige Scheibenabstand ergibt
sich aus dem jeweils kleinsten Wert aus dem Abstands-Hohen-Verhiltnis und dem Abstands-
Breiten-Verhiltnis. Die angegebenen Diagramme gelten beispielhaft fiir Boschungsneigungen

von 1:1,3 bis 1:2,0.

O—N\ = ‘(a/h‘ o
a/hl-]

N\
0,25 \

0,20 \\\
o154 \Nf

| L
0 5 1015 20 25 30 [-]

oC
Abbildung 13. Fall A2 — Bemessungsdiagramme fiir die Dimensionierung des zuldssigen
Scheibenabstandes — Diagramm (a / h)max

/b [-] | |
! [].ﬂ\ = (a/b)

2,5 AN

2,0

1,5
1,0 \\5_1 - -

0,5 4+— ; . . . . . .
0 5 10 15 20 25 30 ¢ [-]
oc

Abbildung 14. Fall A2 — Bemessungsdiagramme fiir die Dimensionierung des zuldssigen
Scheibenabstandes — Diagramm (a / b)max
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8 Anwendung von Stltzscheiben zur Standsicherheitserhéhung durch
Kombination von Fall A1 und A2 (Fall A3)

Der Fall A3 stellt den komplexesten Fall dar. Im Grenzzustand werden im Fall A3 die Stiitz-
scheiben aus der Boschung gedriickt oder gekippt. Durch den Einbau der Stiitzscheiben ent-

steht ein kombinierter Bruchmechanismus aus Fall A1 und A2.

In Abhéngigkeit vom Scheibenabstand gehen bei gleicher Scheibengeometrie in Scheiben-
ebene die Fille A2 und A3 ineinander tiber. Wahrend bei kleinen Scheibenabstidnden der Fall
A2 eintritt, geht dieser bei Erhohung des Scheibenabstandes in den Fall A3 {iber (siche Abbil-
dung 11 und 12). Da die Scheiben im Fall A2 jedoch so bemessen werden, dass die geforderte
Standsicherheit erreicht wird, wird beim Ubergang zum Fall A3 die geforderte Standsicher-
heit nicht mehr erreicht (siehe Abbildung 11).

Beim Fall A3 tritt das Versagen primér zwischen den Scheiben auf, wobei sich der Bruch-
korper teilweise tiber Gewdlbewirkung an den Scheiben authingt. Da die Scheiben jedoch
nicht wie im Fall A1 auf die Aufnahme dieser Gewolbekriafte dimensioniert werden, werden

die Scheiben im Grenzzustand aus der Béschung gedriickt.

Die erreichbare Stabilisierungswirkung ist beim Fall A3 in der Regel geringer als bei den
Féllen A1 und A2.

Stiitzscheiben nach Fall A3 sind fiir die Anwendung nur bedingt zu empfehlen. Der Bruchme-
chanismus kann noch nicht eindeutig erfasst werden. Der Fall A3 kann derzeit auch noch
nicht iiber ein eindeutiges Bemessungsverfahren erfasst werden. Es wird deshalb empfohlen,
bei Anwendung von Stiitzscheiben zur Boschungsstabilisierung in Béschungen ohne vordefi-
nierte geologische Gleitfldchen die Scheibengeometrie nach den Féllen A1 oder A2 zu dimen-

sionieren.

9 Anwendung von Stitzscheiben zur Standsicherheitserhéhung durch
Verdibelung geologischer Schwachezonen (Fall B)

Liegen definierte geologische Schwichezonen in der Boschung vor, werden die kritische
Gleitlinie und damit die minimale Standsicherheit hiufig in diesen Schwéchezonen verlaufen.
Durch den Einbau von Stiitzscheiben kdnnen solche Schwichezonen verdiibelt werden. Damit
wird der Scherwiderstand auf der kritischen Gleitfliche und damit die Standsicherheit durch
den Einbau der Stiitzscheiben erhoht (siche Beispiel in Abbildung 15).
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Name: Auffiillung
Cohesion: 2 kPa
Phi: 30 °

Verdiibelung der Name: organischer Schluff/ Ton
kritischen Gleitfliche Cohesion: 7 kPa

durch Erdbeton- Phi: 15°

stiitzscheiben

Name: Kies
Cohesion: 2 kPa
Phi: 35 °

Name: Erdbeton
Cohesion: 200 kPa

Abbildung 15. Beispiel fiir die Anwendung von Erdbetonstiitzscheiben zur Verdiibelung von
geologischen Schwichzonen / Gleitflachen

10 Entwasserungsrigolen zur Standsicherheitserhéhung

Eine Alternative bzw. Ergéinzung zu Erdbetonstiitzscheiben stellen Rigolen aus Schotter dar.
Die Anordnung der Rigolen erfolgt analog zu den Erdbetonstiitzkdrpern. Zum Teil werden
Erdbetonstiitzscheiben und Entwisserungsrigolen auch kombiniert eingesetzt. Aufgrund der
hohen Durchldssigkeit des Rigolenmaterials wird das in der Boschung anfallende Wasser in
den Rigolen gefasst und aus der Béschung abgeleitet. Durch die Entwiésserung der Boschung
wird die Standsicherheit erhoht. Rigolen erfiillen zusétzlich noch eine zweite standsicher-
heitserhohende Funktion. Als Material fiir die Rigolen kommt in der Regel Schotter zur
Anwendung. Dieser hat einen sehr hohen Reibungswinkel. Durch den Einbau eines Materials

mit einer sehr hohen Scherfestigkeit wird eine zusitzliche stabilisierende Wirkung erreicht.

11 Zusammenfassung

Bei der Boschungsstabilisierung mit Erdbetonstiitzscheiben werden Stiitzelemente aus Erd-
beton in definierten Abstinden in BOschungslidngsrichtung eingebaut. Die Herstellung der
Stiitzelemente erfolgt entweder ohne Bodenaustausch mit dem Hydro-Zementationsverfahren,
einem Verfahren der in-situ Bodenbehandlung, oder mit Bodenaustausch durch Erdbeton ge-
ringer Festigkeit. Die Stiitzkorper konnen flexibel an die ortliche Situation angepasst werden.

Erdbetonstiitzscheiben zur Bdschungsertiichtigung kénnen sowohl zur Verdiibelung de-
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finierter geologischer Schwichezonen (Gleitfldchen) als auch zur Standsicherheitserh6hung
in Boschungen ohne vordefinierte Gleitflichen angewendet werden. Die Stiitzscheiben
werden beziiglich ihres Tragverhaltens typisiert. Die verschiedenen Arten des Tragverhaltens
von Boschungen mit Stiitzscheiben werden im Beitrag vorgestellt. Es werden die Bruch-
mechanismen, das Tragverhalten sowie die Einfliisse der Eingangsparameter einer
Boschungsstandsicherheitsberechnung auf die Stabilisierungswirkung der Stiitzscheiben
analysiert. Da die Stiitzscheiben in Bdschungsldngsrichtung in definierten Abstédnden
angeordnet werden besteht die Dimensionierungsaufgabe unter anderem in der Bemessung
des erforderlichen Scheibenabstandes. Fiir diese Dimensionierung sind rdumliche Verfahren
zur Standsicherheitsberechnung erforderlich. Die im Beitrag vorgestellten Berechnungs-
ergebnisse basieren auf rdumlichen Standsicherheitsberechnungen nach der Methode der
Finiten Elemente. Es werden Vorschldge fiir die Bemessung des Scheibenabstandes und der

Scheibengeometrie fiir verschiedene Anwendungsfille gegeben.
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Geotechnische Aspekte bei Ausbau und Instandsetzung inner-
stadtischer Wasserstralden

Dipl.-Ing. Fritz Peter EiBfeldt, Bundesanstalt fiir Wasserbau — Dienststelle Hamburg, Referat
Geotechnik Nord (K1)

Kurzfassung Der Ausbau und die Instandsetzung von Wasserstraen im Stadtbereich sind
unter geotechnischen Gesichtspunkten deutlich anspruchsvoller als in der freien Strecke. Am
Beispiel der Berliner Wasserstralen (Teltowkanal und UHW) wird aufgezeigt, wie aufwendig
und schwierig Ausbau- und Instandsetzungsmaflnahmen bei eng angrenzender Bebauung
(flach gegriindete mehrgeschossige Gebaude) und bestehenden alten Briickenbauwerken sind.
Zusatzliche Probleme treten dann auf, wenn an der WasserstralRe unginstige Baugrundver-
haltnisse mit Weichbdden anstehen. Im Rahmen der Planungen ist neben geotechnischen
Standsicherheitsuntersuchungen eine Verformungsanalyse fur den Istzustand und eine Ver-
formungsprognose flr den Ausbauzustand zu empfehlen. Damit liegen im Vorwege gesicherte
Angaben Uber erforderliche SicherungsmaBnahmen an Gebauden und Bricken vor. Vorge-
hensweise und Beispiele werden vorgestellt.

1 Ausbauanforderungen an Wasserstraf3en

Die Wasserstralen sind den Anforderungen der modernen Schifffahrt anzupassen und daher
zur Verbesserung der Schifffahrtsverhéltnisse fiir GroBmotorschiffe und Schubverbinde zu
vertiefen und zu verbreitern. Fiir die Berliner Bundeswasserstralen wird diese Aufgabe vom
Wasserstralen-Neubauamt (WNA) Berlin fiir den Ausbau und vom Wasser- und Schift-
fahrtsamt (WSA) Berlin fiir die Unterhaltung wahrgenommen, was wegen der durchweg eng
angrenzenden Bebauung und der zahlreichen Briicken im Stadtgebiet keine leichte Aufgabe
ist.

Beim Ausbau und bei der Instandsetzung von Wasserstrallen erhalten die geotechnischen As-
pekte eine besondere Bedeutung, denn Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit der angren-
zenden Gebiude und kreuzenden Briicken miissen sicher nachgewiesen werden. Gerade dltere
Gebdude und Briicken weisen nicht immer die erforderlichen Sicherheiten nach den heutigen
Normen auf und miissen dann mit Sicherungsmafinahmen ertiichtigt werden. Eigentlimer der
angrenzenden Gebdude und Betreiber der Briicken sind skeptisch gegeniiber den geplanten
AusbaumafBnahmen und mdchten nachteilige Auswirkungen auf ihre Bauwerke auf jeden Fall
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ausschlieBen. Insofern sind geotechnische Standsicherheitsuntersuchungen und Nachweise
zur Gebrauchstauglichkeit von besonderer Bedeutung. Auf der Grundlage von fundierten geo-
technischen Untersuchungen werden Schiden und Konflikte minimiert. Nachfolgend wird fiir
verschiedene Kanalstrecken am Teltowkanal (Tek-km 21,4 bis 28,5) und der Unteren-Havel-
Wasserstrale (UHW-km 0 bis 4) aufgezeigt, welche geotechnischen Aspekte beim Ausbau
von innerstiddtischen Wasserstra3en zu beachten sind.

Der Teltowkanal stellt die Berliner Siidtrasse dar. Er verbindet den Berliner Osthafen mit der
Unteren-Havel-Wasserstraf3e, iiber die dann die Anbindung an das nordwestdeutsche Kanal-
netz erfolgt. Die UHW gehort zur Berliner Nordtrasse und verbindet den Berliner Westhafen
iiber die Spree-Oder-Wasserstral3e (Abb. 1).

-
Q
. geplantes >
Giterverkehrszentrum Berln-Spangg) o,
Wisstarmark Schiay mCaNNSkanay Sehlouse Plitzansas
A ) ", L Westhafen

UHW-km 0 bis 4

ftentjurg TR irmorechiothe
Tek- km 21,4-28 5°5tf‘afe"

Abb. 1: Lage der betrachteten Ausbaustrecken

Der Ausbau von Tek-km 21,4 bis 28,5 ist in Abb. 2 dargestellt. Dort wird der Kanal vom be-
stehenden Muldenprofil auf ein Rechteck-Profil — abschnittsweise auch auf ein kombiniertes
Rechteck-Trapez-Profil — ausgebaut. Die Breite erhoht sich von derzeit 20 m auf 29 m und die
Wassertiefe von derzeit 2,6 m auf 4,0 m. Der derzeitige Tiefgang fiir die Schifffahrt von
tc = 1,75 m nimmt zukiinftig auf einen Tiefgang von tg = 2,5 m zu. Auch die Durchfahrtshéhe
verbessert sich von heute 4 m auf mindestens 5,25 m.
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Abb. 2: Ausbauquerschnitt Tek-km 21,4 bis 28,5

In der Unteren-Havel-Wasserstral3e ist eine Vertiefung um 1,5 m bei einer Breite von 55 m
vorgesehen (siche Abb. 3).
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Abb. 3: Ausbauquerschnitt UHW-km 0,250
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2 Typische Situationen an innerstadtischen Wasserstral3en

Die Abb. 4 und 5 zeigen beispielhaft die eng angrenzende Bebauung in Ortslagen von Was-
serstralen. Nach dem Bau dieser Wasserstralen haben sich sowohl Wohnbebauung als auch
produzierendes Gewerbe angesiedelt. Letzteres hat die Wasserstralle auch als Transportweg
genutzt. Mit einem weiteren Ausbau (Vertiefung und Verbreiterung) ergeben sich sowohl fiir
die angrenzenden Gebéude als auch fiir die in ihrer Spannweite begrenzten Briicken Probleme
in Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit. Probleme in der Standsicherheit lassen sich
durch konstruktive MaBBnahmen — wie neue Uferwénde, Riickverankerungen, Unterfangungen
usw. — vergleichsweise einfach beseitigen. Die Erfiillung der Gebrauchstauglichkeit durch
eine Minimierung der Verformungen im Ausbauzustand stellt jedoch die groBere Herausfor-
derung dar.

Abb. 4: Ufernahe mehrgeschossige Bebauung
an der UHW

Abb. 5: Angrenzende Bebauung und kreu-
zende Briicken am Tek

3 Nachweis der Gebrauchstauglichkeit

Fiir die Wasser- und Schifffahrtsverwaltung ist zunichst von Interesse, ob die vorhandenen
Gebéude und Briicken fiir den derzeitigen Ausbauzustand die rechnerischen Standsicherheiten
nach heutigen Normen erfiillen und ob dariiber hinaus die Gebrauchstauglichkeiten der Bau-
werke — wie Lagerwege, /-stellung an Briicken oder Winkelverdrehungen bei flach gegriinde-
ten Fundamenten von Gebduden infolge Setzungsdifferenzen — gewéhrleistet sind. Wenn die
angrenzenden Gebdude nach dem Kanalbau errichtet wurden, sollten die Eigentiimer und
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Betreiber ihre Bauwerke in einem standsicheren Zustand ohne Risiken in der Gebrauchstaug-
lichkeit halten. Wenn dies schon im derzeitigen Ausbauzustand kritisch ist, dann wird es fiir
den geplanten Ausbauzustand mit Sicherheit nicht ohne Folgen bleiben.

Unter vorgenanntem Gesichtspunkt ist im ersten Schritt eine Verformungsanalyse fiir den
derzeitigen Istzustand vorzunehmen. Die Nachrechnung der Bauwerke fiihrt zu dem Ergebnis,
welche Setzungen bzw. Verformungen noch mdglich sind, ohne die Gebrauchstauglichkeit zu
gefdhrden. Diese zuldssigen Werte der Nachrechnung werden dann mit bereits eingetretenen
Werten aus Bauwerksinspektionen (z. B. Lagersetzungen oder —wegen) verglichen und daraus
die noch aufnehmbaren Werte fiir das Bauwerk abgeleitet.

In einem zweiten Schritt wird eine Verformungsprognose fiir den geplanten Ausbauzustand
erstellt. Dabei werden die berechneten Verformungen mit den herstellbedingt zu erwartenden
Verformungen (z. B. Verformungen aus Uferwand- und Ankerherstellung) tiberlagert und
ergeben in der Summe die ausbaubedingten Verformungswerte.

Ein Vergleich der noch aufnehmbaren Verformungen aus der Analyse fiir den Istzustand und
den ausbaubedingten Verformungen fiir den Ausbauzustand ist die Basis fiir eine Entschei-
dung, ob SicherungsmafBnahmen fiir den Ausbauzustand erforderlich sind. Dem Betreiber der
Briicken und Eigentiimer der Gebdude wird aus der Verformungsanalyse fiir den Istzustand
und der Verformungsprognose fiir den Ausbauzustand aufgezeigt, welche Auswirkungen der
Ausbau der Wasserstra3e auf seine Bauwerke hat und in welchem Umfang Sicherungs- und
Ertiichtigungsmafnahmen erforderlich sind. Ein Ablaufdiagramm dazu ist in Abb. 6 darge-
stellt.

Verformungsanalyse Verformungsprognose
(Istzustand) (Ausbauzustand)

| Grundlagen (z. B. Berechnungsgrundlagen) |

« Zulassige Werte }@ « Berechnete Verformungen }

* bereits eingetretene Werte * Herstellbedingte Verformungen

1 l

Aufnehmbare Werte | Ausbaubedingte Werte |

SlcherungsmarSnahmen

Abb. 6: Ablauf des Nachweises auf Gebrauchstauglichkeit
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4 Berechnungsgrundlagen

Die wesentlichen Berechnungsgrundlagen sowohl fiir Standsicherheitsberechnungen als auch
fiir die Verformungsanalysen im Istzustand werden nachfolgend aufgelistet:

— Planunterlagen, aus denen Abmessungen, Baustoffeigenschaften und die Baugeschichte
ersichtlich sind.

— Aufnahmen von Bauwerksschdden, die Angaben iiber Risse in Bauteilen, Abrostungen an
den Stahlspundbohlen, Abbriiche an den Einschnittsbdschungen und Kolke im Unterwas-
serbereich infolge Schifffahrt liefern.

—  Ergebnisse von Verformungsmessungen wie Lagerstellung und —wege, Setzungen sowie
Langs- und Querverschiebungen an Widerlagern und Gebéudeteilen.

— Angaben zum Baugrundaufbau und zu Bodenkennwerten sowie zur Pfahltragfédhigkeit
aus Probebelastungen soweit vorhanden.

Fir die Bemessung der Uferwidnde beim Kanalausbau ist der Einfluss der Bauwerkslasten
entsprechend Abb. 7 zu beriicksichtigen, wobei die Lastbilder fiir Gebdude, Verkehrslasten
usw. entsprechend der EAU und EAB anzusetzen sind.

oa>9, 9, ,=45+0¢/2 — Erdruhedruck k,
c 92ax(9,+e)/2 — erhohter Erddruck (k o+ k ,,)/2
s a< (9,+9)/2 — aktiver Erddruck k

Lastbilder nach EAU und EAB

Abb. 7: Einfluss der Bauwerkslasten auf die Wandbemessung

Bei den Standsicherheits- und Verformungsberechnungen sollten die Bodenkennwerte nicht
nur aus Erfahrungswerten abgeschitzt, sondern mit einer ausreichenden Anzahl von Versu-
chen bestimmt werden. Fiir den Geschiebemergel als maflgebende bindige Bodenart am Tel-
towkanal wurden die charakteristischen Scherparameter dieser Bodenart auf der Basis von
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Korrelationen zwischen dem Tongehalt und den Scherparametern ermittelt, dem 167 Triaxial-

versuche zugrunde liegen. Der Vergleich zu den Angaben im Baugrundgutachten ist in Abb. 8

dargestellt.
Bodenart Bodenkennwerte Bodenkennwerte
Baugrundgutachten Datenbank
BAW
Geschiebemergel/ -lehm ¢'=30° ¢ =33°
sandig z.T. stark sandig c' = 24 kKN/m? c' =2 kN/m?
Geschiebemergel, ¢'=20° ¢'=34°
schluffig z. T. sandig ¢' =52 kN/m? ¢’ =5kN/m?
Bodenkennwerte It. BAW-Datenbank (167 Triaxialversuche)
40 I T T T 11 T 20 T T T T T I
= ] a-_ﬁh .I:____f'_.‘.f......ggi (Ma) | I-—J——l——‘——‘—l—-'.. - 1(Mg) |
Lo S E i o =
g - g
g 30 . . g 10
2 R I
2 ) e EmeemmEan
a2 ly = -0,481x + 41,204[T s 5 y = 0,784x - 6,453 ||
& ] 1 I R7=0906 N x I - R = 0,984
x I I o e e i - I
20 — 0 ettt bt
5 10 15 20 25 30 5 10 15 20 25 30
Tonanteil [%] Tonanteil [%]
Abb. 8: Vergleich von charakteristischen Reibungswinkel und Kohésion aus

Baugrundgutachten und der Datenbank der BAW

Um die Bodeneigenschaften fiir FEM-Berechnungen bei den Verformungsanalysen und

—prognosen moglichst zutreffend zu beriicksichtigen, sollten in den Baugrundgutachten fol-

gende Angaben gemacht werden:

—  Spannungsabhingigkeit der Bodensteifigkeit z. B. nach OHDE

—  Spannungs-Verformungsverhalten aus dridnierten Triaxialversuchen fiir Erstbe-, Ent- und

Wiederbelastung (G - 63) / €;

— Dilatanzverhalten (Volumenzunahmen

Scherversuchen bzw. Triaxialversuchen

—  Kiriechverhalten aus Kompressionsversuchen

infolge Scherbeanspruchung) aus

Einfach-
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4.1  Ergebnisse

Zuniichst wird das Ergebnis einer Uberpriifung der Gebrauchstauglichkeit beispielhaft fiir ein
Briickenbauwerk — die Eisenbahnbriicke — in Abb. 9 dargestellt. Die Widerlagersohlen der
Briicke enden derzeitig unterhalb der Kanalsohle und werden nach dem Ausbau oberhalb da-
von liegen, so dass die neuen Uferwinde zukiinftig Lasten aus den Widerlagern aufnehmen
miissen. Bereits fiir die Herstellung der Bohrpfahle fiihrte die Verformungsprognose zu dem
Ergebnis, dass der Lagerweg ausgeschopft sein wird. Fiir den Ausbauzustand d. h. nach Ein-
bau der Wandanker und Abgraben der Kanalsohle auf NN 28,25 m werden die Verformungen
rechnerisch weiter zunehmen. Vor Beginn der Ausbaumafinahme ist daher eine Lagerkorrek-
tur und Anpassung der Fahrbahniibergiinge zwingend erforderlich. Dies ist dann mit dem
Betreiber zu planen, der Nachteile im Betrieb und zusitzliche Kosten fiirchtet.

H-Verformung H-Verformung | V-Verformung | Verkippung Bemerkungen
zum Kanal langs Kanal (Setzung) zum Kanal
(mm) (mm) (mm) (rad)

Kein Lagerweg vorh.

Analyse 15 je WL 10 je WL 15 0,0019 infolge Herstellung
Bohrpfahlwand
Prognose N-WL 3,6 nicht gerechnet 1,3 0,0007 Voraussetzung:
S-WL 6,6 2,6 0,0004 Lagerkorrektur
— = % — +41,10
S-WL N-WL
¥ 3225
! Set-28.25 | T~
Spundwand-Profil AZ 26 l l Bohrpfahlwand
geplant 2 +2140 Fejn-und +2140%7 @ 88cm
Mittelsande VEETEE
Abb. 9: Ergebnisse der Verformungsuntersuchungen fiir ein Briickenbauwerk

Stellvertretend fiir eine Vielzahl von eng angrenzenden Gebaduden ist in Abb. 10 das Ergebnis
der Verformungsanalyse und —prognose fiir das flach gegriindete mehrgeschossige Ullstein-
gebdude dargestellt. Das Gebdude ist im Skelettbau errichtet und auf Einzelfundamenten ge-
griindet. Fiir den Kanalausbau ist eine riickverankerte biegesteife Bohrpfahlwand vorgesehen,
mit der nur bei sorgfiltiger und ausfithrungstechnisch einwandfreier Herstellung von Wand
und Ankern die geringen rechnerisch zuldssigen Verformungen eingehalten werden kdnnen.
Die Bohrpfahlwand und deren Riickverankerung sind zwischenzeitlich hergestellt und die
geringen Verformungen bestitigt. Durch den abschnittsweisen Einbau einer Drénage zwi-
schen Gebdude und Bohrpfahl haben sich allerdings groBere Verformungen an den vorderen
Fundamenten eingestellt, die ihre Ursache jedoch in dem unsachgemifBlen Einriitteln der Tra-
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gerpfihle haben. Abgesehen von Rissen im Mauerwerk sind keine kritischen Zustinde hin-
sichtlich Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit eingetreten.

Setzungen Setzungs- H-Verformungen | Bemerkungen
(mm) differenzen zum Kanal
(mm) (mm)
Analyse 20* 75* * * bisherige
tan a=s/1=1:300 Werte
unbekannt
erstes Fundament 5
Prognose 3
weitere Fundamente
I | .
il
[ 1| Eﬁ"
_ | | "
N [ ‘
I | oy KNG 32.26m ‘
| |
R |
Sand |
|
|
|
Abb. 10: Ergebnisse einer Verformungsuntersuchung fiir angrenzende Gebaude

5 Hinweise bei gering tragfahigen Boden

In Abb. 11 sind die Auswirkungen auf Gebaudeverformungen bei vergleichsweise groflen
WandfuBverformungen infolge Einbindung in gering tragfahige Boden dargestellt.

Gebaude
/+32 mNN
i . — -
+30,45 mNN / o e e e e =
Auffiillung 15m
‘ L
_...--»-.-"’Sand geringer Verformungen
Aushub Festigkeit gsm
\/ +25,2 mNN
\/+22,4 mMNN

Sand mittlerer
Festigkeit

Abb. 11: Verformungsauswirkung bei gering tragfahigen Weichboden
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Die Grofle der Verformungen hingt maBigeblich von der Wandbemessung (Wandsteifigkeit
und Bohlenldnge) ab. Vergleichsberechnungen nach verschiedenen Verfahren der EAU (Ver-
fahren nach Blum, Bettungsmodulverfahren) und EAB (EB 94: Ersatzwinkelverfahren in wei-
chem Boden, EB 102: Bettungsmodulverfahren und E 103: Finite-Element-Methode) fiihrten
zu dem Ergebnis, dass vertrdgliche Setzungen fiir die angrenzende Bebauung nur dann einzu-
halten sind, wenn
— ein steifes Spundwandprofil gewihlt wird,
— die Spundbohlen mindestens 2 m in die unteren Sande mittlerer Festigkeit (auch zur
Aufnahme der Vertikalkréfte in der Spundwand infolge Schrigverankerung) einbinden
und

— die Schriaganker ihre Lasten im Sand unterhalb des Faulschlamms abtragen.

Bei gering tragfiahigen Weichbdden werden somit lange und steife Uferwénde erforderlich,
um Setzungsschidden an der angrenzenden Bebauung zu verhindern.

6 Folgerungen

Beim innerstédtischen Ausbau der Wasserstraflen ist im Rahmen der Planungen von einem
groBen Aufwand bei der Beschaffung von Planunterlagen, Bauwerksinspektionen und Bauge-
schichte der meist élteren Gebaude und Briicken auszugehen. Fiir aussagekriftige und belast-
bare Untersuchungsergebnisse ist auBerdem einzukalkulieren, dass die Aufbereitung und
Uberpriifung der Berechnungsgrundlagen aufwindig ist.

Da die Gebrauchstauglichkeit der Briicken und angrenzenden Bauwerke meist mit FEM-
Verfahren und weniger nach analytischen Verfahren untersucht werden, sollten in den Bau-
grundgutachten Eingangsparameter fiir Stoffgesetze — zumindest fiir bindige Boden — ableit-
bar sein. Es sollten fundierte Erfahrungen iiber herstellbedingte Verformungen mit den ver-
schiedenen technisch einsetzbaren Bauverfahren vorhanden sein. Dies gilt auch fiir die spitere
Uberwachung bei der Bauausfiihrung, in dem eine konsequente Mingelbeseitigung im Rah-
men der Qualitétssicherung gehandhabt wird.

Bei der Bauausfiihrung sind erschiitterungsarme Verfahren beim Einbringen der Uferwinde
und Anker zu wihlen. Eine Vorspannung der Anker kann Vorteile bedeuten. Beim Ankerein-
bau und bei der Herstellung der Bohrpfahlwénde sollte kein Bodenaustrag (z. B. durch Vor-
gabe des Uberlagerungsbohrverfahren beim Ankereinbau) zugelassen werden. Auch das ab-
schnittsweise Arbeiten symmetrisch zur Bauwerksachse fiihrt zu einer Begrenzung von Ver-
formungen und Schiden.

Auf eine baubegleitende Umsetzung sinnvoller Messkonzeptionen und Messauswertungen
sollte besonderen Wert gelegt werden, wodurch sich Missverstindnisse und Streitigkeiten mit
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den Eigentiimern und Betreibern reduzieren lassen. Dazu sollten Alarm- und Grenzwerte aus

den Verformungsprognosen im Vorwege festgelegt werden.

Wenn Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit von angrenzenden Gebduden und kreuzen-
den Briicken im Rahmen der Planung griindlich untersucht sind und keine Méngel bei der
Bauausfiihrung stattfinden, ist die Durchfithrung von Ausbau- und Instandsetzungsmafinah-
men auch im innerstddtischen Bereich erfolgreich. Dafiir sind Aufwand und Schwierigkeiten

jedoch von vornherein grof3er.
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Scherkondetalbriicke — Untersuchungen zum Interaktions-
verhalten zwischen Briickenwiderlager und Anschlussdamm

P.-A. v.Wolffersdorff & A. Koletzko & S. Rosner, Baugrund Dresden Ingenieurgesellschaft
S. Marx, TU Dresden, Institut fiir Massivbau

Kurzfassung Die Scherkondetalbriicke — ein semi-integrales Bauwerk — gehort zu den grofien
Talbriicken der Neubaustrecke Erfurt — Halle/Leipzig der Deutschen Bahn AG. Durch einen
gednderten Bauablauf war fiir den Entwurf der Pfahlgriindung des ostlichen Widerlagers die
moglichst genaue Kenntnis der Mitnahmesetzungen infolge der Schiittung des angrenzenden
Anschlussdammes entscheidend. Die rechnerische Verformungsprognose fiir das Interakti-
onssystem ,, Widerlager — Anschlussdamm* wurde anhand eines 3D-Finite-Element-Modells
erstellt. Es wird gezeigt, dass die rechnerisch prognostizierten Setzungen des Widerlagers
und des Anschlussdammes sehr gut mit den entsprechenden Setzungen, die am zwischenzeit-
lich ausgefiihrten Bauwerk gemessen wurden, iibereinstimmen. Die Anwendung des neuarti-
gen elasto-plastischen Stoffmodells mit erhohter Steifigkeit bei sehr kleinen Dehnungen
(HSsmall-Modell) fiir den Untergrund war die mafigebliche Grundlage fiir die gute Qualitdit

der Verformungsprognose.

1 Einfithrung

Die Scherkondetalbriicke ist eine der 3 groen Talbriicken des Thiiringer Teils der sich zurzeit
im Neubau befindlichen Bahn-Hochgeschwindigkeitsstrecke Erfurt — Halle/Leipzig (siehe
Abb. 1). Das 576,5 m lange und aus 15 Stiitzachsen bestehende Briickenbauwerk (siehe
Abb. 2) wurde nach den Grundsitzen der semi-integralen Bauweise geplant [S]. Die Vorteile
dieser Bauweise bestehen u. a. darin, dass einerseits dsthetische Konstruktionen erreicht wer-
den konnen und andererseits die Anzahl der wartungsintensiven Gleitlager verringert werden

kann oder sogar auf Gleitlager vollig verzichtet werden kann.
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Scherkonde-
Talbriicke
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Abbildung 1: Ausschnitt aus der Projektiibersicht der Neubaustrecke VDE 8.2 , Erfurt — Hal-
le/Leipzig*

Um die Anforderungen an die Tragfdhigkeit und Gebrauchstauglichkeit solcher semi-
integralen Bauwerke erfiillen zu konnen, sind neben sorgfiltigen und anspruchsvollen Pla-

nungen auch umfangreiche, baubegleitende Messiiberwachungen zwingend erforderlich.

Achse 13

Abbildung 2: Ausgeschriebener Entwurf der Scherkondetalbriicke als semi-integrales
Bauwerk

Den Zuschlag fiir das Bauvorhaben erhielt eine Arbeitsgemeinschaft, bestehend aus den Fir-
men Adam Hornig, Weimar und Stutz, Kirchheim auf der Grundlage eines Nebenangebotes
des Ingenieurbiiros Biichting + Streit, Miinchen.

In dem optimierten Ausfithrungsentwurf wurden insbesondere die Unterbauabmessungen, u.
a. durch die Anordnung von Pfahlreihen anstatt Pfahlbocken zur weiteren Reduzierung der

Zwiéangungen im integralen System modifiziert.

Zur Verringerung der Zwangsbeanspruchung aus Kriechen und Schwinden wurde im Rahmen
des Nebenangebotes die Baureihenfolge umgekehrt, d. h. Beginn bei Achse 13 und Bau nach

Achse 00 anstatt, wie urspriinglich vorgesehen, Beginn bei Achse 00 und Bau nach Achse 13.

Der Uberbau des Briickenbauwerkes ist zwischenzeitlich weitgehend fertig gestellt.



Scherkondetalbriicke — Untersuchungen zum Interaktionsverhalten zwischen 181
Briickenwiderlager und Anschlussdamm

2 Briickenwiderlager Achse 13 und Anschlussdamm

2.1  Baugrundverhiltnisse und Griindungsentwurf

Im Bereich des Widerlagers der Achse 13 und des Anschlussdammes steht im Wesentlichen
eine Verwitterungszone des Unteren Keupers an, die auf dem unverwitterten Keuper aufliegt.
Folgende mal3geblichen Schichten prigen von oben nach unten die Baugrundsituation: Hang-
lehm mit einer Michtigkeit von ca. 2 m, Felszersatz mit einer Michtigkeit von ca. 3 m und

darunter mit der Tiefe zunehmend unverwitterter Fels.

Der Grundwasserhorizont liegt in groBerer Tiefe und hatte keinen Einfluss auf den Griin-
dungsentwurf des Widerlagers und auf das Setzungsverhalten des Widerlagers sowie des An-

schlussdammes.

Aufgrund der zu erwartenden Setzungen, die mit dem Briickenbauwerk unvertriglich gewe-
sen wiren, war eine Flachgriindung in den Deckschichten der Verwitterungszone nicht mog-
lich. Deshalb wurde eine in den unverwitterten Fels einbindende Bohrpfahlgriindung fiir das
Briickwiderlager notwendig. Geméll Ausschreibungsentwurf war eine Tiefgriindung von 12
Bohrpfihlen mit einem Durchmesser von 1,50 m und einer Linge von 6 m vorgesehen. Au-
ferdem war im Bereich Dammaufstandesfliche und des Widerlagers geplant, den ca. 2 m

michtigen Hanglehm auszubauen und mit bindemittelverfestigten Material zu ersetzen.

2.2  Losungsweg fiir geiinderten Bauablauf

Durch die geédnderte Baureihenfolge fiir die Errichtung des Briickeniiberbaus ergab sich fiir
die Herstellung des Widerlagers der Achse 13 und des Anschlussdammes ebenfalls ein gedn-
derter Bauablauf. Unabhéngig davon war vorab der Bodenaustausch des Hanglehms mit Bin-

demittel verfestigtem Material zu realisieren.

Wie in Abb. 3 links zu sehen ist, war urspriinglich gemif3 geotechnischen Gutachten vorgese-
hen, den Anschlussdamm mit einer Vorlastschiittung herzustellen, um die Untergrundsetzun-
gen infolge der Dammlast vor der Herstellung des Briickenwiderlagers nach einer Liegezeit
von mindestens 3 Monaten vorwegzunehmen. Vor Beginn der Griindungsarbeiten sollte die
Vorlastschiittung abgetragen werden. Danach sollten die Pfahlgriindung (12 Bohrpféhle
©1,5m, L = 6 m) sowie das komplette Widerlager hergestellt werden. Die daran anschlie-
Bende Erstellung des Anschlussdammes hitte nur wenige Setzungen am Widerlager erzeugt,
weil durch die Vorschiittungen der wesentliche Teil der Setzungen bereits vorweggenommen

worden wire.
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Bauablauf Bauablauf
geman Ausschreibung geman Sondervorschlag
Damm mit Vorlastschittung Pfahlgriindung

Abtrag und Pfahlgriindung

Abbildung 3: Bauablauf geméfl Ausschreibung und Bauablauf gemi3 Sondervorschlag

In Abb. 3 rechts ist der Bauablauf gemdll Sondervorschlag dargestellt. Durch die umgekehrte
Baureihenfolge fiir die Briicke war es zeitlich nicht mehr méglich, den Damm und eine Vor-
lastschiittung mit einer Liegenzeit von mindestens 3 Monaten vor dem Bau des Widerlagers
herzustellen. Demzufolge war es notwendig, auf eine Vorlastschiittung verzichten und das

Widerlager zuerst zu errichten und danach den Anschlussdamm zu schiitten.

Um den geédnderten Bauablauf mit wirtschaftlich vertretbaren Aufwand realisieren zu konnen,

war zu kldren, wie groB3 die auf die Widerlagergriindung wirkenden Mitnahmesetzungen in-
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folge der nachtriglichen Dammschiittung sind und welcher Mehraufwand sich fiir die Tief-

grilndung aus diesen Mitnahmesetzungen ergeben wiirde.

Hierzu wurde BAUGRUND DRESDEN als Mitglied der fiir den Bauherrn titigen ARGE
»dachverstindige Geotechnik* (ARGE SV Geotechnik) im Einvernehmen zwischen Bau-
herrn, Ausfithrungs-ARGE, Planer und Priifer beauftragt, einen Losungsweg nach den Grund-

sdtzen der Beobachtungsmethode mit folgenden Schwerpunkten zu erarbeiten [1]:

e Rechnerische Prognose fiir die Setzungen infolge der Dammbherstellung fiir Interakti-
onssystem ,,Widerlager — Anschlussdamm® (siehe Abschnitt 4)

e Bemessungsvorschlag fiir eine ausreichend verformungsarme Bohrpfahlgriindung
(siehe Abschnitt 4)

¢ FErstellung eines Messprogramms zum Monitoring der Widerlager- und Dammsetzun-

gen wihrend und nach der Dammbherstellung (siehe Abschnitt 3)

Fiir die Widerlagersetzungen wurden zulédssige Werte von maximal 5 cm vorgegeben, da Set-
zungen bis zu dieser GroBenordnung spiter durch die Widerlagerkonstruktion im Sinne der

Beobachtungsmethode ausgeglichen werden konnten.

3 Messtechnische Uberwachung

3.1  Messprogramm

Die im Folgenden beschriebenen messtechnischen Maflnahmen entsprechen vollumfinglich

dem von der ARGE SV Geotechnik vorgeschlagenen Messprogramm.

Abb. 4 zeigt die Anordnung der Messstellen am Widerlager, unterhalb der Dammauf-
standsfliche und an der Dammoberfldache. Die Vertikalverschiebungen am Widerlagerfunda-
ment und auf der Dammoberfldche entlang der Trassenachse wurden bzw. werden messtech-
nisch mittels Hohennivellements erfasst. Alternativ war jeweils 1 Messstelle an den Fliigel-

winden vorgesehen.

Fiir die Messungen der Setzungen im Untergrund unterhalb der Dammaufstandsfldche wurden
entlang der Trassenachse 2 bis in eine Tiefe von 20 m reichende Mehrfach-Extensometer ein-
gebaut. Mit dieser Instrumentierung ist es moglich, die Setzungen von insgesamt 3 Schichtpa-
keten des Untergrundes messtechnisch zu erfassen. Bei der gewéhlten Anordnung haben die 3
Schichtpakete folgenden Dicken: obere Schicht D = 5 m, mittlere Schicht D = 5 m, unter
Schicht D = 10 m.

Die Genauigkeit der verwendeten Messsysteme betrigt fiir Hohenidnderungen + 1 mm.
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Abbildung 4: Anordnung der beiden Mehrfach-Extensometer sowie der geoditischen

Messpunkte am Widerlager und auf der Dammoberfliche

In Tab. 1 sind die entsprechend des Messprogramms geplanten Messzyklen zusammenges-
tellt. Dem Bauablauf angepasst, wurden die Messungen nach diesen Vorgaben ausgefiihrt.
Die Folgemessungen dauern noch an. Alle Messdaten wurden ordnungsgemdf und zeitnah

ausgewertet und den Projektbeteiligten digital in bearbeitbaren Formaten zur Verfiigung ge-
stellt.
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Tabelle 1: Geplante Messzyklen

Messzeitpunkt Anzahl der Messungen
Nullmessung vor Herstellung der Dammschiittung: Ix
Messung wihrend der Dammbherstellung bei ca 1/3 der Dammhdohe: Ix
Messung wihrend der Dammbherstellung bei ca 2/3 der Dammhohe: I x
Messung wihrend der Dammbherstellung bei voller Dammhohe: 1x
1. Woche nach Abschluss der Dammschiittung: 3x
2. Woche nach Abschluss der Dammschiittung: 2x
3./4. Woche nach Abschluss der Dammschiittung: 1x
alle 14 Tage im 2. und 3. Monat: 1x
danach monatlich: 1 x
wihrend lidngerer Liegedauer (> 6 Monate) jeder 3. Monat 1x

3.2  Ergebnisse der Setzungsmessungen

In den Abbn. 5 bis 7 sind alle Ergebnisse der bisher durchgefiihrten Setzungsmessungen dar-
gestellt.

Aug. 08  Okt. 08 Dez. 08 Feb.09  Apr.09 Jun. 09 Aug. 09 Okt. 09
0’0 _ | L

| L

1,0
2,0 -

3,0 -
4,0 |
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Widerlager im Bau------------é

Damm ‘/3geschi]ttet-----------p

6,0

—— FL1
O FL2
o F 3
—A— F 4

7,0 1
8,0 -

Betonage Uberbau - -~ -~ -----~-----
Damm 2/, geschiittet™7==~"===-~---§®--
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9,0

Zeitraum

Abbildung 5: Ergebnisse der Setzungsmessungen am Widerlager

Abb. 5 zeigt den Verlauf der Widerlagersetzungen anhand der 4 Messpunkte, die an den
Ecken des Widerlagerfundamentes angeordnet sind. Es ist zu erkennen, dass wihrend der
ersten Phase der Dammbherstellung an den beiden zum Damm hin gelegenen Messpunkten (F
3, F 4) groBere Setzungen als an den anderen beiden Messpunkten (FL 1, FL 2) eingetreten
sind, d. h. dass sich das Widerlager infolge eines Mitnahmeeffektes zum Damm hin gedreht
hat. Wihrend der folgenden Bauphasen hat sich das Widerlager weitgehend gleichmiBig ge-
setzt und geringfiigig zuriick geneigt. Die eingetretenen Setzungen liegen im Bereich zwi-

schen 2,1 cm und 3,3 cm und weisen keine weiteren Zuwichse auf.
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Abbildung 6: Ergebnisse der Setzungsmessungen auf der Oberfldche

des fertigen Dammes

Die gemessenen Setzungen auf der Oberfliche des Dammes sind in Abb. 6 dargestellt. Da sie
erst nach Fertigstellung des Dammes messbar gewesen sind, verdeutlichen sie nur das Zeitset-
zungsverhalten des Dammes wihrend seiner Liegezeit. Die Ergebnisse der Setzungspegel
zeigen, dass wie erwartet nur sehr geringe und gleichmiflige Dammsetzungen von ca. 5 mm

eingetreten sind und dass sie ebenfalls zur Ruhe gekommen sind.

In Abb. 7 sind die Ergebnisse der beiden Mehrfach-Extensometermessstellen grafisch aufbe-
reitet dargestellt. Beide Ergebnisplots zeigen tendenziell gleiche Setzungsverldufe, wobei et-
wa 50 % der Setzungen erst nach 2/3 der Dammschiittung eingetreten sind. Der iiberwiegende
Anteil der Setzungen ist erwartungsgemill dem oberen Schichtpaket, in dem die setzungs-
trichtigen Schichten ,,Hanglehm* und ,,Felszersatz* anstehen, eingetreten. Die Setzungsantei-
le der beiden tiefliegenden Schichtpakete betragen beim oberen Extensometer ca. 1 cm, beim
unteren Extensometer ca. 1,5 cm. Die maximalen Gesamtsetzungen aller 3 Schichtpakete be-

tragen beim oberen Extensometer ca. 8,3 cm und beim unteren Extensometer ca. 6,2 cm.

Die gemessenen Setzungsverldufe beider Messstellen sind plausibel. Die unterschiedlichen
Gesamtsetzungen sind durch verschiedene Schichtmichtigkeiten der erfassten Bodenschich-

ten erklarbar.

Die Setzungsverldufe beider Messstellen zeigen, dass die Untergrundsetzungen unter der
Dammaufstandsfliche noch nicht vollstindig abgeklungen sind und dass die Zeitsetzungen

nach Fertigstellung des Dammes sich im oberen Schichtpaket vollziehen.
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Abbildung 7: Ergebnisse der Extensometermessungen

Da die gemessenen Zeitsetzungsverldufe des Untergrundes unterhalb des Dammes noch im-
mer eine zuwachsende Tendenz aufweisen, sind Messungen an allen Messstellen gemil

Messprogramm wie geplant weiter auszufiihren.

4 Verformungsprognose

4.1 Finite-Elemente-Modell

Wegen der hohen Anforderungen an die Setzungsprognose fiir das Interaktionssystem ,,Wi-

derlager — Anschlussdamm* wurde eine dreidimensionale (3D) Finite-Elemente-Modellierung
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der Widerlagergriindung, des Anschlussdammes und des umgebenden Baugrundes vorge-

nommen. Hierfiir wurde das Programmsystem Plaxis 3D Foundation, Version 2 verwendet

[8]. Da mit dieser Software nur beschrinkt die Generierung von 3D-Geometrien moglich ist,
musste das in Abb. 8 und in Abb. 9 dargestellte 3D-Finite-Elemente-Modell wie folgt verein-

facht werden:

Ebene Gelidndeoberfliche und horizontaler Verlauf der Baugrundschichten (siehe
Abb. 8, Abb. 9)

Symmetrische Geometrie des Anschlussdammes beziiglich der Bahntrassenachse (sie-
he Abb. 8, Abb. 9)

Modellierung der Fundamentplatte mit 2D-Plattenelementen (siche Abb. 8, Abb. 9)
Modellierung des Anschlussdammes durch abgestufte, verschieden grofle, gleichma-
Bige Flichenlasten (siehe Abb. 9)

Modellierung des Widerlagers durch vertikale Streckenlasten (siehe Abb. 9)

Modellierung des Briickeniiberbaus einschlielich Verkehrslasten durch vertikale Ein-
zellast (siche Abb. 9)

Bei der Erstellung des Modells wurde die Symmetrie entlang der Bahntrassenachse ausge-

nutzt. Somit reduzierte sich nicht nur Anzahl der finiten Elemente etwa auf die Hilfte (6690

15-knotige 3D-Kontinuumselemente), sondern es verkiirzten sich vor allem die Rechenzeiten.

,/B()denaustaUSCh

- 50m— =

/\

430

Hanglehm
d=2,0m

Felszersatz
d=3,0m

Abbildung 8: Geometrie und Schichtenaufbau des 3D-Finite-Elemente-Modells



Scherkondetalbriicke — Untersuchungen zum Interaktionsverhalten zwischen 189
Briickenwiderlager und Anschlussdamm

e

<] ,q\q\k‘r(/ < \ = 7{ -

- Fundamentplatte

i

|
fo
V7

)
!

L\

A\ REY

e

il

.

Abbildung 9: Finite-Elemente-Netz mit freigelegtem Pfahlgriindungsbereich, abgestufte Fla-
chenlasten (Damm), Streckenlast (Widerlager) und Einzellast (Uberbau)

Folgende Stiitzungen wurden an den Réndern des 130 m langen, 60 m breiten und 50 m ho-
hen FE-Modells angesetzt.

e Seitliche Rinder: vertikal frei beweglich, horizontal unverschieblich

o unterer Rand: vertikal und horizontal unverschieblich

Trotz der o. g. Vereinfachungen im FE-Modell konnten die ma3geblichen Bauzustinde simu-
liert werden. In dem vorliegenden Finite-Elemente-Modell wurde folgender Entwurf fiir die

Widerlagergriindung zugrunde gelegt: 14 Bohrpfiahle & 1,5 m, L = 10 m, d.h. 7 Bohrpfihle
im symmetrischen FE-Modell.

Da eine moglichst realitdtsnahe Beschreibung des Materialverhaltens des Baugrund die ent-
scheidende Voraussetzung fiir die Qualitdt der Verformungsprognose war, wurde das moder-

ne HS-Small-Stoffmodell, das im folgende Abschnitt ndher beschrieben wird, verwendet.
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4.2  Stoffmodelle und Materialparameter

Fiir die Fundamentplatte wurde linear-elastisches Materialverhalten angenommen. Die ver-

wendeten Materialparameter sind in Tab. 2 zusammengestellt.

Tabelle 2: Datensitze linear-elastisch

Walls, Floors Fundamentplatte (C 35/45)
d [m] 1,70
Y [KN/m3] 25,00
E [kKN/m2] 33300000,00
\Y [-] 0,20

Fiir den zementverfestigten Bodenaustausch und fiir die Bohrpfihle mit einer Festigkeitsklas-
se C 35/45 wurde das linear-elastische, starr-plastische MOHR-COULOMB-Modell in Verbin-
dung mit einer zusdtzlichen Zugspannungsbegrenzung verwendet (siche Abb. 11). Bei dem
einfachen MOHR-COULOMB-Modell wird prinzipiell nur zwischen linear-elastischen Verhalten
und ideal-plastischen Verhalten ohne Verfestigung unterschieden. Plastisches FlieBen tritt
dann ein, wenn die MOHR-COULOMB 'sche-Grenzbedingung erreicht ist. Abb. 10 zeigt die
prinzipielle Wirkungsweise des MOHR-COULOMB-Modells bei axialsymmetrischen Haupt-

-

spannungen.
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Abbildung 10: linear-elastisch, starr-plastisches Modell mit der Grenzbedingung nach
MOHR-COULOMB

Das in Abb. 11 dargestellte Festigkeitsmodell fiir betonartige Materialien erfordert intern die

Parameter @ und c, die sich aus der Betondruckfestigkeit f.;,, und der Betonzugfestigkeit f
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ermitteln lassen. Die Zugsspannungsbegrenzung wird durch die Betonzugfestigkeit f., defi-

niert.

In Tab. 3 sind die fiir den zementverfestigten Bodenaustausch und die Bohrpfihle verwende-

ten Datensitze des MOHR-COULOMB -Modells zusammengestellt.
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Abbildung 11: Bilineare Approximation des Festigkeitsverhaltens von Beton

Tabelle 3: Materialdatensitze des MOHR-COULOMB-Modells

Mohr-Coulomp | AvTtullung (Bodenaustausch, | p 0 einie (C 35/45)
zementverfestigt)

Type Drained Drained
Yunsat [KN/m?3] 22,00 25,00
Ysat [KN/m?3] 22,00 25,00
k [m/day] 8,64 -
| D [kN/m?] 43790,00 33300000,00
\J [-] 0,22 0,20
Gret [kN/m?] 17950,00 13880000,00
Eoea [KN/m?] 50000,00 37000000,00
Cref [KN/m?] 50,00 7500,00
) [°] 35,00 51,00
\'J [°] 0,00 0,00
Ttr. [KN/m?] 0,00 3200,00
Rinter. [-] 1,00 1,00
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Fiir das Materialverhalten der Schichten des Untergrundes (Hanglehm, Felszersatz, Fels)
wurde das neuartige HS-Small-Modell verwendet. Das HS-Small-Modell ist eine Erweiterung
des elasto-plastischen Hardening-Soil-Modell, so dass das erhohte Steifigkeitsverhalten bei
sehr kleinen Dehnungen erfasst werden kann. Zunéchst wird das Hardening-Soil-Modell kurz

erldutert.

Beim Hardening-Soil-Modell werden 4 Arten von Steifigkeitsverhalten unterschieden: nicht-
linear elastisches Verhalten, plastisches Verhalten in volumetrischer Richtung, plastisches
Verhalten in deviatorischer Richtung, plastisches Verhalten in volumetrischer und deviatori-
scher Richtung (sieche Abb. 12).
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Abbildung 12: isotrope Doppelverfestigung (Hardening-Soil)

Diese Arten des Steifigkeitsverhaltens hiangen davon ab, ob die kappenformige FlieBfldche,
die kegelformige FlieBfliche oder beide FlieBflachen in Abhdngigkeit von der Belastungsrich-
tung aktiviert werden (siche Abb. 12). Fiir Belastungsrichtungen, die in den in Abb. 12 grau
dargestellten Bereich fiihren, gilt nichtlinear elastisches Verhalten. Alle 4 Arten des Steifig-

keitsverhaltens sind spannungsabhingig.

Das Hardening-Soil-Modell erfordert 8 mallgeblichen Materialparameter (3 Festigkeitspara-
meter, 5 Steifigkeitsparameter). Die Steifigkeitsparameter orientieren sich an dem Kompres-
sionsgesetz von OHDE, fiir dessen 2 Parameter zahlreiche empirische Daten, z. B. in [9], oder
Korrelationen zu Feldversuchen [2, 3]vorliegen. Zur Bestimmung der Materialparameter wur-
den auBlerdem die zur Scherkondetalbriicke vorliegenden geotechnischen Gutachten ein-

schlieBlich der zugehorigen Ergebnisse von Sondierungen und Laborversuchen verwendet.

Im Bereich sehr kleiner Dehnungen, z B. infolge dynamischer Anregungen, reagieren locker-
gesteinsartige Materialien sehr steif, d. h. es gilt die erhohte ,,Small-Strain-Steifigkeit*. Diese

Steifigkeit nimmt in einem Bereich zunehmender immer noch relativ kleiner Dehnungen
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nichtlinear ab, um im Bereich tiberwiegend plastischer Dehnungen ihren Restwert, d.h. elasto-

plastische Steifigkeit, zu erreichen (siehe Abb. 13).
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Abbildung 13: Abnahme des Schubmoduls in Abhéngigkeit der Schubdehnung

Das HS-Small-Modell nach BENZ [4] beriicksichtigt das Small-Strain-Verhalten im Sinne
eines Uberlagerungsmodells innerhalb des reguliren Hardening-Soil-Modells. Mit zwei zu-
satzlichen Eingabeparametern, Goref und 7Yy 7, wird im HS-Small-Modell die in Abb. 14 darges-
tellte modifizierte Abnahmebeziehung nach HARDIN-DRNEVICH im Bereich der kleinen Deh-

nungen aktiviert.

G ref
0
40000 P——— s
S 30000
=4
‘-5’.
3 20000
§ 10000 |
& —— HSSmall
== = Hardin & Dmevich
0 1E5 0.0001 0.001 0.01

Shear strain v [-1

Abbildung 14: Abnahmebeziehung nach HARDIN-DRNEVICH
und im HS-Small-Modell
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Im vorliegenden Beitrag wird das HS-Small-Modell nicht nur fiir den Hanglehm und den
Felszersatz, sondern auch fiir den weitgehend unverwitterten Fels angewendet. Zur Abschiit-
zung der beiden o. g. Parameter zur Beriicksichtigung der small-Strain-Steifigkeit liegen

ebenfalls Erfahrungswerte vor. Hierzu wird auf die Ausfiihrungen in [4, 5, 6] verwiesen.

In Tab. 4 sind die Datensétze des HS-Small-Modells fiir den Hanglehm, den Felszersatz und
Fels zusammengestellt. Die weniger ausgeprigte Spannungsabhiingigkeit der Steifigkeit des
Felsgesteins spiegelt sich in dem kleinen Wert des Exponenten (m = 0,4) des OHDE-Gesetzes
wider. Die Small-Strain-Steifigkeit des Felsgesteins, deren Grofle im Bereich der Steifigkeit

von Betonen liegt, wurde anhand von Korrelationen aus [2] entnommen.

Tabelle 4: Datensitze des HS-Small-Modells

HS Small Hanglehm (qhHL) | Felszersatz (kuV3) Fels (kuTU)
Type Drained Drained Drained

Yunsat [kN/m3] 21,00 21,00 22,00
Yat [kN/m3] 21,00 21,00 22,00
k [m/day] 8,64¢-3 8,64e-5 8,64¢e-5
Eso™ [kN/m?] 7000,00 12000,00 55500,00
Eoed™ [kN/m?] 7000,00 12000,00 54000,00
power (m) [-] 0,90 0,90 0,40
Cref [kN/m?] 12,50 20,00 50,00
[0) [°] 22,50 22,50 45,00
| [°] 0,00 0,00 0,00
Eu [kN/m?] 21000,00 36000,00 166500,00
Gy [kN/m?] 40000,00 70000,00 2080000,00
Yo7 [-] 2e-4 2e-4 4e-5
Vo™ [-] 0,20 0,20 0,20
pref [kN/m?] 100,00 100,00 100,00
Tt [kN/m?] 0,00 0,00 0,00
Rinter [-] 1,00 1,00 1,00

4.3  Berechnungsablauf

In Tab. 5 ist der Berechnungsablauf der letztendlichen 3D-Finite-Elemente-Berechnung dar-
gestellt. Darin wurden die maB3geblichen Bauphasen — vom Bodenaustausch (Phase 1) bis zur

Errichtung des Briickeniiberbaus (Phase 5) — beriicksichtigt.

Fiir die Dammschiittung (Phase 4) wurde eine Konsolidationsberechnung durchgefiihrt, um
auch den zeitlichen Verlauf der Setzungen prognostizieren zu konnen. Da im Zeitraum, in

dem die Finite-Elemente-Berechnungen fiir die Setzungsprognose durchgefiihrt wurden, keine
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Angaben zum Zeitregime der Dammschiittung vorlagen, wurde die komplette Dammschiit-

tung in einer Berechnungsphase generiert.

Tabelle 5: Berechnungsphasen der Konsolidationsberechnung

Ph- | Start Calculation . First Last
Phase Load input
No. | phase type step step
Initial phase 0 0 Gravity loading Staged construction 0 69
Bodenaustausch . . .
(bis 2.0 m Tiefe unter Modelloberkante) 1 0 Plastic analysis Staged construction 70 91
Herstellen der Pfihle 2 1 Plastic analysis Staged construction 92 93

., Setzungen werden zu Null gesetzt

Herstellung Widerlager
(Aktivieren der Fundamentplatte und 3 2 Plastic analysis Staged construction 94 96
Streckenlasten)
. I?ammsch.l.lttung 4 3 Consolidation* Minimum pore 97 168
(Aktivierung Flichenlasten) pressure
Lagerpunktlast 5 4 Plastic analysis Staged construction 169 175

* in Phase 4 werden alle Bodenschicht undrainiert gesetzt

Zur Erfassung der Setzungen infolge Herstellung des Widerlagers, der Dammschiittung und
der Herstellung des Briickeniiberbaus wurden die Verschiebungen der vorhergehenden Be-

rechnungsphasen ab Beginn der Phase 3 ,,Herstellung des Widerlagers* zu Null gesetzt.

4.4  Berechnungsergebnisse

An dem in Abb. 15 dargestellten verformten FE-Netz mit 50-facher Uberhohung ist deutlich
zu erkennen, dass die Setzungen im Widerlager- und Dammbereich am Ende der Berechnung
(Phase 5) tiberwiegend in der Felszersatzschicht eingetreten sind. Der darunter liegende Fels
hat sich nur im unmittelbar angrenzenden oberen Bereich geringfiigig gesetzt. Die Lokalisie-
rung der Setzung um den Bereich des Widerlagers und des Dammes sowie die starke Abnah-
me der Setzungen mit der Tiefe sind Effekte, die sich aus der Anwendung des HS-Small-

Modells mit erhohter Steifigkeit bei sehr kleinen Dehnungen ergeben.

In Abb. 16 sind die Setzungen der Fundamentplatte separat dargestellt. Der farbige Plot ver-
deutlicht, dass sich das Widerlagerfundament analog zur Messiiberwachung erwartungsgeméf
zum Damm hin geneigt hat. Die berechneten Setzungen liegen im Bereich zwischen 3 cm und

4 cm.
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Abbildung 16: Vertikalverschiebung der Fundamentplatte

5 Vergleich zwischen den Berechnungsergebnissen und Messergebnissen

Um einen Vergleich mit den an 4 Stellen gemessenen Widerlagersetzungen und mit den Set-
zungen an den beiden Extensometer-Messstellen vornehmen zu kénnen, wurden die rechneri-

schen Zeitsetzungsverldufe an entsprechenden Knoten des FE-Modells ausgewertet. In
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Abb. 17 sind die ausgewerteten Punkte angegeben. In den Punkten A und B wurden die rech-
nerischen Setzungsverldufe des Widerlagerfundamentes ausgewertet. Unter den Punkten E
und D wurden Setzungsverldufe der beiden 5 dicken Schichtpakete und des 10 m dicken

Schichtpaketes analog zu den mit den Extensometern erfassten Schichtpaketen bestimmt.

Abbildung 17: Bezeichnung der Auswertungspunkte im Finite-Elemente-Modell

Da die Lage der Extensometermesspunkte nicht in der Geometrie des Finite-Elemente-
Modells beriicksichtigt wurde, konnte die Auswertung nur anhand der am néchsten gelegenen
Knoten vorgenommen werden. Die so ermittelten Setzungsverldufe der Schichtpakete weisen

daher geringe Ungenauigkeiten auf.
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Abbildung 18: Vergleich zwischen prognostizierten und gemessenen Setzungen am Wider-

lager

Abb. 18 zeigt den Vergleich zwischen den prognostizierten und gemessenen Setzungen am
Briickenwiderlager. Abb. 19 enthilt den Vergleich zwischen den prognostizierten und gemes-

senen Setzungen der Schichtpakete der beiden Extensometer.
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Abbildung 19: Vergleich zwischen prognostizierten und gemessenen Setzungen der Schicht-

pakete der beiden Extensometer

Da bei der Finite-Elemente-Berechnung die Dammschiittung in einer Phase generiert wurde,
konnen den Messergebnissen entsprechende Zeitsetzungsverldufe nicht dargestellt werden.
Die Diagramme mit den berechneten Setzungen enthalten das gleiche Zeitfenster wie die
Diagramme mit den Messergebnissen. Fiir dieses Zeitfenster wurden plausible rechnerische

Zeitsetzungsverldufe gemif der berechneten Bauphasen eingetragen.

Wie Abb. 18 zeigt, weisen sowohl die gemessenen Widerlagersetzungen als auch die anhand
der Konsolidationsberechnung erhaltenen Widerlagersetzungen keine Zuwéchse mehr auf.
Bei dem in Abb. 19 dargestellten Vergleich zeigt sich jedoch, dass die prognostizierten Set-
zungen der Schichtpakete auskonsolidiert sind aber die gemessenen Setzungen der Schichtpa-

kete noch nicht zur Ruhe gekommen sind.

Aus dem in Abb. 19 dargestellten Vergleich ist auBerdem erkennbar, dass der Setzungsanteil
der beiden unteren Schichtpakete bei der Prognose noch viel kleiner als der entsprechende

Setzungsanteil bei den Messergebnissen ist.

Insgesamt kann festgestellt werden, dass es eine sehr gute Ubereinstimmung zwischen den
prognostizierten und gemessenen Setzungen sowohl am Widerlager als auch unter der Damm-
aufstandsflidche gibt und dass sich die rechnerische Prognose anhand der 3D-Finite-Elemente-

Berechnung als sehr zuverlédssig und genau erwiesen hat.
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6 Schlussbemerkungen

Mit der rechnerischen Verformungsprognose fiir das Interaktionssystem ,,Widerlager — An-
schlussdamm* wurden nur geringe Mitnahmesetzungen vorhergesagt, so dass bei der konven-
tionellen Bemessung der Bohrpfahlgriindung auf einen Ansatz von negativer Mantelreibung
verzichtet werden konnte. Es wurde somit der in dem 3D-Finite-Elemente-Modell enthaltene
Griindungsentwurf (14 Bohrpfihle & 1,5 m, L = 10 m) ausgefiihrt. Abb. 20 zeigt das herges-

tellte Briickenwiderlager und den vollstindig geschiitteten Anschlussdamm.

Abbildung 20: Fertiggestelltes Briickenwiderlager der Achse 13 mit Anschlussdamm,
Stand: September 2009

Entscheidend fiir die hohe Qualitit der rechnerischen Prognose, die in der sehr guten Uber-
einstimmung von berechneten Setzungen und Messergebnissen zum Ausdruck kommt, war
die Anwendung des HS-Small-Modells mit erhohter Steifigkeit bei sehr kleinen Dehnungen

fiir das Materialverhalten der Boden- und Felsschichten.

Die Anwendung von Stoffmodellen mit erhohter Small-Strain-Steifigkeit fiihrt zu einer gerin-
geren Ausbreitung der Setzungen in dem Untergrundkorper, so dass tendenziell kleinere Set-
zungen als bei Verwendung von Stoffmodellen ohne Small-Strain-Effekt berechnet werden.
AuBerdem werden bei Verwendung dieser neuartigen Stoffmodelle die berechneten Verschie-
bungen und Verformungen bei der Finite-Elemente-Modellierung weniger durch Wahl der

GroBe des Berechnungsausschnittes beeinflusst.
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Erfahrungen bei der Berechnung und Messung von

Verbauwandverformungen tiefer Trogbaugruben

Th. Brand, Ed. Ziiblin AG, Zentrale Technik, Berlin

Kurzfassung Mit der 4. Auflage der EAB im Jahr 2006 wurden in der Empfehlung EB 102
drei Verfahren zur Bestimmung des Bettungsmoduls vorgeschlagen. Im Praxistest zeigten sich
jedoch erhebliche Unterschiede in den Ergebnissen der einzelnen Verfahren. Entgegen der
Erwartung wurde nicht mit dem ,,zuverldssigen“ Mobilisierungsverfahren sondern mit dem
sog. Es-Verfahren die beste Ubereinstimmung zu Mess- und FE-Ergebnissen gewonnen. Bei
tiefen und insbesondere mehrfach gestiitzten Baugrubenwdnden muss hierzu die effektive bet-
tungswirksame Einbindelinge begrenzt werden. Mit der Begrenzung auf die statisch erforder-
liche Einbindelinge wurde ein pragmatischer Ansatz gefunden, um mit dem Es-Verfahren
eine wirklichkeitsnahe Verformungsprognose und eine ausreichende Ubereinstimmung mit
der FE-Berechnung zu erhalten. Bei den Vergleichsrechnungen wurden aber auch die Gren-

zen des Bettungsmodulverfahren aufgezeigt.

1 Einleitung

Zur Berechnung von Baugrubenwinden sowie zur Ermittlung der Verbauwandverformungen
hat sich das Bettungsmodulverfahren als praxisnahes Verfahren bewihrt. Der Bettungsmodul
wurde dabei in der Vergangenheit vom Tragwerksplaner nach Erfahrungswerten oder von
Baugrundgutachter vorgegeben. Eine allgemeingiiltige Regel zur Bestimmung des Bettungs-
modul gab es nicht. Konkrete Angaben wurden mit der 4. Auflage der Empfehlung des
Arbeitskreis Baugruben der DGGT (EAB) im Jahr 2006 [1] gemacht. In der Empfehlung EB
102 werden nun drei Verfahren zur Bestimmung des Bettungsmoduls vorgeschlagen.

Durch die Zentrale Technik der Ed. Ziiblin AG, Berlin wurden die in der EB 102 empfohle-
nen Berechnungsverfahren anhand zahlreicher ausgefiihrter Baugrubenkonstruktionen iiber-
priift und die Berechnungsergebnisse mit Mess- und FE-Ergebnissen verglichen. Hierbei zeig-
te es sich, dass mit dem in der EB 102 favorisierten Mobilisierungsverfahren bei Beriicksich-
tigung einer wirklichkeitsnahen Erddruckbelastung und Verwendung von charakteristischen
Bodenkennwerten bei keiner Baugrube eine auch nur anniihernde Ubereinstimmung zu den
Messergebnissen festgestellt werden konnte.

Im folgenden Beitrag sollen die Erfahrungen dieses Praxistests anhand zweier konkret aus-
gefiihrter Baugruben vorgestellt und Hinweise zur Anwendung des Bettungsmodulverfahren
aus der Sicht des Tragwerkplaners gegeben werden.
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2 Erlauterung des Bettungsmodulverfahrens nach EB 102

2.1 Allgemeines

Zum besseren Verstindnis der Vergleichsrechnungen wird nachfolgend das Bettungsmodul-
verfahren gemél EB 102 erldutert. Entsprechend Absatz 1. der Empfehlung kann das
Bettungsmodulverfahren zum Nachweis der Einbindetiefe, bei der Ermittlung der Schnitt-
grofen und teilweise auch beim Nachweis der Gebrauchstauglichkeit angewendet werden.
(EB 102.1). Diese letzte Einschrinkung weist bereits darauf hin, dass fiir eine zuverldssige
Verformungsprognose die FEM verwendet werden soll. Um in der tiglichen Praxis mit
vertretbaren Aufwand die Verbauwandverformungen abzuschitzen und die Bemessung der
Verbaukonstruktion durchzufiihren ist das Bettungsmodulverfahren jedoch unverzichtbar.

Bei der Anwendung des Bettungsmodulverfahren gemifl EB 102 wird angenommen, dass
nach dem Aushub der urspriingliche, von der Geldndeoberkante aus wirkende, Erdruhedruck
unterhalb der Baugrubensohle erhalten bleibt. Dieser Vorbelastungs-Erddruck wird Ey
genannt und durch den maximalen Erdwiderstand begrenzt. Die iiber Ev hinausgehende
Bodenreaktion darf nach EB 102.3 als Bettungsspannung angesetzt werden. Die ansetzbare
Bettungsspannung wird durch die maximale Erdwiderstandsspannung abziiglich der
Vorbelastungsspannungen begrenzt. Der ermittelte Bettungsmodul kg, wirkt {iber die von der
Bettung erfasste Einbindeldnge tg gemil Lastbild EB102-1 (siehe Abb. 1).

+ : /F | S S G
‘ f \\ —— Erddruck aus Baubetrieb
') \\
r‘; v
T ;’é ———Erddruck aus Bodeneigengewicht
fl{ Og‘k
f Erddruck aus Bauwerkslast

eOg,k eagh.k eap'h,k

Abb. 1: Lastbild (EB 102-1) fiir elastische Bettung bei nichtbindigen Boden aus [1]

Zur Bestimmung des Bettungsmodul kg, werden drei Verfahren vorgeschlagen:
- ,.Mobilisierungsverfahren* nach EB 102.4

-, Es-Verfahren*“ nach EB 102.5
-, Tabellenverfahren* nach EB 102.6
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2.2 Mobilisierungsverfahren

Nach EB 102.4 erhilt man den ,,zuverldssigsten* Wert fiir den Bettungsmodul k , auf Grund-
lage einer Widerstand-Verschiebungs-Beziehung beschrieben durch eine Mobilisierungskurve
des Erdwiderstands.

Sguen Wandverschiebung

Abb. 2. Ermittlung des Bettungsmodul entsprechend Bild EB 102-2 in [1]

Der Bettungsmodul kg, ermittelt sich hierbei aus dem Ansatz:

k — BBh
sh (S—SV)'IB

mit: Bpp =resultierende Bettungsreaktionskraft = mob E,, - E,

ey

S = zu mob E;, gehorige Verschiebung mob s
sy  =zu E, gehorige Verschiebung
ts = die von der Bettung erfasste Einbindelinge gemél Bild EB 102-1

2.3 Es-Verfahren

Entsprechend EB 102.5. kann kg, ,,ndherungsweise* aus dem horizontalen Steifemodul Egp
abgeleitet werden. Fiir im Einbindebereich durchlaufende Winde gilt der Ansatz:

_Ea

sh —
tB

k 2

mit: Esh = horizontaler Steifemodul =0,5...1,0 - Esv
Eyy = vertikaler Steifemodul gemif3 Angabe im Baugrundgutachten o.4.
ts = die von der Bettung erfasste Einbindelidnge gem. Bild EB 102-1

2.4 Tabellenverfahren

»Anhaltswerte* fiir den Bettungsmodul kg, fiir durchlaufende Winde konnen entsprechend
EB 102.6. in Abhéngigkeit vom Mobilisierungsgrad der im Anhang AS der EAB [1] aufge-
fiihrten Tabelle 5.1 entnommen werden (siehe Tabelle 1). Die angegebenen Werte gelten fiir
feuchte Boden. Fiir Boden unter Auftrieb sind sie zu halbieren.
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Mobilisierungsgrad Lagerungsdichte

locker mitteldicht dicht
mob Eyyy By =25 % 15,0 MN/m’ 30,0 MN/m’ 60,0 MN/m’
mob By : Egyy = 37,5 % 3,0 MN/m’ 6,0 MN/m’ 12,0 MN/m’
mob Ey, . : Epi =50 % 1,2 MN/m’ 2,5 MN/m’ 5,0 MN/m’
mob E i By =75 % 0,5 MN/m’ 1,0 MN/m’ 2,0 MN/m®

Tabelle 1: Bettungsmodul bei nichtbindigen Boden in Abhéngigkeit von der Lagerungsdichte
entsprechend Tabelle 5.1 in [1]

3 Hinweise zu den Vergleichsberechnungen

3.1 Vergleichsrechnung mit dem Bettungsmodulverfahren

Die Berechnung mit dem Bettungsmodulverfahren erfolgt mit dem Programm DC Baugrube
der DC-Software GmbH. In der verwendeten Programmuversion ist das Berechnungsverfahren
nach EB 102 mit Beriicksichtigung der Vorbelastung E, bereits implementiert. Sdmtliche Be-
rechnungen werden entsprechend Bild EB 102-1 und EB 70 mit einer Erddruckumlagerung
bis zur Baugrubensohle und vorgelagertem Erdwiderstand durchgefiihrt. Die Berechnungen
werden im Sinne einer Gebrauchstauglichkeitsberechnung ausschlielich mit charakteris-
tischen Belastungen und Widerstinden durchgefiihrt.

Bei der Anwendung des Mobilisierungsverfahrens ist dem Anwender die Wahl der Mobili-
sierungskurve freigestellt. Es gibt hierzu verschiedene Ansitze, zum Beispiel Hettler/Maier
[2], Bartl [4] und Vogt [5]. Fiir die Vergleichsrechnungen wird die in der DIN 4085 ange-
gebenen Gleichung (3) nach Bartl unter Ansatz der Grenzverschiebungen nach Hettler/Maier

verwendet.
b 0,7
mobE,, :(Eph—EO)-{l—(l—mzb sj] +E, 3)
B

mit: mob E,, = mobilisierter Erdwiderstand in Abhingigkeit der FuBverschiebung

Epn = Grenz — Erdwiderstandskraft im Bruchzustand

Eo = Erdruhedruckkraft unterhalb der Baugrubensohle

mobs =zumob E,, gehdrige Verschiebung

SB = zu B, gehorige Verschiebung im Bruchzustand

b = Exponent, der von der Art der Wandbewegung im Erdreich abhingig ist
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Da die genannten Mobilisierungsfunktionen noch in keinem auf dem Markt verfiigbaren Bau-
grubenprogramm implementiert sind, muss der Bettungsmodul beim Tabellen- und Mobili-
sierungsverfahren iterativ bestimmt werden. D.h. es wird zunichst ein Bettungsmodul abge-
schitzt und dann fiir jeden Bauzustand die sich ergebenden resultierende Bettungsreaktions-
kraft Bgp, und die zugehorige WandfuBBverschiebung mob s ermittelt. Anschlieend muss
mittels Gleichung (1) und (3) der Bettungsmodul iiberpriift werden und sofern keine aus-
reichende Ubereinstimmung erzielt wurde eine neue Iteration vorgenommen werden. Diese
Prozedur ist somit sehr aufwendig.

Dagegen ist das Es-Verfahren sehr einfach anzuwenden und empfiehlt sich nicht zuletzt
dadurch fiir die tdgliche Bemessungspraxis.

3.2 Vergleichsrechnung mit der FEM

Die FE — Berechnungen wurde entsprechend den Empfehlungen des Arbeitskreises ,,Numerik
in der Geotechnik* [S] und der Empfehlung des Arbeitskreises Baugruben (EB 103) [1] mo-
delliert. Fiir die Beschreibung des Bodenverhaltens wurde das Hardening — Soil - Stoffgesetz
verwendet.

Die Materialparameter fiir das HS-Modell wurden wie folgt bestimmt:

Die Bodenwichten und Festigkeitsparameter (Reibungswinkel, Kohision) wurden dem
Bodengutachten entnommen. Die Groen der Materialparameter sind mit Parametern ein-
schldgiger Literaturquellen vergleichbar (siehe Tabelle 2). Die Steifemoduli des Bodens
wurden auf Basis der in der Literatur beschriebenen Korrelationen abhiingig zu den Boden-
kenngroflen bestimmt. Sie entsprechen den vergleichbaren Boden aus der Literatur [6].

Die Schlitzwand wurde linear-elastisch mit entsprechender Steifigkeit und Wichte modelliert.
Die Aussteifungslagen wurden ebenfalls linear-elastisch ausgebildet. Zur Modellierung der
Boden-Bauwerk-Interaktion wurden Kontaktelemente eingefiigt. Hierbei wurde ein Wand-
reibungswinkel von 8 = %2 ¢’ und im Bereich der organischen Bodenschichten von = 0°
angesetzt.

Zur wirklichkeitsnahen Modellierung des Belastungsverlaufes des Bodens wurden die charak-
teristischen Bauphasen incl. Grundwasserstdnden als einzelne Aushubschritte berechnet. Des
weiteren wurden die Aussteifungslagen jeweils unmittelbar nach Einbau mit einer Vorspann-
kraft von ca. SO0kN , kraftschliissig* angeschlossen.

Als Berechnungsausschnitt wurde ein ausreichend groBer Ausschnitt gewihlt. Die Berech-
nungsergebnisse sind durch die Modellridnder nicht beeinflusst. Auf der Baugrubenseite wird
der Ausschnitt durch die Symmetrieachse der Baugrube begrenzt.
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4 Fallbeispiele
4.1 Kurzbeschreibung des Bauvorhaben

Die folgenden Vergleichsrechnungen wurden an zwei Baugrubenabschnitten des Los 3 der U4
Hafencity Hamburg durchgefiihrt (sieche Abb. 3). Das Los 3 beinhaltet u.a. die Herstellung des
Tunnels Magdeburger Hafen und des Tunnels Versmannstra3e sowie die Haltestelle Losepark
in offener Bauweise einschlielich der erforderlichen Trogbaugruben.

Die Ausfithrung dieser Leistungen und das benachbarte Tunnelbaulos 2 sowie den Anschluss
an den Jungfernstieg Los 1 wurden im Auftrag der Hochbahn AG durch die ARGE Ziiblin,
Hochtief, Prien und Hagemann durchgefiihrt. Die Ausfithrungsplanung fiir das Los 3 wurde
von der Zentrale Technik der Ed. Ziiblin AG erstellt. Dariiber hinaus war die Zentrale Tech-
nik verantwortlich fiir die ZTV-Ing. Koordination und Messtechnische Betreuung.

Bauwerk W21Tunnel “Bouwerk W22 Tunnel\ _Bauwerk wh
: ) Bauwerk W22 Tunne! _ erk W22 Tunne| \o~ N
. MOQ‘:“I"‘J@ ﬂqfeq “VersmannstraBe; 176, JLer Smannstrape ggeoo Eau,we/rk,wé AN N
L |\ =y altestelle Lthepqu } N
VS3 N A L% /88,5’0/,&\

=5 A e R
Sy > \\ \V | A\
2\ < L\ ten City Universitét (geptont) L
\E. \ 8, Xu\‘\ A Hayu ————— \\
\ '“-\%A\ ,%h S e Baakenhafen
B\ S

\

Abb.3: Grundriss und Abschnittseinteilung U4 Hafencity Los 3

4.2 Fallbeispiel 1 U4 Hafencity Hamburg Los 3, Schnitt VS3

Bei dem Fallbeispiel 1 U4 Hafencity Hamburg Los 3, Schnitt VS3 (siehe Abb. 4) handelt es
sich um eine ca. 17,5m breite Trogbaugrube mit einer Unterwasserbetonsohle. Die Baugru-
benwinde wurden mit einer rund 25 m tiefen und 1,20m dicken Stahlbetonschlitzwand herge-
stellt. Die Baugrubensohle befindet sich 18,15m unter der Geldndeoberkante. Die Stiitzung
der Schlitzwand erfolgte durch Stahlbetongurte und -steifen. Diese wurden oberhalb des
Grundwasserspiegels angeordnet. Zur Gewihrleistung des Hochwasserschutzes wurde ein
Stecktriger mit einer wasserdichten Ausfachung vorgesehen. Die Riickverankerung der
Unterwasserbetonsohle erfolgte mit bis zu 28 m langen Kleinverpresspfahlen.

Die Baugrubenverformungen wurde mittels Inklinometer gemessen. Die Abbildung 4 zeigt
die Messergebnisse in den maB3gebenden Bauphasen. Durch den Aushub bis Herstellung der
Gurt- bzw. Steifenlage ergaben sich aufgrund der steifen Schlitzwand keine wesentlichen
Verformungen. Wihrend des Unterwasseraushubs (1) wurde eine maximale Verformung von
18 mm gemessen. Wihrend der Herstellung der Kleinverpresspfihle (2) vergroflerten sich die
Verformungen um 14mm auf insgesamt 32 mm. Nach Herstellung der Unterwasserbetonsohle
und dem Lenzen (3) wurde eine maximale Verbauwandverformung von 38mm festgestellt.
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Abb. 4: Baugrubenschnitt VS3 und gemessene Verbauwandverformungen

Bei allen Vergleichsberechnungen mit dem Bettungsmodulverfahren nach EB 102 und der
FEM wurde nur der Bauzustand nach dem Unterwasseraushub (1) betrachtet. Damit wirkt in
diesem Bauzustand nur die Erddruckbelastung. Herstellbedingte Verformungen sind in
diesem Bauzustand vernachlissigbar.

Gemil Vorgaben des Baugrundgutachtens wurde bei der Vergleichsrechnung, wie in der
Ausfiihrungsstatik, ein erhoht aktiver Erddruckansatz von 0,5 Eo + 0,5 Ea angesetzt. Auf-
grund der kopfnahen Aussteifung wurde eine rechteckige Erddruckverteilung entsprechend
EB 70 angenommen. Bei den Vergleichsberechnungen wurden die Kennwerte, wie in der
Tabelle 2 angegeben, verwendet.

Boden- v Y ® v c Eoedref Esoref Eurref m Ko
schicht [KN/m?] | [kN/m3] | [°] [°] | (kNm?] | [MN/m?] | [MN/m?] | [MN/m?] | [-] []

Aulffiillung 18 10 | 30,0 | 0,0 0 15 15 60 0,5 10,50

Klei 30 3 [150l00 | 75 | 12 ] 12| 30 | 10 |074
Sand,
oand |18 | 10 350 50| 0 | 35 | 35 | 140 | 050|043
Sand, dicht > 1 11 T35 0 | o | so | s0 | 200 | 05 |039
gelagert
Geschiebe- |y | 15 1 30 | o | 15 | 20 | 20 | 80 |075]050
mergel

Tabelle 2: Bodenkennwerte und Materialparameter fiir HS-Stoffgesetz
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Fiir die Ausfithrungsplanung war in der Regel der Hochwasserlastfall mit einem Wasserstand
bis zu +7,5mNN bemessungsmalBgebend. Fiir die Vergleichsberechnungen wurde jedoch ein
mittlerer Wasserstand von +1,0 mNN entsprechend der gemessenen Pegelstinde angesetzt,
um hierdurch ein direkten Vergleich mit den Messergebnissen zu ermoglichen.

Als Verkehrslast wurde ebenfalls zu besseren Vergleichsmoglichkeit eine unendlich ausge-
dehnte Fldachenlast von 5 kN/m? anstelle der in Ausfithrungsstatik verwendeten Verkehrs-
lasten von 40 / 10 kN/m? angesetzt.

In der Abbildung 5 sind die Ergebnisse der Vergleichsberechnungen dargestellt. Mit dem Es-
Verfahren (1) wurde eine maximale Verformung von 18 mm ermittelt. Dies ergab eine exakte
Ubereinstimmung mit der gemessenen Maximalverformung. Die Ergebnisse der FE-Berech-
nung (4) zeigen eine Maximalverformung von 21 mm. Mit dem Tabellenverfahren (2) wurde
eine Maximalverformung von 22mm und mit dem Mobilisierungsverfahren (3) eine unreali-
stisch grole Maximalverformung von 37mm ermittelt.

5 kN/m?Z Wandverformung w [mm]
¢ ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ +5.00 Stahlbeton- 40 5 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 5(
>
agssieilung
+2'50_,L
= _ I ——
Auffallung +1.00 |
é —
sy
-1.40
E
Klei S
“n —_
o E
ay g ~
-7.60 = Unterwasser- 2
H betonsohle =
i =
@
- A —
Sand E Fﬂ - Fﬂ Fﬂ -
= F13.15
s | | |
3 O
-20.30 | | |
- I S () PSS [
GEWI - Pfahle | |

Abb. 5: Vergleich berechnete Verformungen gemédfl EB 102 und FEM im Schnitt VS3

Es wird darauf hingewiesen, dass bei den Berechnungen gemifl EB 102 eine Rechteck-
verteilung zugrunde gelegt wurde. Die Ergebnis der FE zeigen jedoch, dass sich im Bereich
der Kleischicht keine wesentliche Erddruckumlagerung einstellt, sondern eine klassische
Erddruckverteilung zutreffender ist (siehe Fallbeispiel 2).

Hervorzuheben ist noch, dass die Verbauwandverformungen durch die Herstellung der
Kleinverpresspfihle nahezu die gleiche Groe erreichen, wie durch die Erddruckbelastung.
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4.3 Fallbeispiel 2 U4 Hafencity Hamburg Los 3, Schnitt VS1

Bei dem Fallbeispiel U4 Hafencity Hamburg Los 3, Schnitt VS1 (siehe Abb. 6) handelt es
sich um eine nur knapp 10m breite Trogbaugrube, mit rund 45 tiefen und 1,20m dicken
Stahlbetonschlitzwénden, welche in den dichten Geschiebemergel einbinden. Die Baugruben-
sohle befindet sich 21m unter der Geldndeoberkante. Die Schlitzwand wurde 3-fach aus-
gesteift. Die erste und zweite Steifen- und Gurtlage wurde aus Stahlbeton hergestellt. Die
Aussteifung in der dritte Lage erfolgte durch Stahlrohre. Ferner wurde wie beim Abschnitt
VS3 ein Hochwasserschutz vorgesehen.

Versmannstr. HWS Stah[[bim”'
aussteifun
GOK BkN/m2 ¢
+6.00 OK SwW BkN/mM2 Wandverformung w [mm]
%ﬁ +5'/O£4.A. I‘W +@O _ -10 ; 5 i 1:; 1 ;5 3‘0= i 40
GW B ——— ] — — — — — — _J‘_ ; —.:_.‘h.:_ J‘_.A‘_..:_._
100 Auffillung S S e i
% ,,,,, 4‘777\7,71,77,\7,,
[ -2.50 300 R R
7| |
Klei -5.70 -
_ 70 EmEmEm=F|t-———"—-—- —_
=] -8.00
S b [ et
. ol -
Gl o-1200
i ———
Kl | TN~_temp. Stahl-
z L —~16.00— | aussteifung
Sand 3
5 9.90 _
2 E
'{Cﬂ N
) 2
2
/——  -25.00 [
e [ \—E%OO
Geschiebemergel
UKSW
-39.50
i — — ] —— — — — — — — —

Abb. 6: Baugrubenschnitt VS1 und gemessene Verbauwandverformungen

Bei den Vergleichsberechnungen fiir dieses Fallbeispiel wurden alle magebenden Bauzu-

stande betrachtet. Hierbei wurde wie beim Fallbeispiel 1 ein erhoht aktiver Erddruckansatz
von 0,5 Eo + 0,5 Ea angesetzt. Bodenkennwerte und Materialparameter sowie Wasserstand
und Verkehrslasten wurden ebenso wie bei dem Fallbeispiel 1 verwendet.
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Da die Verformungen und insbesondere die Schnittgrofen bei einer mehrfache Aussteifung
erheblich von der Hohe des Erddrucks und dessen Verteilung abhéngen, wurde der Erddruck
mit der FE-Berechnung bestimmt. In Abbildung 7 ist der Erdruhedruck (1) und der Erddruck
im Endaushubzustand (2) dargestellt. Im Vergleich dazu ist klassische Erddruckverteilung (3)
entsprechend der Berechnung mit dem Baugrubenprogramm dargestellt. Es zeigt sich, dass
bei diesem Fallbeispiel die klassische Erddruckverteilung gegeniiber einer, bei diesen
Stiitzungsverhéltnissen iiblicherweise gewdihlten, Rechteckverteilung realistischer ist.
Deutlich wird aulerdem, dass der Erdruhedruck im Bereich der Kleischicht nahezu erhalten
blieb.

1. Steifenlage

Baugrubensohle

N\ -~

Hohenkote [m]
b L L
o 00 O

“

\

'

o

D

1 2

(V]

'R

-32 —— (1) Erdruhedruck \ \\.

34 +—

a5l ==w==(2) Erddruck FEM \ \‘
a8l =G (3) Erddruck BMV \ 1‘\

0 25 50 -75 -100 -125 -150 -175 200 -225 -250
Erddruck [KN/m2]

Abb. 7: Erdruhedruck und Erddruckverteilung im Endaushubzustand Schnitt VS1

Bei den Vergleichsrechnungen mit dem Bettungsmodulverfahren stellte sich die Frage, wel-
che Einbindungstiefe t, entsprechend Abbildung (1) zu verwenden ist. Aufgrund der grof3en
Einbindetiefe bei diesem Fallbeispiel und der damit verbundenen sehr geringen Mobilisierung
des Erdwiderstand vorallen in den Voraushubzustinden war zu erwarten, dass sich mit dem
Mobilisierungsverfahren sehr geringe Verformungen ergeben.

In Abbildung 8 sind die Ergebnisse der Vergleichsberechnung mit dem Mobilisierungsverfah-
ren dargestellt. Diese zeigen eine gegeniiber den Messergebnissen und der FE-Berechnungen

vollig unrealistische Wandverformung. Die berechnete Maximalverformung betrigt 243 mm
am Wandfu3. Dagegen ergaben die Inklinometermessungen Wandful3verschiebung von nahe
zu Null und die maximale Verschiebung von gerade einmal 22mm (siehe Kurve (4) Abb. 6).
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Abb. 8: Berechnete Erd- und Wasserdruckbelastung, Schnittgrofen und Verformungen mit
dem Mobilisierungsverfahren im Endaushubzustand Schnitt VS 1

Auch mit dem Tabellenverfahren wurde bei den Vergleichsrechnungen eine unrealistische
hohe Wandfufverschiebung ermittelt, was nicht iiberrascht, da die Tabellenwerte aus dem
Mobilisierungsverfahren abgeleitet sind. Auf eine Darstellung der Ergebnisse wird hier
verzichtet.

Bei den Vergleichsrechnungen mit dem Es-Verfahren wurde keine unrealistische hohen
WandfuBverschiebungen festgestellt. Aufgrund der groen Einbindeldnge ergab sich jedoch
in den Voraushubzustinden entsprechend Gleichung (2) nach EB 102.5 ein sehr geringer
Bettungsmodul und damit zu grole Vorverformungen, welche die Gesamtverformung
mafgeblich beeinflussten. Diese stimmten weder mit den FE- noch mit den Messergebnissen
tiberein. Auch eine VergroBerung des horizontalen Steifemodul Es, vom Minimalwert 0,5-Egy
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auf den Mittelwert 0,75-Eg,, welches aufgrund der schmalen Baugrube sicher gerechtfertigt
ist, brachte keine wesentliche Verbesserung.

Um gegeniiber der Messung und FE-Berechnung vergleichbare Verformungsergebnisse zu
erzielen, wurde deshalb die bettungswirksame Einbindelidnge auf die statisch erforderliche
Einbindeldnge begrenzt. Beim Mobilisierungs- und Tabellenverfahren bringt dieser Ansatz
keine Verbesserung, da mit einer Verringerung der Einbindeldnge gleichzeitig der Mobilisie-
rungsgrad zunimmt und damit der Bettungsmodul abnimmt.

Beim Es-Verfahren konnte mit diesem ,,pragmatischen‘ Ansatz eine zufriedenstellende An-
niherung an die Mess- und FE-Ergebnisse erreicht werden (siehe Abb.9). Insbesondere in den
Voraushubzustinden konnte eine sehr gute Ubereinstimmung festgestellt werden. Die gemes-
sene Maximalverformung betrug 22mm (3). Die mittels FE berechnete Maximalverformung
ergab rund 25mm (2) und mit dem Es-Verfahren bei Ansatz einer begrenzter Einbindelénge
28mm (1).

Versmannstr. HWS Stahibeton-
GOK 5 aussteifung
+6.00 5kN/m OK SW 5kN/m2 Wandverformung w [mm]
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Abb. 9: Vergleich Messergebnisse und berechnete Verformungen mit dem Es-Verfahren bei
begrenzter Einbindeldnge und FEM im Baugrubenschnitt VS1
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Eine Validierung der Berechnungsverfahren konnte iiber die in diesem Messquerschnitt
durchgefiihrten Steifenkraftmessungen im Vergleich zu den berechneten Steifekrifte erfolgen.
(siehe Tabelle 3).

Die Summen der Steifenkrifte fiir den Aushubzustand C und D bestitigen, dass die Erddruck-
belastung in der GroBe ganz gut passt. Durch den Ansatz einer klassischen Erddruckvertei-
lung entsprechend den Ergebnissen der FE-Berechnung konnte beim Es-Verfahren eine
bessere Anniherung zu den gemessenen Steifenkriften erreicht werden.

Die Unterschiede zwischen dem Es-Verfahren und der FEM resultieren vor allem aus den
unterschiedlichen Ergebnissen in der 1. Steifenlage (Aushubzustand B) sowie in der 1. und 2.
Steifenlage (Aushubzustand C). Dies lidsst sich durch den etwas hoheren Erddruck bei der FE-
Berechnung infolge der Kleischicht und der sehr schmalen Baugrube und der steifen

Baugrubenkonstruktion begriinden.

Bauphase Steifenlage Es-Verfahren FEM Messung
Zwischenaushub B 1. 3410 KN (103%) | 3.945 KN (120%) 3.300 KN
Zwischenaushub C 1. 1.750 KN (97%) 2.085 KN (116%) 1.800 KN
2. 4.910 KN (93%) 5.440 KN (103%) 5.300 KN

Y1.+2. | 6.660KN (94%) | 7.525 KN (106%) 7.100 KN

Endaushub D 1. 1.855 KN (103%) | 2.250 KN (125%) 1.800 KN
2. 3915 KN 93%) | 4.425 KN (105%) 4.200 KN

3. 4290 KN (105%) | 4.225 KN (103%) 4.100 KN
S 1.-3.  [10.060 KN (100%) |10.900KN (108%) 10.100 KN

Tabelle 3: Vergleich berechnete und gemessene Steifenkréfte Schnitt VS1

Abschlielend soll der Vergleich der Steifenkrifte im Endaushubzustand D zwischen dem
Mobilisierungsverfahren (siehe Abb. 8) und dem Es-Verfahren (Tabelle 3) verdeutlichen,
welche grofe Auswirkung der Bettungsmodul auf die Bemessung einer mehrfach ausgesteif-
ten Stahlbetonschlitzwand haben kann. Mit dem Mobilisierungsverfahren ergeben sich fiir die
3. Steifenlage in dem fiir die Bemessung maflgebenden Endaushubzustand bei einem Steifen-
abstand von 3,75m eine Steifenkraft von 6.150 KN. Die 3. Steifenlage erhilt damit gegeniiber
dem Es-Verfahren eine mehr als 40% hohere Belastung, was damit zu einer unwirtschaft-
lichen Bemessung fiihrt.
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S Fazit

Aus den bis heute durchgefiihrten Untersuchungen und den im Beitrag vorgestellten Ver-
gleichsrechnungen zur Anwendung des Bettungsmodulverfahren nach EB 102 ldsst sich
folgender Erkenntnisstand zusammenfassen:

- Mit dem Mobilisierungsverfahren ergeben sich bei tiefen Baugruben unrealistische hohe
rechnerische Verbauwandverformungen.

- Mit dem Es-Verfahren kann eine gute Ubereinstimmung zu den gemessenen und mit FE
berechneten Ergebnissen erreicht werden.

- Bei tiefen und insbesondere mehrfach gestiitzten Verbauwinden muss beim Es-Verfahren
die bettungswirksame Einbindelénge auf eine sinnvolle Grofe begrenzt werden, um in den
Zwischenaushubzustinden realistische Verbauwandverformungen zu erhalten. Dies kann
zum Beispiel durch die Begrenzung auf die statische erforderliche Einbindelédnge erfolgen.

- Bei komplexen Baugruben ist eine FE-Berechnung zur Untersuchung der Gebrauchstaug-
lichkeit und zur wirklichkeitsnahen Erfassung der Boden-Bauwerk-Interaktion unerléss-
lich. In diesen Fillen ist ein Kalibrieren der Stabstatik an den Ergebnissen der FE-Berech-
nung zu empfehlen, um das fiir die Bemessung der Verbaukonstruktion besser geeignete
Bettungsmodulverfahren anwenden zu kénnen.

6 SchluBbemerkung

Die Ergebnisse dieser und weiterer Vergleichsrechnungen wurden bereits im Arbeitskreis
Baugruben vorgestellt und ausgiebig diskutiert. Es wurde erkannt, dass bei allen genannten
Mobilisierungskurven sehr grole Verformungen zur Weckung des Erdwiderstands im Ge-
brauchszustand erforderlich sind, was im Widerspruch zu den Mess- und FE-Ergebnissen
steht. Grundlagen dieser Mobilisierungsfunktionen sind iiberwiegend kleinmafstébliche
Versuche, welche offensichtlich die Steifigkeit des gewachsenen Baugrunds unterschitzen.
Hier ist besteht weiterer Forschungsbedarf. Aus den genannten Griinden ist eine Uberarbei-
tung der EB 102 notwendig und in Arbeit.
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Zur Prognose der Gebrauchstauglichkeit von Griindungen

mit Pfihlen, - Rechnung versus Erfahrung

Th. Richter, GuD Consult GmbH

Zur Einschitzung der Prognosegenauigkeit beim Nachweis der Gebrauchstauglichkeit
fiir pfahlgegriindete Bauwerke wird anhand einer Pfahlprobebelastung gezeigt, in wel-
chem Maflle rechnerische Prognosen von Messergebnissen abweichen konnen. Es zeigen
sich Abweichungen der prognostizierten Verformungen in markanter Groflenordnung.
Auch im Falle komplexer Griindungen zeigen die eingesetzten Rechenverfahren im
Gebrauchslastbereich eine teilweise deutliche Abweichung von den gemessenen Pfahl-
steifigkeiten. Im Falle von nicht statisch, sondern zyklisch vertikal belasteten Strukturen
ergeben sich, wie dies Versuche zeigen, Verformungen, die ein Vielfaches der statische
Anfangsverformung ausmachen konnen. Es wird hierfiir ein Prognosemodell auf Basis
der Elastizititstheorie unter Verwendung von Elementversuchsspuren vorgestelit.

1 Einfiihrung in das Thema

Bei der Errichtung hochbelasteter Konstruktionen, wie z. B. Hochhdusern und weitspannender
Briicken, ergibt sich immer wieder die Frage des entwerfenden Ingenieurs an den geotech-
nischen Sachverstindigen, welche Verformungen die Konstruktion unter den einwirkenden
Belastungen erfahren wird. Die Beantwortung dieser Fragestellung wird im Regelwerk als
Nachweis im Grenzzustand GZ2, dem Nachweis im Gebrauchszustand, bezeichnet.

Soweit es sich um Flachgriindungen handelt, verfiigt man zum einen iiber einen hinreichenden
Erfahrungsschatz in unterschiedlichster Geologie und zum anderen {iber geeignete, wenn auch
oft stark vereinfachte, Rechenmodelle, mit denen diese Verformungen zuverldssig abgeschétzt
werden konnen.

Auch oder gerade bei der Ausfiihrung einer Pfahlgriindung ist es ebenfalls erforderlich, solche
Gebrauchstauglichkeitsiiberlegungen anzustellen. Fiir die Abschitzung solcher Verformungen
sind allerdings sowohl die vorliegenden Erfahrungen, als auch die zur Verfiigung stehenden
Rechenhilfsmittel nicht soweit abgesichert, als dass hier Prognosen mit der gleichen
Zuverlassigkeit wie bei Flachgriindungen erstellt werden konnen.

Der nachfolgende Beitrag soll deshalb exemplarisch aufzeigen, welche Unschérfen bei der
Erfassung des Pfahlverformungsverhaltens auftreten konnen. Hierbei soll eingangs die ver-
meintlich einfache Frage beantwortet werden, in welchem MaRe sich ein Einzelpfahl unter
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vorgegebener vertikaler Belastung setzt. Im Weiteren wird dann auf einige Beispiele
komplexer Griindungsstrukturen in Form von Hochhdusern mit kombinierten Pfahl- und
Plattengriindungen eingegangen. Abschliefend wird ein gewisser Einblick in die Erfassung
von Verformungen unter zyklischer Belastung von Pfahlgriindungen gegeben.

2 Der Einzelpfahl unter statischer vertikaler Druckbelastung

Der héufig beschrittene Weg, das Tragverhalten, im Speziellen das Verformungsverhalten,
eines Einzelpfahles abzuschétzen, erfolgt unter Zuhilfenahme von Erfahrungswerten, wobei
die charakteristische Widerstandssetzungslinie, wie in DIN 1054 im Anhang B beschrieben,
aus der Uberlagerung von Spitzendruck und Mantelreibung konstruiert wird (sieche Abbildung

1).
Pfahlwiderstand R,

Ssq N
0,02 O, N AN

\
0,030, AN N\

Rs,kti \ ol \ At

59:0,1 Ds _']'

Pfahlkopfsetzung s

Abbildung 1: Konstruktion der Pfahlwiderstandssetzungslinie gemaf3 DIN 1054

Soweit nun Probebelastungsergebnisse vorliegen, kann dieses Vorgehen z. B. verwendet
werden, um diese Ergebnisse von dem einen auf den anderen Pfahltyp gegebenenfalls mit
leicht verdnderter Schichtenfolge zu iibertragen. Hierbei kann sich dann beim Abgleich der
gemessenen Lastverformung mit der nach DIN 1054 [3] ermittelten ein gegebenenfalls nicht
unerheblicher Unterschied im Verlauf der Widerstandssetzungslinie ergeben.

Um dieses zu verdeutlichen, wird nachfolgend anhand einer beim Projekt des SONY-Centers
in Berlin durchgefiihrten Pfahlprobebelastung untersucht, welch moglicher Unschirfebereich
hinsichtlich der verschiedenen Prognoseverfahren, verglichen mit den Messergebnissen,

erwartet werden kann.
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Eine Skizze des Versuchspfahles ist in der Abbildung 2 gegeben.
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Abbildung 2: Probepfahl am SONY-Center Berlin

Hierbei handelt es sich um einen GroBbohrpfahl & 88 ¢cm mit einem Lastabtragungsbereich
unterhalb der durch eine Hiilse am Lastabtrag gehinderten Auffiillboden, der oberen Sande
und des oberen Geschiebemergels. Die Lastabtragungsstrecke betrdgt ca. 11,8 m mit einer
PfahlfuBBebene bei ca. 24 m unter Geldnde. Die im Lastabtragungsbereich anstehenden Boden
sind Fein- und Mittelsande in mitteldicht bis dichter Lagerung. Zur Erfassung von
Spitzendruck und Mantelreibung wurde der Pfahl mit einem Druckmesskissen am Fuf3 und

mit 4 DMS-Ebenen ausgertistet.

Charakteristische, dem Baugrundgutachten entnommene Bodenkennwerte fiir Bemessungen
nach DIN 1054 sowie flir Verformungsberechnungen nach der Elastizititstheorie sind die

folgenden:
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Spitzendruck mit der Drucksonde 1. M. 15 MN/m?

Seitendruckbeiwert 0,7

Reibungswinkel 37,5°

Steifemodul E; 100 MN/m? bei OK-Pfahl
140 MN/m? bei UK-Pfahl 1. M. 120 MN/m?
unterhalb des Pfahls 1. M. 150 MN/m?

Hieraus lassen sich gemi3 DIN 1054 [3], EA-Pfdhle [4] und API [1] die folgenden mittleren
Mantelreibungs- und Pfahlspitzendruckwerte ableiten:

Grenzwert der Mantelreibung i. M. gem. Anhang B der DIN 1054 [3] 120 kN/m?

gem. EA-Pfahle [4] 140 kN/m?
gem. API[1] 105 kN/m?
Pfahlspitzendruck
bei s/D =0,02 u. s/D=0,1 gem. Anhang B der DIN 1054 [3] 1050 u. 3000 kN/m?
gem. EA-Pfdhle [4] 1400 u. 4000 kN/m?
gem. API [1] 1230 u. 2200 kN/m?

Unter Verwendung obiger Werte kann gemdfl DIN 1054 die zugehorige Pfahlwiderstands-
setzungslinie konstruiert werden. Sie ergibt sich im Vergleich zur gemessenen Pfahlwider-
standslinie gemdf3 Abbildung 3.

Es zeigt sich, dass das Pfahltragverhalten nach DIN 1054 den Spitzendruck recht gut trifft,
wogegen die Mantelreibung deutlich unterbewertet wird. In Summe ergibt sich eine geringere
Pfahltragfahigkeit und im Gebrauchszustand (ca. 3 MN) ein markant weicheres Pfahlver-
halten als beim Versuch.

Eine Nachbildung dieses Versuches mit Hilfe der Methode der Finiten Elemente wurde unter
Verwendung eines elasto-plastischen FEM-Modells mit konusformiger Fliefliche nach
Drucker-Prager und Kappe [2] durchgefiihrt. Die Verfestigungsfunktion der Kappe wurde
dabei fiir den hier anstehenden Boden im Labor gemessen. In Abbildung 4 ist der Vergleich
der mit diesem FEM-Modell erhaltenen Berechnungsergebnisse mit den Messergebnissen
aufgetragen. Erwidhnt sei hier, dass diese Prognoseberechnungen vor Durchfiihrung der
Pfahlprobebelastung erfolgt sind. Es wurden deshalb ,,weiche* und ,,steife* Bodenverhiltnisse
zur Festlegung des Bereiches der zu erwartenden Pfahlarbeitslinie abgebildet. Es ist
erkennbar, dass fiir hohere Belastungen bis hin zur Tragfdhigkeit bei einer Setzung von ca. 9
cm (entsprechend 0,1 - D) das Messergebnis gut durch die FEM-Berechnungen abgebildet
wird, wogegen im Gebrauchslastbereich von 3 bis 4 MN nicht unerhebliche Differenzen im
Erwartungswert der Verformung festzustellen sind.
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Abbildung 3: Widerstandssetzungslinie Vergleich Messung/DIN 1054

Wird nun zur Eingrenzung der rechnerischen Verformungserwartungen eine Betrachtung nach
API [1] angestellt, so ergibt sich eine Pfahlgrenztragfiahigkeit vergleichbar dem Wert der DIN
1054 mit 5500 kN und im Gebrauchszustand von 3 MN ein Erwartungswert der Setzungen

von 1,5 cm.

Ein weiteres einfaches und insbesondere dann auch fiir die Prognose der Setzung von
Pfahlgruppen zu verwendendes Verfahren gibt POULOS [11] an. In Abbildung 5 sind dessen
Bemessungsdiagramme fiir den Einzelpfahl angegeben.
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—@— Q: Pfahiwiderstand aus Probebelastung
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Abbildung 4: Widerstandssetzungslinie Vergleich Messung/FE-Berechnung

Aus den Diagrammen in Abbildung 5 lésst sich unter Zugrundelegung der vorne angegebenen
Steifigkeiten bei einer Belastung mit 3 MN ein Erwartungswert fiir die Setzungen von ca.
0,35 cm ermitteln.

T. Richter
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Abbildung 5: Pfahlsetzung Einzelpfahl - vertikal belastet aus [11]
All diese Werte zusammengenommen ergeben damit das folgende Bild:
Tabelle 1: Tragverhalten - Einzelpfahl
Verfahren Setzung Pfahltragfahigkeit
bei Q = 3,0 MN beis=0,1-D
Probebelastung 0,9 cm 8,5 MN
nach DIN 1054, Anhang B 1,7 cm 5,6 MN
nach EA-Pfiahle — Maximalwert 1,4 cm 6,8 MN
API 1,5 cm 5,5 MN
FEM-Berechnung 0,4 cm 7,5-10,5 MN
POULOS 0,35 cm -

Eine Beurteilung der Berechnungs- und der Messergebnisse ergibt, dass die Verformungen
bei einer Pfahllast von 3 MN nach DIN 1054 und API im Zentimeterbereich zu erwarten sind,
wogegen der Messwert unterhalb eines Zentimeters festgestellt wurde. Bei Ansehen der
Lastverformungslinie der Probebelastung zeigt sich jedoch fiir diesen Bereich ein eher
verzerrtes Verhalten, so dass ein Ausrunden der Versuchsergebnisse noch geringere
Verformungen ergében.
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Die Berechnungen nach der Elastizititstheorie nach POULOS ergeben Verformungs-
erwartungswerte lediglich in der Hilfte dessen, was in der Probebelastung gemessen wurde.
Gleiches zeigt die FEM-Berechnung, bei der fiir diesen Lastbereich noch kaum plastische
Effekte zu Buche schlagen, so dass hier sich ebenfalls die elastische Losung abbildet.

Zusammenfassend ergibt zumindest das hier betrachtete Beispiel, dass der Erwartungswert
der Verformung eines Einzelpfahls gemessen an einer Pfahlprobebelastung abhingig von dem
eingesetzten Prognoseverfahren um den Faktor 2 iiber- oder unterschitzt werden kann. Die
Ursache hierfiir kann darin gesehen werden, dass die auf Erfahrungswerten aufbauenden
Unterlagen, wie DIN 1054 und API, dadurch, dass sie Erfahrungswerte verarbeiten, mogliche
Herstellungsbeeinflussungen des Ubergangsbereiches Pfahl-Boden auf der sicheren Seite hin
mit erfassen. Das betrifft sowohl die Pfahltragfihigkeit als auch die Steifigkeit des Systems.

Die auf der Elastizitdtstheorie aufbauenden, aber auch die FEM-Systeme mit elasto-
plastischen Stoffgesetzen, bilden dagegen im Gebrauchslastbereich eine mdgliche
Beeinflussung des Lastiibertragungsbereiches durch die Pfahlherstellung bisher nicht ab. Da
die FEM-Berechnung im Bereich der Gebrauchslasten kaum plastische Effekte zeigt, ist die
einfache Anwendung rein elastischer Losungen durchaus brauchbar.

Es sollte deshalb fiir eine sichere Bemessung eines Bauwerkes in jedem Fall eine
Grenzwertbetrachtung mit geringerer und mit groferer Pfahlsteifigkeit vorgenommen werden.

3 Griindung mit Gruppen von Pfahlen

Nachfolgend soll fiir Griindungen mit Gruppen von Pfdhlen das messtechnisch festgestellte
Lastverformungsverhalten mit rechnerischen Prognosen verglichen werden. Da im Hinblick
auf diese Thematik einige aussagekriftige Messergebnisse fiir Pfahlplattengriindungen und
fiir diese Griindungen dann auch hochwertige Prognoseberechnungen des Tragverhaltens
Pfahl-Boden / Pfahl-Pfahl vorliegen, werden nachfolgend Hochhausgriindungen mit Pfahl-
Platten-Griindungen betrachtet.

Die FEM-Berechnungen wurden mit dem Kappen-Modell nach Arslan [2] durchgefiihrt.

Bei dem ersten Projekt handelt es sich um den Messeturm Frankfurt [12], gegriindet im
Frankfurter Ton (siehe Abbildung 6). In Abbildung 7 sind gemessene verformungsabhingige
Pfahlkrédfte im Vergleich zur berechneten Arbeitslinie eines jeweils im inneren, im mittleren
und im dufleren Ring angeordneten Pfahles (vgl. dazu Abbildung 6) dargestellt. Auch hier
zeigt sich, vergleichbar zum Ergebnis des Einzelpfahls, dass bei Verformungen des Gebédudes
von ca. 15 cm, die gemessenen Pfahlkrifte (Abbildung 7) im inneren und &uBleren Ring
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deutlich geringer als die Prognosewerte sind. Tendenziell liefert das Finite-Element-System

also eine zu steife Bodenreaktion.

Schnitt A - A Draufsicht auf die Fundamentplatte
256,5m

N \ Friedrich-Ebert-Anlage

Ll

58,8 m

=

|< 58,8 m

O Pfahle duRerer Ring: n=28;1=26,9m
® Pfahle mittlerer Ring: n = 20;1=30,9 m
» Pfahle innerer Ring: n=16;1=34,9m

Abbildung 6: Hochhaus Messeturm im Frankfurter Ton aus [12]
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Fiir ein Hochhaus im Berliner Sand beim Bauvorhaben der Treptowers (siche Abbildung 8)
[12] sind fiir einen Eckpfahl (Pfahl 1) und fiir einen Innenpfahl (Pfahl 17) ebenfalls die Pfahl-
Arbeitslinien der Berechnung verglichen mit den Messergebnissen dargestellt. Tendenziell
zeigt sich auch hier z. B. bei der Endsetzung von 6 cm, ein steiferes Verhalten der FE-

Berechnung im Vergleich zur Messung.
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Grundwasseranstiegs

n; N.. N, = Anzahl der Pfahle im mittleren,
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AR™n+ AR .n_+ ARZ.n,= 227 MN

Abbildung 7: Vergleich gemessene Pfahllast und berechnete Pfahl-Arbeitslinien
am Messeturm aus [12]

Die Ergebnisse fiir beide Objekte zusammengenommen, lassen somit durchaus erwarten, dass
berechnete Pfahlsteifigkeiten bis zum doppelten Wert die gemessenen Pfahlsteifigkeiten
iibertreffen. Dieses Ergebnis deckt sich mit dem zuvor geschilderten Ergebnis am Beispiel

einer Einzelpfahlprobebelastung.
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Abbildung 8: Hochhaus Treptowers im Berliner Sand aus [12]
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Abbildung 9: Vergleich gemessene und berechnete Pfahl-Arbeitslinien
am Treptowers aus [12]

227



228 T. Richter

4 Pfiahle unter vertikaler zyklischer Belastung

In DIN 1054-2005 [3] ist in Abschnitt 8.4.6 und im informativen Anhang D erstmals in
Deutschland normativ das Phédnomen behandelt, dass sich bei zyklischer Belastung von
Pfahlen teilweise deutliche Tragfihigkeitsverschlechterungen ergeben.

Abbildung 10 zeigt aus einer Arbeit von Schwarz [14] ein typisches Lastverformungsver-
halten eines zyklisch vertikal belasteten Pfahls. Es zeigt sich, dass nach 10° Lastspielen sich
die Anfangsverformung mit einem Faktor von ca. 3 vergrof3ert hat.

Zur Erfassung dieses Verhaltens gibt die DIN 1054, Anhang D, Anhaltswerte, die jedoch
beschriankt sind auf Mikropfdhle in nichtbindigen Bdden oberhalb des Grundwassers und

somit in der Regel fiir praktische Anwendungen nicht relevant sind.

Ein Weg zur Behandlung dieses Themas wird in der Literatur mit sogenannten
Interaktionsdiagrammen beschritten. In Abbildung 11 ist ein solches Diagramm des NGI —
Norwegian Geotechnical Institute (NGI) dargestellt, entnommen aus [14].

Lastwechsel log N
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Abbildung 10: Lastverformung eines zyklisch vertikal belasteten Pfahles aus [14]

Im Diagramm aufgetragen sind Ergebnisse von Pfahlversuchen mit unterschiedlicher
Beanspruchung, die entweder nach der in Klammern eingetragenen Lastwechselzahl versagt
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oder den Beanspruchungszustand ausgehalten haben. Auf der Horizontalachse aufgetragen ist
das Verhiltnis der mittleren Beanspruchung zur statischen Grenztragfdhigkeit und auf der
Vertikalachse die zyklische Beanspruchungsamplitude ebenfalls im Verhiltnis zur statischen
Grenztragfahigkeit. Es ist erkennbar, dass aufgrund der Streuung der Versuche in
unmittelbarer Nachbarschaft, d. h. mit gleicher Beanspruchung, durchaus sehr
unterschiedliche Zyklenzahlen aufgebracht werden konnten.
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Abbildung 11: Interaktionsdiagramm fiir vertikal zyklisch belastete Pfahle des NGI aus [14]

Dies fiihrt zu der Notwendigkeit, diese Versuchsergebnisse mit entsprechenden Sicherheiten
zu belegen.

Hinsichtlich der Gebrauchstauglichkeit ist diesbeziiglich von Mittag/Richter [9] ein
Bemessungsvorschlag entwickelt worden, der solche Sicherheiten beriicksichtigt und fiir reine
Wechselbeanspruchung das Sicherheitsniveau der DIN 1054 iibernimmt. Abbildung 12 zeigt
das Bemessungsdiagramm fiir den Zustand der Gebrauchstauglichkeit (GZ2) im Vergleich zu
den Bemessungsvorgaben der DIN 1054/Schwarz [15].
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Abbildung 12: Interaktionsdiagramm fiir die Gebrauchstauglichkeit nach DIN 1054/Schwarz
und Mittag/Richter aus [15]

Fiir die Betrachtungen der Gebrauchstauglichkeit von zyklisch belasteten Strukturen, wie sie
z. B. im Offshore-Bereich gingig sind, ist jedoch alleine eine Beantwortung der Frage der
Gebrauchstauglichkeit mit ja oder nein, d. h. zuldssig oder nicht zuldssig, in der Regel nicht
ausreichend. Es ist vielmehr von Interesse, welches Mal3 an Verformungen die zyklisch be-
anspruchten Pfdhle erleiden werden und damit welche Schiefstellung der Konstruktion
moglich ist. Hierzu werden in universitirer Forschung derzeit unterschiedliche Ansétze ver-
folgt. In einem vom BMU finanzierten GroBforschungsvorhaben ,,Anwendungsorientiertes
Bemessungs- und Uberwachungsmodell fiir Griindungskonstruktionen von Offshore-Wind-
energieanlagen unter zyklischer Belastung® wurde von Kirsch/Richter [8] im Unterauftrag der
Bundesanstalt fiir Materialpriifung und —forschung ein Berechnungsansatz entwickelt, der in
Anlehnung an die Vorgehensweisen in der Erdbebenbemessung Losungen der Elastizitéts-
theorie koppelt mit Laborversuchsergebnissen an zyklischen Elementversuche (siehe auch
Richter [13]).

Die dabei zugrunde gelegten Verformungsmechanismen sind die folgenden:



Zur Prognose der Gebrauchstauglichkeit von Griindungen mit Pfdhlen, — Rechnung 231
versus Erfahrung

a) nichtlineare Verformung, quasi statisch aus der Gesamtlastaufbringung

b) Verformung aus der Minderung der Grenzmantelreibung, bedingt durch die zyklische
Verdichtung des Bodens im Pfahlmantelbereich und der damit verbundenen
Reduzierung der Radialverspannung um den Pfahl.

c) Zyklisches Kriechen des Pfahles unter Schwellbelastung.

d) Abschitzung der Vertikalverformung iiber den Ansatz von Cooke/Randolph als Folge
im Boden auftretender Schubverzerrungen.

In der mathematischen Abbildung wird das Verdichtungsverhalten des Bodens unter
zyklischer Belastung gemdfl den Untersuchungsergebnissen in zyklischen Elementversuchen,
z. B. von Silver/Seed [16], beriicksichtigt. Es wird weiter eine Grenzdehnung verwendet,
unterhalb derer gemél Untersuchungen von Vucetic [18] keine plastischen Verformungen zu
erwarten sind, und es wird die Verzerrungs- und Normalspannungsabhingigkeit des
Schubmoduls nach den Empfehlungen des Arbeitskreises ,,Baugrunddynamik® der DGGT [5]
beriicksichtigt. Das zyklische Kriechen wird unter Verwendung der Masing-Hypothese (siche
auch Grundbautaschenbuch ,,Bodendynamik®, Vrettos [17]) in Form des dort angegebenen
Hyperbelverlaufs abgebildet.

In einer Arbeit von Jardin [6] wurde im Jahre 2000 iiber die Ergebnisse von zyklisch vertikal
belasteten Pfahlen mit einer Lange von ca. 20 m und einem Durchmesser von 0,46 m an der
franzosischen Atlantikkiiste im mitteldichten bis dichten Sand unter Grundwasser berichtet.
Aus dieser Arbeit ist ein typisches Lastverformungsdiagramm in Abbildung 13 dargestellt.
Ingesamt wurden dort 13 Pfahle untersucht.

Die Auswertung aller Versuche mit dem oben skizzierten Prognosemodell erfolgte unter
Ansatz eins identischen Kennwertsatzes auf Grundlage der Untersuchung von Jardin [6] und
eigenen erginzenden Annahmen. Entsprechend wurden in diesem ersten Berechnungsdurch-

lauf verwendet:
Porenziffer e 0,45
Reibungswinkel ¢ nach Jardin 29° am Pfahlschaft
bezogene Lagerungsdichte Ip 0,75
Pfahllidnge 19,0 bis 19,4 m
Pfahldurchmesser 0,46 m
Grenzdehnung nach Vucetic 0,0003

Dilatanz gemal Silver/Seed [16]
Masing-Hypothese, Parameter ¢ 1,0 (entspricht Ansatz von Duncan-Chang)
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Abbildung 13: Last-Verformung eines zyklisch vertikal belasteten Pfahles aus [6]

Das Ergebnis der Berechnung ist in nachfolgender Tabelle zusammengestellt und mit den

Verformungsmesswerten verglichen.

Tabelle 2: Ergebnisse der Verformungsprognose zyklischer Vertikalverschiebungen/Pfihle
nach [6]

PFAHL- Nr. R2 R3 R3-2 |R4 R4-2 |R4-3 |R5 R5-2 |R6
Einwirkung - zyklisch ~ (kN) | 1000 700| 900| 1000| 750| 400| 750| 700| 750
- Mittelwert (kN) | 1000| 700| 900| 1000| 1250| 405| 1250| 700| 1250
Pfahlwiderstand (kN) | 2500| 2500 | 2050 | 2963 | 2300 | 1500 | 2500 | 2000 | 2200
Lastwechselzahl N 9| 200 14| 221 3] 1000| 345 27 2
RECHNUNG w- statisch (mm) | 7,23| 2,30|10,67| 4,41|11,00| 1,25| 7,29| 3,40|16,11
Messung w- statisch (mm) | 7,00| 4,50| 8,00 2,70| 7,00 7,00 7,00| 5,50| 5,00
RECHNUNG w- Kriechen (mm) | 7,96| 2,60|12,84| 5,64|11,45| 1,52|10,59| 3,81|16,50
w -Verdichtung (mm) | 0,45| 2,13(19,78 21,57 13,37 | 0,77|58,32| 3,92|20,91
RECHNUNG w-GESAMT (mm) |15,65| 7,04 |43,29|31,63|35,82| 3,54|76,20 | 11,13 | 53,51
Messung w-gesamt (mm) |15,00| 9,50 |28,00|23,00 40,00 3,00|28,00|12,00| 15,00

Es zeigt sich, dass bei den hier ndher untersuchten 9 Pfdahlen die gemessenen Verformungen
von 3 bis 40 mm durch den Rechenansatz in erster Ndherung brauchbar abgebildet werden
konnen. Bei ndherer Untersuchung der Verformungsanteile fallt auf, dass bei hoher
Ausnutzung der Materialfestigkeit, wie dies bei den Pfahlen R3-2, RS und R6 der Fall ist, der
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der zyklischen Verdichtung zugrunde gelegte Hyperbelansatz zur Abschitzung der
geminderten Bodensteifigkeit zumindest bei dem hier angewendeten Parameterset sehr grofie
Verformungen liefert. Beachtet werden muss deshalb in diesem Zusammenhang, dass eine
Verformungsprognose nahe am Grenzzustand mit dem hier verwendeten Verfahren nur grobe
Néherungsergebnisse liefern kann.

Zusammenfassend ldsst sich jedoch fiir Beanspruchungen im Gebrauchslastbereich erkennen,
dass die auf der Elastizitdtstheorie aufbauenden Betrachtungen unter Beriicksichtigung der
aus Labor-Element-Versuchen eingefiihrten plastischen Verformungskomponenten durchaus

realistische Prognosewerte liefern konnen.

Es muss jedoch auch hier davon ausgegangen werden, dass Prognose und Wirklichkeit zwar
grofBenordnungsmiBig iiberein zu bringen sind, bei Ubertragung der Berechnungsergebnisse
auf Erwartungswerte realer Konstruktionen jedoch {iber Parametervariationen eine

ingenieurméfig hinreichend breite Streuung zu erfassen ist.

5 Schlussfolgerungen

Ohne den Anspruch auf Allgemeingiiltigkeit zu erheben, haben die vorstehenden Beispiele
gezeigt, dass hinsichtlich der Erwartungswerte von Pfahlverformungen, sowohl bei statisch
belasteten Einzelpfahlen, bei statisch belasteten Pfahlgruppen als auch bei zyklisch belasteten
Einzelpfahlen durchaus erhebliche Prognoseunsicherheiten, sowohl zur weichen als auch zur
steifen Seite hin beriicksichtigt werden sollten.

Im Entwurf ist es deshalb erforderlich, jeweils der entsprechenden Problemstellung angepasst
Minimal- und Maximalbetrachtungen anzustellen, um dadurch den Erwartungswert
entsprechend einzugrenzen.

Fiir weitere Entwicklungen ist es unabdingbar, iber Messungen an realen Strukturen weitere
Erkenntnisse zum Pfahlverformungsverhalten zu gewinnen und insbesondere die Erfassung
herstellungsbedingter Storungen im Lastiibertragungsbereich Pfahl-Boden zu erkennen und
deren Einfluss dann in der Gesamtbetrachtung zu beriicksichtigen. Dariiber hinaus zeigen
Labor- und Feldversuche zyklisch belasteter Pfdhle gleichermaflen, dass der
Belastungsgeschichte eine wesentliche Bedeutung zugemessen werden muss, so dass fiir eine
fundierte Auswertung von ,,in situ“-Messungen diese Belastungsgeschichte umfianglich

dokumentiert werden muss.
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Griindungsdesign der Lagos Osborne Bridge in Lagos,
Nigeria

F. Unold & R. Cudmani, Bilfinger Berger Ingenieurbau GmbH, Technisches Biiro

Kurzfassung

Die neue Lagos Osborne Bridge verbindet den Stadtteil Lekki im Osten mit Ikoyi Island im
Westen und verlduft dabei grofstenteils iiber den Kanal, der die Lagune mit dem offenen Meer
verbindet. Die Mafinahme ist Teil eines iibergeordneten Verkehrskonzeptes zur Entlastung
des innerstddtischen Straflennetzes von Lagos. Der Baugrund im Bereich der neuen Briicke
ist charakterisiert durch Wechsellagen von tonigen Sanden und mittel- und hochplastischen
Tonen. Diese Wechsellagerung setzt sich bis in grofle Tiefen fort. Neben dem anspruchsvollen
Baugrundverhdiltnisse waren beziiglich des geotechnischen Designs eine Reihe von Randbe-
dingungen und Vorgaben hinsichtlich Art und Herstellung der Griindung zu beriicksichtigen.
Der vorliegende Artikel gibt einen Uberblick iiber die verschiedenen Fragestellungen der

geotechnischen Planung der Lagos Osborne Bridge, der ersten Schrigseilbriicke Nigerias.

1 Einfiihrung

Die geplante Lagos Osborne Briicke erstellt eine Verkehrsverbindung zwischen der Lekki
Halbinseln und der Ikoyi Inseln iiber die Lagune von Lagos. Die Briicke besteht aus einer
Vorlandbriicke auf der Ikoyi-Seite und einer Hauptbriicke auf der Lekki-Seite mit Langen von
722 m bzw. 635 m (Abbildung 1).
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Abbildung 1: Lagos Osborne Bridge, Lagepla
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Bei der Vorlandbriicke handelt es sich um eine Segmentbriicke aus vorgespanten Deckele-

menten mit einer typischen Stiitzweite von 19 m. Die Hauptbriicke, mit einer maximalen
Stiitzweite von 113 m, wird die erste Schrigseilbriicke Nigerias (Abbildung 2 und
Abbildung 3).

Abbildung 2: Lagos Osborne Bridge, die erste Schragseilbriicke Nigerias,
Architektenzeichnung

Abbildung 3: Lagos Osborne Bridge, Seitenansicht im Bereich des Pylon
(Achse 410, 420 und 430)

Um den Durchgang von Schiffen unter der Briicke zu ermdglichen, wird der Hauptpylon eine
Hohe von 87 m erreichen. Die Briicke, inklusive Griindung, wird von einer Planungsgemein-
schaft zwischen den Technischen Biiros von Bilfinger Berger Nigeria GmbH (BBN) und Bil-
finger Berger Ingenieurbau GmbH (BBI) geplant. Das Bauvorhaben wird von Julius Berger
Nigeria (JBN) und BBN geleitet und ausgefiihrt.
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Zu den geotechnischen Aufgaben in der Planungsphase gehorten die Entwicklung eines Bau-
grunderkundungsprogramms, die Betreuung der Ausfiihrung der Baugrunderkundung, die
Auswertung der Feld- und Laborversuche, die Verfassung eines Baugrundgutachtens mit
Griindungsempfehlungen und das Griindungsdesign inklusive Rammanalyse.

2 Geologie und Hydrogeologie

Lagos City liegt im Stidwest Nigerias im Golf von Guinea. Sie besteht hauptsidchlich aus dem
Lagos Festland, den Inseln Lagos und Victoria und der Lekki Halbinseln.

Die Kiiste Nigerias besteht aus zwei Sedimentationsrdumen: Dem Niger Delta Becken und
dem Benin Becken. Im Benin Becken, im Bereich dessen sich die Lagos Osborne Briicke be-
findet, liegen Sedimentgesteinen aus der Kreide (Abeokuta Formation), hauptsdchlich Sand-
stein, Schiefergestein und Kalkstein bis in groBeren Tiefen. Sie werden von tertidren Forma-
tionen (Ilaro, Oshosun und Ewekoro Formationen) bestehend aus Sandstein und Tonstein
iiberlagert. Oberhalb lagern sich quartiren Formationen (Benin und Delta Formationen) ab,
die hauptséchlich aus Sandstein sowie Sanden, Schluffen und Tonen bestehen.

Aus dem Hinterland wird die Kiistenregion in Lagos vor allem vom Niger aber auch von an-
deren Fliissen mit SiiBwasser und Fracht beliefert. Schitzungsweise gehen tiber 80% der Se-
dimentfracht des Nigers, die ca. 20-10° m*/Jahr betrigt, in den Westteil des Nigerdelta. Unter-
schiede in Tidenhub, Sedimentlieferung und Stromungsrichtungen lieBen unterschiedliche
Kiisten entstehen. In der Region von Lagos ist eine Nehrungskiiste mit abgeddmmten Lagu-
nen entstanden. Kiistenparalell werden die Lagunen durch Gewisser (creeks) verbunden. Die
hiufige Verinderung der Kiistenlinie fiihrt zu Anderung des Ablagerungsmilieus im Meer und
auf dem Festland. Es entstehen nahe der Oberfliche Wechsellagen aus holozédnen sandigen,
schluffigen, tonigen und torfigen Sedimenten mit fluviatilem und marinem Ursprung. Sie lie-
gen auf dicht bis sehr dicht gelagerten Wechsellagen aus pleistozdnen Kiesen, Sanden,
Schluffen und Tonen, die im Bereich der Lagune erst in Tiefen von 50 m bis 100 m zu finden
sind.

Bei den holozédnen und pleistozanen Sedimenten handelt es sich um einen Mehrschichtenaqui-
fer, in dem die wasserfithrenden grobkdrnigen Schichten (Kies, Sand) von feinkdrnigen Bo-
denschichten (Schluff, Ton) getrennt werden. Der untere Aquifer (Pleiztozine Bodenschich-
ten) ist Bereichsweise gespannt. Er wird fiir industrielle und hausliche Wasserversorgung be-
nutzt. Wegen der Nidhe zum Ozean variiert der Salzgehalt des Wassers in der Lagune stark
und fluktuiert sowohl wihrend eines Tages als auch saisonal.
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3 Baugrunduntersuchungen

Entlang der Briickenachse wurden 17 Aufschlussbohrungen bis in eine Tiefe von 80 m abge-
teuft, davon zwei am Land und 15 auf dem Wasser. Zusitzlich wurde jeweils eine Druckson-
dierung (CPT) nahe der beiden geplanten Briickenwiderlager durchgefiihrt. Die Lagerungs-
dichte der kdrnigen Bodenschichten wurden mittels SPT (Standard Penetration Tests) unter-
sucht. 75 Ungestorte Bodenproben wurden aus den feinkérnigen Schichten fiir Oedometer-
und Triaxialversuche entnommen. Wasserproben wurden aus sieben Bohrungen gewonnen,
um die Betonaggressivitit zu untersuchen. Die Festlegung des Baugrundprogramms und die
Interpretation der Baugrunderkundungsergebnisse war Aufgabe des geotechnischen Planers.
Die Felduntersuchungen und die Laborversuchen wurden von JBN bzw. dem Zentralen Labor
von Bilfinger Berger durchgefiihrt.

4 Baugrundbedingungen und Baugrundmodell

Das aus der Baugrunderkundung resultierende geologische Modell und die Hohen des Lagu-
nenbodens zeigt Abbildung 4. Die relativ starke Fluktuation der Hohe des Lagunenbodens ist
sowohl natiirlich (Wasserstromung) als auch anthropologisch (Ausbaggerungen) bedingt. Der
Baugrund besteht aus einer Wechselfolge grob- und feinkoérniger Boden. Direkt unter dem
Lagunenboden befinden sich die oberen Sande. Sie sind lockergelagerte Fein- bis Mittelsande,
die Ton- und Torfeinlagerungen beinhalten und bereichsweise durch weiche und organische
Sedimente tiberlagert sind. Es folgt mittel- bis hochplastischer, teilweise organischer Ton von
weicher bis steifer Konsistenz mit sandigen und schluffigen Einlagerungen. Diese Schicht
wird von mitteldichten Sanden und tonigen Sanden unterlagert. Zwischen dieser Schicht und
den tiefliegenden, sehr dicht gelagerten, teilweise grobkornigen Basalsanden steht leichtpla-
stischen, steifen bis sehr steifen Ton an.
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Abbildung 4: Angenommener Verlauf der Hauptbodenschichten, Lagos Osborne Bridge
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Basierend auf dem geologischen Modell und den aus den Laborversuchen ermittelten physi-
kalischen und mechanischen Bodenkennwerte wurde ein Baugrundmodel entwickelt. Im Be-
reich der Hauptbriicke wurde in der Umgebung jedes Briickenpfeilers eine Bohrung ausge-
fiihrt (im Bereich des Pylon 2 Bohrungen). Die sich daraus ergebenden Informationen iiber
Bodenschichtung und Materialeigenschaften bildeten die Grundlage fiir die Setzungsberech-
nung und die Abschédtzung der Pfahltragfdahigkeiten. Abbildung 5 zeigt exemplarisch die Bo-
denschichtungen im Bereich der Achsen 410, 420 (Pylon) und 430, die Grundlage der Be-
rechnungen waren.

In Tabelle 1 sind die Bodenkennwerte der Hauptbodenschichten fiir den Bereich des Haupt-
pylons exemplarisch zusammengestellt.

Tabelle 1: Bodenkennwerte der Hauptbodenschichten
Stratum | Bodenart | Bodenzu- Wichte Reibungs- Kohésion Undrainierte Steifemodul Konsolidierungs-
stand winkel Kohésion beiwert
vy [0} c’ Cu Es Cy
[kN/m?] [°] [kPa] [kPa] [MPa] [m?/yr]
Mitteldicht
A Sand bis sehr | 20/ 10 32 bis 35 0 - 40 bis 60 -
dicht
B Ton \SY::fCh bis | 1979 20 bis 25 15 bis 20 60 bis 80 8 bis 12 03
Sand,
C schluffig, | Mitteldicht | 21/ 11 32 bis 35 0 - 50 bis 100 -
tonig
D Ton, Steif 19/9 20 bis 25 15bis20 | 60bis>100 | 20 bis 30 3
sandig
E Sand Sehr dicht 21/11 35 bis 40 0 - 100 bis 150 -
" bis Endltiefe der Bohrungen
£+0mLCD £0MLCD o +0mLCD
D Wasser
Wasser 6mLCD
40mLCD —— Wasser
Stratum A
Stratum A
A9MLCD e -1l6mLCD —— 16 mMLCD et
Stratum A
e -21mLCD D Stratum B Stratum B
-25mLCD 26mLcD
33mLcD [ 29mLeD Statum A 2BmLOD b StratumA
D Stratum B Stratum B
-34 m LCD
a6mlcD /o
Stratum C
Stratum C Stratum C
42mLCD
45mLCD
54mLCD Stratum D Stratum D
50 m LCD |:| e 50mLCD e
Stratum D St & T Stratum C
ssmico [ Lo D comico | swamo
Stratum C Stratum E
Stratum E B4MLCD  fd -63 m LCD S
Stratum D -67 m LCD l:l
-7imLCD === Stratum E
I Stratum E | —

(a) Achse 410

Abbildung 5: Baugrundmodelle

(b) Achse 420

(c) Achse 430
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5 Griindungsdesign

5.1 Pfahltyp

Die Griindung der Stiitzen der Vorlandbriicke und der Hauptbriicke bis auf den Pylon besteht
aus geneigten bzw. vertikalen Ortbetonpfdhlen mit einem Durchmesser von 914 mm. Die
Pfdhle werden im Verdrangungsverfahren mit Hilfe von Stahlrohren hergestellt, die mit ge-
schlossener Spitze eingerammt werden und als verlorene Schalung fiir die Betonage dienen.
Der Pylon ist auf 2 x 14 vertikalen Ortbetonpfahlen mit einem Durchmesser von 1,524 mm
und Achsabstinden von mindestens drei Durchmessern gegriindet. Fiir die Installation der
Pfihle werden ebenfalls Stahlrohre als verlorene Schalung verwendet, die mit offener Spitze
einvibriert werden, wobei vor der Betonage der Boden im Rohr mittels Greiferverfahrens aus-
gehoben wird.

5.2 Rammbarkeit der Pfihle

Es wurden Rammbarkeitsanalysen mit Hilfe des Programms GRL WEAP(Wave Equation
Analysis of Pile driving) durchgefiihrt, [4]. Das Programm erlaubt die Abschitzung der
Pfahlbewegung und der wihrend des Rammvorgangs im Pfahl auftretenden Kréfte. In die
Berechnungen gehen im wesentlichen Hammertyp, Pfahltyp und Baugrundeigenschaften als

Eingangswerte ein.

Die Rammbarkeitsanalysen dienten dabei in erster Line der Vorauswahl des Hammers bzw.
Vibrators. Daneben kénnen auf der Grundlage der Berechnungsergebnisse Riickschliisse auf
die Rammzeit, die Schlagzahl sowie die Groenordnung der wéhrend der Rammung im Pfahl

auftretenden Rammspannungen gezogen werden.

Es wurde die Eignung des Hammers IHC S-150 fiir die Durchfiihrung der Rammarbeiten der
Durchmesser 914 mm Pfdhle mit geschlossener Spitze (closed-end) iiberpriift. Bei dem
IHC S-150 handelt es sich um einen Hydraulikhammer mit einer maximalen Energierate von
ca. 150 kJ pro Schlag. Fiir die Stahlrohre mit Durchmesser 914 mm, die eine Gesamtldnge
von 45 m bis 55 m besitzen und ca. 30 m bis 40 m in den Untergrund einbinden, wurden mit
Hilfe des Programms Rammzeiten von bis zu 100 Minuten abgeschétzt, wobei rechnerisch
Rammspannungen von bis zu 260 kPa auftreten. Auf der Grundlage der Berechnungsergeb-
nisse wurde unter anderem die Stahlgiite der verwendeten Rohre von API 5L-X42 auf API
5L-X52 erhoht. Die im Rohr widhrend der Rammung auftretenden maximalen Rammspan-
nungen konnten im Rahmen einer Proberammung bestétigt werden, die Abweichung zwi-
schen prognostiziertem und gemessenem Wert betrdgt nur ca. 10 %. Die Rammzeiten der im
Bereich der Vorlandbriicke bereits installierten Pfahle liegen dariiber hinaus mit ca. 60 Minu-
ten ebenfalls in der abgeschétzten Groflenordnung.
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Es wurden ebenfalls Rammanalysen zur Auswahl eines geeigneten Vibrators fiir die Installa-
tion der Stahlrohre der Pylon-Pfihle mit Durchmesser 1.524 mm (open-ended), die bei einer
Gesamtldnge von 60 m ca. 45 m in den Boden einbinden, durchgefiihrt. Die Rammanalyse
mit Hilfe des Programms GRL WEAP ergab dabei jedoch kein eindeutiges Ergebnis hinsicht-
lich der Frage, ob die Rohre bis auf Endtiefe einvibriert werden konnen bzw. wie oft das Aus-
greifen des Bodens erforderlich ist, um die Installation der Rohre zu ermoglichen. Aus diesem
Grund wurde eine detailliertere FE-Analyse der Rammung mit Hilfe des Programs ABAQUS
durchgefiihrt. Hierbei wurde das offene Stahlrohr zusammen mit dem im Rohr befindlichen
Boden (Pfropfen) durch Kontinuumselemente (rotationssymmetrisch) modelliert (siche [8]).
Der Eindringwiderstand am Pfahlfu3 und Pfahlmantel wurde gemif3 [5] und [6] als verschie-
bungs- und geschwindigkeitsabhidngige Kraft-Randbedingungen beriicksichtigt. Die Anre-
gung durch den Hammer wurde als sinusformige Kraft auf den Pfahlkopf simuliert
(Abbildung 6).

Die FE-Analyse ergab, dass fiir die Einbringung der Stahlrohre mit dem Durchmesser
1.524 mm unter bestimmten Voraussetzungen der Vibrator Miiller MS 200 HHF ausreicht.
Rechnerisch kommt es durch die Bildung eines Bodenpfropfens bei Verwendung eines Miiller
MS 200 HHF ab einer Einbindetiefe von ca. 30 m zum Steckenbleiben (Abbildung 7). Zur
Reduzierung des Rammwiderstandes ist daher das Ausgreifen des Rohres erforderlich. Nach
den Berechnungsergebnissen sollte es vermieden werden, dass im Rohr der Bodenpfropfen
auf mehr als ca. 15 m anwéchst (Abbildung 8). Die rechnerische Rammzeit der Rohre, ohne
Ausgreifen, liegt fiir den gewdhlten Vibrator bei ca. 40 bis 50 Minuten pro Pfahl.
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5.3 Tragfihigkeit des Einzelpfahls

Zur Ermittlung der Pfahltragfahigkeit wurden die charakteristischen Werte von Mantelreibung
und Spitzenwiderstand aus den Ergebnissen der Baugrunderkundung abgeleitet. In Abhéngig-
keit der Baugrundbedingungen, des Pfahl-Typ, der Pfahllinge sowie des Pfahlabstandes wur-
den die in Tabelle 2 angegebenen Pfahltragfahigkeiten abgeschitzt. Der Nachweis der Trag-
fahigkeit erfolgte dabei nach British Standard (BS EN 1997-1:2004, [2] und [3]). Bei dem auf
dem Teilsicherheitskonzept basierenden Nachweisverfahren wurde beriicksichtigt, dass
Pfahltests durchgefiihrt werden, was zu einer Reduzierung der entsprechenden Teilsicherhei-
ten flihrte.

Die Pfahltragfahigkeit nach BS EN 1997-1:2004 ([2] und [3]) muss fiir die Kombinationen 1
(Set B) und 2 (Set C) nachgewiesen werden. Es werden jeweils Teilsicherheitsbeiwerte fiir die
Einwirkungen (A), fiir den Boden (M) sowie fiir den Pfahlwiderstand (R) angesetzt. In der
Kombination 1 werden die Einwirkungen (A) erhoht, wihrend Bodenparameter (M) und
Pfahlwiderstinde (R) mit einem Teilsicherheitsfaktor von 1.00 belegt werden. In der Kombi-
nation 2 werden lediglich die veridnderlichen Einwirkungen geringfligig erhoht, wihrend die
Bodenkennwerte des Scherwiderstands (Reibungswinkel und Kohédsion) (M), der Spitzen-
druck und die Mantelreibung (R) mit einem Teilsicherheitsfaktor reduziert werden miissen.
Dabei ist fiir Bohrpféhle der Teilsicherheitsfaktor grofer als fiir Rammpféhle.

Die beiden Parameter-Kombinationen ergeben sich nach [2] und [3] wie folgt:

Kombination 1 (set B): A1 + M1 + R1
Kombination 2 (set C): A2 + (M1 oder M2) + R4

Hierbei gelten fiir den vorliegenden Fall fiir die Widerstandsseite folgende Teilsicherheiten:

Teilsicherheiten fiir den Boden:

Parameter M1 fiir Kombination 1 und 2:  yy = Yc = Ycu = 1.00
Parameter M2 fiir Kombination 2: Yo = Ye = 1.25; yeu = 1.40

Teilsicherheiten fiir den Pfahl-Typ:
Parameter R1 fiir Kombination 1:
Verdrangungspfahl y4 = 1.00 fiir Pfahlful3 und ys = 1.00 fiir Pfahlmantel
Bohrpfahl va = 1.00 fiir Pfahlful und ys = 1.00 fiir Pfahlmantel
Parameter R4 fiir Kombination 2:
Verdrangungspfahl  y4 = 1.50 fiir Pfahlfull und y; = 1.30 fiir Pfahlmantel
Bohrpfahl v4 = 1.70 fiir Pfahlful und ys = 1.40 fiir Pfahlmantel
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Zusitzlich muss der errechnete Pfahlwiderstand fiir beide Kombinationen um einen Modell-
faktor reduziert werden, der bei Durchfiihrung von Pfahltests mit 1.20 angesetzt werden kann
(ohne Pfahltest betrdgt der Modellfaktor 1.40).

Der Achsabstand der Pfihle untereinander betrdgt mindestens 3 Pfahldurchmesser. Fiir die
Verdrangungspfdhle und die vollverrohrt hergestellten Bohrpfiahle wurde daher die Tragfa-
higkeit des Pfahls in der Pfahlgruppe gegeniiber der des Einzelpfahls nicht reduziert. Ein
Gruppeneffekt wird nur bei der Analyse der Pfahlsetzungen beriicksichtigt.

Die so ermittelten Pfahltragfahigkeiten sind fiir die Kombination 1 und 2 fiir die unterschied-
lichen Bereiche der Briicke in Tabelle 2 zusammengefasst.

Tabelle 2:  Pfahltragfdhigkeiten, geméf British Standard BS EN 1997-1:2004, [2]
Vorlandbriicke Hauptbriicke

Achse 00 bis 370 380 bis 410 420 (Pylon) 430 bis 460

Bemessungswert der

Pfahltragfahigkeit 4,2 bis 8,5 5,2 bis 6,7 11,0 bis 14,0 5,7 bis 8,2

Kombination 1 [MN]

Bemessungswert der

Pfahltragfahigkeit 3,1 bis 5,6 3,8 bis 4,9 7.5bis 9,2 4.2 bis 6,0

Kombination 2 [MN]

Die Ergebnisse eines im Anschluss an den Rammtest durchgefiihrten dynamischen Pfahltests
(die Pfahltragfédhigkeit wurden dabei mit Hilfe des CAPWAP Verfahren ermittelt) bestétigten
die fiir die Achse 00 prognostizierten Pfahl-Tragfdahigkeiten (Abbildung 10).
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Abbildung 9: Vergleich Prognostizierte und gemessene (PDA) Mantelreibung

In Tabelle 3 sind die Werte, die fiir die unterschiedlichen Hauptbodenschichten A bis C, in die
die Pfahle einbinden, auf der Basis der Labor- und Feldversuche abgeschitzt worden sind, den

Messergebnisse des dynamischen Pfahltests gegeniibergestellt. Im vorliegenden Fall betrigt

der Unterschied zwischen prognostizierter und aus dynamischem Pfahltest ermittelter Tragfa-

higkeit weniger als 10 %.

Tabelle 3:  Vergleich zwischen prognostizierter und aus dem dynamischen Pfahltest ermittelten
Mantelreibungs- und Spitzenwiderstand
Mantelreibung [kPa] Spitzenwiderstand [kPa]
Stratum
Prognose Messung Prognose Messung
Al 25 20-40 - -
B1 15 9-20 - -
A2 40 40 - 60 - -
B2 30 35-50 - -
C 80 50 3.000 3.400
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5.4 Verhalten der Pfahlgruppe

In Abbildung 10 und Abbildung 11 ist die Pfahlanordnung der Griindung des Hauptpylon und
der danebenliegenden Briickenpfeiler dargestellt. Die fiir die Setzungsberechnung relevante
permanente Last im Endzustand auf die Pfahlkopfplatte betrdgt fiir die Griindung in Achse
420 (Pylon) ca. 195 MN und fiir die Achsen 410 bzw. 430 ca. 58 MN.

|
|
-
] |
| | ®
‘ | /|
L
-
5

Abbildung 10: Pfahlanordnung in Achse 420 (Pylon)

Abbildung 11: Pfahlanordnung in Achse 410 bzw. 430

Hinsichtlich der Einbindeldnge der Pfahle am Pylon (Achse 420) wurden zwei Varianten un-
tersucht. Bei Variante 1 bindet der Pfahlfuf bei einer Gesamtpfahllinge von 75 m in die unte-
ren, sehr dicht gelagerten Sande ein. Bei Variante 2 bindet der Pfahlfu3 bei einer Gesamt-
pfahllinge von 60 m in die mittlere, mitteldicht gelagerte Sandschicht, evtl. auch in die steife
sandige Tonschicht, ein.

Die Setzungen der Pfahlgruppe bei der Variante mit langeren Pfdhlen (1) liegen mit ca. 2 cm
in der GroBenordnung der Einzelpfahlsetzung. Die daraus resultierenden Setzungsdifferenzen
konnen vom Briickenoberbau problemlos aufgenommen werden. Allerdings besteht bei dieser
Variante ein erhdhtes Risiko hinsichtlich der gewéhlten Pfahlherstellung (Installation der Ver-
rohrung mittels Vibrationsrammen). Die Variante mit den kiirzeren Pfdhlen (2) ist zwar
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leichter ausfiihrbar, aber die Aufnahmen der daraus resultierenden Differenzsetzungen durch
den vorgespannten Oberbau nur mit sehr hohem Aufwand, mdglich.

Um Variante (2) doch in Betracht ziehen zu kénnen, wurde eine detaillierte Analyse der La-
stentwicklung bis zum Fertigstellung des Oberbaus zwischen dem Pylon und den Pfeilern
(SchlieBen) unter Beriicksichtigung der Konsolidierungszeiten erforderlich.

Zur Abschitzung des Verhaltens der Pfahlgruppen (vertikale und horizontale Verschiebun-
gen, Schiefstellungen) wurden Berechnungen mit Hilfe des Programms REPUTE 1.5 durch-
gefiihrt, [7]. Das Programm basiert auf der Randelementmethode. Die Pfihle, die in einer star-
ren Pfahlkopfplatte einbinden, konnen unterschiedliche Durchmesser und unterschiedliche
Linge aufweisen, [7]. Das Programm berechnet die dreidimensionale Pfahl-Pfahl-Interaktion
fiir einen geschichteten, endlichen/undendlichen, elastischen/nichtlinear elastischen Halbraum
fiir monotone Belastung (Momente, Horizontalkrifte und Vertikalkraft).

Der Vorteil des Programms REPUTE gegeniiber konventionellen Ansitzen zur Ermittlung der
Pfahlgruppensetzung (z.B. Betrachtung eines tiefenliegenden Ersatzfundaments nach DIN)
liegt insbesondere darin, dass die Lastabtragung iiber den Pfahlmantel in den Untergrund und
damit die setzungserzeugenden Spannungen realistischer abgeschitzt werden konnen sowie in
der Tatsache, dass die gegenseitige Beeinflussung der Pfihle der Gruppe in der Berechnung
unmittelbar mit erfasst und beriicksichtigt wird.

In Tabelle 5 sind zum Vergleich die mit Hilfe des Programms REPUTE abgeschitzten totalen
Pfahlgruppensetzungen fiir den Pylon (Achse 420) sowie fiir die benachbarte Pfeilergriindung
(Ache 410 und 430) fiir die Ausfiihrungsvariante 2 den Berechnungsergebnissen nach DIN
(tiefliegende Flachgriindung) gegeniibergestellt. Fiir den vorliegenden Fall liefert die
REPUTE-Berechnung um bis zu 50 % geringere Werte der Gesamtsetzungen.

Tabelle 4:  Ergebnisse der Setzungsberechnung nach DIN und mit Hilfe der Software REPUTE

Setzungen [cm]
420
Achse 410 430
(Pylon)
DIN 5bis 6 7 Bis 14 5bis 8
REPUTE 4 bis 5 S5bis 8 3 bis4

Zur Abschitzung der nach dem SchlieBen verbleiden Rest-Differenzsetzungen wurde, auf der
Basis von Informationen iiber den Lastverlauf wihrend der Bauphase, eine Abschitzung der
Konsolidierungszeiten durchgefiihrt. Exemplarisch ist in Abbildung 12 fiir Achse 420 der
zeitliche Verlauf der Belastung und in Abbildung 13 die daraus abgeleiteten Konsolidierungs-
zeiten dargestellt.
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Tabelle 5 enthilt die erwarteten Restsetzungen nach SchlieBen des Oberbaus in den Achsen
410, 420 und 430 sowie die sich daraus ergebende mdgliche Differenzsetzungen zwischen
diesen Achsen.

Tabelle 5:  Prognostizierte Pfahlgruppensetzungen, Restsetzungen nach Schliefen und Differenzset-

zungen zwischen Pylon und angrenzenden Briickenpfeilern in [mm]

420
Achse 410 (Pylon) 430

Gesamtsetzungen

(REPUTE) 40 bis 50 50 bis 80 35 bis 40

Restsetzungen

nach SchlieBen 10 bis 30 30 bis 50 10 bis 30

Differenz-

0 bis 40 0 bis 40
setzungen

Die Setzungsunterschiede zwischen den Achsen ergeben sich rechnerisch infolge der unter-
schiedlichen Geometrie der Griindungen (Pfahlanordnung, Pfahlanzahl und Pfahllédnge), der
unterschiedlichen Belastung und des zeitlichen Belastungsverlauf sowie aufgrund der Unter-
schiede in den Baugrundbedingungen.

6 Abschlielende Bemerkungen

Die anspruchsvollen Baugrundbedingungen und die ausfiihrungstechnischen Randbedingun-
gen fiir die Griindungsherstellung stellten hohe Anforderung an die geotechnischen Planung
der Lagos Osborne Bridge. Durch eine geeignete Baugrunderkundung und die Anwendung
moderner Planungswerkzeugen konnte eine technische und wirtschaftliche Optimierung der
Griindungen erzielt werden. Die vorhergesagten Pfahltragfiahigkeiten wurden durch die Er-
gebnisse des bisher ausgefiihrten Pfahltests bestétigt. Die bei der Installation der ersten Pfahle
gemessenen Rammzeiten stimmen mit unserer Prognosen gut tiberein. Die Ergebnisse weite-
rer dynamischen Pfahltests und einer statischen Pfahlprobebelastung am Hauptpylon sowie
die Uberwachung der Griindungsverschiebungen wihrend der Herstellung des Briickenunter-
baus und Oberbaus werden eine weitere Uberpriifung der Planungsergebnisse, ggfs. eine An-
passung der Prognosen ermodglichen.

Literaturverzeichnis

[1] Poulos and Davis: Pile foundation analysis and design, John Wiley & Sons, 1980



252

2]

[3]

[4]

[5]

[6]

[7]
[8]

F. Unold, R. Cudmani

BS EN 1997-1:2004. Eurocode 7: Geotechnical design — Part 1: General Rules, British
Standard Institution (BSI), 2004

NA to BS EN 1991-1:2004: National Annex to Eurocode 7: Geotechnical design — Part
1: General Rules, British Standards Institution (BSI), 2007

GRL WEAP Wave Equation Analysis of Pile Driving (Handbook), Goble, Rausche,
Linkins and Associates Inc., Cleveland, Ohio, 1998

DIERSSEN, G.: Ein Bodenmechanisches Modell zur Beschreibung des Vibrationsram-
mens in Kérnigen Béden. Verdffentlichung des Instituts fiir Boden- und Felsmechanik
der Universitidt Karlsruhe, 1994

CUDMANI, R.: A Soil Mechanical Model for Modelling Vibratory Driving in Cohe-
sionless Soils. In: Workshop Vibratory Driving, 1997

REPUTE 1.5 User Manual, Geocentrix Ltd., United Kingdom, 2007

Slominski, C. and Cudmani, R.: The Influence of Soil Plugging on the Driving Resis-
tance and Bearing Capacity of Open-Ended Steel Piles, Grundlagen und Anwendungen
der Geomechanik GKK 08 — Geomechanik Kolloquium Karlsruhe, Verdffentlichungen
des Institutes fiir Bodenmechanik und Felsmechanik der Universitdt Fridericiana in
Karlsruhe, Heft 170, S. 137 — 152, 2008



Mitteilungen - Institut fiir Geotechnik, Technische Universitit Dresden

ISSN 1434-3053

Herausgeber: Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil. Dietrich Franke

Heft 1 Franke, D. 1992 Das Institut fiir Geotechnik an der TU Dresden

(Hrsg.) + Die Veroffentlichungen Johann Ohdes
Heft 2 Franke, D. 1995 OHDE-Kolloquium 1993

(Hrsg.)
Heft 3 Franke, D. 1995 Festschrift zum 60. Geburtstag von

(Hrsg.) Prof. Dr.-Ing. habil. Dietrich Franke
Heft 4  Franke, D. 1997 OHDE-Kolloquium 1997

(Hrsg.)
Heft 5 Engel, J. 1998 Entwicklung von Datenstrukturen

fiir bodenmechanische Anwendungen

Heft 6  Vogt, L. 1998 Untersuchungen zum Tragverhalten und

zur Verbesserung der Standsicherheit
von Stiitzmauern

Heft 7 al Diban, I. 2000 Das Tragverhalten horizontal belasteter, in
nichtbindigem Boden eingespannter starrer
Tréger, in ebenem und gebdschtem Geldnde

Heft 8  Winkler, A. 2001 Ermittlung des Erddrucks im Bruchzustand bei
Drehung einer Wand um den Kopfpunkt

Heft 9  Franke, D. 2001 OHDE-Kolloquium 2001
(Hrsg.)

Heft 10 Engel, J. 2002 Verfahren zur Festlegung von Kennwerten fiir
bodenmechanische Nachweise

Heft 11 Neuberg, C. 2002 FEin Verfahren zur Berechnung des rdumlichen
passiven Erddrucks vor parallel verschobenen
Tragern

Herausgeber: Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil. Ivo Herle

Heft 12 Bartl, U. 2004 Zur Mobilisierung des passiven Erddrucks
in kohé&sionslosem Boden



Heft 13

Heft 14

Heft 15

Heft 16

Arnold, M.

Al-Akel, S.

Herle, 1.
(Hrsg.)
Herle, I.
(Hrsg.)

2004

2005

2005

2009

Zur Berechnung des Erd- und Auflastdrucks
auf Winkelstiitzwénde im Gebrauchszustand

Beitrag zur Berechnung von eingespannten starren
Stiitzkonstruktionen in kohésionslosem Boden

OHDE-Kolloquium 2005

OHDE-Kolloquium 2009



