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Vorwort des Herausgebers

Das Ohde-Kolloquium 2018 mit der traditionellen Uberschrift — Aktuelle Themen in
der Geotechnik — wird wieder in Zusammenarbeit mit der Bundesanstalt fiir Wasser-
bau an der Technischen Universitit Dresden veranstaltet. Damit werden die beiden
Wirkungsstitten von Professor Johann Ohde gewiirdigt, mit denen er seine Lehr- und
Forschungstitigkeit verkniipft hat.

Die Betrige des diesjidhrigen Kolloquiums kénnen grob in drei Themengruppen un-
terteilt werden:

e Bodenverhalten
e Feld- und Modellversuche
e Numerik und Anwendungen

Die meisten Themen sind eng mit der Komplexitit des Bodenverhaltens verbunden. In
Abhingigkeit ihres Zustandes und einer aufgebrachten Belastung konnen Boéden ver-
schiedene Zustandsformen — gasformig, fliissig und fest. Insbesondere der Ubergang
vom Feststoff zur Fliissigkeit (Bodenverfliissigung, hydraulischer Grundbruch, usw.)
ist mit einem hohen Schadenspotenzial fiir Bauwerke und Menschen verbunden. Mo-
dellversuche im Labor und Monitoring im Feld sind fiir das Verstindnis und die recht-
zeitige Erkennung der Gefahrenzustinde unumgénglich. Inwieweit die jetzigen Pro-
gnosen ausgereift sind, zeigen die numerischen Berechnungen fiir ausgewéhlte An-
wendungen.

Dresden, im Juni 2018

Ivo Herle
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Bewertung von Scherversuchen aus

Vergleichsuntersuchungen an feinkornigem
Boden

Erik Schwiteilo, Ivo Herle

Institut fiir Geotechnik, Technische Universitdt Dresden

Es werden Ergebnisse von Rahmenscherversuchen vorgestellt, bei welchen das gleiche
Probenmaterial in unterschiedlichen Laboren untersucht wurde. Um moglichst homo-
genes Material fiir diese Untersuchung zu erhalten, wurden die Proben aus einem to-
nigem Boden aufbereitet und vorkonsolidiert. Die Handhabung des Probenmaterials
sowie die Durchfiihrung der Versuche wurden jedem Labor in einer detaillierten Be-
schreibung mitgeteilt. Die aus den Versuchsergebnissen abgeleiteten Scherkennwerte
¢ und ¢’ streuten in einem relativ breiten Bereich. Aus diesem Grund werden die ein-
zelnen Teilversuche anhand eines Bewertungsschemas analysiert und auf Plausibilitdit
untersucht. Dazu wird u.a. der Bodenzustand in die Bewertung einbezogen. Fiir die
Bewertung werden die Ergebnisse in Bezug zu Referenzzustinden ausgewertet. Des
Weiteren wird auch eine Spannungsnormierung genutzt, um Einfliisse aus einem vari-
ierenden Anfangszustand zu minimieren.

1 Einleitung

In der geotechnischen Praxis zeigt sich immer wieder, dass selbst bei einer den Nor-
men entsprechenden Versuchsdurchfiithrung und -auswertung Unterschiede in den er-
mittelten mechanischen Kennwerten verschiedener geotechnischer Labore auftreten.
Um diese Unterschiede nédher quantifizieren zu konnen, wurde vom Institut fiir Geo-
technik der Technischen Universitit Dresden eine Vergleichsuntersuchung in sieben
unterschiedlichen Laboren veranstaltet. Fiir den Vergleich wurden Odometer- und
Rahmenscherversuche festgelegt, da diese Versuche direkt die mechanischen Eigen-
schaften der untersuchten Boden liefern. Die Durchfiihrung der Versuche wurde in ei-
ner detaillierten Beschreibung der einzelnen Versuchsschritte definiert. Die Ergebnisse
dieser Vergleichsuntersuchung sind in [SH17] detailliert veréffentlicht. Die vorliegen-
de Veroffentlichung konzentriert sich hauptsichlich auf die durchgefiihrten Rahmen-
scherversuche.



2 Bewertung von Scherversuchen aus Vergleichsuntersuchungen an feinkornigem Boden

Fiir die Vergleichsuntersuchung wurde jedem teilnehmenden Labor eine vorkonsoli-
dierte zylindrische Probe aus aufbereitetem tonigem Boden (Hohe: ca. 18 cm, Durch-
messer: 10 cm) zur Verfiigung gestellt. Aus dieser Probe haben die Teilnehmer Teil-
proben ausgestochen.

Wie sich gezeigt hat, schwanken die von den Teilnehmern bestimmten Scherkennwer-
te @' und ¢’ relativ stark. Aus diesem Grund wird im Folgenden versucht, iiber das
in [Sch18] beschriebene Bewertungsschema fiir Scherversuche eine Ursache dieser
Schwankungen zu identifizieren. Ziel ist, das charakteristische Bodenverhalten von
abnormalen Effekten, wie z.B. Einfliissen aus der Probenvorbereitung oder des Ver-
suchsgerites, zu unterscheiden. Dabei wird gezeigt, wie die Betrachtung von asympto-
tischen Zusténden die Interpretation der Ergebnisse vereinfacht. Es werden die asym-
ptotischen Zustdnde der ,,Critical States Soil Mechanics* verwendet. Im einfachsten
Fall ist der Zustand im Boden eine Momentaufnahme der aktuell auf ein Bodenele-
ment wirkenden effektiven Spannungen sowie der Dichte. In der Theorie werden vor
allem zustandsunabhingige Parameter, wie der kritischer Reibungswinkel (¢.) oder
der Kompressions- bzw. Schwellbeiwert (C, Cy), verwendet.

2 Probenmaterial und Probenherstellung

Fiir die Vergleichsversuche wurde ein natiirlicher feinkoérniger Boden verwendet. Um

eine Vergleichbarkeit des Probenmaterials zu gewihrleisten, wurden die KorngréBenverteilung
nach DIN 18123 sowie die Konsistenzgrenzen nach DIN 18122-1 im Labor der Tech-
nischen Universitiat Dresden, vor dem verschicken von allen Proben, bestimmt. Wie

in Abbildung 1 zu sehen, liegt der Anteil an Ton bei etwas iiber 70%.
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Abbildung 1: KorngroBenverteilungen der Proben

Wie in Abbildung 2 zu erkennen liegen alle klassifizierten Proben im Bereich eines
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ausgepragt plastischen Tones. Die mittlere Plastizitit liegt bei 39,6%. Die Plastizitit
der Proben fiir Labor_5 und Labor_6-b liegt etwas hoher als bei den anderen Proben.
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Abbildung 2: Plastizititsdiagramm der Proben

Die in Bild 2 erkenntlichen Streuungen sind vor allem auf Abweichungen der Ausroll-
grenze wp zuriickzufiihren. Obwohl alle Versuche von demselben Laboranten durch-
gefiihrt wurden, ergaben sich bei den Wassergehalten an der Ausrollgrenze Unter-
schiede von bis zu 3,4%. Dies kann auf eine leichte Variation der mineralogischen
Eigenschaften zwischen den einzelnen Proben hindeuten. Aus dem Verhiltnis von
Ip /Tonanteil [SH53] ergibt sich eine Aktivititszahl, welche einem Kaolinit entspricht.

Fiir die Herstellung der Probekorper wurde der feinkornige Boden mit Wasser un-
ter Vakuum vermischt, bis eine Suspension entstand. Das resultierende Verhiltnis des
Wassergehaltes zum Wassergehalt an der FlieBgrenze w/wy, war grofer als 2,0. Fiir die
Aufbereitung wurde entionisiertes Wasser verwendet. Die Suspension wurde in einer
Rohre mit einer Auflast von etwa 250 kPa stufenweise konsolidiert, um eine standfeste
Probe zu erhalten. Die Entwisserung wihrend der Konsolidation erfolgte in radialer
Richtung iiber ein permeables Rohr. Durch die Entwisserung in horizontaler Rich-
tung konnte, auf Grund des kiirzeren Konsolidationsweges, die benétigte Konsolida-
tionszeit auf etwa drei Wochen verkiirzt werden. Die Proben wurden in zwei Chargen
hergestellt, wobei die Belastungs- und Konsolidationszeiten der jeweiligen Chargen
identisch waren.



4 Bewertung von Scherversuchen aus Vergleichsuntersuchungen an feinkornigem Boden

3 Grundlagen der Bewertung - Definition von Refe-
renzzustinden

Die Grundlage der Bewertung bildet der Vergleich zu Referenzzustidnden. Diese Refe-
renzzustinde, wie der normalkonsolidierte Zustand oder der kritische Zustand, basie-
ren auf dem Konzept der kritischen Zustéinde. Die grundlegende Herangehensweise
wurde bereits in [SH16] vorgestellt. Sie soll hier verwendet werden, um einen Ein-
fluss der groBen Schwankungen bei den ermittelten Scherkennwerten ¢’ und ¢’ zu
identifizieren.

Grundlegend erfolgt eine Kombination der Auswertung von Kompressions- und Sche-
reigenschaften. Es wird somit eine bessere Redundanz und Uberpriifbarkeit der Ergeb-
nisse erreicht. Das vorgestellte Konzept erlaubt eine bessere Einschitzung der Ver-
suche, da klare Muster des Bodenverhaltens in Bezug auf die definierten Referenz-
zustidnde gegeben sind. Es erfolgt eine Bewertung jedes Einzelversuches innerhalb
einer Scherversuchs-Serie. Voraussetzung ist die Kenntnis der Kompressionseigen-
schaften des untersuchten Bodens.

Da hier Rahmenscherversuche betrachtet werden, erfolgt die Bestimmung der Re-
ferenzzustinde iiber die effektive Vertikalspannung o’. Ublicherweise werden diese
tiber die mittlere effektive Spannung p’ definiert.

3.1 Normalkonsolidierter Zustand

Ein Referenzzustand ist der normalkonsolidierte Zustand. Normalkonsolidiert bedeu-
tet, dass das Bodenelement, welches eine Zunahme der effektiven Spannung ¢’ erfihrt,
diese noch nie zuvor erfahren hatte. Charakteristisch fiir diesen Zustand ist das Kom-
pressionsverhalten. Fiir feinkdrnige Boden verlduft die Kompressionsgerade im nor-
malkonsolidierten Zustand im e-log 6’-Diagramm i.d.R. als eine Gerade mit der kon-
stanten Neigung C,. Es wird in diesem Fall auch von der Normalkonsolidations-Linie
(NCL) gesprochen. Diese kann iiber die Gleichung

G,
6—607Cc‘log (lkpa) (1)

abgebildet werden. Wenn der Zustand (Porenzahl und Spannung) eines Bodenelemen-
tes auf der NCL-Geraden liegt, ist das Bodenelement normalkonsolidiert. Befindet
sich der Zustand unterhalb der Referenzgeraden, ist der Boden iiberkonsolidiert (sieche
Abb. 3). Im iiberkonsolidierten Bereich folgt die Kompressionskurve eines Bodenele-
ments im e-log 6’-Diagramm i.d.R. einer Geraden mit der konstanten Neigung Cj.
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Abbildung 3: Skizze zur Definition der Normalkonsolidations-Linie (NCL)

3.2 Kritischer Zustand

Der kritische Zustand (CSL) bildet den zweiten in der Bewertung genutzten Refe-
renzzustand. Das Konzept des kritischen Zustandes ist in [SW68] und [Wo0090] be-
schrieben. Es beriicksichtigt den Einfluss des Spannungszustandes und der Dichte
des Bodens auf das Bodenverhalten. Bei diesem Konzept wird davon ausgegangen,
dass der Boden nach einer ausreichend groBlen Scherverformung einen stationéren
Zustand, den kritischen Zustand, erreicht. Charakteristisch fiir den kritischen Zustand
ist die Spannungs- und Dichte-Konstanz bei fortgesetzter Scherung. Dieser stationire
Zustand ist sowohl spannungs- als auch porenzahlabhiingig. Es ergeben sich fiir unter-
schiedliche effektive Spannungen ¢ ¢ unterschiedliche maximale Schubspannungen 7
iiber:

T=0" tan(¢) )

In Abbildung 4 (a) ist dies skizziert.

Die im kritischen Zustand erreichte Porenzahl ist ein charakteristisches Bodenmerk-
mal und héngt von der effektiven Spannung ¢’ ab. Werden die erreichten kritischen
Porenzahlen e, in Abhingigkeit der effektiven Spannung ¢’ aufgetragen, stellt sich
ein dhnlicher Verlauf wie die Erstbelastungskurve (NCL) ein (Abb. 4 (b)). Die CSL
im e-log(c’)-Diagramm kann iiber

e.(0') =er—C.-log ( 11?Pa> 3)
mit er = ep — (C, —Cs) -log(2) 4

dargestellt werden. Die Abschitzung der Referenzporenzahl er geht auf das Stoffmo-
dell Cam-Clay ( [RS63]; [RB68]) zuriick, welches das Bodenverhalten von feinkornigen
Boden in dieser Hinsicht realistisch wiedergeben kann.
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Ta

.
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ay
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Abbildung 4: CSL im 7-¢’-Diagramm (a) und e-log(o’)-Diagramm

3.3 Normierungen iiber die kritische Spannung

Spannungsnormierungen bieten sich an, um Einfliisse aus der Dichte (Porenzahl) und
der Konsolidationsspannung zu minimieren. Die kritische Spannung o, entspricht ei-
ner Projektion der aktuellen Porenzahl auf die CSL im e-6’-Diagramm (siche Abb. 5)
und kann tiber

er—e

c.=10 ¢ )

unter Anwendung der Gleichung 3 berechnet werden. Der kritische Zustand tritt ent-
sprechend bei 6’/0, = 1,0 ein. Da bei Rahmenscherversuchen die Porenzahlvertei-
lung in der Probe wihrend der Scherung nicht homogen ist, wird hier die Porenzahl
nach der Konsolidation vor Beginn der Scherung verwendet.

Wie in Abbildung 6 skizziert, konnen die normierten maximalen Schubspannungen
Tinax Uber eine Geradengleichung

Tmax\ _ . (O
() =i (Z)+s ©

approximiert werden. Die normierten Peak-Spannungen von Proben an normal-kon-
solidierten Boden liegen auf der gleichen Geraden und fallen in einem Punkt, dem
kritischen Zustand, zusammen.

Mit Hilfe der Geradenparameter j und f kann der kritische Reibungswinkel bei 6’ /6, =
1,0 iiber

/

tan(¢c) = j- (G

o,

>+f=j+f )
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1kPa O o, log (o)
Abbildung 5: Skizze zur Bestimmung der Normierungsspannung p,

bestimmt werden. Des Weiteren kann iiber den Anstieg j der Geraden ein Peak-
Reibungswinkel ¢’ aus der normierten Ansicht abgeleitet werden, da der Anstieg
durch die Normierung nicht verdndert wird. Somit ergibt sich:

A At/o, .
_ At T/0, iy @®)

T A’ Ad'/o,

tan(¢’)

t/o
[+

kritischer Zu§tand

" normalkonsolidiert
" tiberkonsolidiert

| .
| ot

1 o /crc

Abbildung 6: Normierung der maximalen Schubspannung 7,,,, mit der kritischen
Spannung o, fiir normal- und iiberkonsolidierten Boden
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4 Rahmenscherversuche

4.1 Versuchsdurchfiihrung

Die Proben fiir die Scherversuche wurden wie in Abschnitt 2 beschrieben hergestellt
und an die Teilnehmer versendet. Die Durchfithrung der Rahmenscherversuche er-
folgte in Anlehnung an die DIN 18137:2002 [DIN02]. Von jedem Teilnehmer wurden
drei Einzelversuche bei unterschiedlichen Auflasten durchgefiihrt. Alle drei Proben
der einzelnen Versuche wurden bis auf 1000 kPa vorkonsolidiert und anschlieBend
zwei der Proben auf 400 und 600 kPa entlastet. Die Versuchsergebnisse von Labor_1
werden hier zunichst nicht beriicksichtigt, da hier die Normalspannungen wihrend
der Konsolidations und Scherphase, auf Grund der Versuchsgerite, gedndert werden
mussten.

Die Scherung sollte mit einer Geschwindigkeit von 0,001 mm/min erfolgen. Aufler-
dem sollte ein Scherspalt von 0,6 mm zu Beginn der Scherung eingestellt werden.

Von Labor_6 wurden zwei Versuchsserien an unterschiedlichen Geriten durchgefiihrt.
Aus diesem Grund werden im weiteren Verlauf die Versuchsserien mit Labor_6a und
Labor_6b bezeichnet.

4.2 Ergebnisse der Rahmenscherversuche

Die AUfmerksamkeit konzentriert sich hier auf die ermittelten Scherkennwerte. Da-
bei erfolgt eine konventionelle Auswertung iiber die lineare Regression der maximal
gemessenen Schubspannung 7, iiber die Normalspannung ¢’ (Abb. 7). Die so ermit-
telten Scherparameter fiir den Peak-Zustand sind in Tabelle 1 aufgefiihrt. Wie zu sehen
ist, liegen die Reibungswinkel zwischen 9,4° und 14,4° (Mittelwert: 12,1°, Standard-
abw.: 15%). Bei den ermittelten Kohésionen ergeben sich groffere Schwankungen.
Hier liegen die Werte zwischen 6,4 kPa und 59,5 kPa (Mittelwert: 31,0 kPa, Standard-
abw.: 55%).

400
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Abbildung 7: Schergeraden fiir die Ermittlung der Peak-Scherfestigkeiten
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Zu bemerken ist, dass wenn die Ergebnisse der einzelnen Labore fiir sich betrachtet
werden, die maximalen Schubspannungen 7,,,, der Teilversuche immer fast auf einer
Geraden liegen. Allerdings unterscheiden sich die Geraden zwischen den Laboren.

Des Weiteren wurde mit dem Spannungsverhéltnis 7,/ 0 bei 1000 kPa ein Ersatzrei-
bungswinkel iiber

" = arctan ( Tmax, 1000 )

1000 kPa ©)
definiert. Da die Proben bei o = 1000 kPa nicht vorbelastet sind, entspricht der Rei-
bungswinkel ¢* einem Reibungswinkel fiir den normal konsolidierten Zustand. Die
Resultate sind ebenfalls in Tabelle 1 aufgelistet und in Abbildung 8 dargestellt. Fiir
den Ersatzreibungswinkel ¢* ergab sich ein Mittelwert von 14,0°.

400 e E—
_ 300 /51 #5 |
T 250 T #6-a
£ 00 #6-b
% =" 7
£ 150

100

50

o L=

0 200 400 600 800 1000 1200
o [kPa]

Abbildung 8: Ermittlung des Reibungswinkels aus dem Scherwiderstand bei 0 =
1000 kPa

Tabelle 1: Peak-Scherparameter sowie Postpeakreibungswinkel

Teilnehmer Reibungswinkel  Kohésion Ersatz-
Reibungswinkel
¢ [°] ¢ [kN/m?] ¢ [°]
Labor_1 9,8 45,9 -
Labor_2 14,4 10,5 14,8
Labor_3 11,7 59,5 14,8
Labor_4 14,3 20,7 15,4
Labor_5 9.4 41,3 11,7
Labor_6-a 13,2 6,4 13,7
Labor_6-b 13,4 26,3 14,8
Labor_7 10,5 37,8 12,7

Fiir eine weitere Interpretation der Ergebnisse sind die ermittelten Scherkennwerte ¢’
und ¢’ in Abbildung 9 gegeniibergestellt. Es konnen hier zwei Gruppen identifiziert
werden. Eine mit einer hoheren Kohision und einem geringeren Reibungswinkel und
eine mit einem hoheren Reibungswinkel und einer geringeren Kohision.
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Abbildung 9: Ermittelte Scherkennwerte @’ und ¢’

S Bewertung der Versuche

Eine Bewertung kann iiber zwei Arten erfolgen. Zum einen durch einen Vergleich mit
Korrelationen zu Indexeigenschaften, wie es bereits in [SH17] durchgefiihrt wurde.
Hier soll jetzt eine Bewertung der einzelnen Teilversuche, anhand der in Abschnitt 3
beschriebenen Grundlagen, erfolgen.

Es werden die Kriterien:
e Anfangszustand
e Scherfestigkeit
e Normierung iiber kritische Spannung

betrachtet. In [Sch18] sind auch noch weitere Kriterien beschrieben, welche hier al-
lerdings nicht verwendet werden. Uber die festgelegten Kriterien wird sichergestellt,
dass die einzelnen Teilversuche, welche zur Bestimmung der Scherparameter ¢’ und
¢’ zusammenhingend betrachtet werden miissen, in den Rahmen des angenomme-
nen mechanischen Modells passen. Dafiir werden zusitzliche Plausibilitdtskontrollen
bendtigt, um eine objektive Einschitzung zu gewihrleisten.

Die Grundlage fiir die Kriterien ist das Schaffen von Bereichen, in welchem die Er-
gebnisse jedes Teilversuches erwartet werden. Liegen sie auflerhalb der definierten
Bereiche, soll der Grund dafiir genauer untersucht werden. Gegebenenfalls soll der
Teilversuch nicht fiir die Bestimmung der Scherkennwerte ¢’ und ¢’ herangezogen
werden.

Zur Bewertung der Scherversuche werden auch die Kompressionseigenschaften beno-
tigt. Die hier verwendeten Parameter stammen aus den in den Vergleichsuntersuchun-
gen ebenfalls durchgefiihrten Odometerversuchen. Auch hier traten Unterschiede in
den Ergebnissen auf. Fiir die weitere Betrachtung werden die Parameter C, = 0,4492,
C; =0,1212 und ¢p = 2,116 verwendet. Diese entsprechen den Mittelwerten aus der
Vergleichsuntersuchung.
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5.1 Anfangszustand

Wie Abschnitt 3.1 beschrieben, sollte zunidchst eine Bewertung des Anfangszustan-
des der einzelnen Teilversuche erfolgen. Die Proben wurden mit einer Vorbelastung
von 250 kPa verschickt und anschlieBend im Versuchsgerit auf 1000 kPa weiter be-
lastet. Im weiteren Verlauf wurden zwei der drei Proben auf 600 bzw. 400 kPa entlas-
tet. Diese Belastungsgeschichte sollte sich bei der Betrachtung des Anfangszustandes
widerspiegeln. Demnach sollten die Anfangszustinde der Teilproben auf einer Entlas-
tungskurve liegen.

In Abbildung 10 ist die iiber C, = 0,4492 und eg = 2,116 definiert NCL, nach Glei-
chung 1, sowie eine Entlastungskurve (C; = 0,1212), welche durch die Anfangs-
zustinde im e-o’-Diagramm gelegt wurde, dargestellt. Da bei der Porenzahlbestim-
mung Ungenauigkeiten auftreten konnen, zum einen durch die Bestimmung der Korn-
dichte zum anderen durch die Bestimmung der Trockendichte, ist ebenfalls eine Band-
breite fiir die zu erwartenden Porenzahlen von +5% eingezeichnet.

Es zeigt sich, dass die meisten Anfangszustinde iiber eine entsprechende Entlastungs-
kurve charakterisiert werden konnen (sieche Abb. 10).

Es lassen sich Auffilligkeiten bei Teilversuchen von Labor_3 und Labor_7 erken-
nen. Hier liegen Anfangszustdnde oberhalb der NCL und auBerhalb des definierten
Bereiches. Dies wiirde bedeuten, dass die Proben nicht auskonsolidiert waren. Auf-
grund der Belastungszeit scheint dies allerdings wenig plausibel. Der abweichende
Anfangszustand wiirde bedeuten, dass die Ergebnisse von Labor_3 und Labor_7 nicht
beriicksichtigt werden diirften.

1.1
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Abbildung 10: Uberpriifung des Anfangszustandes der einzelnen Proben

5.2 Scherfestigkeit

Das nidchste Kriterium der Checkliste ist die ermittelte Scherfestigkeit in den ein-
zelnen Teilversuchen. Betrachtet wird hier der Peak-Zustand, also die maximale im
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Versuch bestimmte Schubspannung 7,,... Da die Bodenproben in den einzelnen Teil-
versuchen auskonsolidiert sind, sollte es bei der ermittelten Scherfestigkeit einen er-
kennbaren ansteigenden Trend mit der Zunahme der effektiven Spannung geben. Des
Weiteren sollten die Ergebnisse der Scherfestigkeit, wenn sie fiir die Bestimmung des
Reibungswinkels bzw. der Kohision herangezogen werden, in einer gewissen Band-
breite liegen. Kleinere Abweichungen konnen dabei auftreten, z. B. durch geometri-
sche Imperfektionen der Proben. Grolere Abweichungen hingegen sind ein Hinweis
auf Stérungen oder Fehler in diesen Proben, sodass diese nicht mit in die Definition
der Scherfestigkeit einbezogen werden sollten.

Bei den gemessenen maximalen Schubspannungen 7, fiir die einzelnen Auflasten
400, 600 und 1000 kPa ergeben sich Schwankungen von etwa +15% fiir 7,,4,. Um
einen engeren Bereich zu definieren, wurde eine Schwankung der einzelnen gemesse-
nen Festigkeiten von +10% als akzeptabel erachtet. Die so definierten Grenzen bilden
dabei einen mit steigenden effektiven Spannungen sich 6ffnenden Kegelstumpf (sieche
Abb. 11).
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Abbildung 11: Uberpriifung der maximalen Scherspannung T,

Bei der Bewertung der Festigkeit der Vergleichsversuche zeigt sich in Abbildung 11,
dass die Ergebnisse der einzelnen Teilversuche weitestgehend innerhalb des definier-
ten Bereiches liegen. Die Ergebnisse von Labor_3 und Labor_5 liegen teilweise auf
bzw. dicht hinter den Grenzen des Kegelstumpfes.

5.3 Spannungsnormierung

Wie in Abschnitt 3 eingefiihrt, konnen Normierungen genutzt werden, um Einfliisse
aus der Porenzahl und Spannung zusammenzufiihren. Der Vorteil der Normierung
iiber die kritische Spannung liegt darin, dass der kritische Reibungswinkel ¢, so-
wie die Scherparameter ¢’ und ¢’ aus der normierten Darstellung abgeleitet werden
konnen. Es bietet sich somit eine redundante Uberpriifung der Ergebnisse.

Die fiir die Normierung bendtigte CSL wurde iiber Gleichung 5 aus den Kompressi-
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onswerten abgeleitet. Dabei ergibt sich er = 2,017.

Sieht man sich die mit der kritischen Spannung o, normierten maximalen Schub-
spannungen T, der einzelnen Teilversuche an, zeigt sich in Abbildung 12, dass die
normierten Schubspannungen den erwarteten ansteigenden Trend zeigen. Es ldsst sich
auch hier ein Bereich definieren, welcher Abweichungen von bis zu 10% beinhaltet.
Leicht oberhalb dieses Bereiches liegen die normierten Ergebnisse von Labor_3. Ein
Teilversuch von Labor_5 liegt leicht unter dem definierten Bereich. Auflerdem ist in
Abbildung 12 ein Teilergebnis von Labor_3 nicht dargestellt. Bei diesem Teilversuch
wurde eine sehr hohe Anfangsporenzahl festgestellt, weshalb der normierte Punkt weit
auBerhalb des Bereiches der anderen Ergebnisse liegt. Was die Darstellung verzerren
wiirde.
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Abbildung 12: Uberpriifung der normierten Spannungen

Wie in Abschnitt 3.3 beschrieben, kann aus der normierten Darstellung auch der kri-
tische Reibungswinkel @. sowie der Peak-Reibungswinkel ¢’ abgeleitet werden. Es
ergeben sich die Reibungswinkel:

¢ =15,5° (10)
¢ =13,7° (11)

Diese sind beide etwas hoher, als die Mittelwerte welche iiber die Standauswertung in
Abschnitt 4.2 bestimmt wurden. Der ermittelte Ersatzreibungswinkel ¢* wird hier mit
dem kritischen Reibungswinkel ¢, gleichgesetzt.

In Abbildung 12 ist zu erkennen, dass einige normierte Ergebnisse oberhalb von ¢’ /o, >
1 liegen. Dies ist der Fall, wenn der betrachtete Zustand oberhalb der CSL liegt.
Wie in Abschnitt 3.3 beschrieben, ist es bei Rahmenscherversuchen nicht moglich
die genauer Porenzahl in der Scherfuge zu ermitteln. Deshalb wurde hier die Poren-
zahl zu Beginn der Scherung verwendet. Diese sind, vor allem bei den Versuchen
mit 6 = 1000 kPa groBer als die Porenzahl im kritischen Zustand. Aus diesem Grund
ergeben sich fiir diese Teilergebnisse Spannungsverhiltnisse 6’ /0, > 1.
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6 Zusammenfassung

Es wurden Ergebnisse einer Vergleichsuntersuchung von Rahmenscherversuchen vor-
gestellt. Eine detaillierte Darstellung der Ergebnisse findet sich in [SH17]. Die aus
den Laborversuchen hergeleiteten Scherparameter ¢’ und ¢’ streuen in einem relativ
breiten Bereich. Unter Annahme einer statistischen Normalverteilung der Ergebnisse
betrigt die Standardabweichung des Reibungswinkels etwa 16%, die der Kohision
liegt bei 55%. Um die Ursache dieser groen Schwankungen néher zu untersuchen,
wurden die Versuche anhand des in [Sch18] beschriebenen Bewertungskonzeptes ana-
lysiert.

Bei dem hier beschriebenen Vorgehen wird gezeigt, wie die Resultate von Rahmen-
scherversuchen feinkdrnigen Bodenproben durch die Betrachtung von asymptotischen
Grenzzustinden aus der Theorie der kritischen Zustinde auf Plausibilitéit iiberpriift
werden konnen.

Durch die Betrachtung des normierten Bodenverhaltens mit Hilfe der kritischen Span-
nung wird eine Grenzbedingung fiir die iiberkonsolidierten Proben definiert. Die-
se ermoglicht eine Uberpriifung der Scherfestigkeit weitestgehend unabhiingig von
Spannung und Porenzahl bzw. Uberkonsolidierung. Mit Hilfe der angewendeten Be-
wertung konnen einzelne Teilversuche identifiziert werden, welche bei der Bestim-
mung der Scherkennwerte nicht dem mechanischen Modell entsprechen.

Die Bewertung zeigt Abweichungen im Anfangszustand bei den Versuchen von La-
bor_3 bzw. Labor_7. Vor allem die Ergebnisse von Labor_3 fallen bei allen hier un-
tersuchten Kriterien auf. Von Labor_3 wurde auch der mit Abstand grote Wert fiir
die Kohision (¢ = 59,5 kPa, siche Abb. 9) bestimmt. Durch die Bewertung konnte
allerdings kein allgemeiner Trend erkannt werden, welcher die relativ groen Ab-
weichungen bei den ausgewerteten Scherkennwerten als Folge des Bodenzustandes
erkldren wiirde. Eine Ursache fiir die Schwankungen der Ergebnisse ist somit eher
auf Seite der Versuchstechnik zu suchen. Werden die Ergebnisse von Labor_3 nicht
mit beriicksichtigt, dndert sich der im Mittel bestimmte Reibungswinkel auf varphi’ =
12,1° bei einer Standardabweichung von 16% und mittlere Kohésion auf ¢’ = 27,0 kPa
bei einer Standardabweichung von 52%. Das heif3t, beim Reibungswinkel ist die Stan-
dardabweichung um 1% gestiegen und bei der Kohésion um 3% gefallen.
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Der Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch ist nach Eurocode 7 und DIN 1054:
2010 bei der Bemessung von unter-, um- oder durchstromten Bauwerken kritisch
zu betrachten, da der Versagensmechanismus oft mit vielen Unbekannten verbunden
ist und im Gegensatz zu anderen Grenzzustinden der Tragfihigkeit meist ohne Vor-
ankiindigung sehr plotzlich eintritt. Vor allem fiir feinkornige Boden wie Schluffe und
Tone mangelt es an Versuchsdaten und Erfahrungswerten, um die Bemessungverfah-
ren, welche meist auf Beobachtungen und theoretischen Uberlegungen fiir granula-
re Boden beruhen, anzupassen. Der Ansatz von zusdtzlichen Bodenwiderstdnden wie
Kohdsion oder Zugfestigkeit fiir eine wirtschaftlichere Dimensionierung ist oft gefor-
dert, aber riskant. Einerseits entsprechen die eintretenden Versagensmechanismen im
feinkornigen Boden nicht zwingend den Modellvorstellungen, die den Bemessungs-
konzepten zugrunde liegen und andererseits spiegeln die Standardlaborversuche zur
Ermittlung der Scherparameter nicht die insitu-Bedingungen wider, unter denen ein
hydraulisches Versagen eintritt. Um den Widerstand feinkorniger Boden gegen hy-
draulische Belastung im Labor besser zu erfassen, wird ein modifizierter Triaxialver-
such vorgestellt, der es ermoglicht, den Grenzzustand zu Beginn des hydraulischen
Versagens in Abhdingigkeit von Uberkonsolidierungsgrad, Spannungszustand und Be-
lastungsgeschwindigkeit in homogenen Bdden zu bestimmen.

1 Einfithrung

1.1 Hydraulisches Versagen nach EC7 und DIN 1054

Im Eurocode 7-1 [EC714] wird im Grenzzustand der Tragfdhigkeit zwischen vier
hydraulischen Versagensmechanismen unterschieden: Aufschwimmen, hydraulischer
Grundbruch, innere Erosion und Piping. Wihrend die Nachweise gegen Aufschwim-
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men und hydraulischen Grundbruch anhand einer Grenzzustandsgleichung aus sta-
bilisierenden und destabilisierenden Kriften gefiihrt werden, erfolgt die Bemessung
gegen Materialtransport durch Erosion und Piping anhand von Filterkriterien [Sch15].
Die drei hydraulischen Versagensmechanismen des Grenzzustandes HYD (hydrauli-
scher Grundbruch, Erosion und Piping) werden durch Stromungskrifte im Boden ver-
ursacht, wobei auf der Widerstandsseite nur das Bodeneigengewicht anzusetzen ist.
Beim Nachweis gegen Aufschwimmen (UPL) handelt es sich um eine Sonderform des
Nachweises der Lagesicherheit (EQU), verursacht durch Porenwasseriiberdruck unter-
halb eines Bauwerks oder einer geringdurchlidssigen Bodenschicht, wobei neben dem
Eigengewicht zusitzliche stabilisierende Krifte, z.B. aus Wandreibung oder Veranke-
rung, beriicksichtigt werden kénnen. Nach DIN 1054:2010 [DIN10] wird der Grenz-
zustand des hydraulischen Grundbruchs durch die Bemessungswerte der Strémungs-
und Auftriebskraft an einem mafigebenden Bodenprisma im Abstrombereich definiert:

Sasta < Glyp g- 1)
Die Grenzzustandsgleichung fiir den Nachweis gegen Aufschwimmen lautet:
Vst d < Gstp.a + Ry, 2)

wobei unter V4 stindige und verénderliche, destabilisierende Vertikalkrifte zusam-
mengefasst sind, Gy 4 stindige, stabilisierende Vertikalkrifte darstellt und mit R,
zusitzliche Widerstinde beriicksichtigt werden kénnen.

1.2 Beriicksichtigung bindiger Boden

Im Regelfall miissen alle vier hydraulisch bedingten Versagensmechanismen fiir um-
oder unterstromte Bauwerke im Grundwasser gepriift werden, obwohl das Auftre-
ten der Versagensformen stark vom Baugrund und der Stromungsbelastung abhingt.
Dieser unspezifischen Nachweisforderung geschuldet, sind die angegebenen Sicher-
heiten fiir verschiedene Randbedingungen sehr unterschiedlich zu beurteilen. Um zu
berticksichtigen, dass die Vorgaben unter Umstidnden zu konservativ sind, wird der
Ansatz ,giinstiger Effekte der Kohidsion oder der Zugfestigkeit® beim Nachweis ge-
gen hydraulischen Grundbruch ,,bei mindestens steifen bindigen Bdden® erlaubt, wo-
bei allerdings ,,besondere Sachkunde und Erfahrung erforderlich ist [DIN10]. Wie
die Beriicksichtigung giinstiger Effekte erfolgen soll, wird allerdings nicht dargestellt.
Die Nachweise im Grenzzustand HYD sind durch zahlreiche Versuche an nichtbindi-
gen Boden und theoretischen Betrachtungen granularer Materialien aus kugelférmigen
Partikeln entstanden. Das Kriftegleichgewicht fiir den hydraulischen Grundbruch geht
auf Untersuchungen von Terzaghi [TP61] zuriick und beruht auf der Beobachtung des
Verlusts der effektiven Spannungen im Abstrombereich. Dieses Auflosen der Korn-
zu-Korn-Kontakte ist bei bindigen Boden aufgrund der Bindungskrifte zwischen den
Tonpartikeln nicht moglich. Daher ist ein Verzicht auf den Nachweis gegen hydrau-
lischen Grundbruch nach DIN 1054: 2010 bei ,,mindestens steifem tonigem bindigen
Boden moglich [DIN10].
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Fiir eine ausreichende Sicherheit gegen Materialtransport im Boden wird in [DIN10]
auf die Filterkriterien in den Merkblittern der BAW zu Kornfilter [MAK13], zur
Standsicherheit von Béschungen [MSD11] und zum Materialtransport im Boden
[MMB13] verwiesen. Unter den zahlreichen Empfehlungen fiir nichtkohisive Boden
finden sich nur wenige Anmerkungen zum Materialtransport in kohisiven Boden, wo-
bei Suffosion aufgrund der Kohidsionskrifte ausgeschlossen wird. Allein im MMB
wird auf die Beobachtungen von Sherard [She89] eingegangen, der auf Schiden durch
Kontakterosion an Stauddmmen mit mineralischer Kerndichtung aufmerksam wurde.
Den Beginn der Erosion im bindigen Boden konnte er auf Rissentstehung durch Span-
nungsumlagerungen zwischen Dichtung und Stiitzkorper zuriickfiihren.

2 Untersuchungen an feinkornigen Boden

2.1 Allgemeines

Versuche zum hydraulischen Versagen von Boden mit mafigebendem Feinkorn- oder
Mineralanteil sind weitaus komplexer als Untersuchungen an nichtbindigem Boden-
material, auf denen ein Grofteil der oben genannten Bemessungskonzepte basieren.
Aufgrund der hydraulisch-mechanischen Eigenschaften bindiger Bdden steigt die An-
zahl der Einflussfaktoren auf das Bodenverhalten, welche bei der Versuchsplanung
und -durchfiihrung sowie der Auswertung der Versuchsdaten Eingang finden miissen.
Gleichzeitig wird die Verwendung einfacher Modellvorstellungen fiir die Boden-Wasser-
Interaktion durch die Mikrostruktur mineralhaltiger Boden und der kohisiven Bin-
dungskrifte erschwert.

Im Folgenden wird ein Uberblick zu Beobachtungen an feinkornigen Boden im La-
bor gegeben, die den Fragestellungen nach den hydraulischen Versagensmechanismen
und den tatsdchlichen Bodenfestigkeiten in einem gesittigten Untergrund zuzuordnen
sind.

2.2 Hydraulisches Versagen

Die in der Literatur verwendeten Begrifflichkeiten fiir Materialtransport, der durch
Stromung im Boden verursacht wird und zum hydraulischen Versagen fiihren kann,
sind nicht einheitlich. Fiir die Zusammenstellung in diesem Kapitel sind nur die Phéno-
mene Suffosion (Austrag der feineren Kornfraktion durch die grobere Bodenmatrix),
Kontakterosion (Beginn des Materialtransports in der Kontaktzone zweier Boden-
schichten) und riickschreitende Erosion oder Piping (Bodenaustrag auf der Abstrom-
seite, der sich entgegen der Stromungsrichtung fortpflanzt) neben dem totalen Verlust
der effektiven Spannungen durch hydraulischen Grundbruch relevant. Schon Terzag-
hi [TP61] beschreibt den Versagensmechanismus des hydraulischen Grundbruchs in
nichtbindigen Boden als eine Form des Pipings an einer umstromten Spundwand eines
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Fangedamms. Weitere Durchstromungsversuche an homogen eingebauten, granula-
ren Materialien, wie von Fellin [FKW16] und [Sch13] beschrieben, zeigen, dass beim
Erreichen des kritischen Gradienten nicht zwingend ein hydraulischer Grundbruch
eintritt oder dieser zumindest durch die Bildung von Stromungskanélen angekiindigt
wird. Eine klare Abgrenzung der einzelnen Mechanismen ist meist schwierig.

Sind im Boden ausreichende kohisive Krifte vorhanden, kann ein Verlust der Korn-
zu-Korn-Kontakte durch hydraulischen Grundbruch ausgeschlossen werden. Der klas-
sische Versuchsaufbau, bei dem der Potentialunterschied an einer unterstrémten Wand
bis zum Versagen des Bodens gesteigert wird, ist daher im bindigen Material sel-
ten. Von Wudtke [Wud14] wurden solche Versuche mit lagenweise eingebautem Ton
durchgefiihrt, bei denen der Versagensbeginn durch Rissbildung und Porenaufwei-
tung am Wandfufl beobachtet wurde. Durch fortschreitende Erosionserscheinungen
bildete sich ein parabelformiger Bruchkorper, sodass es schlieBlich zu einem Versagen
durch Aufschwimmen im Abstrombereich kam. Aus diesen Beobachtungen resultiert
ein modifizierter Bemessungsansatz fiir den hydraulischen Grundbruch im bindigen
Boden, der im ersten Schritt das Eintreten der Rissbildung durch Uberschreiten der
Zugfestigkeit durch den hohen hydraulischen Gradienten iiberpriift und im Anschluss
das Aufschwimmen des parabelformigen Bodenkorpers unter Ansatz von Kohésion
und Wandreibung betrachtet. Hierfiir ist einerseits eine Methode zur Bestimmung der
Zugfestigkeit kohisiver Boden im gesittigten Zustand und andererseits eine genaue
Untersuchung, welche Scherkrifte in der durch Materialtransport, Aufweichen und
Porenaufweitung beeinflussten Scherfuge tatsdchlich wirken, unabdingbar.

Andere Laboruntersuchungen zu hydraulischen Versagensmechanismen in Schluff und
Ton sind oft durch Schadensfille an Dammen und Deichen motiviert. Nach Fos-
ter [FFSO0] sind 46% der Schadensfille an o.g. Erdbauwerken auf Erosionserschei-
nungen zuriickzufiihren, wobei kohisive Materialien und die Kontaktzonen zwischen
kohésiven und nichtkohisiven Schichten oft eine wesentliche Rolle spielen. Die aus
Laborversuchen und theoretischen Modellen abgeleiteten Kriterien fiir Kontaktero-
sion bei bindigen Bdden basieren meist auf dem Konzept eines kritischen hydrauli-
schen Gradienten oder einer kritischen FlieBgeschwindigkeit, bei denen der Materi-
altransport beginnt. Diese werden in Abhingigkeit von der Porengrofe einer angren-
zenden Filterschicht, der undrinierten Kohision [Reh67, Mue91] oder weiterer Ein-
flussgrofien wie des Spannungszustandes [Zou00] bestimmt.

Suffosion ist in stark bindigen Bdden nicht zu erwarten [MSD11], doch Sato [SK15]
vermutete aufgrund von insitu-Messungen in [Yok02] und [OMHOO06], bei denen
triibes Wasser auf den Austrag von Feinanteilen aus dem homogenen, bindigen Damm-
material hinweisen, dass auch im kohisivem Boden innere Erosion moglich ist. Ent-
sprechende Durchstromungsversuche im Labor zur Untersuchung des Einflusses der
Suffosion auf die Bodenfestigkeit wurden durchgefiihrt. Ahnliche Untersuchungen zur
Verdnderung der mechanischen Eigenschaften in Abhédngigkeit des durch Kontakt-
erosion oder Suffosion ausgetragenen Feinkornanteils zeigen in [YLSO05] und [OM-
HOO06], dass das Bodenverhalten anhand des vorhandenen Feinanteils in verschiedene
Kategorien eingeteilt werden kann.

Die genannten Versuchsberichte belegen, dass die hydraulischen Versagensmecha-
nismen in bindigen Bdden sich von denen in nichtbindigen Bodden stark unterschei-
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den und gleichzeitig, dass die Versuchsparameter aufgrund der Vielzahl der Einfluss-
groBen den insitu-Randbedingungen der Problemstellung angepasst werden miissen.
Eine Prognose des Versagensverlaufs ist schwierig. Stellt man allerdings den Versa-
gensbeginn oder -ausloser in den Fokus, so ist nach [Wud14] die Rissentstehung durch
die hydraulische Belastung von Interesse. Auch Sherard [She89] fiihrte die Piping-
Phinomene an Staudimmen auf Fehlstellen im kohisiven Dichtungsmaterial zuriick.
Aus Laborversuchen an verschiedenen bindigen und nichtbindigen Materialien fol-
gerte er, dass der Beginn von Erosion in bindigen Bdden nur an spannungsfreien
Oberflichen, die etwa durch Rissbildung entstehen, moglich ist. Ist der Widerstand
eines feinkornigen Baugrundes gegen hydraulisch induzierte Risse bekannt, ist eine
Bemessung gegen den Versagensbeginn moglich. Untersuchungen zur Verdnderung
der hydraulischen und mechanischen Eigenschaften durch Erosionskanile und an auf-
geweichten Scherfugen sind nur notwendig, wenn wie in [Wud14] Kohésion oder
Zugfestigkeit als haltende Krifte in ein Nachweisverfahren eingehen, das auf dem
Versagensablauf basiert.

2.3 Bodenwiderstinde

Eine Fehlstelle in Form eines Risses entsteht, wenn die Zugfestigkeit des Bodens lo-
kal tiberschritten wird. Fiir bindige Boden existiert eine Vielzahl indirekter Zugver-
suche wie der einaxiale Druckversuch (nach [DINO3]), der Biegebalkenversuch (nach
[DINO1]) oder Spaltzugversuche, wie sie von Schick [Sch05] an gemischtkornigen
Proben durchgefiihrt wurden, sowie direkte Zugversuche nach Niemeyer [Nie64],
Briiggemann [Bru98], Junge [Jun99] und Zeh [Zeh07]. In diesen Versuchen wird die
Zugbeanspruchung mechanisch aufgebracht und bei den Probekorpern handelt es sich
meist um ungeséttigte Tone, sodass ein wesentlicher Teil der ermittelten Zugfestigkeit
auf Kapillarkrifte zuriickzufiihren ist. Bei den in [She89] oder [Wud14] beobachte-
ten, hydraulisch induzierten Rissen ist jedoch die Festigkeit im gesittigten Boden von
Interesse, die auf den elektro-chemischen Bindungen zwischen den Bodenpartikeln
beruht.

Geht man zundchst von einem linear-elastischen, ideal-plastischen Materialverhal-
ten bis zur Rissentstehung aus, so lisst sich die effektive Zugfestigkeit o, eines Bo-
dens aus dem Mohr-Coulomb-Grenzkriterium in effektiven Spannungen aus dem Rei-
bungswinkel ¢’ und der effektiven Kohésion ¢’ ermitteln:

o, =c -cotg’ 3)

Dieses lineare Festigkeitskriterium basiert auf Scherversuchen im Bereich hoher ef-
fektiver Spannungen. Untersuchungen in [Bor53], [ZGL98] und [PN17] weisen eine
deutliche Nichtlinearitit des Bodenverhaltens bei geringen effektiven Spannungen auf
und belegen, dass Festigkeitsparameter, ob bei Zug- oder Scherbeanspruchung, keine
inhédrenten Bodeneigenschaften sind.
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Das Uberschreiten der Zugfestigkeit von Boden oder Fels durch eine hydraulische
Belastung kommt beim Fracking zur praktischen Anwendung. Fiir die Optimierung
des Frackingvorgangs existieren viele Labor- und Feldversuche sowie numerische Si-
mulationen, die sich meist auf das Verhalten von Festgestein konzentrieren. Bei den
Fracking-Versuchen an feinkérnigem Boden ist vor allem auf Murdoch [Mur92], An-
dersen [ARL94] und Yu [YRA15] zu verweisen, die den Einfluss von Bodenstruktur,
Uberkonsolidierungsgrad und Spannungszustand auf den erforderlichen Porenwasser-
druck fiir das Aufbrechen des Bodens und das Rissbild dokumentieren. Eine Ableitung
von Festigkeitsparametern fiir den Boden erfolgte in diesen Arbeiten nicht.

3 Triaxialversuch zum hydraulischen Widerstand fein-
korniger Boden

3.1 Versuchsmethode

Die in Kapitel 2 genannten Untersuchungen beschreiben einen Versagensbeginn bei
hydraulischer Belastung durch Risse, die starke Abhdngigkeit des Verhaltens feinkor-
niger Boden von Bodenstruktur und -zustandsgréen und belegen die Nichtlinearitét
der Bodenfestigkeit im Bereich kleiner Spannungen. In den experimentellen Unter-
suchungen zum hydraulischen Versagensbeginn an um- und unterstrémten Bauwer-
ken in feinkornigen Boden, soll basierend auf diesen Beobachtungen die Bodenfes-
tigkeit in Abhingigkeit ausgewihlter Einflussgrofien beurteilt werden. Ziel ist es, un-
ter definierten Anfangs- und Randbedingungen den Widerstand homogen aufberei-
teter, gesdttigter Proben aus feinkdrnigen Boden gegen einen lokal induzierten hy-
draulischen Gradienten zu beurteilen. Der Versuchsaufbau ist so konzipiert, dass lo-
kal ein Porenwasseriiberdruck in die Bodenprobe eingebracht werden kann, welcher
den hohen hydraulischen Gradienten innerhalb einer Bodeninhomogenitét abbildet,
und hierbei maBgebende Einflussparameter wihrend des Versuchsablaufs genau ge-
regelt und gemessen werden konnen. Fiir diesen Zweck wird ein Triaxialgerdt mit
einer Kaniile an der Kopfplatte und vier unabhéngig voneinander geregelten Druck-
Volumen-Reglern fiir den Zelldruck und die Porenwasserdriicke an der Kopf- und Ful3-
platte sowie an der Kaniilenspitze ausgestattet. Der Aufbau des Triaxialgerits, der im
Prinzip den in Kapitel 2.3 genannten Fracking-Versuchen entspricht, ist links in Ab-
bildung 1 skizziert. Die verwendete Kaniile mit einem pordsen Filter an der Spitze ist
rechts dargestellt.

3.2 Probenmaterial und Probenherstellung

Die Interpretation der Versuchsergebnisse soll durch die Verwendung von Materia-
lien mit eindeutiger Mineralzusammensetzung und die Herstellung reproduzierbarer,
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Abbildung 1: Skizze des Versuchsaufbaus ,hydraulische Beanspruchung im Triaxi-
algeridt* (links) und Kopfplatte mit Kaniile fiir die lokale Porenwasserdruckerhohung
(rechts)

homogener Probekorper vereinfacht werden. Daher werden die Versuche an einem rei-
nen Schluff, einem Kaolin und einem Bentonit durchgefiihrt, womit ein feinkorniger
Boden ohne mafigebenden Tonanteil, ein Ton mit nichtquellenden Eigenschaften aus
Zweischichtsilikaten und ein stark quellender Ton aus Dreischichtmineralen gewihlt
wurden. Die hydraulisch-mechanischen Eigenschaften dieser Boden wurden bereits
in [Wud14] und [Bail4] dokumentiert. Die Korngréfenverteilungen und die Einord-
nung der Materialien in das Plastizititsdiagramm nach Casagrande sind der Abbildung
2 zu entnehmen.

Die Materialien liegen in Pulverform mit einem Wassergehalt von 0,1 bis 3,0 % vor.
Fiir die Konsolidierung wird der Boden bei einem Wassergehalt entsprechend der
zwei- bis dreifacher FlieBfgrenze 24 Stunden unter Vakuum geriihrt, um Aggregat-
strukturen aufzubrechen und Lufteinschliisse zu beseitigen. AnschlieBend wird die
Bodenschldmme in einem pordsen Filterrohr stufenweise bis auf 200 kPa konsoli-
diert. Ist eine ausreichende Mantelreibung erreicht, wird das Rohr schwebend gestellt,
um eine gleichmiBige Kompression von beiden Seiten zu ermdglichen. Das Filterrohr
gewihrleistet eine seitliche Drainage, sodass eine Ausrichtung der Bodenpartikel in
Hauptstromungsrichtung verhindert wird. Der Probekorper mit einem Durchmesser
von 100 mm und einer Hohe von 90 bis 120 mm wird nach Abschluss der Konsolidie-
rung aus dem Filterrohr gepresst und fiir das Einfiihren der Kaniile vorgebohrt.
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3.3 Versuchsablauf

Die Versuchsphasen Sittigung und B-Test werden in dem modifizierten Triaxialgerét
analog zu denen eines CU-Versuches durchgefiihrt [DIN11]. Der Druckregler an der
Kaniile bleibt zunichst verschlossen. Fiir wirksame Konsolidierungsspannungen iiber
o, = 200 kPa oder héhere Seitenspannungen (o, /0, , = K. > 1,0) wird der Sitti-
gungsphase eine weitere Konsolidierungsphase angeschlossen, da sich das Filterrohr
unter hoheren Spannungen verformt. Bei zu hohen Konsolidierungsspannungen in
dem Triaxialgerit fithren die Setzungen zu einem Eindringen der Kaniilenspitze in den
intakten Probekorper, was zu Mikrorissen oder Verdichtung fithren kann und damit
den Boden um die Filterspitze beschidigt. Die Konsolidierungsspannungen werden
daher so gewihlt, dass die vertikale Verformungen nur wenige Millimeter betragen.
Die Rate der Porenwasserdrucksteigerung an der Kaniilenspitze p,,joka in der Phase
der hydraulischen Belastung wird in Abhingigkeit von der Durchlissigkeit &y, des
Probekorpers ermittelt. Diese wird nach Abschluss der Konsolidierung durch einen
Durchléssigkeitsversuch bei konstanter Druckhohe bei einer Durchstromung von der
unteren zu der oberen Kopfplatte bestimmt. Zu Beginn der Belastungsphase wird an
den Filtern der Kopf- und FuBplatte sowie an der Kaniilenspitze die gleiche hydrau-
lische Druckhohe eingestellt. Die vertikale und horizontale Spannung sowie die Po-
renwasserdriicke an der Kopf- und Fullplatte werden wéhrend der hydraulischen Be-
lastung konstant gehalten und die Drainageleitungen sind wie bei einem CD-Versuch
geoftnet.

Der Porenwasserdruck an der Kaniile wird in Stufen angehoben, wobei die Volumen-
strome von der Kaniile zu der Kopf- und Bodenplatte aufgezeichnet werden. Je nach
Rate der Porenwasserdruckinderung an der Kaniile kann zwischen drainierter und un-
drainierter Belastung unterschieden werden. Das Uberschreiten der Probenfestigkeit
durch die Entstehung von Rissen im Bereich der Kaniile ist durch einen plotzlichen
Druckabfall an der Kaniile zu erkennen, der mit einem starken Anstieg des Volumen-
stroms einhergeht. Der Versuch wird bei der ersten Rissbildung abgebrochen, da be-
reits ohne weitere Drucksteigerung ein Aufbrechen von der Probenmitte aus bis zur
Membran folgt. Ursache hierfiir ist, dass der Uberdruck an der Kaniile zu diesem Zeit-
punkt weit iiber dem Zelldruck liegt. Eine Untersuchung des Rissbildes wire in einem
vollkommen zerstorten Probekorper nicht mehr méglich.
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3.4 Ergebnisse und Ausblick

Die Versuchsmethode wurde zunéchst an der Materialforschungs- und Priifanstalt an
der Bauhaus-Universitdt Weimar (MFPA) an einer herkdmmlichen Triaxialzelle ge-
testet, bei der zusitzlich zu den iiblichen RegelgroBen Zelldruck, Sattigungsdruck und
Stempelkraft iiber einen manuel extern geregelten Doppeldruckerzeuger die Wasser-
driicke an der zweiten Filterplatte und an der Kaniile geregelt werden konnten. Die
Probekorper fiir diese Vorversuche waren aus Schluff und wurden nicht konsolidiert,
sondern statisch in einem Schritt auf 95 bis 100% Proctordichte unteroptimal verdich-
tet. Bei der Steigerung des Porenwasserdrucks in der Probenmitte kam es zu einer lo-
kalen Auflockerung des Probenmaterials, was zu einer Zunahme der Durchléssigkeit
fiihrte. Bei gewohnlichen Triaxialversuchen ist diese Durchlissigkeitsinderung, die
fiir die Druckregelung eine Anderung des Widerstands des Probekdrpers darstellt,
sehr gering und stellt daher keine besonderen Anforderungen an die Regelungstech-
nik. Bei stidrkeren und schnelleren Widerstandsidnderungen ist jedoch eine sorgfiltige
Wabhl der Parameter notwendig, um einen konstanten Wasserdruck an der Kaniile bei
verdnderter Durchléssigkeit zu gewidhrleisten. Der Druckregler, der fiir die Vorversu-
che zum Einsatz kam, bot unzureichende Anpassungsmoglichkeiten der Regelpara-
meter, wodurch es ab einer bestimmten FlieBgeschwindigkeit in der Probe zum Auf-
schwingen des Wasserdrucks an der Kaniile kam. Dies verursachte eine unkontrollier-
te Schiadigung.

Aufgrund der Vorversuche konnten die Anforderungen an die Regelungs- und Mess-
technik fiir den Versuchsaufbau neu formuliert werden. Neben einer verbesserten Druck-
regelung wird auch eine Priifsoftware benotigt, die eine individuelle Programmierung
des Versuchsablaufes ermoglicht und durch die Abbruchkriterien definiert werden
konnen, sodass Langzeitversuche moglich sind.

Aus bodenmechanischer Sicht stand bei den Vorversuchen die Frage im Vordergrund,
ob durch den Fracking-Versuch in einer feinkdrnigen Bodenprobe Risse initiiert wer-
den konnen. Dies konnte nicht nur durch die Messung eines Druckabfalls belegt wer-
den, sondern wurde auch mit Aufnahmen im Nano-CT von einzelnen Probekorpern
nach Ausbau aus dem Versuchsstand untersucht. Hierbei zeigten sich abhingig von
Verdichtungsgrad und Spannungszustand unterschiedliche Rissbilder. Abbildung 3
zeigt beispielhaft einen der Scans. In der Detailaufnahme ist zu erkennen, dass sich die
Risse entlang der Aggregatsgrenzen ausbreiten. Bei mit Proctorenergie verdichteten
Proben sind die Schwachstellen fiir die Rissfortpflanzung vorgegeben, was zukiinftig
durch die Verwendung der homogen aufbereiteten, konsolidierten Probekorper ver-
hindert werden soll.

In [Wud14] wird der Spannungsverlauf am Bodenwiderlager einer Spundwand wéhrend
der Herstellung einer Baugrube vereinfacht in einem p’ — ¢’-Diagramm dargestellt und
bei den eintretenden Grenzzustinden zwischen Schub- und Zugversagen unterschie-
den. Prinzipiell wird von einem iiberkonsolidierten Boden ausgegangen, in dem die
effektive Vertikalspannung durch den Aushub und durch die Stromungskraft stirker
als die Horizontalspannung reduziert wird. Tatséchlich ist die Beurteilung der Span-
nungszustdnde und Verformungen in bindigen Boden an Verbauwénden weitaus kom-
plexer [Bec09], [HW16]. U.a. entscheidet das Verhiltnis von Baugrunddurchlissigkeit
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und Drainagebedingungen zu der Belastungsgeschwindigkeit durch den Baufortschritt
iiber drainierte oder undrainierte Zustinde [VM98]. Nicht alle bekannten Aspekte
konnen bei der hydraulischen Belastung in diesem Triaxialgerét beriicksichtigt wer-
den. Qualitativ soll jedoch durch Versuchsreihen mit isotrop und anisotrop konso-
lidierten (O';h / O'C/W = K_.) sowie mit normal- und iiberkonsolidierten Probekorpern
(OCR > 1,0) und Variation des Hauptspannungsverhiltnisses (0,5 < o /0;, < 2,0) so-
wie der Rate der Porenwasserdrucksteigerung (py, jokal > ksa) wihrend der Belastung
der Einfluss verschiedener insitu-Bedingungen auf die Rissbildung beurteilt werden.
Aus den Ergebnissen der Variationsstudie werden Widerstandsparameter fiir die drei
feinkdrnigen Materialien gegen die hydraulische Belastung abgeleitet. Dieser kann
der standardgemiB ermittelten Scherfestigkeit (¢, ¢’) und der Zugfestigkeit (o}) ge-
geniibergestellt und mit Bodenkennwerten (z.B. Feinkornanteil) und -zustinden (OCR,
Spannungsverhiltnis) korreliert werden.

Der Versuchsaufbau zur lokalen Porenwasserdruckerhohung spiegelt nicht nur die
Randbedingungen bei der Rissentstehung an einer umstromten Spundwand wider,
sondern hat im Gegensatz zu anderen Scher- oder Zugversuchen an Bodenproben den
Vorteil, dass es sich um ein lokales Versagen handelt und fiir die Bestimmung der Fes-
tigkeitsparameter nicht iiber den Probenquerschnitt gemittelt werden muss. Gleichzei-
tig werden Randeffekte minimiert, da der Widerstandsparameter zum Zeitpunkt der
Rissinitation ermittelt wird, wobei der geschéadigte Bereich wesentlich kleiner ist als
der gesamte Probekorper.

Abbildung 3: CT-Aufnahme am F.A. Finger-Institut fiir Baustoffkunde der Bauhaus-
Universitdt Weimar zur zerstorungsfreien Visualisierung des Rissbildes. Links: 3D-
Ubersicht des zugeschnittenen Probekérpers. Mitte: 2D-Schnitt durch die Probenmit-
te. Rechts: Detailausschnitt am Riss.

4 Zusammenfassung

Um das Bemessungskonzept nach EC7 und DIN 1054: 2010 gegen das hydraulische
Versagen in bindigen Boden zu erweitern, ist ein besseres Verstdndnis der eintre-
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tenden Versagensmechanismen in diesen Boden notwendig. Hierzu wurde eine Ver-
suchsapparatur und -methode entwickelt. Da das Verhalten feinkdrniger Boden emp-
findlich auf viele Einflussgrof3en reagiert, eignen sich Versuche im Triaxialgerit, um
eine grof3e Variationsmoglichkeit und eine prézise Versuchsregelung und Datenerfas-
sung zu gewihrleisten. Es wird daher ein fiir feinkornige Boden angepasster Fracking-
Versuch im Triaxialgerit verwendet, um Parameter fiir die Zugfestigkeit homogener,
gesittigter Probekdrper abzuleiten. Da das hydraulische Versagen in bindigen Boden
durch Risse im Bereich des maximalen hydraulischen Gradienten entsteht, kann aus
diesen Untersuchungen der Grenzzustand fiir eine Bemessung besser abgeschitzt wer-
den. In Abhingigkeit des vorhandenen Bodenmaterials, des Konsolidierungsgrades,
des Spannungszustandes und der Belastungsgeschwindigkeit konnen so der Wider-
stand gegen eine Rissbildung und die dabei vorherrschenden effektiven Spannungen
bestimmt werden.
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Verdichtung und Zustandsbeschreibung
gemischtkorniger Boden

C. Lauer, J. Engel

HTW-Dresden, Lehrgebiet Geotechnik

In der Baupraxis werden gemischtkornige Boden oft als Baustoff in historischen Erd-
bauwerken oder als Baugrund angetroffen. Die Klassifizierung dieser Boden erfolgt
zuverldssig gemdf3 DIN 18196. Es fehlt ein Verfahren zur zahlenmdyfligen Beschrei-
bung des Zustands auf der Grundlage von definierten experimentellen Grenzwerten.
Fiir Sand-Schluff-Gemische sind Verfahren zur Modellierung der Grenzporenzahlen
und des Zustands entwickelt worden. In diesem Beitrag werden Ansditze zur Beschrei-
bung des Zustands gemischtkorniger Boden mit plastischem Feinkorn mittels einer
modifizierten relativen Lagerungsdichte vorgestellt. Diese beruhen auf experimentel-
len Untersuchungen zur Verdichtbarkeit von zwei Modellmischungen mit unterschied-
lichem Feinkorngehalt.

1 Einleitung

1.1 Inventar und Zustand

Die DIN 18196 teilt Bodenarten mit anndhernd gleichen stofflichen Aufbau und &hn-
lichen Eigenschaften in 29 Bodengruppen ein. Der stoffliche Zustand der Boden (Be-
schreibung) wird dabei nicht beachtet. Es wird eine Unterteilung in bindige, nichtbin-
dige und gemischtkornige Boden hinsichtlich des Feinkornanteils (FK bei
d <0,063 mm) vorgenommen. Die bindigen Boden werden nach ihren plastischen Ei-
genschaften (Plastizititsdiagramm) und die nichtbindigen Boden (FK <5%) mittels
ihrer Kornungslinie klassifiziert. Bei gemischtkornigen Boden erfolgt die Klassifizie-
rung durch die Kombination der Informationen aus der Kornverteilungskurve mit de-
nen zu den plastischen Eigenschaften des Feinkorns. Die Zustandsbeschreibung ist
fiir bindige Boden {iiber die Konsistenzzahl I und fiir nichtbindige Boden iiber die
bezogene Lagerungsdichte Ip bzw. Lagerungsdichte D geregelt. Fiir gemischtkornige
Boden ist eine Beschreibung des Zustands mit den bekannten Konzepten nicht méglich.
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1.2 Bautechnische Bedeutung gemischtkorniger Boden

In der Baupraxis sind gemischtkdrnige Boden historisch bedingt hdufig als Baumate-
rial genutzt worden. Einen Beleg dafiir liefert das Dreicksdiagrammen in der Abb. 1.
Es wurde die Auswertung von 1557 Bodenproben zugrunde gelegt. Im rechten Dia-
gramm sind die Ergebnisse der Kornverteilung in Abhéangigkeit des Feinkorn- und des
Sandkornanteils dargestellt. Die Bereiche der Bodengruppen gemdfl DIN 18196 sind
in das Diagramm eingezeichnet. Im linken Diagramm sind die feinkdrnigen Boden
detaillierter mit Hilfe der Kornverteilung und den plastischen Eigenschaften darge-
stellt. Von den 1557 untersuchten Proben waren ca. 25% bindige Boden (TL, TM, TA,
UL, UA/OT, UM/OU), 25% nichtbindige Boden (SE, SI, SW, GE, GI, GW) und 50%
gemischtkornige Boden (GU/GT, GU*/GT#*, SU/ST, SU*/ST*). Raumlich konnen die
untersuchten Boden hauptséichlich den Regionen Sachsen, Sachsen-Anhalt, Branden-
burg und Baden-Wiirtemberg zu geordnet werden.

Schluffanteil [

02 00

bindige Boden

4
s
%,
* dy

Feinkornanteil [-]
+

GE/GIIGW Sandanteil []

Abbildung 1: Darstellung der Ergebnisse von Klassifizierungsversuchen an 1557 Bo-
denproben in Dreiecksdiagrammen (Feinkorn-Sandanteil und Feinkorn-Schluffanteil)

Auch die Auswertung von Gutachten zu den Deichzustandsanalysen der Landestal-
sperrenverwaltung des Freistaates Sachsen (LTV) bestitigen die bautechnische Re-
levanz der gemischtkornigen Boden. Es sind nur Berichte beachtet worden, die eine
klare und eindeutige Zuordnung von Bodengruppen und Deichkilometern zulieen. In
der Tab. 1 sind die Ergebnisse der Auswertung fiir die Betriebe der LTV zusammen-
fassend dargestellt.

Die Ergebnisse stehen in Ubereinstimmung mit Untersuchungen von [Has07] und
[PFE*99] hinsichtlich des Vorkommens von Béden in Flussdeichen in Siiddeutschland
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Tabelle 1: Ergebnis der Auswertung der Gutachten zu den Deichzustandsanalysen fiir
die Betriebe der Landestalsperrenverwaltung Sachsen.

Betrieb ausgewertete | Anteil der gemischt-
Deichkilometer kornigen Boden

[km] [%]

Oberes Elbtal 58,3 35,1

Elbaue/Mulde/Untere Weille Elster 73,2 25,6

Freiberger Mulde/Zschopau 17,1 60,2

Spree/Neille 99,1 48,3

Zwickauer Mulde/Obere Weil3e Elster 57,9 427

bzw. an der Oder. Die baupraktische Relevanz von gemischtkornigen Boden zeigt sich
auch bei der Auswertung von Literaturquellen beziiglich des Vorkommens von Boden-
arten in Seedeichen, Verkehrsdammen und in den deutschen Tagebaulandschaften.

Es fehlt bisher ein praxistauglicher Ansatz zur Zustandsbeschreibung von gemischtkor-
nigen Bdden. Dieser kann auch fiir die Festlegung von Bemessungskennwerten z.B.
im Zuge der Beurteilung bestehender Erdbauwerke, genutzt werden. Hierzu sind um-
fangreiche Untersuchungen zur Verdichtung gemischtkorniger Boden in Abhéngigkeit
des Feinkornanteils und der Verdichtungsenergie durchgefiihrt worden.

2 Ansitze fiir Sand-Schluff-Mischungen

Die nachfolgend zusammengestellten Ansitze basieren auf systematische Untersu-
chungen von Sand-Schluff-Mischungen. Schwerpunkt war oft die Beurteilung der
Verfliissigungsgefiahrdung. Das als Feinkorn verwendete Material wies typischerweise
keine plastischen Eigenschaften auf, sodass die Bestimmung der Grenzlagerungsdich-
ten (max e und min e) fiir die Modell-Mischungen mit unterschiedlichem Feinkornan-
teilen moglich war. Im Folgenden wird der Begriff ,nichtplastisches Feinkorn fiir
bindige Boden verwendet, die keine plastischen Eigenschaften aufweisen (nicht zu
Kneten, Zerfall unter Wasser, keine Trockenfestigkeit, Bestimmung der Flie- und
Ausrollgrenze nicht moglich). Der Begriff ,plastisches” Feinkorn wird verwendet,
wenn die experimentelle Bestimmung der Flie3- und Ausrollgrenze méglich ist und
das Feinkorn plastische Eigenschaften aufweist. Theoretisch basieren die Modelle auf
Uberlegungen zur Packung von bindren Mischungen [Lad98]. Im Folgenden werden
die Modelle von THEVANAYAGAM (siehe u.a. [The07]) und CHANG et al. (siche
u.a. [CWG16]) kurz vorgestellt. Zur besseren Verstidndlichkeit erfolgte fiir die Dar-
stellung dieser Ansitze eine einheitliche Anpassung der Indizes und Symbole, die im
Einklang mit den Bezeichnungen des im Abschnitt 3 vorgestellten entwickelten Mo-
dells stehen. Diese sind in der Tab. 2 zusammengestellt.
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Tabelle 2: Verwendete Symbole und Indizes.

Begriff Symbol | Erlduterung

Feinkornanteil FK Massenanteil a bei d <0,063 mm bzw. 0,075 mm
Grobkornanteil 1 — FK | Massenanteil a bei d >0,063 mm bzw. 0,075 mm
Grenzwert des | FKj;,, | Grenze zwischen den vom Grob- bzw. Feinkorn

Feinkornanteils dominiertem Bereich

Grenzwert zwi- | FK,rx | Grobkorn behindert nicht mehr das Feinkorn, un-
schen Fall iv-1 bewehrtes Feinkorn

und iv-2

max e, | maximale Porenzahl des Grobkorns
eprc Proctordichte des Grobkorns

min e, | minimale Porenzahl des Grobkorns
epf Proctordichte des Feinkorns

Auffiillphase c Grobkorn, bzw. Grobkorn dominant
Grobkorn f Feinkorn, bzw. Feinkorn dominant
schwimmt im
Feinkorn
Proctor verdich- Pr Proctordichte, untere Grenzbedingung
tet
locker l lockerste Lagerung,obere Grenzbedingung
global g z.B. Hinweis auf die Gesamtprobe
L an der FlieBgrenze aufbereitetes Feinkorn
I bei 1,25- w; aufbereitetes Feinkorn

Nach THEVANAYAGAM wird eine Unterteilung von Sand-Schluff-Mischungen in die
in der Abb. 2 dargestellten Fille vorgenommen. Sofern das Feinkorn (FK) in den
Poren des Grobkorns eingeschlossen ist, wird die Porenzahl des Grobkorns (e.) zur
Beschreibung genutzt (Fall i). Das Feinkorn beteiligt sich dabei nicht an der Lastab-
tragung (b =0) und der Feinkornanteil liegt unterhalb des definierten Grenzwerts fiir
den Feinkornanteil (FK < FKj;,). Fiir den Fall des vollstindig im Feinkorn schwim-
menden Grobkorns (Fall iv-1) erfolgt die Beschreibung mittels der Porenzahl des Fein-
korns (ey). Diese beiden Fille bilden die untere Grenze fiir die mdglichen Porenzahlen
der Mischungen. In den Zwischenbereichen ergeben sich dquivalente Porenzahlen des
Fein- und des Grobkorns ((ec)eq, (€c)eq). Im Fall ii trégt ein Teil des Feinkorns das
grobere Korngeriist und nimmt passiv an der internen Kraftkette teil (b #0). Durch
die Bildung von Briicken aus Feinkorn zwischen den groben Kornern zeichnet sich
der Fall iii aus. Das Feinkorn trigt aktiv Kréfte mit ab (b #0). Von Fall i bis iii nimmt
die globale Porenzahl stetig zu.

Im Fall iv-2 wirkt das Grobkorn in der Feinkornmatrix als Bewehrung und kann hin-
sichtlich des mechanischen Verhaltens nicht vernachlissigt werden (Fall iv-2, F Kj;,,, <
FK < FK,rk). Die entsprechenden Grenzwerte des Feinkornanteils lassen sich mit
Hilfe der GI. 4 und GI. 5 bestimmen.
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Primérer Grobkorn ist Feinkorn ist
Kornkontakt dominant dominant
FK< FKjim FK> FKjim
Verhalten des Verhalten des
Feinkorns Grobkorns
¥ v v
Sekundarer vollsténdig in eingeschlossen eingeschlossen Grobkorn schwimmt Grobkorn schwimmt
Kornkontakt Poren einge- und teilweise in und trennt die vollstandig im Fein- teilweise im Feinkorn,
schlossen Kontakt mit dem groben Kérner Korn wirkt als Bewehrung
i groben Kérnern voneinander FK > FKpy, FKjim< FK < FKg,,

Mikrostruktur

Falli Fallii Falliii Fall iv-1 Falliv-2

intergranulare

v v
Porenzahl ec = (ey + FK)/(1 = FK) | [(€oreq = (e + 1= myFI)/1 = (1= 1)FE) | [ = e/ | [(€peq = eorcrrc+ a = Frrrp |

Abbildung 2: Intergranulare Klassifizierung von Sand-Schluff-Mischungen (veridndert
dargestellt nach [The07])

Unter Beachtung der Fille ii, iii und iv-2 ergeben sich fiir die dichteste Lagerung die
Zusammenhinge gemif die GI. 1 und GI. 3.

min ¢, = min e.(1 — (1 -b)FK) — (1 —b)FK FK <FKj, (1)
. . 1-FK

min e, =min ef | FK+ T FKjjy < FK <FKyrg  (2)

min e, = min e FK FK>FK,rx (3)

Analog erhilt man die Zusammenhénge fiir die lockerste Lagerung durch das Austau-
schen von min e mit max e.

e eg
B ¥e.+maxe; maxes @
1—n(l1+e
FKurk = 7613 ) (5)
a
s=1+— (6
Ry
Ds
Ry = dso @)

Der Wert R, ist das Verhiltnis des mittleren Korndurchmesser vom Grob- (Dsg) zum
mittleren Kornduchmesser des Feinkorns (ds). Fiir den Faktor a wird der Wert 10
angenommen.
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In der Abb. 3a sind die Ansitze gemeinsam mit Versuchsergebnissen von [Yil09] dar-
gestellt. Der Wert fiir R} ergab sich aus den Angaben zu den Korndurchmessern der
verwendeten Ausgangsmaterialien. Durch die visuelle Anpassung der Ausgleichsge-
raden mit den Versuchspunkten sind der Faktor b und der Exponent m festgelegt wor-
den.
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(a) Darstellung der Ansétze nach THEVANAYAGAM (b) Darstellung der Ansitze nach CHANG et al. an
an Versuchsergebnissen von [Yil09] Versuchsergebnissen von [Yil09]

Abbildung 3: Modelle zur Beschreibung der Grenzporenzahlen von Sand-Schluft-
Mischungen

Die eingefiihrte dquivalente relative Lagerungsdichte nach [The(07] ergibt sich fiir den
vom Grobkorn (D,).q und vom Feinkorn (D, )., dominierten Bereich gemdl der Gl.
8 und GI. 9.

max e, — (e

(Drc)eq = c—('c)eq FK < FKjim (8)
max e, — min e,
max er —(er

(Drf)eq - f—(.f)eq FK > FKlim (9)
max ey —min er

Ahnliche Ansitze zur Modellierung der maximalen und minimalen Porenzahl von
Sand-Schluff-Mischungen in Abhéngigkeit des Grob- (1 — FK) bzw. Feinkornanteils
(FK) wurden von [CWG16] vorgeschlagen. Durch die Faktoren a (Fiillungsfaktor)
und b (Einlagerungsfaktor) wird eine Volumenzunahme bzw. eine Stérung der Struk-
tur der Mischung infolge der Zugabe von Feinkorn beschrieben. Es wird ebenfalls zwi-
schen den vom Fein- und Grobkorn dominierten Bereich unterschieden. Fiir die Be-
rechnung der Grenzporenzahlen ergeben sich die Beziehungen gemif3 Gl. 10 - GI. 13.
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Der Grenzwert zwischen den zwei Bereichen ergibt sich aus dem Schnittpunkt der Ge-
raden fiir die lockerste bzw. dichteste Lagerung. Eine Kopplung an eine Beschreibung
des Zustands wird nicht vorgenommen. Die Ansétze sind beispielhaft in der Abb. 3b
dargestellt.

max e, = max e. (1 —FK) +max e, FK —a(l4+max ef) FK ~ FK < FKj;,, (10)
(1-FK)+mine;FK—a(l+mine;) FK  FK < FKj, (11)
max e, = max e, (1 — FK) +max e FK —bmax e. (1 - FK) FK > FKj,, (12)
(1-FK)+minesFK—bmin e, (1 - FK) FK > FKj;, (13)

min e, = min e,

min €, = min é.

3 Konzept zur Zustandsbeschreibung gemischtkorniger
Boden

3.1 Grundlagen

Die Ergebnisse von Proctorversuchen an bindigen bzw. nichtbindigen Boden lassen
sich zusammen mit der Zustandsbeschreibung der Béden (Konsistenz bzw. bezogene
Lagerungsdichte) darstellen (siehe Abb. 4 und Abb. 5). Der Zustand der nichtbindi-
gen Boden ist nur von der Trockendichte abhéngig und lédsst sich im Trockendichte-
Wassergehalts-Diagramm an der Ordinate ablesen. Die Konsistenz der bindigen Boden
ist nur vom Wassergehalt abhéngig und kann auf der Abszisse dargestellt werden.

Bei geringer Verdichtungsenergie (W=135kNm/m?) erreichen nichtbindige Boden
noch eine dichte und im modifizierten Proctorversuch (W=2700 kNm/m?) eine sehr
dichte bezogene Lagerungsdichte. Bei bindigen Boden entspricht der experimentell er-
mittelte Proctorwassergehalt bei geringer Verdichtungsenergie (W=135kNm/m?) ei-
ner steifen Konsistenz. Im modifizierten Proctorversuch ist dem Proctorwassergehalt
eine feste Konsistenz zuzuordnen.

Zur Ableitung eines Verfahrens zur quantitativen Beschreibung des Zustands gemischt-
korniger Boden werden hier die Ansétze aus Abschnitt 2 mit den Verdichtungseigen-
schaften verkniipft. Hierfiir sind die nachfolgenden Annahmen getroffen worden. Die
Porenzahl bei Proctordichte (Standard Verdichtungsenergie) soll einen Referenzwert
zur Zustandsbeschreibung darstellen, da sich dieser Wert experimentell in nahezu je-
dem bodenmechanischen Labor mit einer hoher Reproduzierbarkeit ermitteln 1dsst.
Dieser Referenzwert soll fiir eine dichte Lagerung stehen. Der zweite Referenzwert
muss der lockeren Lagerung bzw. der breiigen Konsistenz entsprechen. Hierfiir wird
als Referenzwert die Porenzahl gewihlt, die sich ergibt, wenn das Feinkorn der Mo-
dellmischungen mit dem 1,25-fachen Wassergehalt der Fliegrenze aufbereitet wird.
Die getroffenen Annahmen gelten fiir gemischtkdrnige Boden mit plastischem Fein-
korn.
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Abbildung 4: Ergebnisse von Proctorversuchen bei unterschiedlicher Verdichtungs-
energie an einem Kies 0/32 (Bodengruppe GI)

3.2 Experimentelle Arbeiten

Fiir die systematischen Untersuchungen sind Modellmischungen mit unterschiedlich
hohen Feinkornanteilen hergestellt worden. An diesen wurden Proctorversuche mit
variierender Verdichtungsenergie durchgefiihrt. Nichtbindige Ausgangsbéden (Grob-
korn) waren ein enggestufter Sand 0/2 (Bodengruppe SE) und ein intermittierend ge-
stufter Kies 0/32 (Bodengruppe GI). Die Klassifizierungskennwerte der nichtbindigen
Ausgangsbiden sind in der Tab. 3 zusammengefasst.

Tabelle 3: Klassifizierungskennwerte der nichtbindigen Versuchsboden.

Benennung FK | Sand | Kies Ps maxe | mine

n. KV [%] | [%] | [%] | [gfem’] | [-] [-]
Kies 0/32 er*Sa 3,5 | 549 | 41,6 | 2,653 | 0,587 | 0,252
Sand 0/2 | fsa’MSa/CSa | 0,8 | 96,7 | 244 | 2,654 | 0,870 | 0,484
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Abbildung 5: Ergebnisse von Proctorversuchen bei unterschiedlicher Verdichtungs-
energie an einem LoBlehm (Bodengruppe TL)

Als Feinkorn (bindiger Ausgangsboden) wurde ein LoBlehm (Bodengruppe TL,
wr=0,299, wp=0,155, Ip=0,144) ohne nennenswerte Feinsandanteile ausgewéihlt. Den
beiden nichtbindigen Boden ist der leichtplastische Ton gezielt mit unterschiedlichen
Mengen zugemischt worden.

Typische Ergebnisse sind in der Abb. 6 fiir Proctorversuche (W=600kNm/m?) an den
zwei Modellmischungen mit unterschiedlichen Feinkornanteilen dargestellt. Mit zu-
nehmendem Feinkornanteil nimmt die Proctordichte zunichst zu. Nach dem Uber-
schreiten des Maximalwertes nimmt die Proctordichte der Mischungen mit zunehmen-
dem Feinkornanteil kontinuierlich ab, bis sie den Wert des bindigen Ausgangsbodens
erreicht. Der Proctorwassergehalt nimmt zunichst mit zunehmendem Feinkornanteil
ab und dann stetig bis zum Proctorwassergehalt des bindigen Ausgangsboden zu.
Diese festgestellten Zusammenhiénge stehen im Einklang mit den Untersuchungen
von [Ost79] an verschiedenen gemischtkdrnigen Boden mit unterschiedlichen Aus-
gangsboden. Bei beiden Modellmischungen ist die Abhéngigkeit der Proctordichte
und des Proctorwassergehalts vom Feinkornanteil ersichtlich. Dies ist auch der Fall,
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wenn der Feinkornanteil iiber 40% liegt und die Mischungen als bindiger Boden klas-
sifiziert werden. Bei den gut abgestuften nichtbindigen Boden steht ein deutlich gerin-
geres Porenvolumen zur Fiillung mit Feinkorn zur Verfiigung als bei den weitgestuften
Materialien. Deshalb wird bei weitgestuften Boden ein geringerer Feinkornanteil fiir
das Erreichen der maximalen Trockendichte bendtigt.
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Abbildung 6: Proctordichte und Proctorwassergehalt in Abhéngigkeit des Feinkornan-
teils fiir die Modellmischungen sowie Ergebnisse von [Ost79]

Fiir die weitere Auswertung sind die zur Proctordichte zugehérigen Porenzahlen ep,,
gegen den Feinkornanteil aufgetragen worden (siche Abb. 7 und Abb. 8). In einer
weiteren Versuchsreihe wurde den nichtbindigen Ausgangsboden das bei dem 1,25-
fachen Wassergehalt der FlieBgrenze aufbereitete Feinkorn zugemischt. Der Boden
wurde zur Bestimmung der Dichte luftblasenfrei in einen Zylinder eingestrichen. Die
Ergebnisse sind ebenfalls in den Abb. 7 und Abb. 8 dargestellt.

Man erkennt auch bei den Mischungen mit dem plastischen Feinkorn zunéchst eine
deutliche Abnahme der globalen Porenzahl mit zunehmendem Feinkornanteil. Nach
dem Uberschreiten eines Grenzwertes (F Kf?;:) nimmt die globale Porenzahl wieder
zu, bis sie die Porenzahl der proctorverdichteten feinkornigen Probe (epy,y) erreicht.
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Die Auswertung der Dichtebestimmung an den aufbereiteten Proben zeigt ebenfalls
diese Zusammenhinge. Vergleicht man die Mischungen mit enggestuftem Sand mit
den Kiesvarianten, ist festzustellen, dass das Ende der Auffiillphase deutlich frither
erreicht wird.

Im néchsten Schritt erfolgte die Modellierung der Porenzahlen fiir die lockere und die
verdichtete Lagerung auf der Grundlage der Phasenzusammensetzung in Abhédngigkeit
vom Feinkornanteil.

3.3 Ansitze zur Modellierung der Porenzahlen

In den Abb. 7 und Abb. 8 sind die dementsprechenden Bezeichnungen und Ansétze
zusammen mit den experimentellen Ergebnissen dargestellt.
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Abbildung 7: Darstellung des Konzepts zur Zustandsbeschreibung fiir die Modellmi-
schungen Sand 0/2 mit Lo8lehm

Die Grenzbedingungen fiir die globale Porenzahl (Index g) fiir den mit Proctorenergie
verdichteten Fall (Index Pr) und der lockeren Lagerung (Feinkorn mit 1,25 w; auf-
bereitet, Index /) ergeben sich fiir den vom Grobkorn (Index ¢) bzw. vom Feinkorn
dominierten Bereich (Index f) geméal der Gl. 14 bis Gl. 17.
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Abbildung 8: Darstellung des Konzepts zur Zustandsbeschreibung fiir die Modellmi-
schungen Kies 0/32 mit LoBlehm

€5, = max e — <max ec+ p“) FK (14)
: Pos
c ps,c
€q pr = €Prc — (Epr,C—F) FK (15)
Ps.f
eh =ej FK (16)
EJ;PV = Epr,fFK (17)

Sofern fiir die Korndichte des Fein- und des Grobkorns gleiche Werte angenom-
men werden vereinfachen sich diese. Die dazugehdrigen Grenzwerte des Feinkornan-
teils (Schnittpunkt der zugehorigen Geraden), die zur Unterscheidung zwischen der
Auffiillphase der Poren des Grobkorns (Grobkorn dominiert) und der Phase des schwim-
menden Grobkorns (Feinkorn dominiert) fiihren, ergeben sich gemif der Gl. 18 und
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Gl. 19. Fiir die weiteren Ansétze wird der Grenzwert des Feinkornanteils als Mittel-
wert verwendet (GI. 20).

FKzlim _ max e, - (18)
el +max e. + p;f

O (19)
eprf+eprc+ ijf
FK! +FKF"

FKlim _ lim 5 lim (20)

Mit Hilfe der Grenzbedingungen fiir die lockere Lagerung gemall Gl. 14 und Gl. 16
werden die Ergebnisse der Dichtebestimmung an den aufbereiteten Bodenproben gut
erfasst. Fiir die Erfassung der mit Proctorenergie verdichteten Boden ist wie bei den
zuvor vorgestellten Modellen fiir Sand-Schluff-Mischungen eine weitere Anpassung
erforderlich. Das Grob- und das Feinkorn behindern sich gegenseitig. Hierzu werden
die Faktoren a (Auffiillphase, Grobkorn dominant) und b (Feinkorn dominant) ein-
gefiihrt. Diesen Faktoren wird keine physikalische Bedeutung zugewiesen. Die Aus-
wertung von in der Literatur verdffentlichten Ergebnissen an systematischen Unter-
suchungen zum Einfluss von plastischen Feinkorn auf die Verdichtung grobkorniger
Ausgangsboden (u.a. [Ost79]) ldsst im ersten Schritt die Annahme a =0,75 und b =0,70
zu. Die ausgewerteten Versuche umfassen ein breites Spektrum von bindigen Boden
mit unterschiedlichen Plastizititsgrenzen. Der vom Feinkorn dominierte Bereich FK >
F K}y, wird mittels der GI. 23 und 24 beschrieben. Fiir den vom Grobkorn dominierten
Bereich ergibt sich die globale Porenzahl gemif3 der Gl. 21 und 22. Diese resultieren
aus den Porenzahlen des reinen Grobkorns (FK=0) im verdichteten Zustand (ep;,)
und der lockersten Lagerung (max e.) in Verbindung mit der globalen Porenzahl beim
Grenzwert des Feinkornanteils (FK = FKj;,).

oo = [Gm =X pp e FK < K, @1
8l FKlim c im
B efim — max e,
Epp=| 1 ——") FK+maxe. FK<FKy (22)
’ FKiim
el =i FK FK > FK;, (23)
el py=eprybFK+(1—b)epy FK > FKj, (24)

3.4 Zustandsbeschreibung gemischtkorniger Boden

Aus den gefundenen Ansitzen lésst sich fiir die beiden Bereiche eine relative mo-
difizierte Lagerungsdichte definieren. Referenzzustinde sind dabei die Porenzahl im
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verdichteten Zustand (Proctordichte bei Standardenergie) und die Porenzahl bei der
lockeren Lagerung (Feinkorn mit 1,25 - wy aufbereitet, luftblasenfrei eingestrichen).

Grobkorn dominant FK < FKj;,,:

e, —e
N 8
Le= -t (25)
€1~ CgPr
Feinkorn dominant FK > FKj;,:
e e
_ &l 8
Ly= Y Sy (26)
€1~ C.Pr

Fiir die relative Lagerungsdichte einer verdichteten Probe ergibt sich der Wert L, = 1
bzw. Ly=1. Bodenmechanisch betrachtet ist davon auszugehen, dass dieser Bereich
dicht gelagert ist bzw. analog zu den bindigen Boden eine halbfeste Konsistenz auf-
weist (siehe Abb. 4). Fiir die Porenzahlen bei modifizierter Verdichtungsenergie er-
gibt sich L. >1 bzw. Ly >1. Dieser Bereich wird begrifflich mit sehr dicht beschrie-
ben. Versuche an bindigen und nichtbindigen Boden bei reduzierter Verdichtungs-
energie (W=135kNm/m?) haben gezeigt, dass noch eine mitteldichte bis dichte Lage-
rung bzw. mindestens eine steife Konsistenz fiir den Proctorwassergehalt erzielt wird.
Bei der Zuweisung der mitteldichten relativen Lagerungsdichte zu den Zahlenbereich
0,50 <L, <0,75bzw. 0,50 < Ly < 0,75 liegen diese experimentellen Ergebnisse im
definierten Wertebereich. Fiir L. < 0,5 bzw. Ly < 0,5 ergibt sich eine lockere rela-
tive Lagerungsdichte. Diese kann noch in die Bereiche sehr locker (L. < 0,25 bzw.
Ly < 0,25) und locker (0,25 < L. < 0,50 bzw. 0,25 < Ly < 0,50) unterteilt werden.
Experimentell ergibt sich diese Unterscheidung durch lockeres, luftblasenfreies Ein-
streichen von aufbereiteten Boden (Feinkorn der Mischung mit einem Wassergehalt
an der FlieBgrenze) in einen Versuchszylinder. Dies ist erst ab einem gewissen Fein-
kornanteil moglich. Rechnerisch ldsst sich dieser Ansatz auch durch die Beziehung
efg’f = ¢y - FK darstellen. Die Wertebereiche und die begriffliche Zuordnung der relati-
ven Lagerungsdichte fiir gemischtkdrnige Boden sind in der Tab. 4 zusammengestellt.
Es wird vorgeschlagen, die Begriffe sehr locker, locker, mitteldicht, dicht und sehr
dicht fiir den vom Grob- und den vom Feinkorn dominierten Bereich zu verwenden.
Sofern Boden einen Feinkornanteil iiber 40% aufweisen, erfolgt die Klassifizierung
als bindiger Boden iiber das Plastizititsdiagramm und die Beschreibung ergibt sich
iiber die Konsistenzzahl. Dabei ist die Korrektur des Wassergehalts in Abhédngigkeit
des Uberkornanteils (i <0,25 bei d <0,4 mm) zu beachten. Diese kann zu einer Fehl-
einschitzung der Konsistenz fithren. Bei hoheren Uberkornanteilen (ii >0,25) ist die
Korrektur des Wassergehalts nicht mehr zuldssig. Das vorgestellte Konzept und die
Beurteilung gemif GI. 26 ist auch fiir diese Boden giiltig.
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Tabelle 4: Definierte Bereiche der relativen Lagerungsdichte.

47

Zustand L Ly
sehr locker L.<0,25 Ly <0,25
locker 0,25 <L, <0,50 | 0,25 <L;<0,50
mitteldicht | 0,50 <L, < 0,75 | 0,50 <Ly < 0,75
dicht 0,75 <L.<1,00 | 0,75<Ly<1,00
sehr dicht L.>1,00 Ly >1,00

4 Zusammenfassung und Ausblick

Fiir gemischtkdrnige Boden mit plastischem Feinkorn ist ein Konzept zur Zustands-
beschreibung mittels einer modifizierten relativen Lagerungsdichte vorgestellt wor-
den. Aus der Phasenzusammensetzung lisst sich der Grenzwert fiir den Feinkornan-
teil zur Unterscheidung dieser beiden Bereiche ermitteln. Der Proctorversuch dient
als zuverldssiger Referenzwert fiir die dichte Lagerung. Fiir die lockerste Lagerung
des nichtbindigen Ausgangsbodens wird auf max e zuriickgegriffen. Dem bindigen
Ausgangsboden wird die Porenzahl e; bei einem Wassergehalt vom 1,25-fachen der
Flieigrenze zugewiesen. Verfahren zur reproduzierbaren Herstellung eines ,lockeren™
bzw. , fliissigen” Zustands der gemischtkornigen Boden werden zurzeit getestet. Dazu
wird das Ausbreitverhalten auf einem Ausbreittisch - in Anlehnung an das Ausbreit-
mal} zur Bestimmung der Konsistenz von Frischbeton - untersucht.

Mit Hilfe des vorgestellten Modells wird ein Verfahren zur niherungsweisen Bestim-
mung der Proctordichte gemischtkdrniger Boden entwickelt. Dieses basiert auf der
Trennung der gemischtkornigen Boden in einen bindigen und einen nichtbindigen An-
teil bei einem Korndurchmesser d =0,063 mm. Zunéchst wird fiir den Feinkorn- und
den Grobkornanteil die Proctordichte getrennt voneinander geschitzt. In Abhéngigkeit
des Feinkornanteils erfolgt die niherungsweise Angabe der Proctordichte des ge-
mischtkornigen Bodens mittels der vorgestellten Zusammenhinge. Es wird an Ansitz-
en gearbeitet, die eine ndherungsweise Angabe von bodenmechanischen Kennwerten
in Abhingigkeit des Feinkornanteils und des Zustands (relative Lagerungsdichte) von
gemischtkdrnigen Boden ermoglichen.
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Zahlreiche Untersuchungen haben gezeigt, dass die Bodenstruktur eine fundamentale
Rolle im Bodenverhalten spielt. Die Rontgentomographie erlaubt es drei-dimensionale
Bilder von Bodenproben zu erstellen, aus denen Informationen zur Struktur gewon-
nen werden konnen. Aufgrund der inhdrenten Eigenschaften der Tomographien ist die
Bestimmung der Struktur allerdings problematisch. Diese Studie untersucht die Struk-
turentwicklung von zwei unterschiedlichen Sanden in Triaxialversuchen. Dazu werden
die Kontaktorientierungen innerhalb und auflerhalb eines sich entwicklenden Scher-
bandes bestimmt und iiber Strukturtensoren beschrieben.

1 Einleitung

Boden, in unserem Fall Sande, werden seit Beginn der Bodenmechanik und teilweise
bis heute als Kontinuum beschrieben. Der Ursprung dieser Beschreibung liegt in der
Art, in der experimentelle Untersuchungen durchgefiihrt wurden. Aufgrund der tech-
nischen Moglichkeiten konnte die Antwort von Bodenproben auf Belastungen nur an
den Rindern in Form von Kriften und Verschiebungen gemessen werden. Die Expe-
rimente wurden so ausgelegt, dass moglichst homogene Zustinde in den Proben ent-
stehen und diese so iiber Spannungen und Verzerrungen beschrieben werden konnen.
Im Rahmen der Kontinuumsmechanik konnten dadurch phinomenologische Stoffmo-
delle entwickelt werden, um das Bodenverhalten zu beschreiben.

Zusitzlich zu dieser Herangehensweise wurde versucht, in die Details, die Mikrome-
chanik, dieser granularen Systeme zu schauen, da erwartet wurde, dass das Verhal-
ten auf der makroskopischen Ebene, welches an den Réndern von Proben beobachtet
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werden kann, von dem Verhalten auf kleinere Ebenen, z.B. der Kornebene, bestimmt
wird. Die ersten Experimente dieser Art wurden an vereinfachten Materialien, wie
z.B. Miinzen [K. 67], durchgefiihrt, die es aufgrund ihrer zwei-dimensionalen Geo-
metrie erlaubten, das mikromechanische Verhalten iiber Photographien zu beobachten.
Experimente wurde entwickelt, die ebene Spannungszustinde auf zwei-dimensionale
idealisierte Materialien bringen, um die Struktur und die Kinematik mit dem makro-
skopischen Verhalten in Verbindung zu bringen [CCL97].

Die ersten Versuche, Beobachtungen in Proben aus natiirlichen Materialien durch-
zufiihren, bestanden daraus, die Proben mit Harzen zu verfestigen und die Struktur
in Diinnschliffen unter dem Mikroskop zu untersuchen [Oda72, OKNN80, ONNKSS5].
Aus diesen Diinnschliffen wurden Strukturvariablen, wie Partikel- und Kontaktorien-
tierungen, bestimmt. Diese Beobachtungen konnten allerdings nur an “toten* Proben
gemacht werden, da diese durch die Verfestigung und das Herstellen der Diinnschliffe
zerstort werden. Eine Strukturentwicklung konnte nur bestimmt werden, indem meh-
rere dhnliche Proben hergestellt und unter identischen Randbedingungen belastet wur-
den. Die Proben wurden zu unterschiedlichen Belastungszeitpunkten verfestigt, um
die jeweilige Struktur und deren Entwicklung zu bestimmen. Obwohl diese experi-
mentellen Techniken einen tiefen Einblick in die Mikromechanik granularer Syste-
me gewihrten, miissen die Einschrinkungen, entweder die zwei-dimensionalen idea-
lisierten Materialien oder die Post-Mortem Analyse von natiirlichen Materialien, iiber-
wunden werden, um eine komplette Beschreibung der Mikromechanik von granularen
Materialien zu erreichen.

Dank der Verfiigbarkeit von Rontgen-Tomographen, in Form von Laborscannern oder
Synchrotron-Einrichtungen, ist es heutzutage mdoglich, drei-dimensionale Bilder (To-
mographien) von granularen Materialien in geeigneten Auflésungen zu erzeugen. An-
fangs wurde so die Entwicklung der Porositit infolge von Scherung mit dem Ziel
bestimmt, Lokalisierungsprozesse zu untersuchen [DCMMO96]. Die Untersuchung der
Entwicklung von Scherbdndern war fortan das Objekt der meisten experimentellen
Studien [OTTO04]. Existierende Techniken zur Auswertung der Tomographien wurden
weiterentwickelt bzw. auf die Spezifikationen von granularen Systemen angepasst,
um die Kinematik infolge von Belastungen zu studieren, z.B. Digital Image Correla-
tion [HBD' 10, TACH17] oder das Verfolgen von individuellen Partikeln [AHV " 12b].

Obwohl diese Techniken die Beschreibung von Verformungen ermdglichen, bleibt
die Bestimmung der Struktur in Form von Partikel-, Kontakt- oder Porenorientierun-
gen [Oda72] schwierig. Bildartefakte, wie z.B. Rauschen, Unschirfe oder besonders
der inhirente partial volume effect [CB13, WS17] machen eine zuverlidssige Bestim-
mung dieser Strukturgrofen problematisch. Nichtsdestotrotz beschéftigen sich einige
Studien mit der Beschreibung der Struktur aus Tomographien [FNRAT 16, IDA18].
Obwohl Probleme bei der Bestimmung der Kontaktstruktur erwédhnt wurden, fehlt es
an einer quantitativen Aussage zur Genauigkeit der verwendeten Methoden.

Die Metrologie von Kontaktorientierungen wurde in [WAHV17] vorgestellt: die Pro-
bleme bei der Bestimmung der Orientierungen mit den iiblichen Vorgehensweisen
wurden herausgestellt und quantifiziert und neue Verfahren wurden vorgestellt, um
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die ermittelten Fehler zu minimieren. Die zwei groften Probleme liegen in der Detek-
tierung von Kornkontakten, sowie in der Bestimmung ihrer Orientierungen. Kontak-
te werden vor allem aufgrund des partial volume effects systematisch iiberdetektiert.
Abhingig von der gewihlten Segmentierungsmethode konnen hohe Fehler in der Ori-
entierung auftreten, die eine quantitative Beschreibung fragwiirdig machen.

In dieser Studie werden die in [WAHV 17] entwickelten Verfahren angewandt, um die
Entwicklung der Kontaktstruktur in zwei Triaxialversuchen an unterschiedlichen San-
den zu bestimmen. Diese Experimente waren bereits die Grundlage einer Studie der
Kinematik [AHV12a,AVHD13], in der die Entwicklung von Scherbidndern untersucht
wurde. In unserer Analyse extrahieren wir, analog zu diesen Studien, Teilvolumen der
Probe, die sich innerhalb und auflerhalb des sich entwickelnden Scherbandes befin-
den, um die Entwicklung der Kontaktstruktur in diesen Bereichen zu bestimmen und
damit die Beschreibung der Mikromechanik zu vervollstindigen.

2 Bestimmung von Kornkontakten aus Tomographien

Bei den Bildern, die fiir die Bestimmung der Struktur der Sande verwendet werden,
handelt es sich um Rontgen-Computertomographien. Um diese Tomographien zu er-
stellen, wird eine Reihe von Radiographien einer Probe in unterschiedlichen radia-
len Positionen gemacht und iiber einen Rekonstruktionsalgorithmus zu einem drei-
dimensionalen Bild transformiert. Die Tomographien miissen mit Hilfe einiger grund-
legender Schritte bearbeitet werden, um die gewiinschten Informationen bestimmen
zu konnen. Diese Schritte und die Probleme, die hinsichtlich der Bestimmung der
Kornkontakte auftreten konnen, werden in den folgenden Abschnitten kurz beschrie-
ben. Ausfiihrliche Informationen und eine quantitative Analyse der Genauigkeit der
Bestimmung von Kornkontakten sind in [WAHV17] gegeben.

2.1 Grundlegende Schritte der Bildanalyse

Die Experimente in dieser Studie wurden an trockenen Proben durchgefiihrt, um Schwie-
rigkeiten mit der Einteilung der Phasen zu verhindern. Im ersten Schritt der Bildana-
lyse miissen die Phasen, in diesem Fall Korn und Pore, erkannt werden. Dazu wird das
urspriingliche Graustufen-Bild mit Hilfe eines Grenzwertes (threshold) in ein binires
Bild iiberfiihrt: alle Voxel mit Grau-Werten unterhalb des Grenzwertes werden nun
als Pore und alle anderen als Korn identifiziert. Diese Grenzwerte konnen entweder
anhand der statistischen Graustufen-Verteilung im Bild [Ots79] oder anhand von phy-
sikalischen Werten! bestimmt werden.

Um die einzelnen Kornen identifizieren zu konnen, muss das binire Bild segmentiert
und gelabelt werden. In der Geomechanik ist das topologische Watershed die libliche

17 B. iiber das Gesamtvolumen der Korner, welches sich aus der Korndichte und der Gesamtmasse ergibt
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Binarisierung Segmentierung und Labeln
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Abbildung 1: Grundlegende Schritte der Bildanalyse: von einem Graustufen-Bild
(Links) zu einem bindren Bild (Mitte) zu einem segmentierten und gelabelten Bild
(Rechts). Korner, die sich am Rand des Teilvolumens befinden, werden aus dem Bild
herausgelost.

Segmentierungsmethode. Nachdem das Bild segmentiert ist, kann jedem Korn ein ein-
deutiges Label gegeben werden. Diese notwendigen Schritte sind in Abbildung 1 dar-
gestellt.

Die néchsten Schritte, um die Kontaktstruktur zu bestimmen, sind die Identifikation
der Kornkontakte und die Bestimmung ihrer Orientierung. Zwei Korner werden als in
Kontakt stehend angesehen, wenn sich ihre Labels direkt beriihren. Das wird, wie in
[WAHV17] beschrieben, iiber ein 3x3x3 Konnektivititselement iiberpriift, in welchem
die Diagonalelemente null sind. Die Orientierung der identifizierten Kontakte kann
daraufhin iiber eine Hauptkomponentenanalyse bestimmt werden, in der eine Ebene
in den Bereich zwischen beiden Labels gelegt wird. Die Normale zu dieser Ebene
stellt die Kontaktorientierung dar.

2.2 Probleme der Standardverfahren

Die hier beschriebenen Schritte stellen die iibliche Herangehensweise an die Bestim-
mung der Kontaktorientierung dar. Wie sich in einer Analyse [WAHV17] herausge-
stellt hat, haben diese Schritte aber einige inhdrente Probleme, wenn es darum geht,
quantitative Messungen durchzufiihren. Die wichtigsten Probleme und der Umgang
mit ihnen werden im Folgenden kurz dargestellt.

2.2.1 Identifikation von Kornkontakten

Einen Kontakt zwischen zwei Korpern mit Hilfe von Bildern bestimmen zu wollen,
ist ein unzureichend definiertes Problem, da zwei Korper infinitesimal nah beiein-
ander sein konnen, sich aber nicht beriihren miissen [ASS05]. Wird das oben be-
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schriebene, iibliche Verfahren zur Identifizierung von Kontakten verwendet, werden
systematisch zu viele Kontakte erkannt; d.h. dass Kontakte identifiziert werden, die
keine sind [WAHV17]. Der Grund fiir diese Uberdetektierung ist der partial volume
effect [CB13]: eine inhérente Eigenschaft von Bildern, die an Oberflachen auftritt, da
die Voxel?, durch welche die Oberflichen verlaufen, teilweise mit Feststoff und Po-
re gefiillt sind. Das sorgt insbesondere in Zonen zu Problemen, in denen sich zwei
Oberflachen nahe sind, da sich hier der partial volume effect beider Oberflichen ad-
diert. Die Voxel in diesen Bereichen verfiigen daher iiber einen erhthten Grauwert,
weshalb sich nahestehende Korner als in Kontakt detektiert werden konnen. Diese
Uberdetektierung betrifft vor allem runde Korner und ist weniger ein Problem fiir an-
gulare Kornformen.

In [WAHV17] wurde ein Algorithmus entwickelt, mit dem sich diese Uberdetektierung
einddmmen lédsst. Hierbei wird die Detektierung zunichst wie iiblich durchgefiihrt und
danach lokal verfeinert. Die detektierten Kontakte werden aus dem Graustufen-Bild
herausgelost und mit einem erhohtem Grenzwert erneut tiberpriift. Ist dieser Grenz-
wert ausreichend kalibriert, kann die Uberdetektierung stark reduziert werden.

2.2.2 Orientierung von Kornkontakten

Ubliche topologische Watersheds [Mey94] verfiigen bei der Bestimmung der Kon-
taktorientierungen iiber eine unzureichende Genauigkeit. In [WAHV17] wurden hohe
Fehler der ermittelten im Vergleich zu den tatsdchlich vorhandenen Orientierungen
festgestellt. Die Ursache liegt in der Hauptkomponentenanalyse, die an der Ober-
flache zweier sich vermeintlich beriihrenden Kornern durchgefiihrt wird: die Ober-
flache kann im Fall der topologischen Watersheds nur an den Grenzen von Voxeln
verlaufen, was dazu fiihrt, dass sich priferierte Orientierungen ausbilden.

Der Random Walker Algorithmus [Gra06], ein Power Watershed, erlaubt es, die Ober-
flachen genauer zu finden. Dieser Algorithmus bestimmt eine Wahrscheinlichkeit fiir
jeden Voxel, mit der er zu einem oder zu einem anderen Korn (Label) gehort. Damit
kann die Oberfliche auf sub-voxel Basis interpoliert werden und innerhalb der Vo-
xel verlaufen. Die mit dem Random Walker bestimmten Orientierungen weisen somit
einen geringeren Fehler auf, als die mit den iiblichen Watersheds ermittelten.

Auch wenn sich die Orientierungen damit wesentlich genauer bestimmen lassen, gibt
es Probleme mit angularen Kornformen. Je enger zulaufend die sich beriihrenden
Kornformen sind, desto fehleranfilliger ist die Orientierung [WAHV 17].

2Dje drei-dimensionale Version eines Pixels
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Abbildung 2: Makroskopische Antwort der Proben im Triaxialversuch. Oben:
Spannungs-Dehnungskurve. Unten: Dehnungskurve.

3 Experimente

Bei den in dieser Studie durchgefiihrten Experimenten handelt es sich um Triaxialver-
suche unter Kompression. Es wurden zwei Materialien untersucht: Caicos Ooids, ein
runder Kalk-Sand mit einem mittleren Durchmesser von dsy = 420 pm, und Hostun
Sand, ein angularer Silica-Sand dso = 338 um. Die Proben wurden durch Einrieseln
des Sandes hergestellt und haben eine Hohe von ~ 22 mm und einen Durchmes-
ser von = 11 mm. Diese GroBe ist notwendig, um eine moglichst hohe Auflosung
der Tomographien zu erzielen, aber gleichzeitig eine ausreichend hohe Anzahl von
Kornern in den Proben zu gewihrleisten [AVHD13]. Die Proben wurden isotrop auf
eine Spannung von 50 kPa konsolidiert und davon ausgehend abgeschert. Die Be-
lastung wurde zu ausgewihlten Zeitpunkten angehalten, um Tomographien von den
Proben zu machen. Die makroskopische Antwort der Proben ist in Abbildung 2 darge-
stellt. In [And13,AHV12a,AVHD13] werden die Experimente detailierter beschrieben
und unter verschiedenen Aspekten beleuchtet. Diese Tomographien haben eine Voxel-
grofle von 15 um.

Schnitte durch die Tompographien zu ausgewdéhlten Belastungszeitpunkten sind in
Abbildung 3 dargestellt. Diese Schnitte wurden orthogonal zu den sich entwickelnden
Scherbéndern erstellt, um den Deformationsprozess deutlich sichtbar zu zeigen.
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Caicos Ooids

Hostun Sand

Abbildung 3: Vertikale Schnitte durch die drei-dimensionalen Tomograpien. Die ge-
zeigten Zustdnde sind in Abbildung 2 markiert. Die Schnitte sind orthogonal zum sich
entwickelnden Scherband erstellt.

4 Bestimmung der Struktur und ihrer Entwicklung

4.1 Analyse der Tomographien

Der erste wichtige Schritt zur Bestimmung der Kontaktstruktur ist die Identifizierung
der Kornkontakte. Wie bereits beschrieben, kommt es bei runden Kornformen zu ei-
ner systematischen Uberdetektierung von Kontakten. Da diese Uberdetektierung bei
angularen Formen weniger ausgeprigt ist, wird die lokale Verfeinerung nicht auf die
Tomographien des Hostun Sandes angewandt. Anderenfalls, konnte es zum Verlust
von tatsichlich vorhandenen Kontakten kommen.

Im Gegensatz dazu ist es notwendig, die lokale Verfeinerung der Kontakte auf die
Tompographien von Caicos Ooids anzuwenden. Caicos Ooids ist ein runder Sand
und ist daher, wie die in [WAHV17] untersuchten Kugeln, von der systematischen
Uberdetektierung von Kornkontakten betroffen. Der in der Metrologiestudie gefun-
dene optimale Grauwert fiir Kugeln wird leicht abgemindert, um die Kornform zu
berticksichtigen, und auf die Tompograhien angewandt. Zur Bestimmung der Kontak-
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Hostun Sand Probe

Subset aullerhalb des Scherbands
Subset innerhalb des Scherbandes

0 4.5mm

Abbildung 4: Wahl der subsets fiir die Hostun Sand Probe. Das 3D Rendering stellt
den Zustand 16 bei der hochsten Axialverformung. Eine Referenz zu diesem Zustand
ist in Abbildung 2 gegeben.

torientierungen wird fiir beide Sande der Random Walker verwendet.

Die Bildanalyse wird nicht iiber die gesamte Tomographie sondern nur in zwei aus-
gewihlten Teilvolumen (im Folgenden als subsets bezeichnet) durchgefiihrt. Der Grund
fiir diese Unterteilung ist das Verhalten der Probe, die infolge der Belastung ein Scher-
band ausbildet. Es kann davon ausgegangen werden, dass sich die Struktur haupt-
sdchlich innerhalb des Scherbandes dndern wird, weshalb eine Auswertung der ge-
samten Probe zu einem Verwischen der Entwicklung fiihren wiirde. Analog zur Aus-
wertung der Kinematik in [AVHD13] wird ein subset innerhalb des sich entwickeln-
den Scherbandes und ein weiteres aulerhalb des Scherbandes analysiert.

Die gewihlten subsets sind an einem 3D Rendering der Probe bei maximal aufge-
brachter Scherung in Abbildung 4 dargestellt. Die Position des subsets innerhalb des
Scherbandes wird in der Tomographie des letzten Zustandes (16 fiir Hostun Sand
und 17 fiir Caicos Ooids) festgelegt. Das subset auBerhalb des Scherbandes befin-
det sich nahe dem oberen Filterstein, welcher fixiert ist>. Beide subsets sind im Raum
fixiert, d.h. dass sie sich in allen Tomographien an identischen Positionen befinden.
Sie werden aus der jeweiligen Tomographie ausgeschnitten, binarisiert und segmen-
tiert. Korner, die sich an den Réandern der subsets befinden und iiber diese hinaus

3In diesem Experiment wird die Belastung durch einen Laststempel von unten aufgebracht
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ragen, werden aus den Bildern entfernt, da sie zu Problemen in der Segmentierung
und spiter in der Bestimmung der Kornkontakte fiihren kénnen.

Die subsets sind kubisch und haben eine GroBe von 300 Pixeln bzw. 4500 um. Die
Anzahl an Partikeln in der Hostun Sand Probe betrigt ca. 1400 Korner im subset
auferhalb des Scherbandes und variiert zwischen 1800-1400 Korner innerhalb der
Scherzone. In den subsets der Caicos Ooids Probe befinden sich ca. 1900 Korner in-
nerhalb und 1400 Korner auB3erhalb des Scherbandes.

4.2 Entwicklung der Struktur

Die wichtigsten Ergebnisse der Bildanalyse hinsichtlich der Kontaktstruktur sind die
Anzahl der Kontakte, ihre Verteilung und ihre Orientierungen. Die Kontaktanzahl wird
in diesem Beitrag nicht ausgewertet, da eine quantitativ belastbare Bestimmung, wie
oben beschrieben, fehleranfillig ist und nur eine Schitzung darstellen kann. Diese
Analyse beschrinkt sich auf die Beschreibung der Kontaktorientierungen innerhalb
und auflerhalb eines Scherbandes und der daraus folgenden Struktur.

4.2.1 Kontaktorientierungen

Die Orientierungen kénnen entweder individuell oder statistisch beschrieben werden.
Zwei- oder dreidimensionale Rose-Diagramme werden iiblicherweise genutzt, um ei-
ne grof3e Anzahl von Orientierungen darzustellen [OKNNS8O0, IDA18]. In diesem Bei-
trag werden die Orientierungen mit der Lambert Projektion eines Kugelkoordinaten-
systems prisentiert. Dafiir werden die Vektoren so gedreht, dass die vertikalen Ko-
ordinaten (z-Achse) positiv sind. Da es sich um tausende Kontakte handelt, werden
die Kontakte nicht einzeln dargestellt, sondern in Bins zusammengefasst. Liegen die
Orientierungen auf dem AufBenring des Plots, dann sind sie horizontal orientiert und
liegen sie im Mittelpunkt, dann sind sie in vertikale Richtung ausgerichtet.

Abbildung 5 zeigt die Verteilung der Kontaktorientierungen fiir ausgewihlte Belas-
tungszeitpunkte. Die gezeigten Zustinde sind in Abbildung 2 markiert. Zustand 01
ist der Anfangszustand, Zustinde 04 und 08 befinden sich vor und nach der Span-
nungsspitze und Zustand 16 stellt einen Zustand bei hoher axialer Stauchung dar. Fiir
beide Experimente werden dhnliche Zustédnde fiir die Darstellung gewihlt. Die Orien-
tierungen im Anfangszustand sind in beiden subsets annihernd isotrop verteilt. Beide
subsets zeigen anfangs eine dhnliche Entwicklung: bis Zustand 04 kommt es zu einer
deutlichen Konzentration der Kontaktorientierungen in vertikale Richtung, die Rich-
tung der grofiten Hauptspannung, die durch den Triaxialversuch induziert wird. Nach
Zustand 04 verhalten sich beide subsets unterschiedlich: die Orientierungen auflerhalb
des Scherbandes verdndern sich mit zunehmender axialer Verformung kaum. Im Ge-
gensatz dazu richten sich die Orientierungen innerhalb des Scherbandes weiter in ver-
tikale Richtung aus. Im Zustand 16 bei hoher axialer Verformung konzentrieren sich
die Orientierungen in der y-z-Ebene (die vertikale Linie in der Lambert Projektion).
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Abbildung 5: Triaxialversuch an Caicos Ooids: Darstellung der Orientierungen mit
der Lambert Projektion fiir ausgewéhlte Belastungszeitpunkte.

Diese ist identisch mit der Ebene des Scherbandes (diese Abbildung 3), die in der ki-
nematischen Analyse dieses Experimentes gefunden wurde [AHV12a]. Das bedeutet,
dass es zu einem Kontaktverlust normal zum Scherband kommt.

Die Kontaktorientierungen des Triaxialversuches an Hostun Sand sind in Abbildung
6 fiir dhnliche Zustinde wie im Experiment an Caicos Ooids dargestellt. Im Vergleich
zum Experiment an Caicos Ooids konzentrieren sich die Orientierungen bereits im
Anfangszustand in vertikale Richtung. Beide Proben wurden durch Einrieseln des
Sandes hergestellt. Die Herstellung hat sich allerdings wesentlich stirker in der Kon-
taktstruktur des angularen Hostun Sandes manifestiert. Mit fortschreitender Scherung
stellt sich eine dhnliche Entwicklung ein, wie beim Experiment an Caicos Ooids be-
obachtet werden kann. Die Orientierungen innerhalb des Scherbandes konzentrieren
sich mit zunehmender axialer Verformung stirker in vertikale Richtung. AuBerhalb
des Scherbandes kehren die Orientierungen wieder annéhernd in den Ausgangszu-
stand zuriick, nachdem sie sich anfangs &hnlich zu den Orientierungen innerhalb des
Scherbandes weiter in vertikale Richtung ausgerichtet haben.

4.2.2 Strukturtensor

Obwohl diese Darstellungen hilfreich dabei sind, die Kontaktstruktur zu beobach-
ten, eignen sie sich nicht, um quantitativ einer Entwicklung zu folgen und diese mit
dem makroskopischen Verhalten der Probe in Verbindung zu bringen. Um die Ori-
entierungen statistisch zu erfassen und mit einer Variable darstellen zu kdonnen, wird
iiblicherweise ein Strukturtensor genutzt. In dieser Analyse verwenden wir einen Struk-
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Abbildung 6: Triaxialversuch an Hostun Sand: Darstellung der Orientierungen mit der
Lambert Projektion fiir ausgewihlte Belastungszeitpunkte.

turtensor 2.0rdnung und folgenden der Definition nach Kanatani [Kan84]. Der Struk-
turtensor N ist die Summer der Tensorprodukte aller Orientierungen o:

1 C
N:EZOO‘@O“ (D
a=1

mit C als Anzahl der Kornkontakte. Der Fokus in dieser Analyse liegt auf der Anderung
der Anisotropie der Kontaktstruktur infolge der Belastung. Die Anderung der Form
eines Tensors ldsst sich iiber seinen Deviator bestimmen. Dazu wird in [Kan84] der
Strukturtensor der dritten Art D wie folgt bestimmt:

15 1
D= (N - 31) 2)

Es gibt nun viele Arten, die Evolution dieses Tensors zu bestimmen, wie zum Beispiel
die Eigenvektoren oder deren Richtungen bezogen auf die Hauptspannungsrichtung.
Da wir hauptsichlich an der Anderung der Anisotropie interessiert sind, verwenden
wir einen skalaren Anisotropiefaktor, der aus dem Strukturtensor der dritten Art D

bestimmt werden kann [GHH17]:
3
=4/=D:D 3
a=\/ 3 3)

Um die Fehler, die in [WAHV17] quantifiziert wurden, einzubeziehen, wird das Un-
certainties Paket fiir Python [Leb] fiir die Berechnung der Strukturvariablen verwen-
det. In der Fehleranalyse wurden die Fehler bei der Bestimmung der Kontaktorien-
tierung fiir Hostun Sand zu ~ 15° und fiir Kugeln zu ~ 3.3° bestimmt. Diese Fehler
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Abbildung 7: Makroskopische Antwort der Caicos Ooids Probe (schwarz) und die
Evolution der Anisotropie der Kontaktstruktur in den subsets innerhalb (orange) und
aufBerhalb (blau) des Scherbandes

werden von den individuellen Orientierungen iiber Gleichungen (1) - (3) propagiert
und sind in Abbildungen 7 und 8 als Fehlerbalken dargestellt. Da die Fehler nicht sys-
tematisch sondern zufillig sind und sie iiber tausende an Orientierungen summiert und
multipliziert werden, fallen sie in den ermittelten Intervallen gering aus. Da die Fehler
fiir runde Korner klein sind, sind die Fehlerbalken in Abbildung 7 im dargestellten
Intervall nicht sichtbar.

Die Entwicklung der Anisotropie fiir den Triaxialversuch an Caicos Ooids ist in Abbil-
dung 7 dargestellt. Obwohl die Probe iiber das Einrieseln des Sandes (vertikal fallen-
de Sandkorner) hergestellt wurde, ist die initiale Kontaktstruktur fast isotrop. Anfangs
entwickelt sich die Anisotropie in beiden subsets dhnlich: die Anistropie steigt bis zu
einer axialen Dehnung von ca. 1% stetig an, bevor der Anstieg auflerhalb der Scherzo-
ne abnimmt und ab ca. 2.5% ein Plateau erreicht. Dieses Beobachtung wird durch die
in [AVHD13] bestimmte Entwicklung der Kinematik gestiitzt: die Zonen auflerhalb
der Scherzone verhalten sich ab Einsetzen des Lokalisierungsprozesses annidhernd wie
Starrkorper.

Die Anistropie innerhalb des Scherbandes steigt bis zum Erreichen eines Hochpunk-
tes bei 4 % weiter an. Nach dem Maximalwert der Anisotropie nimmt diese wieder
ab bis sie ab 9% einen konstanten Wert erreicht. Diese Entwicklung &hnelt der Span-
nungsentwicklung, ist aber leicht verzogert. Das liegt daran, dass die Kontaktorientie-
rungen im Anfangszustand annédhernd isotrop verteilt sind und sich erst in Richtung
der Hauptspannung ausrichten miissen.
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Abbildung 8: Makroskopische Antwort der Hostun Sand Probe (schwarz) und die
Evolution der Anisotropie der Kontaktstruktur in den subsets innerhalb (orange) und
aufBerhalb (blau) des Scherbandes

Abbildung 8 zeigt die Entwicklung der Anisotropie im Experiment am Hostun Sand.
Wie im Fall der Caicos Ooids verhalten sich die Kontakte in beiden subsets dhnlich:
die Anisotropie nimmt bis ca. 1% axialer Dehnung zu. Auflerhalb des Scherbandes
nimmt die Anisotropie nach dem intialen Anstieg wieder ab und kehrt annihernd
zu ihrem initialen Zustand zuriick. Diese Entwicklung deckt sich ebenfalls mit der
Entwicklung der Kinematik [AVHD13]: der Anfang des Lokalisierungsprozesses ent-
spricht dem Punkt, ab dem sich beide subsets unterschiedlich entwickeln. Die Ani-
sotropie der Kontaktstruktur innerhalb des Scherbandes erreicht einen Hochpunkt bei
ca. 4%, fast bei derselben Dehnung, bei der das maximale Spannungsverhiltnis auf-
tritt. Im Gegensatz zu der Caicos Ooids Probe handelt es sich um einen flachen Hoch-
punkt und ein langsames Absinken der Anisotropie bei ca 10-12% axialer Dehnung.
Die Anisotropie folgt der Spannungsentwicklung zeitiger als im Falle der Caicos Oo-
ids Probe.

Die Experimente an beiden Sanden unterscheiden sich nicht nur hinsichtlich der ma-
kroskopischen Antwort der Proben, sondern auch in der Kontaktstruktur und ihrer
Entwicklung. Obwohl die Herstellung der Proben durch Einrieseln identisch war, bil-
den sich anfangs verschiedene Kontaktstrukturen aus: die Caicos Ooids Probe hat mit
a =~ 0.06 eine fast isotrope Kontaktstruktur, wohingegen die Hostun Sand Probe mit
a ~ 0.42 eine signifikant hohere Anisotropie aufweist. Der Grund fiir die anfanglich
hohere Anisotropie in Hostun Sand scheint die Kornform zu sein. Caicos Ooids sind
runde Korner, die obwohl sie eingerieselt wurden, ein fast isotropes Kontaktnetzwerk
bilden. Hostun Sand hingegen besitzt eine angulare Kornform und bildet eine Struk-
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tur aus, in der die Kontaktorientierungen in vertikale Richtung konzentriert sind, der
Richtung des Einrieselns. Des Weiteren verhindert die Angularitit des Hostun San-
des eine hohe Anderung der Anisotropie, da es fiir die angularen Korner schwerer
als fiir runde Korner ist, ihre Konfiguration zu #indern: die maximale Anderung der
Anistropie betrigt bei der Hostun Sand Probe A ~ 0.4 und bei der Caicos Ooids Probe
Aa ~ 1.3 innerhalb der Scherbédnder. Im Falle der Caicos Ooids Probe konzentrieren
sich die Kontaktorientierungen nicht axialsymmetrisch in vertikaler Richtung sobald
sich das Scherband ausgebildet hat, sondern in einer Ebene deren Azimuth (horizon-
tale Ausrichtung) derselbe ist, wie das sich ausbildende Scherband.

Eine weiterer Unterschied ist die Rate mit der die Kontaktstruktur auf die makroskopi-
sche Belastung reagiert. Im Vergleich zum Spannungsverhiltnis entwickelt die Aniso-
tropie der Hostun Sand Probe schneller als die der Caicos Ooids Probe, in der die Ani-
sotropie der Spannungsentwicklung hinterherhéingt. Der Grund fiir diese Verzogerung
kann im Anfangszustand liegen: da dieser fast isotrop ist, benotigt die Probe erst eine
Belastung, bevor sich die Kontakte neu ausrichten kénnen. In der Hostun Sand Probe
konzentrieren sich die Kontakte im Anfangszustand bereits in vertikale Richtung, der
Hauptspannungsrichtung, und kénnen daher schneller auf die aufgebrachte Belastung
reagieren.

S Zusammenfassung

Basierend auf der Analyse der Metrologie von Kornkontakten [WAHV17] bestim-
men wir in dieser Studie die Kontaktstruktur aus Rontgen-Tomographien von zwei
Triaxialversuchen mit Hilfe der entwickelten Methoden und unter Beriicksichtung der
identifizierten Probleme.

Die Experimente wurden bereits hinsichtlich der Kinematik auf Kornebene analysiert,
indem Verzerrungen im kontinuierlichen Rahmen, sowie Verschiebungen und Rota-
tionen von individuellen Kornern bestimmt wurden [AHV12a, AVHD13]. Das Ziel
dieser Studien war vor allem Lokalisierungsprozesse zu analysieren und im speziellen
den Einfluss der Rotationen der Korner auf den Anfang und die Evolution der Lokali-
sierung zu untersuchen. Analog zu [AHV12a] untersuchen wir die Kontaktstruktur in
einer Teilmenge, die spéter das Scherband beinhaltet. Komplementér dazu werden die
Kontaktorientierungen in einer Teilmenge auflerhalb des Scherbandes untersucht.

Die Kontaktorientierungen werden sowohl individuell als auch statistisch mit einem
Strukturtensor ausgewertet. Ein Anistropiefaktor dient dazu, die Strukturentwicklung
innerhalb und auflerhalb des sich entwickelnden Scherbandes darzustellen. Vor der
Lokalisierung der Deformationen verhilt sich die Kontaktstruktur in beiden Teilmen-
gen dhnlich: die Anisotropie steigt und die Orientierungen konzentrieren sich in Rich-
tung der aufgebrachten Hauptspannung. Nach dem Beginn der Lokalisierung verhal-
ten sich beide Untermengen wie erwartet unterschiedlich: die Anisotropie innerhalb
des Scherbandes steigt weiter an, bis sie einen Hochpunkt erreicht und auf einen kon-
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stanten Wert absinkt. Die Orientierungen richten sich weiter in Hauptspannungsrich-
tung aus. AuBlerhalb des Scherbandes sinkt die Anisotropie wieder annihernd auf ih-
ren Anfangszustand ab und oszilliert um diesen Wert. Die Entwicklung in beiden Teil-
mengen deckt sich mit der Entwicklung der Kinematik in [AVHD13]. Die Anderungen
der Kinematik treten hauptséchlich als Rotationen innerhalb des Scherbandes auf. Au-
Berhalb kommt es nur zu kleinen zufillig auftretenden Anderungen.

Diese Ergebnisse sind dhnlich fiir beide Materialien: Hostun Sand und Caicos Ooids.
Die Strukturentwicklung in beiden Proben deckt sich mit der jeweiligen Spannungs-
entwicklung. Sie unterscheiden sich hauptsichlich in der Anderungsrate der Kontakt-
struktur und der sich maximale einstellenden Anderung der Anistropie, die wesentlich
grofBer fiir Caicos Ooids ist. Der Grund fiir beide Unterschiede kann in der Kornform
und der unterschiedlichen Kontaktreibung gefunden werden.

Obwohl diese Ergebnisse aussagekriftig und notwendig fiir eine vollstdndige mikro-
mechanische Analyse sind, miissen sie mit Vorsicht genossen werden. Die Bestim-
mung der Kontaktorientierungen im angularen Hostun Sand sind immer noch proble-
matisch [WAHV17], weshalb weitere Fortschritte in der Metrologie notwendig sind.

Nichtsdestotrotz 6ffnen die hier vorgestellten Anwendungen auf kleine Teilmengen
die Tiir fiir weitere Studien. Ein Ziel ist es, die Struktur von gesamten Proben zu
bestimmen. Es ist allerdings darauf zu achten, dass im Fall von Lokalisierungsprozes-
sen der Strukturtensor verwischt wird, sobald er aus allen Orientierungen bestimmt
wird, da sich in diesen Fillen auch die Kontaktstruktur lokal unterschiedlich verhilt.
Des Weiteren sollen verschiedene Lastsituationen untersucht werden, da der monoto-
ne Triaxialversuch bisher fast ausschlieBlich verwendet wird, das mikro-mechanische
Verhalten experimentell zu bestimmen.
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Ein erweitertes Bounding Surface Modell fiir
die Anwendung auf allgemeine
Spannungspfade im Sand

Katharina Bergholz
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Es wurde ein neues elastoplastisches Stoffgesetz fiir nichtbindige Boden entwickelt,
das sowohl den Herausforderungen geotechnischer Probleme als auch den Anforde-
rungen der Ingenieurspraxis gerecht werden soll. Auf dem Konzept der Bounding Sur-
face Plastizitit beruhend [MD97], ist es in der Lage die Zustandsabhingigkeit grund-
legender Verhaltensmuster von Boden abzubilden. Um die Zuverldssigkeit des Modells
im Hinblick auf die Abbildung elementarer und komplexerer Spannungspfade zu ver-
bessern, wurde die urspriingliche Formulierung durch optionale Features erweitert.
Die erhohte Schubsteifigkeit nach Lastwechseln sowie ihre dehnungsabhiingige Ab-
nahme im Bereich kleiner Dehnungen werden im Stoffgesetz beriicksichtigt. Eine ent-
sprechende Zustandsvariable skaliert den Verfestigungsmodul der kinematisch verfes-
tigenden Flieffliiche. Eine zusdtzliche kappenformige Fliefifliiche ermdoglicht die Ent-
wicklung plastischer Verformungen auf Belastungspfaden mit konstantem Spannungs-
verhdltnis. Um die Anwendung des Materialmodells in der alltiglichen Planungsar-
beit zu erleichtern, wurde eine Routine zur internen Bestimmung ausgewdhlter Boun-
ding Surface Parameter implementiert. Das Modell wird in einer Open Source Um-
gebung implementiert, so dass mit der dffentlichen Zugdnglichkeit auch das Potenzial
zur Weiterentwicklung besteht.

1 Einleitung

Die Prognose von Langzeitsetzungen von Infrastrukturbauwerken stellt hohe Ansprii-
che an das in numerischen Simulationen verwendete Materialmodell: der komplexe
Herstellungsprozess und der zyklische Charakter von Verkehrslasten stellen erheb-
liche Herausforderungen dar. Auch wenn vor allem die analytischen Fragestellun-
gen des geotechnischen Problems im Fokus stehen, sollten die Bediirfnisse der Inge-
nieurspraxis bei der Stoffgesetzmodellierung nicht auBler Acht gelassen werden. Mit
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dieser Zielsetzung wurde ein neues Materialmodell fiir nichtbindige Boden auf der
Basis der Elastoplastizitit entwickelt. Es sollte sowohl geotechnisch relevante Span-
nungspfade geringerer und hoherer Komplexitit korrekt abbilden konnen als auch
in der Bemessungspraxis einsetzbar sein. Ersterer Aspekt beinhaltet die Modellie-
rung elementarer Verhaltensmuster von Boden, einschlieBlich beispielsweise scher-
bezogene Phianomene wie Ver-/Entfestigung, Kontraktion/Dilatanz und das Erreichen
des kritischen Zustands (volumenkonstante Scherfestigkeit). Des Weiteren ermdglicht
die Erfassung von Barotropie und Pyknotropie — die Zustandsabhéngigkeit von Fes-
tigkeit, Steifigkeit und Dilatanz — eine vereinheitliche Modellierung. Das bedeutet,
dass mit nur einem Parametersatz das bodenmechanische Verhalten iiber eine grof3e
Spannbreite an Ausgangszustdnden simuliert werden kann. Dariiber hinaus gewinnen
weitere Bodeneigenschaften an Bedeutung, wenn Spannungspfade unkonventioneller
Ausprigung, Lastumkehr oder zusammengesetzte Spannungspfade mit Lastrichtungs-
wechseln in Betracht gezogen werden. So ermoglicht zum Beispiel die kinematische
Verfestigung der FlieBfliche die Akkumulation von Dehnungen bzw. Spannungen,
ein weiterer Mechanismus erhoht die Steifigkeit bei kleinen Dehnungen oder eine
zusétzliche FlieBflache in Kappenform sorgt fiir irreversible Verformungen bei Belas-
tungen mit konstantem Spannungsverhltnis.

Die Bounding Surface Plastizitét kristallisierte sich als geeignete Stoffgesetzfamilie
fiir die definierten Anforderungen heraus und bietet zudem das Potenzial fiir Weiter-
entwicklungen. Im Hinblick auf die Eignung fiir praktische Anwendungen sollte die
Modellformulierung schlicht und gut dokumentiert sein. Die Parameter sollten in ihrer
Anzahl iiberschaubar sein und vom Anwender mittels konventioneller Laborversuche
bestimmt werden konnen. AuBerdem sollte die Implementierung frei zugéinglich sein.

Die theoretischen Grundlagen, ausgewihlte Modellerweiterungen und Mallnahmen
zur Erleichterung der Handhabung werden im Folgenden beschrieben. Dabei stehen
die neuen Modelloptionen und ihr Vermogen zur besseren Abbildung des Bodenver-
haltens im Vordergrund.

2 Theoretische Grundlagen

Das Materialmodell basiert auf dem Konzept der Bounding Surface Plastizitit, die von
Dafalias und Popov [DP75] und Krieg [Kri75] eingefiihrt wurde. Die urspriingliche
Zwei-Flachen-Formulierung wurde im Laufe der Zeit weiterentwickelt [MNZ79,
DHS80, Bar84, u. a.] und erhielt ihre Vier-Flichen-Gestalt durch Manzari und Dafali-
as [MD97]. Die grundlegende Idee des Modells besteht darin, den Abstand zwischen
dem aktuellen Spannungspunkt (auf der FlieBflache) und einer bestimmten Grenz-
spannung (auf der Bounding Surface) in Beziehung zum Verfestigungsmodul zu set-
zen und mit diesem MalB die Entwicklung der Bodensteifigkeit zu steuern. Dieses
Prinzip wurde durch das Hinzufiigen zwei weiterer Flichen im Spannungsraum auf
das volumetrische Verhalten und die Scherfestigkeit libertragen: die Dilatancy Sur-
face und die Critical State Surface. So wie die Bounding Surface als Referenzfliche in
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Bezug auf Ver- und Entfestigung dient, reagiert der Boden mit Kontraktion oder Dila-
tanz abhingig von der Lage des Spannungspunktes zur Dilatancy Surface. Die Critical
State Line (CSL) existiert sowohl im Spannungsraum (p,q) als auch im Spannungs-
Porenzahl-Raum (p, ) — siche Abbildung 1 — und fungiert als Grenzzustand im Sinne
der Theorie der kritischen Zustéinde [RSW58, SW68]. Durch die Einfithrung einer Zu-
standsvariable in die mathematischen Gleichungen bereicherten Manzari und Dafali-
as [MD97] die Bounding Surface Theorie um das Konzept der Zustandsabhéngigkeit
beziiglich Dichte und Spannung. Dieser sogenannte Zustandsparameter y nach Been
und Jefferies [BJ85] bemisst den Abstand zwischen dem aktuellen Zustand im p,e -
Raum von seinem Bildpunkt auf der CSL in Form der Porenzahl (Abbildung 1a):

Y =e—ec 1

Das Vorzeichen von y bestimmt dariiber, ob es sich um einen lockeren und kontrak-
tanten (¥ > 0) oder einen dichten und dilatanten Zustand (¥ < 0) handelt. Mit der
Einbindung des Zustandsparameters in die mathematischen Ausdriicke fiir Bounding
und Dilatancy Surface via M” und M? bestimmt er deren Ausdehnung abhingig vom
aktuellen Zustand. Diese beiden deviatorischen Spannungsverhéltnisse beziffern den
Anstieg der linearen Projektionen der zwei Flichen im Kompressions- und Extensi-
onsbereich (c/e) des p,q -Spannungsraums (siche Abbildung 1b):

b.d ‘
Mg = f(v,M(,) 2
q
. MPb
Kompression 1 c M-
I M(d
e 0‘5\’ 1
2mp ~
FlieBfliche
et’.\'
p
b
@ ® dilatancy surface
Extensi critical state surface
xtension bounding surface

Abbildung 1: (a) Definition des Zustandsparameters y nach Been und Jefferies
[BI85], (b) Modellfldchen im triaxialen Spannungsraum

Im speziellen Fall der Kompression stellt der verallgemeinernde Ausdruck in Glei-
chung (2) sicher, dass M? > M€ und auBerdem dass M9 < M fiir dichten und M? > M¢
fiir lockeren Sand erfiillt ist. Des Weiteren gilt M?¢ — M€ bei der Anniherung an den
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kritischen Zustand (y — 0), so dass sich letztendlich alle Modellflichen auf der Criti-
cal State Surface vereinen. Die Differenz zwischen dem Anstieg der Fliche M?< und
dem aktuellen Spannungsverhiltnis 17 = ¢/p geht schlieflich in die Formulierung des

Verfestigungsmoduls der FlieBfliche H“°"¢ und in das Dilatanzverhiltnis D = i—;’ ein:

Hwne:f(Mb_n) und D:f(Md—Tl) (3)

Auf diese Weise werden Steifigkeitsentwicklung und volumetrisches Verhalten mit-
tels Verfestigungsgesetz ((x = Heore . gpl ) beziehungsweise Flieregel gesteuert. Es
sei angemerkt, dass sich im Falle einer Lastumkehr fiir die Berechnung des Abstands-
malles die Bezugsfliche von Kompression auf Extension dndert (bzw. umgekehrt).
Daraus folgt, dass die plastische Steifigkeit (wegen des groBeren Abstands) sprung-
haft ansteigt und die volumetrische Antwort unabhédngig vom aktuellen Zustand des
Bodens kontraktant wird.

Aus Platzgriinden werden die Gleichungen (2) und (3) hier nicht weiter detailliert; bei
Interesse sei auf die Verdffentlichung von Manzari und Dafalias [MD97] verwiesen.

Der elastische Bereich wird durch die vierte Modellfliche berandet, eine konische
FlieBfliche mit der Offnungsweite m, deren Mittelachse den aktuellen Backstress o
markiert. Im triaxialen Spannungsraum ist die FlieBflache folgendermaflen definiert:

f=n—atm=0 “4)

Sie verfestigt sich rein kinematisch als eine Funktion des Backstress-Verhiltnisses
«, das die Rotation des Konus um seine Spitze im Koordinatenursprung steuert. Die
GroBle des Konus m bleibt konstant und bestimmt den Spannungsbereich des elas-
tischen Verhaltens. Im Falle einer Lastumkehr spielt diese eine wichtige Rolle, denn
dann muss der Spannungspunkt zunédchst den gesamten elastischen Bereich durchque-
ren, bevor die FlieBbedingung erneut verletzt wird und plastische Dehnungen auftreten
konnen.

Seit der Veroffentlichung des Modells von Manzari und Dafalias [MD97] folgten zahl-
reiche Modifikationen. Die urspriinglichen konstitutiven Gleichungen wurden umfor-
muliert, um die Modellantwort im Hinblick auf experimentelle Beobachtungen zu ver-
bessern. Auf dhnliche Weise diente dieses Bounding Surface Modell auch der vorlie-
genden Weiterentwicklung als Ausgangspunkt, denn es erfiillt die eingangs genannten
Grundvoraussetzungen, bietet aber dennoch Potenzial fiir Fortentwicklungen (wie die
Belastung bei konstantem Spannungsverhiltnis oder die Steifigkeit bei kleinen Deh-
nungen). In den folgenden Abschnitten wird auf die wichtigsten Neuerungen einge-
gangen.

3 Dilatanzformulierung

Im Gegensatz zu bekannten Spannungs-Dilatanz-Theorien [Row62, RST63, SW68],
die groBtenteils auf Energiebetrachtungen basieren und das volumetrische Verhal-
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Abbildung 2: Triaxiale Kompressionsversuche (po = 500kPa) unterschiedlicher
Ausgangsporenzahlen ey unter Verwendung zweier Zustandsfunktionen (f};" —,
SI;iD -=--): (a) Entwicklung von M? (fette schwarze) und n (farbige Kurven) iiber

v, (b) Dehnungsentwicklung &;-¢,

ten allein mit dem Spannungsverhiltnis in Beziehung setzen, erweiterte das Boun-
ding Surface Konzept diese Abhidngigkeit um die Dichte des Bodens. Das Dilatanz-
verhiltnis D, wie es in der Cam Clay Dilatanzformulierung [RST63] enthalten ist,
verwendet das (konstante) Spannungsverhiltnis im kritischen Zustand M¢ as Bezugs-
wert. Der Austausch gegen das zustandsabhingige Dilatanz-Spannungsverhiltnis M9
(siehe Gleichung (3)) ermdglicht unterschiedliche volumetrische Antworten abhingig
von der Ausgangsporenzahl des Bodens.

Im urspriinglichen Bounding Surface Modell von Manzari und Dafalias [MD97] ist
der Ausdruck fiir den dilatancy surface Parameter M¢ in Gleichung (2) eine lineare
Funktion des Zustandsparameters y; Li und Dafalias [LD0O] setzten stattdessen ein
exponentiell mit y variierendes Spannungsverhiltnis an. Ein neuer Vorschlag fiir das
Dilatanz-Spannungsverhiltnis von Tsegaye [Tse14] fufit auf einem allgemeineren An-
satz. Das Spannungsverhiltnis M? wird in eine Funktion des kritischen Reibungswin-
kels ¢.s gewandelt und durch Multiplikation mit einer Funktion f;; zustandsabhingig
gemacht:

i 6 fq SIN Qg

3 F foa Sin Qcs
Die sogenannte Zustandsfunktion f;; ist abhidngig von Spannung, Porenzahl und ge-
gebenenfalls weiteren Zustandsvariablen und skaliert den kritischen Reibungswinkel
entsprechend des aktuellen Zustands, wobei bei Erreichen des kritischen Zustands
(w = 0) gilt, dass f;; = 1 und daher M = M. Folglich konnen die beiden volumen-
konstanten Zustidnde (D = 0) — Phaseniibergang von kontraktant (D > 0) zu dilatant
(D < 0) und kritischer Zustand — bei unterschiedlichen Spannungsverhéltnissen auf-
treten, wie experimentelle Beobachtungen zeigen [z. B. BJO4].

)

Im vorliegenden Modell wurde eine leicht modifizierte Form der von Li et al. [LDW99]
vorgeschlagenen exponentiellen Funktion implementiert, wobei durch die Wurzel der
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nichtlineare Einfluss von y gesteigert wird:
fus = exp (ma-seny- /1) ©)

Die Auswirkung dieser Anderung im Vergleich zur Dilatanzformulierung nach Li
und Dafalias [LDOO0] — fZP = exp (m, - y) — kann Abbildung 2 entnommen werden.
Die stirkere Kriimmung der M? -Kurve bei Anniherung an den kritischen Zustand
(y — 0) hat eine groBere Differenz M? — 1 zur Folge (a) und verursacht damit eine
ausgepragtere Dilatanz bzw. Kontraktanz (b).

4 Die Kappe

bounding surface r=s1/p

critical state surface (b)

4 dilatancy surface

cone yield surface o

(a) cap yield surface
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Abbildung 3: Modellflichen des Bounding Surface Modells mit Kappenerweiterung:
(a) 3D und (b) 2D [nach Tai09] Darstellung im multiaxialen Spannungsraum

Die Formulierung des urspriinglichen Bounding Surface Modells [MD97] fuite auf
der Annahme, dass sich Sand hauptsichlich bei Scherung verformt; irreversible Defor-
mationen aus Belastungspfaden mit konstantem Spannungsverhiltnis (1) = konst.) wie
isotroper oder 6dometrischer Kompression wurden als vernachldssigbar eingeschitzt.
Die Wahl einer offenen, konischen Flieflache trigt dieser Vereinfachung Rechnung,
denn so konnen bei konstantem Spannungsverhiltnis lediglich elastische Verformun-
gen entstehen. Insbesondere im Falle von sehr locker gelagerten Sanden oder sehr ho-
hen Spannungen (die zum Kornbruch fiihren kdnnen), treten jedoch tatsichlich plas-
tische Deformationen auf. Um auch solche Belastungssituationen beriicksichtigen zu
konnen, wurde eine zweite FlieBflache implementiert, die den offenen Konus schlief3t.
Obwohl die numerische Handhabung zweier FlieBflachen anspruchsvoller ist als bei-
spielsweise die einer geschlossenen Formulierung, wie vorgeschlagen von Taiebat und
Dafalias [TDO8], hat der getrennte Kappenmechanismus einen entscheidenden Vor-
teil: Die Kappe kann unabhiingig vom Konus anhand von Versuchsdaten aus édometri-
scher oder isotroper Kompression kalibriert werden, da in diesem Fall die Verfesti-
gungsmechanismen entkoppelt sind.
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Im triaxialen Spannungsraum hat die Kappe die Gestalt einer Ellipse, die mathema-
tisch beschrieben ist durch

fcap_L2+ 2 2_0 (7)

- Mczap p P c

Sie ist um den Koordinatenursprung zentriert, schneidet die p -Achse bei der Vorkon-
solidierungsspannung p. und ihre Steilheit wird durch den Kappenparameter M.,
bestimmt. Ihr multiaxiales Aquivalent ist in Abbildung 3a dargestellt. Im Gegensatz
zum Konus ist die Kappe assoziiert, so dass f“” = g“”. Der gemeinsame Parameter
M., ist keine Konstante, sondern eine Funktion des Erdruhedruckbeiwertes K, der
Odometersteifigkeit E,,; und von elastischen Eigenschaften (E, v). So wird sicherge-
stellt, dass der Spannungspfad eines Odometerversuchs im p, g -Raum eine Neigung
besitzt, die 1 = f(Kp) entspricht. Das Verfestigungsgesetz wurde entsprechend ange-
passt, so dass sich die Spannungs-Dehnungs-Antwort gemaf dem benutzerdefinierten
spannungs- und dichteabhéngigen E,.; entwickelt.

Die Herausforderung beim Umgang mit zwei interagierenden FlieBflichen liegt in
der Handhabung von Belastungssituationen, in denen die FlieBbedingung von sowohl
Konus als auch Kappe verletzt wird. Numerisch wird dieses ,,Eckproblem™ mit Hil-
fe eines speziellen Integrationsalgorithmus fiir singuldre FlieBflichen nach de Borst
[dBor87] gelost. Er basiert auf der Regel von Koiter [Koi53], nach der sich die plas-
tische Dehnungsrate aus den Verformungsbeitrdgen beider FlieBflichen zusammen-
setzt.

Simulationen konventioneller triaxialer Kompressionsversuche, ausgehend von nor-
malkonsolidierten isotropen Spannungszustianden (Konus und Kappe aktiv), haben ge-
zeigt, dass die Uberlagerung der plastischen Dehnungsanteile zu einer Bodenantwort
fiihrt, die deutlich weicher ist, als es Experimente an Sand rechtfertigen wiirden. Die-
se Beobachtung gab Anlass dazu, die FlieBregel der Kappe so zu verdndern, dass sie
steifer bzw. sehr steif reagiert, sobald Scherspannungen wirken bzw. sich das Span-
nungsverhiltnis dndert. Folglich triagt die Kappe in solchen Fillen deutlich weniger
bis nahezu gar nicht zu den irreversiblen Verformungen bei. Die konstitutive Mal3-
nahme besteht darin, den Verfestigungsmodul sowohl von der Rate des Spannungs-
verhiltnisses 7] als auch von der Richtung der Dehnungsrate in Form von &, und &,
abhingig zu machen:

HP = Hy"™" -h (1, &, &) @®)

HS“" entspricht dem Basiswert des Verfestigungsmoduls der Kappe, der aus den obi-
gen Betrachtungen resultiert. Die zusitzlichen Abhéngigkeiten sind erforderlich, um
neben Spannungspfaden mit konstanten Spannungsverhiltnissen auch proportionale
Dehnungspfade modellieren zu konnen, die sich durch konstante Raten der Haupt-
dehnungskomponenten £; : &, : & auszeichnen. Fiir die Hilfsfunktion 4 (1,£,,¢,) in
Gleichung (8) wurde eine exponentielle Funktion der Form

h(, ) = €/ érts) ©)
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gewidhlt, die als eine Art Schaltfunktion ohne Unstetigkeiten fungiert. C ist eine belie-
bige grofle Zahl (z. B. 1000) und der Exponent nimmt Werte von ~ 1 bei Spannungs-
verhiltnisinderungen und ~ O fiir proportionale Spannungs- und Dehnungspfade an,
was zu h(1,&,,&;) ~ C bzw. h(n,€,,&,) ~ 1 fiihrt. Somit wird der Verfestigungs-
modul H’ entweder kiinstlich tiberhoht, um sehr wenig plastische Verformungen zu
erzeugen, oder er bleibt unverindert auf seinem Ausgangswert Hy"”.

5 Steifigkeit bei kleinen Dehnungen

Die Steifigkeitsentwicklung bei elastoplastischen Deformationsprozessen wird dem
Bounding Surface Konzept zufolge vom Zustand des Bodens (Druck und Dichte) ge-
steuert, was sich in der zustandsabhingigen Formulierung der Stoffmodellgleichun-
gen widerspiegelt (Gleichungen (1)-(3)). Neben Spannung und Porenzahl ist es jedoch
auch die Grofle der Dehnungen, die einen Einfluss auf die Bodensteifigkeit hat, ins-
besondere im Bereich der sehr kleinen Dehnungen [Bur89, AS91, Mai93, u. a.]. Eine
groB3e, quasi-elastische Schubsteifigkeit bei sehr kleinen Dehnungen (z. B. direkt nach
einer Lastumkehr, < 107%) wird gefolgt von einem stetigen Steifigkeitsabfall bei klei-
nen Dehnungen, bis zu einem gewissen Minimum bei mittleren bis grolen Dehnungen
(> 1073). Viele geotechnische Probleme bewegen sich im Bereich der kleinen Deh-
nungen und vor allem bei Gebrauchstauglichkeitsnachweisen, wo die realitdtsnahe
Prognose von Verformungen von Bedeutung ist, oder bei dynamischen Beanspruchun-
gen spielen sie eine wichtige Rolle. In solchen Fillen ist die Steifigkeitscharakteristik
eine Bodeneigenschaft, die es sich lohnt zu beriicksichtigen.

Im urspriinglichen Bounding Surface Modell [MD97] ist der Ubergang vom elasti-
schen zum plastischen Verhalten gekennzeichnet durch einen abrupten Steifigkeitsab-
fall (gestrichelte Linie in Abbildung 4a). Sein Erscheinen ist hauptsédchlich von Span-
nungsgrofen abhingig, da der elastische Bereich im Spannungsraum definiert ist. Um
die beschriebene Abnahmecharakteristik zu erhalten, ist es daher wiinschenswert den
Steifigkeitssprung beim Einsetzen der irreversiblen Verformungen zu glétten und ei-
ne Dehnungsabhingigkeit zu integrieren. Im Gegensatz zu bisherigen Vorschldgen,
die die Strategie verfolgten, die elastische Steifigkeit anzupassen [PB02, Ben07], wird
hier das Verfestigungsgesetz modifiziert. Dazu wird ein zusétzlicher Faktor A ein-
gefiihrt, der den Verfestigungsmodul in Abhéngigkeit von der Scherdehnung skaliert:

Hc()ne — hss (,y) . Hé‘(me (10)

H§?"¢ entspricht dem Bounding Surface-bezogenen Verfestigungsmodul aus Gleichung

(3).

Die Aufgabe von hg besteht darin, die Scherspannungsentwicklung nachzuverfolgen
und den Verfestigungsmodul entsprechend anzupassen (Abbildung 4). Bei sehr klei-
nen Dehnungen nimmt es grole Werte an, um H"* zu vergrofern und damit zu
verhindern, dass die Gesamtsteifigkeit zu schnell vom quasi-elastischen Niveau des
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Abbildung 4: Abfall (a) des Sekantenschubmoduls G und (b) des Steifigkeitsfaktors
hss mit (—) und ohne (---) Option zur Beriicksichtigung kleiner Dehnungen

Schubmoduls abfillt (small strain hardening). Mit Annédherung an gréBere Dehnun-
gen strebt A, gegen 1, so dass die Steifigkeit bei iy, = 1 ausschlieBlich vom Bounding
Surface Verfestigungsmechanismus (BS hardening) bestimmt wird. Dariiber hinaus
muss es ebenso Lastwechsel erkennen, um die Reinitialisierung des Steifigkeitsab-
nahmeprozesses auszuldsen.

Zur Verfolgung der Scherdehnungen einschlieBlich Lastwechsel sind unterschiedli-
che Ansitze entwickelt worden. Es gibt spannungsbasierte Modelle (zumeist kine-
matisch verfestigend), die der Belastungsgeschichte im Spannungsraum mittels ei-
ner oder mehrerer Erinnerungsflichen (memory surface) folgen, z. B. [AM&9, PB9S,
PBO02]. Alternativ kann die Belastung auch in Form von Dehnungen gespeichert wer-
den, wie beispielsweise realisiert im ,,Brick Modell“ von Simpson [Sim92] (in einen
elastoplastischen Kontext implementiert von Lénsivaara [Ldn99]), im ,,.Small Strain
Overlay Modell“ von Benz [Ben07] oder durch das hypoplastische Konzept der in-
tergranularen Dehnung von Niemunis und Herle [NH97]. Beide Strategien haben
ihre Berechtigung. Da die Steifigkeitsreduktion im Bereich kleiner Dehnungen ein
dehnungsabhingiges Phidnomen ist, wire es konsequent im Dehnungsraum zu blei-
ben. Andererseits beziehen sich beispielsweise die (erweiterten) Regeln von Masing
[Mas26, Pyk79, u.a.], die wichtige Eigenschaften zyklischen Bodenverhaltens be-
schreiben, zum Teil auf Spannungsgrofen. Zu diesen Beobachtungen gehdren ein
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quasi-elastischer Schubmodul nach jeder Lastumkehr, ein doppelt so schneller Stei-
figkeitsabfall bei Erstbelastung (im Vergleich zu Ent- und Wiederbelastung) sowie die
Wiederaufnahme und Fortsetzung vormals verlassener Spannungs-Dehnungs-Pfade.
Verschiedene Modelle wurden im Rahmen der Arbeit implementiert und getestet; das
dehnungsbasierte Konturenmodell wird im Folgenden beispielhaft erldutert.

Der Mechanismus zur Verfolgung der Dehnungen ist auf die deviatorische Dehnungs-
komponente beschriinkt, genauer gesagt, ihre Anderung seit der letzten Lastumkehr.
Die Dehnungshistorie wird in Form von ineinander geschachtelten kreisférmigen Kon-
turen gespeichert, deren Durchmesser sich entsprechend der erfahrenen Scherdeh-
nungen vergrofern. Eine Kontur ist {iber ihren Mittelpunkt und die Koordinate ihres
Fixpunktes definiert. Letzterer markiert die letzte Lastumkehr, der bewegliche Punkt
auf der gegeniiberliegenden Seite der Kontur entspricht der aktuellen Scherdehnung,
so dass die Mittelpunktkoordinate ermittelt und als Hilfspunkt gespeichert werden
kann. Fiir die Verfolgung der Dehnungsentwicklung ist das Erkennen von Lastwech-
seln entscheidend. Dies ist moglich durch die stindige Uberpriifung, ob die Anderung
der Scherdehnung (beziiglich des letzten Lastwechsels) von einem Lastschritt zum
nichsten, ., das Vorzeichen wechselt:

e=x—7" mit yo=ApR=y—pF (11)

aktuelle
Dehnung
+Y
-
letzte Scher- <
dehnungsumkehr
Entstehung neuer Ausloschung von Aufweitung dlterer
@ innerer Dehnungskonturen (b) Dehnungskonturen © Dehnungskonturen

Abbildung 5: Entwicklung der Dehnungskonturen bei Scherbeanspruchung mit Last-
wechseln

Die Entwicklung der Konturen ist in Abbildung 5 dargestellt; die aktive Kontur (aktu-
eller Zustand) ist rot gekennzeichnet. Im Sonderfall Erstbelastung dehnt sich die um
den Nullpunkt zentrierte Initialkontur gleichméfigen im ihren fixierten Mittelpunkt
(0) aus. Sobald ein Lastwechsel erkannt wird (1), entsteht eine neue Kontur, die ih-
ren Festpunkt im letzten Umkehrpunkt hat und sich in die entgegengesetzte Richtung
aufweitet. Die letzten Koordinaten der deaktivierten Kontur werden im Speicher ein
Level nach unten verschoben. Beim néchsten Lastwechsel (2) wiederholt sich diese
Prozedur (Abbildung 5a): die vorherige Kontur wird inaktiv, ihre Koordinaten wer-
den ganz oben im Speichervektor abgelegt und die neu entstandene Kontur verfolgt
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Abbildung 6: Steifigkeitsabnahme bei kleinen Dehnungen am Beispiel von Toyoura
Sand mit einer Ausgangsdichte von ey ~ 0.64 und unterschiedlichen Anfangsspan-
nungsniveaus: ¢ o m experimentelle Daten von Kokusho [Kok80], — Simulation mit
m=0.003, Yim =2-103, mgp =17, =12

die aktuelle Dehnungsentwicklung (3). Wenn sich nun die innerste Kontur ausdehnt
bis sie die nichstgelegene inaktive Kontur des vorherigen Dehnungszyklus erreicht,
wird die aktuelle Kontur aus der Dehnungsgeschichte geloscht und die letzte Kontur
aus dem Speicher reaktiviert (4, Abbildung 5b). Thre Koordinaten werden in den ak-
tiven Konturvektor geladen und die Kontur weitet sich weiter auf (5, Abbildung 5c).
Auf diese Weise kann ein dlterer Dehnungspfad wieder aufgenommen werden, was
gleichermallen fiir die Erstbelastung gilt.

Der Durchmesser der aktiven Kontur Ay’ dient als MaB fiir die Ableitung der plasti-
schen Steifigkeit: ins Verhiltnis zu einer definierten Dehnungsgrenze ;;,,, gesetzt, lasst
sich der Faktor hg zwischen 1 und einem Maximum mg interpolieren:

R 4
hes =1+ (mg—1) <l—min (AVSJ)) (12)

Yiim

mpg entspricht dem grotmoglichen Multiplikator der plastischen Steifigkeit, der un-
mittelbar nach einem Lastwechsel auftritt. Der Exponent { bestimmt die Kriimmung
der Steifigkeitsabnahmekurve.

Wird die beschriebene Steifigkeitsreduktion auf die Simulation von triaxialen Kom-
pressionsversuchen von sehr kleinen bis grolen Dehnungen angewendet, ergibt sich
eine Abnahme der Sekantenschubsteifigkeit wie in Abbildung 6 zu sehen. Der Ver-
gleich mit Experimenten an Toyoura Sand [Kok80] zeigt eine gute Ubereinstimmung.
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Es sei angemerkt, dass der Ubergang von elastisch zu elastoplastisch abhiingig von
der Wahl des Offnungsparameters m der FlieBfliche als ein Knick im Steifigkeits-
abfall erkennbar ist. Aufgrund der mit der mittleren Spannung linear zunehmenden
Offnungsweite des Konus verschiebt sich dieser Knick mit zunehmendem Spannungs-
niveau zu grofleren Dehnungen (gestrichelter Pfeil in Abbildung 6). Dieses Phdnomen
kann abgemindert werden, indem die FlieBfliche mit einem sehr kleinen Wert fiir m
annihernd zu einer Linie geschrumpft wird und mg und { entsprechend angepasst
werden.

Das Bounding Surface Konzept in Verbindung mit den Mechanismen zur Verfol-
gung der Scherdehnungsentwicklung und zur Reduktion der plastischen Steifigkeit
ermoglicht das Abbilden der charakteristischen Spannungs-Dehnungs-Hysterese in-
folge von Lastwechseln wie von den erweiterten Regeln von Masing beschrieben. Wie
bereits erwihnt, bezieht sich jedoch insbesondere eine der Beobachtungen auf den
Spannungs-Dehnungs-Raum: Das Treffen zweier Konturen (mit anschlieSender Fort-
entwicklung der dlteren Kontur) ist an eine bestimmte Spannung oder ein Spannungs-
verhdltnis gekniipft, was mit Dehnungskonturen nicht erfasst werden kann. Wenn die
absolute Einhaltung der erweiterten Regeln von Masing erwiinscht ist, besteht die
Mboglichkeit die Dehnungskonturen in Spannungskonturen umzuwandeln, indem Ver-
dnderungen in Form des deviatorischen Spannungsverhiltnisses 7 anstelle der Scher-
spannung 7y verfolgt werden. Die Grenzdehnung %;,, muss dann in ein Grenzspan-
nungsverhiltnis 7);;,, umgerechnet werden, das den Einfluss der tiberhohten Steifig-
keit abhiingig von der Anderung des Spannungsverhiltnisses seit der letzten Lastum-
kehr beschrinkt. Die deviatorische Spannungskomponente des Verhiltnisses wird an-
genidhert durch das Produkt aus elastischem Schubmodul bei Lastumkehr und der
Grenzdehnung:

2GSR Ji
Miim = al,-mT“’ (13)

ajim st eine HilfsgroBe, um die Nichtlinearitidt der Steifigkeitsabnahme zu erfassen,
und kann mit % abgeschitzt werden (entsprechend eines Vorschlags nach [PB02]).

6 Weitere Hinweise zur Umsetzung

Nachdem in den vorherigen Abschnitten auf theoretische Aspekte des neuen Modells
eingegangen worden ist, sei darauf hingewiesen, dass nur ein Teil der Erweiterungen
vorgestellt werden konnte. Eine weitere interessante Weiterentwicklung sei hier le-
diglich erwihnt: Analog zum Steifigkeitsmechanismus bei kleinen Dehnungen sorgt
eine zusitzliche Funktion in Abhéngigkeit von der dissipierten Gesamtenergie fiir die
Anpassung des Verfestigungsmoduls (und des Dilatanzverhiltnisses) im Hinblick auf
das Akkumulationsverhalten des Bodens (wie Shakedown-Phinomen oder zyklische
Mobilitit).

Beziiglich der Anforderungen aus der Ingenieurspraxis sollte angemerkt werden, dass
die Implementierung modular aufgebaut ist. Das erlaubt entweder die Nutzung der ur-
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spriinglichen Bounding Surface Formulierung oder die Aktivierung zusétzlicher Op-
tionen, wenn bestimmte Aspekte des Bodenverhaltens beriicksichtigt werden sollen.
Folglich kann die Komplexitit des Modells und die Anzahl der Parameter an den An-
spruch des geotechnischen Problems angepasst werden.

Die meisten Materialparameter konnen mit Hilfe konventioneller Laborversuche er-
mittelt werden, nur wenige erfordern eine ,,Trial and Error‘-Kalibrierung. Um die Be-
stimmung Bounding Surface-bezogener Parameter zu erleichtern, die nur indirekt mit
Versuchsdaten korreliert sind, wurde eine Routine entwickelt, die den Kalibrierungs-
prozess unterstiitzt. Mittels etablierter Materialkonstanten und alternativer Laborver-
suchsergebnisse konnen diese Parameter intern mit einem ableitungsfreien, evoluti-
onidren Optimierungsalgorithmus kalibriert werden.

Das erweiterte Bounding Surface Modell wurde in einem standardisierten Format
fiir benutzerdefinierte Stoffgesetze implementiert (UMAT/UDSM) und wird in einer
Open Source Umgebung frei verfiigbar sein.

7 Zusammenfassung

Es wurde ein neu entwickeltes Materialmodell vorgestellt, das auf der Bounding Sur-
face Plastizitdt nach Manzari und Dafalias [MD97] basiert. Aufgrund der zustands-
abhingigen Formulierung der konstitutiven Gleichungen konnen grundlegende Aspek-
te des Bodenverhaltens wie Ver-/Entfestigung oder Kontraktion/Dilatanz mit nur ei-
nem Parameterset abgebildet werden — unabhingig vom Ausgangszustand des Bo-
dens. Eine Auswahl implementierter Modellerweiterungen wurde beschrieben:

. eine verbesserte Dilatanzformulierung,

. eine kappenformige Flieffliche fiir irreversible Verformungen auf Spannungs-
pfaden mit konstantem Spannungsverhltnis und

. ein dehnungsabhéingiger Mechanismus fiir den Steifigkeitsabfall bei kleinen
Dehnungen in Kombination mit einem konturbasierten Speicher fiir die Deh-
nungsgeschichte.

Die Kalibrierung der Bounding Surface-spezifischen Parameter wird mit Hilfe einer
internen Hilfsroutine erleichtert, die alternative Eingabeparameter mit einem stirkeren
Bezug zu Laborversuchsergebnissen nutzt. Die Implementierung in einer Open Source
Umgebung ermoglicht die 6ffentliche Zuginglichkeit und bietet damit Potenzial fiir
Weiterentwicklungen.



80

Ein erweitertes Bounding Surface Modell fiir Sande

Literatur

[AS91]

[Bar84]

[BJ8S]

[BJO4]

[Ben07]

[Bur89]

[DH80]

[DP75]

[dBor87]

[Koi53]

[Kok80]

[Kri75]

[L4n99]

ATKINSON, J. H. ; SALLFORS, G.: Experimental determination of soil
properties. In: 10th European Conference on Soil Mechanics and Foun-
dation Engineering: Proceedings. Bd. 3. 1991, S. 915-956

BARDET, J. P.: Application of plasticity theory to soil behavior: a new
sand model. Dissertation. Pasadena: California Institute of Technology,
1984

BEEN, K. ; JEFFERIES, M. G.: A state parameter for sands. In: Géotechnique
35 (1985) Nr. 2, S. 99-112

BEEN, Ken ; JEFFERIES, Michael: Stress dilatancy in very loose sand. In:
Canadian Geotechnical Journal 41 (2004) Nr. 5, S. 972-989

BENz, Thomas: Small-strain stiffness of soils and its numerical conse-
quences. Dissertation. Stuttgart: University of Stuttgart, 2007

BURLAND, J. B.: Ninth Laurits Bjerrum Memorial Lecture: Small is be-
autiful - the stiffness of soils at small strains. In: Canadian Geotechnical
Journal 26 (1989) Nr. 4, S. 499-516

DAFALIAS, Y. F. ; HERRMANN, H. J.: A bounding surface soil plastici-
ty model. In: PANDE, G. N. ; ZIENKIEWICZ, O. C. (Hrsg.): Soils under
cyclic and transient loading: Proceedings. Rotterdam: Balkema, 1980,
S. 335-345

DAFALIAS, Y. F. ; Popov, E. P.: A model of nonlinearly hardening ma-
terials for complex loading. In: Acta Mechanica 21 (1975) Nr. 3, S. 173—
192

De BORST, R.: Integration of plasticity equations for singular yield func-
tions. In: Computers & Structures 26 (1987) Nr. 5, S. 823-829

KOITER, W. T.: Stress-strain relations, uniqueness and variational theo-
rems for elastic-plastic materials with a singular yield surface. In: Quar-
terly of Applied Mathematics 11 (1953) Nr. 3, S. 350-354

KOKUSHO, Takeji: Cyclic triaxial test of dynamic soil properties for wide
strain range. In: Soils and Foundations 20 (1980) Nr. 2, S. 45-60

KRIEG, R. D.: A practical two surface plasticity theory. In: Journal of
Applied Mechanics 42 (1975) Nr. 3, S. 641

LANSIVAARA, Tim: A study of the mechanical behavior of soft clay. Dis-
sertation. Trondheim: Norwegian University of Science and Technology,
1999



Bergholz

[LDOO0]

[LDW99]

[Mai93]

[MD97]

[Mas26]

[MNZ79]

[NH97]

[PBO2]

[PB98]

[Pyk79]

[RST63]

[RSW58]

[Row62]

81

L1, X.S. ; DAFALIAS, Y. F.: Dilatancy for cohesionless soils. In: Géotechnique
50 (2000) Nr. 4, S. 449-460

L1, Xiang-Song ; DAFALIAS, Yannis F. ; WANG, Zhi-Liang: State-dependant

dilatancy in critical-state constitutive modelling of sand. In: Canadian
Geotechnical Journal 36 (1999) Nr. 4, S. 599-611

MAIR, R. J.: Developments in geotechnical engineering research: Ap-
plication to tunnels and deep excavations: Unwin memorial lecture. In:
Proceedings of the Institution of Civil Engineers - Civil Engineering 97
(1993) Nr. 1, S. 2741

MANZARI, M. T. ; DAFALIAS, Y. F.: A critical state two-surface plasticity
model for sands. In: Géotechnique 47 (1997) Nr. 2, S. 255-272

MASING, G.: Eigenspannungen und Verfestigung beim Messing. In: 2nd
International Congress of Applied Mechanics: Proceedings. 1926, S. 332—
335

MROZ, Z. ; NORRIS, V. A. ; ZIENKIEWICZ, O. C.: Application of an ani-
sotropic hardening model in the analysis of elasto—plastic deformation of
soils. In: Géotechnique 29 (1979) Nr. 1, S. 1-34

NIEMUNIS, A. ; HERLE, I.: Hypoplastic model for cohesionless soils with
elastic strain range. In: Mechanics of Cohesive-frictional Materials 2 (1997)
Nr. 4, S. 279-299

PAPADIMITRIOU, Achilleas G. ; BOUCKOVALAS, George D.: Plasticity
model for sand under small and large cyclic strains: a multiaxial formu-
lation. In: Soil Dynamics and Earthquake Engineering 22 (2002) Nr. 3,
S. 191204

PUZRIN, A. M. ; BURLAND, J. B.: Non-linear model of small-strain be-
haviour of soils. In: Géotechnique 48 (1998) Nr. 2, S. 217-213

PYKE, Robert M.: Nonlinear soil models for irregular cyclic loadings.
In: Journal of the Geotechnical Engineering Division 105 (1979) Nr. 6,
S. 715-726

ROSCOE, K. H.; SCHOFIELD, A. N.; THURAIRAJAH, A.: Yielding of
clays in states wetter than critical. In: Géotechnique 13 (1963) Nr. 3,
S. 211-240

ROSCOE, K. H. ; SCHOFIELD, A. N. ; WROTH, C. P.: On the yielding of
soils. In: Géotechnique 8 (1958) Nr. 1, S. 22-53

ROWE, P. W.: The stress-dilatancy relation for static equilibrium of an
assembly of particles in contact. In: Proceedings of the Royal Society A:



82

[SW6S]

[Sim92]

[AMR&9]

[Tai09]

[TDOS]

[Tsel4]

Ein erweitertes Bounding Surface Modell fiir Sande

Mathematical, Physical and Engineering Sciences 269 (1962) Nr. 1339,
S. 500-527

SCHOFIELD, A. N. ; WROTH, Peter: Critical state soil mechanics. Euro-
pean civil engineering series. London und New York: McGraw-Hill, 1968

SIMPSON, B.: Retaining structures: Displacement and design. In: Géotechnique
42 (1992) Nr. 4, S. 541-576

AL-TABBAA, A.; MUIR WOOD, D.: An experimentally based ’bubble’
model for clay. In: PIETRUSZCZAK, S.; PANDE, G. N. (Hrsg.): 3rd In-
ternational Symposium on Numerical Models in Geomechanics: Procee-
dings. London und New York: Elsevier Applied Science, 1989, S. 91-99

TAIEBAT, Mahdi: Advanced elastic-plastic constitutive and numerical mo-
deling in geomechanics. Dissertation. Davis: University of California Da-
vis, 2009

TAIEBAT, Mahdi ; DAFALIAS, Yannis F.: SANISAND: Simple anisotro-
pic sand plasticity model. In: International Journal for Numerical and
Analytical Methods in Geomechanics 32 (2008) Nr. 8, S. 915-948

TSEGAYE, Antench Biru: On the modelling of state-dilatancy and mecha-
nical behaviour of frictional material. Dissertation. Trondheim: Norwe-
gian University of Science and Technology, 2014



Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden, Heft 24, 2018
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2018

Anwendung der Dimensionsanalyse zur
Untersuchung des Erosionsdurchbruches in
feinkornigen Boden

Johannes Welsch, Ivo Herle

TU Dresden, Institut fiir Geotechnik, Professur fiir Bodenmechanik
und Grundbau

Kontakterosion kann z. B. an der Grenzschicht zwischen einer feinkdrnigen Dicht-
schicht und einem grobkornigen Filtermaterial auftreten. Wenn durch eine Wasser-
stromung Partikel aus der feinkornigen Schicht ausgespiilt werden, konnen prdferierte
Fliefswege entstehen, die zu einem erhohten Durchfluss fiihren. Es wurde eine Reihe
von Erosionsversuchen an geschichteten Proben in einer Versuchszelle durchgefiihrt,
um den kritischen hydraulischen Gradienten zu bestimmen, ab dem ein Erosionsdurch-
bruch auftritt. Die Versuche wurden mit aufwdrtsgerichteter Stromung und schritt-
weise ansteigendem Gradienten durchgefiihrt. Im Rahmen der Versuche wurden die
Auflastspannung auf die Dichtschicht, der Uberkonsolidierungsgrad des feinkornigen
Materials und die Zusammensetzung des Filtermaterials variiert. Mittels einer Dimen-
sionsanalyse wurden die Zusammenhdnge zwischen den Einflussfaktoren untersucht
und mit den Versuchsergebnissen verglichen.

1 Einleitung

Wasserstromungen im Boden konnen eine Bewegung von Bodenpartikeln initiieren,
welche zu einer Anderung der Bodeneigenschaften und einem Versagen dariiberliegen-
der Strukturen fiihren kann. In [Zie68] wird zwischen drei wesentlichen strémungs-
bedingten Prozessen unterschieden. Suffusion ist ein Prozess in dem die Skelettfiillung
eines schlecht abgestuften Bodenmaterials durch die Wasserstromung transportiert
und umgelagert wird. Es bleibt das tragende Korngeriist aus grofSeren Partikeln zurtick.
Der entgegengesetzte Vorgang bei dem durch zu geringe Stromungskrifte Partikel
aus dem Porenfluid abgelagert werden, wird als Kolmation bezeichnet. Bei der Ero-
sion werden praktisch alle Partikel eines Bodenmaterials bewegt, was zur Bildung
von rohrenformigen Hohlrdumen, sogenannten Erosionskanilen, fithren kann. Eine
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Erosion des feinkornigeren Bodenmaterials an der Kontakflaiche zum groberen Ma-
terial wird als Kontakterosion bezeichnet. Durch Kontakterosion kann die abdichten-
de Funktion von feinkornigen Schichten in Ddmmen und Deichen verloren gehen.
Ebenfalls stellt sie eine Gefahr fiir Bodenschichten iiber gespanntem Grundwasser dar.
Durch den Verlust der Dichtwirkung kann es zu einem vergroferten Wasserdurchfluss
kommen, welcher zu einer Schiadigung dariiberliegender Strukturen fiihren kann.

Im Rahmen eines Forschungsprojektes wurden Erosionsversuche an geschichteten
Proben durchgefiihrt, um den kritischen hydraulischen Gradienten fiir einen Erosi-
onsdurchbruch durch Kontakterosion zu bestimmen. Anhand der Dimensionsanalyse
sollen die fiir das Problem bekannten Einflussfaktoren untersucht und mit den experi-
mentellen Ergebnissen verglichen werden. Das Ziel ist eine qualitative Beschreibung
des Problems und die Identifikation eventuell noch unbekannter Einflussgro3en. Die
Grundidee der Dimensionsanalyse ist, dass “die Beschreibung eines physikalischen
Problems unabhingig von den Einheiten ist, in denen wir es untersuchen® [Pal08].
Das Verfahren ist ein wichtiges Hilfsmittel in der experimentellen Forschung des In-
genieurwesens, kann allerdings eine analytische und experimentelle Untersuchung des
Problems nicht ersetzen ( [Kob74]).

Die Untersuchung eines Problems mit der Dimensionsanalyse ermdglicht es, die be-
teiligten GroBen in dimensionslosen Kennzahlen bzw. Gruppen zusammenzufassen.
Anhand des Pi-Theorems nach Vachy [Vas92] oder Buckingham [Bucl4] (je nach
Region) kann die Anzahl dieser dimensionslosen Gruppen p aus der Anzahl der phy-
sikalischen Gro3en n abziiglich der beteiligten physikalischen Dimensionen k berech-
net werden. Typischerweise verwendete Dimensionen sind: Masse (M), Linge (L)
oder Zeit (T) ( [Pal08]). Prinzipiell konnen fiir ein GrundgréBensystem beliebige Di-
mensionen verwendet werden, solange sie voneinander linear unabhingig sind. Um
die Moglichkeiten der Dimensionsanalyse zu vergroflern, wurden Ansitze entwickelt,
welche die physikalischen Dimensionen um ihre Richtung [Hun67] oder ihren Dreh-
sinn erginzen [Sia85]. Auf diese Verfeinerungen soll hier allerdings nicht niher ein-
gegangen werden.

Die Anwendung der Dimensionsanalyse kann den experimentellen Aufwand zur Un-
tersuchung eines Sachverhaltes merklich verringern, vereinfacht kann die Anzahl der
Einflussgroen um die Zahl der beteiligten Dimensionen & reduziert werden ( [Ker66]).
Dies verbessert auch die Darstellbarkeit der untersuchten Grofen [Kob74]. Dieser
Vorteil schwindet entsprechend bei einer groen Anzahl von physikalischen Grof3en
[Ker66]. Durch die Dimensionsanalyse konnen direkt Kriterien fiir die dynamische
Ahnlichkeit gewonnen werden. Da die GroBen nicht vom AbsolutmaBstab abhingig
sind, gelten die Beziehungen fiir Modelle sowie fiir Naturabmessungen [Kob74].

Die Dimensionsanalyse liefert allerdings nicht die mathematische Funktion selbst und
kann somit iliber die physikalischen Zusammenhinge hinaus keine Aussagen treffen.
Ebenfalls ist fiir die Auswahl der entsprechenden physikalischen Groen viel Erfah-
rung und Sachverstand nétig, da durch eine falsche Auswahl auch falsche Zusam-
menhénge entstehen konnen [PalO8]. So fiihrt in der Regel eine vergessene Grofie zu
unvollstindigen Ergebnissen und eine irrelevante GréBe zu einem erhdhten Versuchs-
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aufwand [Kob74]. Als weiterer Nachteil ist zu sehen, dass dimensionslose Gruppen
verwendet werden konnen, denen keine physikalischen GesetzméBigkeiten zugrunde
gelegt werden konnen. Dies kann das Auffinden der gesuchten physikalischen Be-
ziehung schwerer, bzw. unméglich machen [Ker66]. Eine dimensionslose Darstellung
kann zu Fehlinterpretationen verleiten, da ein Parameter gleichzeitig in zwei Grup-
pen gegeneinander aufgetragen werden kann. Dies kann eine unechte Korrelation vor-
spiegeln, vor allem wenn dieser Parameter einen groflen Einfluss auf die Ergebnisse
hat [Kob74].

Im vorliegenden Fall soll durch die Dimensionsanalyse gepriift werden, ob die wich-
tigsten vorhandenen Einflussgro3en in den Berechnungen beriicksichtigt werden, bzw.
ob durch die Analyse der beteiligten physikalischen Groflen Hinweise auf fehlende
Einflussgrofen gewonnen werden konnen.

1.1 Einfiihrungsbeispiel: Pendel

Der Ablauf einer Dimensionsanalyse soll kurz an einem Beispiel aus [Pal08] demons-
triert werden. Ein einfaches Pendel besteht aus einer Masse m die an einer Schnur
der Lange [/ hingt und durch eine Auslenkung a (Amplitude) in Bewegung gebracht
wird. In einer Zeit t schwingt das Gewicht einmal hin und her bis in die Ausgangspo-
sition zuriick. Fiir die Dimensionsanalyse wird von idealen Bedingungen ohne Luft-
widerstand, Triagheit und Dehnung der Schnur ausgegangen. Es ergeben sich die zu
berticksichtigenden Grofien in Tabelle 1.

Tabelle 1: Physikalische Gréen zur Beschreibung der Pendelbewegung, nach [Pal08]

Grofe Einheit
Zeit 1 [T]
Lénge [ [L]
Fallbeschleunigung g | [LT 2]
Masse m [M]
Amplitude a [L]

Fiir das Grundgroensystem werden die Dimensionen M, L und T verwendet. Als
grundlegende Beziehung kann erkannt werden, dass die Zeit einer Schwingung ab-
héngig von den anderen GroBen ist: ¢ = f(s,g,m,a). Durch Anwendung des Pi-Theo-
rems kann geschlossen werden, dass aus den 5 GroBen mit 3 Einheiten 2 dimensions-
lose Gruppen gebildet werden konnen. Eine Gruppe kann aus den GroBen ¢,/,g und
m gebildet werden. Die Amplitude a wird in einer zweiten Gruppe beriicksichtigt. Es
ergeben sich die Dimensionen:

[T (L [T ) (1
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Nun werden die entsprechenden Exponenten und die Dimensionen sortiert, wodurch
die Exponenten ermittelt werden kénnen.

M:0=a a=0
[L]:0=B+7 B=-1/2
[T]:0=1-2y y=1/2

Es ergibt sich die dimensionslose Gruppe ¢+/(g/!). Die Amplitude a bildet mit der
Linge [ die zweite Gruppe a/I. Somit kann der Zusammenhang zwischen den betei-
ligten Groflen dargestellt werden:

= i)

Fiir kleine Amplituden a kann abgeleitet werden 71/(g/!) = C. Durch einen Versuch
kann die Konstante zu C ~ 6.28 bestimmt werden, was in etwa der Losung der DGL
mit C = 27 entspricht. Weiterhin zeigt sich, dass die Masse m keinen Einfluss hat,
wohingegen ein Anstieg der Pendellinge die Laufzeit erhoht.

2 Versuchsmaterialien

2.1 Klassifikation

Fiir die Erosionsversuche wurden ein ausgeprigt plastischer Ton und drei grobkornige
Materialien verwendet. Dabei wurde das grobe Material als Auflager- und Filter-
schicht und das feinkornige als Dichtschicht verwendet.

Als Filtermaterial wurde ein enggestufter Sand der Kornfraktion d = 1-2 mm (F1-2),
sowie ein enggestufter Kies der Fraktion d = 2-4 mm (F2-4) verwendet. Das dritte
Filtermaterial ist eine Mischung mit gleichen Anteilen aus Sand und Kies (F1-4).

Als Dichtungsschicht wurde ein ausgeprégt plastischer Ton mit einer FlieBgrenze wy
=50,5% und einer Ausrollgrenze wp = 21,3% gewihlt. Es wurde eine Korndichte von
ps = 2,634 g/cm? bei einem Glithverlust von Vg; = 7,5% bestimmt. Abbildung 1 zeigt
die Korngroflenverteilungen aller verwendeten Materialien.

Um den Einfluss einer Vorbelastung auf den kritischen Gradienten zu untersuchen,
wurde ein Teil des Tonmaterials 6dometrisch auf o] = 6000 kPa vorbelastet. Diese
Proben werden im Weiteren als iiberkonsolidierte Proben (D1,iik) bezeichnet. Im Ver-
gleich dazu wurde der Rest des untersuchten Tonbodens nur auf o, = 200 kPa vorbe-
lastet. Dieser Teil wird im Weiteren als normalkonsolidierter Boden (D1,nk) bezeich-
net.
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Abbildung 1: KorngréBenverteilungen der verwendeten Boden

2.2 Scherfestigkeit des Dichtmaterials

Die Scherfestigkeit des Dichtmaterials wurde durch Rahmenscherversuche mit den
Normalspannungen o3, = 100,200, 400kPa an den normal- und iiberkonsolidierten
Proben ermittelt. Aus dem Konsolidierungsverhalten der Proben vor der Scherung
wurde der Durchlissigkeitsbeiwert k¢ berechnet. Wihrend der Scherung zeigten die
normalkonsolidierten Proben ein kontraktantes Verhalten ohne ausgeprigten Peak im
Spannungs-Scherwerg-Diagramm. Fiir die iiberkonsolidierten Proben ist jeweils ein
ausgeprigter Peak bei dilatantem Verhalten erkennbar. Die Scherparameter wurden
jeweils anhand der Spannungen im Peakzustand iiber eine lineare und eine nichtlinea-
re Spannungsgrenzbedingung bestimmt. Die lineare Auswertung der Rahmenscher-
versuche erfolgte durch die Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb, siehe Gleichung
3.

T=o0} - tan@ +¢ 3)

Hierbei wird der Anstieg der Schergeraden als Tangens des effektiven Reibungswin-
kels ¢, sowie der Schnittpunkt der Schergeraden mit der vertikalen Achse als Kohésion
' bezeichnet. Der Wert ¢’ ist hierbei nur ein Parameter zur Beschreibung der Lage der
Grenzgeraden im ¢’-7'-Diagramm und entspricht nicht zwangsliufig der Scherfestig-
keit bei einer effektiven Spannung ¢’ = 0kN/m? (vgl [Atk93]). Die Annahme einer
linearen Spannungsgrenzbedingung trifft fiir {iberkonsolidierte Boden nicht zu, da die
Grenzumhiillende hier zum Koordinatenursprung hin gekriimmt ist. Dies fiihrt zu ei-
ner Uberschiitzung der tatsichlichen Scherfestigkeit bei einem niedrigen Normalspan-
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nungsniveau. Die Kriimmung der Grenzbedingung ist abhéngig von der Hohe der Vor-
belastungsspannung, welcher der Boden ausgesetzt war [BH17]. Um die gekriimmte
Umbhiillende abzubilden, werden die Versuchsergebnisse durch eine Exponentialfunk-
tion approximiert (vgl. [Atk93]).

b
G/
T=A- ( 7 ) )
Gref

Der Parameter A kann als Schnittpunkt der Grenzgeraden mit der Ordinate im In7’-
In 6’-Diagramm bestimmt werden, b entspricht dem Anstieg der Grenzgeraden. Als
Referenzspannung o), y wurde 1 kPa gewdhlt.
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Abbildung 2: Vergleich der linearen und nichtlinearen Auswertung der Rahmenscher-
versuche

Abbildung 2 zeigt die Ergebnisse der Rahmenscherversuche sowie die lineare und
nichtlineare Approximationen. Die Unterschiede sind fiir Normalspannungen tiiber
100 kPa gering, unterhalb allerdings sehr deutlich. So ist die berechnete Scherfestig-
keit 7 bei Verwendung der gekriimmten Grenzbedingung fiir kleine Normalspannun-
gen deutlich kleiner als bei der linearen Annahme.
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3 [Erosionsversuche

3.1 Probenvorbereitung und Probeneinbau

Der verwendete Probenaufbau ist in Abbildung 3 dargestellt. Er wurde entsprechend
der Beschreibungen in [Zou00] und [Sch07] entworfen. Die drei Teile des Probekorpers
wurden getrennt voneinander vorbereitet und auf der FuBplatte der Durchléssigkeits-
zelle zusammengesetzt.

Da die grobkornigen Filtermaterialien im trockenen Zustand nicht standfest sind, wur-
de das Filtermaterial mit einem Wassergehalt von wgj., = 10% in einen Ausstech-
zylinder (Hohe /2 = 3 cm und Durchmesser D = 7,1 cm) eingebaut und fiir mindestens
12h bei -5°C gefroren. Das gefrorene Material wurde fiir den Probeneinbau ziigig,
aber vorsichtig aus dem Ausstechzylinder ausgedriickt und auf den unteren Filterstein
gesetzt. Dariiber wurden die beiden anderen Schichten aufgesetzt. Die gefrorenen Pro-
ben haben fiir diese Versuche zwei Vorteile gegeniiber anderen untersuchten Proben-
einbaumethoden. Es entstanden standfeste Proben, welche einen relativ unkompli-
zierten und gut reproduzierbaren Probeneinbau gewihrleisteten. Durch die Bestim-
mung des Wassergehaltes wg;., und der Masse der Filterschichten konnte auch die
Einbauporenzahl e, relativ genau bestimmt werden, welche zur Bestimmung des
dquivalenten Porendurchmessers d,, benétigt wird. Die Ausdehnung der Probe durch

— Kopfplatte
— Filterstein

— Filterschicht
— Dichtschicht
— Filterschicht
— Filterstein
— Fufiplatte

Membran
O-Ring

RARAARE

Abbildung 3: Links: Skizze des Probekorpers fiir den Erosionsversuch. Rechts: Bild
des zusammengesetzten Probekdrpers wihrend des Probeneinbaus.
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Die Tonprobe fiir die Dichtschicht wurde aus dem vorkonsolidierten Material ausge-
stochen, wobei der Einbauwassergehalt wg bestimmt wurde. Um im Versuch méglichst
hohe hydraulische Gradienten i in der Dichtschicht erzeugen zu konnen, wurde eine
Schichtdicke d ~ 1,2cm verwendet. Dies entspricht ungefihr den in [Zou0O] und
[Sch07] verwendeten Werten.

Auf der FuBplatte der Versuchszelle wurden eine Filterschicht, dariiber die Dicht-
schicht und dariiber wieder eine Filterschicht platziert. Die so zusammengesetzte Pro-
be wurde durch zwei Filtersteine, zur Gewihrleistung einer homogenen Durchstrom-
ung und zur Verhinderung des iibermiBigen Austrages von Versuchsmaterial, begrenzt.
Der Probekorper wurde mit zwei Membranen umbhiillt, um einen besseren Schutz ge-
gen Undichtigkeiten zu erzielen.

3.2 Versuchsdurchfithrung

Nach dem Einbau wurden die Probekdrper unter einem Séttigungsdruck u,, = 200 kPa
und einem effektiven Zelldruck o} = 20kPa fiir mindestens 24 h gesiittigt. Die Zeit
reichte aus, um die Filterschichten vollstindig aufzutauen. Die erreichte Séttigung
konnte in der Versuchszelle nicht gepriift werden. Anhand des Einbauwassergehaltes
und der Einbauporenzahl der Dichtschicht wird jedoch von einer Vollsittigung ausge-
gangen. Nach der Sittigung folgte eine 24-stiindige Konsolidierungsphase auf einen
effektiven Zelldruck o3 = 200 oder 400 kPa. Wihrend der Sittigungs- und Konsoli-
dierungsphase erfolgte keine Durchstromung der Probe.

Nach Abschluss der Konsolidationsphase wurde der Porenwasserdruck an der Proben-
unterkante u; schrittweise gegeniiber u, erhoht, wodurch sich eine aufwirtsgerichtete
Stromung in der Probe einstellte. Wihrend der Messungen wurde der Durchléssig-
keitsbeiwert k¢ prop. des Probekdrpers ermittelt. Durch den groBen Durchléssigkeits-
unterschied der Versuchsmaterialien wird davon ausgegangen, dass der komplette Was-
serdruckunterschied in der Dichtschicht abgebaut wird. Somit entspricht der gemes-
sene Wert k¢ pyop. dem Wert der Dichtschicht k¢ reinkorn. Jede Gradientenstufe wurde
mindestens vier Stunden konstant gehalten. Der Zelldruck wurde iiber den gesamten
Erosionsversuch konstant gehalten.

3.3 Versuchsergebnisse

Die Versuche wurden beendet, sobald bei einer Gradientenstufe eine deutlich hohere
Durchléssigkeit, als bei vorherigen Stufen, gemessen wurde oder der Porenwasser-
druck u#; dem Zelldruck entsprach. Ein Versagen der Dichtwirkung des Tonmaterials
wird mit dem Erosionsdurchbruch gleichgesetzt, da der Durchbruch selbst von aus-
sen nicht beobachtet werden kann (vgl. [Sch07]). In den Biiretten zur Erfassung des
ausflieBenden Wassers konnte nach dem Erosionsdurchbruch eine deutliche Triibung
festgestellt werden. Wenn der Porenwasserdruck u; den Zelldruck o3 erreicht, kommt



Welsch, Herle 91

7,1 cm

Erosionskanal

Abbildung 4: Ausgebaute Dichtschicht des Versuches U3 nach dem Erosionsdurch-
bruch. 6§ = 200 kPa, Filtermaterial F2-4

es zur Ablosung der Membran von der Probe, wodurch eine Umldufigkeit nicht mehr
verhindert werden kann.

Fiir den hoheren Zelldruck o§= 400 kPa wurde, bei gleichem OCR und gleichem d,,, in
allen Versuchen ein hoherer Wert fiir iy, bestimmt, als fiir den Zelldruck o= 200 kPa.
Somit kann davon ausgegangen werden, dass der kritische Gradient vom Zelldruck
abhingig ist. Durch die hoheren effektiven Spannungen kénnen unter Annahme der
Spannungsgrenzbedingungen aus den Gleichungen 3 oder 4 hohere Scherfestigkei-
ten bestimmt werden. Fiir einen hoheren Uberkonsolidierungsgrad wurden bei glei-
chen Zelldriicken und gleichen Porendurchmessern hohere Gradienten ermittelt. Fiir
den iiberkonsolidierten Zustand konnen bei gleichen effektiven Spannungen ebenfalls
hohere Scherfestigkeiten ermittelt werden. Weiterhin steigt der kritische Gradient fiir
kleinere Porendurchmesser der Filterschicht. Da durch geringere Porendurchmesser
nur kleinere Bereiche der Dichtschicht unbelastet sind, ensteht eine homogenere Span-
nungsverteilung in der Dichtschicht. Somit treten weniger Lokalisierungen auf.

Eine zeitliche Auswertung des Erosionsverlaufes kann nicht durchgefiihrt werden, da
die ausgeflossene Wassermenge nur im Abstand von 2 h kontrolliert wurde und der
Durchbruch im Versuchsgerit spontan geschah. Tabelle 2 zeigt die Ergebnisse aller
durchgefiihrten Erosionsversuche. Da fiir die Versuche U2, U4 und U6 bei einem
Zelldruck von 0'§ = 200kPa kein Erosionsdurchbruch erzielt werden konnte, wurde
der Zelldruck auf o} = 400 kPa erhoht.

3.4 Versuchsbeobachtungen

Wihrend der Erosionsversuche wurden Durchlissigkeiten im Bereich von ky = 1 —
3-10~"" m/s bestimmt. Die Dichtschicht ist somit nahezu undurchlissig. Wihrend
der Versuche konnte bei keiner Probe ein nennenswerter Anstieg der Durchlissigkeit
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Tabelle 2: Ubersicht aller durchgefiihrten Erosionsversuche am Dichtmaterial D1

Filter | Probendicke | Zelldruck | Gradient Einbau
d in [cm] o} in [kPa] | ixy in[-] | wg in[%] | d, in [mm]
1 F1-2 1,15 200 1217 29,50 0,40
3 F2-4 1,10 200 1272 29,95 0,75
4 F1-2 1,10 200 1454 30,79 0,38
7 F1-2 1,20 400 2000 31,13 0,38
8 F2-4 1,10 400 1636 31,02 0,70
Ul | F1-2 0,85 400 2117 19,13 0,36
U2 | F2-4 1,19 200/400 1680,67 16,89 0,77
U3 | F2-4 1,24 200 1451 17,92 0,78
U4 | F1-2 1,22 200/400 3114 18,43 0,30
U5 | F2-4 1,25 200 1280 18,66 0,76
U6 | F1-2 1,38 200/400 2608 18,41 0,344
U7 | F1-4 1,17 200 1368 19,17 0,540

mit steigendem Gradienten beobachtet werden. Unter Annahme des Darcy-Gesetzes
kann somit eine ansteigende Filtergeschwindigkeit v bei steigendem Gradienten be-
rechnet werden. Die hier beschriebenen Erosionsdurchbriiche fanden alle in der Mitte
der Dichtschicht bei einem Porenwasserdruck u; < o3 statt. Abbildung 4 zeigt die
Tonprobe des Erosionsversuches U3 mit D1,iik als Dichtschicht nach Versuchsende.
Der Erosionskanal ist gut zu erkennen, er befindet sich mittig in der Probe. Da die
gemessenen Durchlissigkeiten vor dem Durchbruch der Proben mit den Werten aus
der Konsolidationsphase iibereinstimmten, wird davon ausgegangen, dass es zu keinen
Umléufigkeiten wihrend der Versuche kam.

Wihrend der Versuche konnte die Bildung einer Ubergangszone zwischen Dicht-
schicht und Filterschicht beobachtet werden. In [Zie68] wird dieser Vorgang auch als
Oberfldchenzerfall bezeichnet. Dies bedeutet die Ablosung von Teilen eines feinkorni-
gen Bodenkorpers zwischen den Beriihrungspunkten mit Koérnern des groberen Mate-
rials an der gemeinsamen Kontaktfliche. Dieser Oberflachenzerfall wurde in [Reh72]
durch Durchstromungsversuche von feinkdrnigen Materialien an Lochplatten unter-
sucht. Es zeigte sich, dass keine einzelnen Teilchen, sondern Aggregate aus dem
feinkdrnigen Material ausgespiilt werden (dunkelgrauer Bereich in Abbildung 5). Es
bilden sich halbkugelformige Hohlrdume, welche bei einer Erhohung des Gradienten
kollabieren konnen. Vereinzelt wurden diese Hohlrdume auch bei [Zou00] beobachtet.

Durch die aufwirtsgerichtete Durchstromung in den Versuchen werden die Aggrega-
te in den wenig belasteten Bereichen herausgelost, allerdings nicht weit in das Fil-
termaterial hineintransportiert, sodass die beschriebene Ubergangszone entsteht. Der
Oberflaichenzerfall kann auch an der Unterseite der Dichtschicht beobachtet werden,
ist hier allerdings geringer.
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Abbildung 5: Links: Angenommene Spannungsverteilung im Filtermaterial und dar-
aus resultierender Oberflachenzerfall, Rechts: Bildung von priferierten FlieBwegen
durch lokale Ausspiilungen

4 Dimensionsanalyse

4.1 Physikalische Kenngrofien der Dimensionsanalyse

Die gesuchte Grofle der Versuche ist der kritische Gradient i,; bei dem der Erosi-
onsdurchbruch in der Dichtschicht stattfindet. Um den Gradienten in der Dimensi-
onsanalyse verwenden zu konnen, wird er in der Dimension [ML~2T~2] verwendet.
Dies entspricht dem abgebauten Wasserdruck iiber der durchstromten Lénge /, d. h.
die Hohe der Dichtschicht.

Die durchgefiihrten Versuche, sowie die Versuchsergebnisse aus [Sch07] und [Zou00]
haben gezeigt, dass der kritische Gradient von der Scherfestigkeit des feinkornigen
Materials abhéngt. Fiir die Dimensionsanalyse wird allgemein die maximale Scherfes-
tigkeit 7 in [M/(LT?)] des Dichtmaterials verwendet. Dies erlaubt die Beriicksichtigung
des Spannungszustands und der Belastungsgeschichte auf die Scherfestigkeit mit ei-
nem Wert. Die Scherparameter des Filtermaterials werden nicht beriicksichtigt, da
davon ausgegangen wird, das es hier zu keiner Scherung kommt.

Die Versuche von [Sch07] mit Lochplatten als Filtermaterial haben gezeigt, dass der
Durchmesser des Erosionskanals vom Lochdurchmesser abhéngt. Fiir einen gréeren
Lochdurchmesser konnen zwar groBere Scherkrifte mobilisiert werden, allerdings ist
der Oberflichenzerfall ebenfalls grofer. Die durchgefiihrten Versuche zeigen eben-
falls, dass der messbare kritische Gradient bei kleinerem Porendurchmesser ansteigt.
Ansiitze zeigen, dass der dquivalente Porendurchmesser d,, abhéingig ist von der Un-
gleichférmigkeit, der Porenzahl und der mittleren Korngrofe des Filtermaterials (vgl.
[Pav61], [Sch07]). In der Dimensionsanalyse wird d), mit der Dimension [L] beriick-
sichtigt. Da die Stromung aufwérts gerichtet ist, sollte die Fallbeschleunigung g in
[L/T?] sowie die Dichte des Tonmaterials p in [M/L3] berticksichtigt werden. Alle
verwendeten Gro3en mit den entsprechenden Einheiten sind in Tabelle 3 zusammen-
gefasst.
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Tabelle 3: Physikalische GroB3en zur Beschreibung des Erosionsdurchbruches

Grofe Formelzeichen | Einheit

krit. Gradient ikrir [ML 2T 2]
Scherfestigkeit Dichtmaterial T [ML~!T?]
dquivalenter Porendurchmesser dy [L]
Fallbeschleunigung g [LT2]
Dichte Dichtmaterial p [LM~3]

Nach dem Pi-Theorem sind n —k = 5 — 3 = 2 dimensionslose Gruppen moglich. Es
wurde angestrebt die Gruppen so zu bilden, dass der kritische Gradient #,; in der
einen und die Scherfestigkeit, sowie der dquivalente Porendurchmesser in der anderen
Gruppe sind, um zu verhindern, dass die wichtigen Einflussparameter gegeneinander
aufgetragen werden (vgl. [Kob74]). Anhand dieser Vorgaben wurde der Zusammen-
hang aus Gleichung 5 ermittelt.

Lkrit T
— 5
g p f<dp-g-p) ©)

Um die ermittelte Abhédngigkeit zu priifen wurden die Ergebnisse der eigenen Erosi-
onsversuche, sowie die der Versuche aus [Zou0O] und [Sch07] nach der Dimensions-
analyse normiert dargestellt. Bei Verwendung doppellogarithmischer Achsen kénnen
die Versuchspunkte eines Bodens durch eine Gerade approximiert werden. Dies spricht
dafiir, dass die gebildeten dimensionslosen Gruppen sinnvoll sind. Es zeigt aber auch,
dass es noch einen oder mehrere Parameter geben muss, die den Einfluss der Bodenart
auf den kritischen Gradienten widerspiegeln.

4.2 Beriicksichtigung der Filtergeschwindigkeit

Die Beschreibung der Bodenart mit einem physikalischen Parameter ist schwierig, da
die meisten Klassifikationskennwerte der Bodenmechanik dimensionslos, bzw. empi-
risch festgelegt sind. Denkbar wire eine charakteristische KorngroB3e des Dichtmate-
rials, bzw. ein charakteristischer Porendurchmesser des Dichtmaterials im Vergleich
zum dquivalenten Porendurchmesser des Filtermaterials. Die Versuchsbeobachtungen,
sowie die vorgestellten Ergebnisse der Literatur widersprechen dem aber, da aus dem
feinkdrnigen Material Aggregate ausgespiilt werden, deren Grofe hauptsédchlich von
der Grofle der Poren des Filters abhiingig ist. Weiterhin unterscheiden sich die in Ab-
bildung 6 dargestellten Versuchsboden in ihren Plastizitdtsgrenzen wy, und wp. Diese
Grenzen sind definierte Wassergehalte zur Beschreibung der Zustandsgrenzen eines
Bodens und haben keine physikalische Dimension. Somit konnen sie in der Dimensi-
onsanalyse nicht sinnvoll verwendet werden.
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Abbildung 6: Ergebnisse verschiedener Erosionsversuche, normiert mit der Dimensi-
onsanalyse, Variante I

Eine Betrachtung der erodierten Masse m aus dem Feinmaterial erscheint aufgrund
des spontanen und lokalen Versagens der Proben ebenfalls nicht sinnvoll. Eine Be-
trachtung der Teilchenorientierung durch einen Tortuositétsfaktor 77 wie in [Zou00]
und [Sch07] erscheint zweckmiBig, jedoch kann dieser Wert in der Regel nur ab-
geschitzt werden und kann durch seine Art als Beiwert nur bedingt in der Dimensi-
onsanalyse beriicksichtigt werden.

Um den in Gleichung 5 gewonnenen Zusammenhang zu erweitern, soll die Filter-
geschwindigkeit vy in der Probe kurz vor dem Durchbruch betrachtet werden. Nach
dem Darcy-Gesetz ist die Filtergeschwindigkeit iiber die Durchléssigkeit des Mate-
rials vom hydraulischen Gradienten abhédngig. Da der Durchlissigkeitsbeiwert nur
ein dimensionsbehafteter Beiwert ist, soll hier die Filtergeschwindigkeit verwendet
werden. Somit kann die Bodenart indirekt iiber die Durchlissigkeit und die resul-
tierende Filtergeschwindigkeit bei einem Gradienten beschrieben werden. Weiterhin
empfiehlt es sich die kinematische Viskositit ¥ des stromenden Fluides, hier Was-
ser, zu verwenden. Die kinematische Viskositét gibt das Verhiltnis zwischen Schub-
spannung und Geschwindigkeitsgradienten normiert mit der Dichte der Fliissigkeit
wieder. Um die Anzahl der Parameter zu begrenzen werden die Dichte p und die Erd-
beschleunigung g zur Wichte des Bodens yp zusammengefasst. Es ergeben sich die zu
berticksichtigenden Parameter nach Tabelle 4

Nach dem Pi-Theorem ergeben sich jetzt n-k = 6 - 3 = 3 dimensionslose Gruppen. Es
erscheint zweckmiBig die beiden bereits erhaltenen Gruppen aus Gleichung 5 weiter-
hin zu verwenden. Zusitzlich kann noch die Filtergeschwindigkeit, die kinematische
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Tabelle 4: Physikalische GroBen zur Beschreibung des Erosionsdurchbruches, Varian-
te II

GroBe Formelzeichen | Einheit
Krit. Gradient iric [ML™2T~ 2]
Scherfestigkeit Dichtmaterial T [ML-'T2]
Aquivalenter Porendurchmesser dp [L]

Wichte des Bodens 8 [ML—2T—2]
Kinematische Viskositét 0 [L2T 1
Filtergeschwindigkeit vy (LT

Viskositit und der dquivalente Porendurchmesser in einer Gruppe kombiniert wer-
den. Es ergibt sich der Zusammenhang nach Gleichung 6. Die neue erhaltene Gruppe
entspricht der Reynolds-Zahl Re, welche den Ubergang von einer laminaren zu ei-
ner turbulenten Stromung definiert. Bei der Anwendung der Reynoldszahl auf Rohr-
stromungen wird als ma3gebende Geometriegrofle der Rohrdurchmesser d verwendet,
was fiir den vorliegenden Fall durch den équivalenten Porendurchmesser d, ausge-
driickt werden kann.

ikrit _ Vf‘dp T > _ (Re T > 6
” <19’dp-y3 I\Re a5 ©

Abbildung 7 zeigt die Normierung der durchgefiihrten Versuche unter Verwendung
des neu gewonnen Zusammenhanges aus Gleichung 6. Um die Ergebnisse in einem
Diagramm darstellen zu konnen, werden die beiden dimensionslosen Gruppen der
rechten Seite multipliziert, sodass sich wieder eine dimensionslose Gruppe ergibt. Die
Punkte fiir den ausgeprigt plastischen Ton koénnen durch eine Potenzfunktion appro-
ximiert werden. Um den Zusammenhang zu validieren, ist es ndtig Laborversuche mit
anderen feinkornigen Materialien durchzufiihren, welche erwartungsgemdf auch an-
dere Filtergeschwindigkeiten vor dem Durchbruch aufweisen. Ein Vergleich mit den
Literaturergebnissen ist hier nicht moglich, da die Filtergeschwindigkeit in den Quel-
len nicht bestimmt wurde.

S Zusammenfassung

Im Rahmen eines Forschungsprojektes wurden Erosionsversuche an zusammenge-
setzten Proben aus Filter-, Dicht- und Filtermaterial durchgefiihrt. Die Proben wurden
in einer Durchléssigkeitszelle von unten nach oben durchstromt. Durch schrittweise
Erhohung des Porenwasserdruckes an der Unterseite wurde der kritische hydraulische
Gradient ermittelt, bei dem es zu einem Durchbruch in der feinkérnigen Dichtschicht
kommt. Es wurden die Einfliisse aus Spannungszustand, Spannungsgeschichte und
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Abbildung 7: Ergebnisse der Erosionsversuche normiert mit Gleichung 6

Korngrofenverteilung des Filtermaterials untersucht. Die folgenden grundlegenden
Zusammenhinge konnten bestitigt werden:

e Fiir einen steigenden Zelldruck o} steigt der kritische hydraulische Gradient
Uit

o Fiir einen groBer werdenden dquivalenten Porendurchmesser des Filtermaterials
dp sinkt .

e Fiir einen steigenden Uberkonsolidierungsgrad des Dichtmaterials steigt der kri-
tische hydraulische Gradient.

Die Versuche wurden mit den Mitteln der Dimensionsanalyse aufbereitet, um sie mit
Ergebnissen aus der Literatur zu vergleichen. Es zeigte sich, dass eine Normierung
durch Nutzung der Scherfestigkeit des feinkdrnigen Materials, des dquivalenten Po-
rendurchmessers des Filtermaterials und der Wichte des Bodenmaterials moglich ist.
Die Unterschiede im kritischen Gradienten resultieren dann hauptsichlich nur noch
aus der Bodenart. Es wurde versucht, den Einfluss der Bodenart durch die Filterge-
schwindigkeit vor dem Erosionsdurchbruch zu beriicksichtigen. Die Ergebnisse der
Dimensionsanalyse sind plausibel, miissen allerdings noch durch Experimente vali-
diert werden.
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Zur Bestimmung der Erosionseigenschaften von Dichtungstonen ist in der BAW-
Richtlinie fiir die Priifung und den Einbau von mineralischen Weichdichtungen
(RPW) ein modifzierter Pinhole-Versuch definiert. Dieser Versuch ist rein qualitati-
ver Natur und nicht quantitativ auswertbar oder fiir eine Bemessung nutzbar. Um
Erosionsparameter ermitteln zu konnen, die fiir eine Bemessung im Sinne einer
Gegeniiberstellung von Einwirkungen und Widerstinden nutzbar sind, soll der Ver-
such weiter entwickelt werden. Der vorliegende Artikel gibt einen Uberblick iiber
bisher durchgefiihrte Untersuchungen zur quantitativen Auswertung des Hole-
Erosion-Tests, welcher dem modifizierten Pinhole-Versuch der RPW weitgehend
entspricht. Auf Grundlage dieser Untersuchungen wird ein neues Berechnungsver-
fahren fiir die wirksamen Wandschubspannungen vorgestellt, welches értliche Ver-
luste mit einbezieht. Die Verlustbeiwerte wurden anhand von Versuchen an nicht-
erodierbaren Proben ermittelt. AufSerdem werden potentielle Fehlerquellen, wie die
Verwendung der Messdaten im beschleunigenden Abschnitt des Erosionsprozesses
bei der Auswertung des Hole-Erosion-Tests, diskutiert.

1  Einleitung

Kanalhaltungen, die tiber dem Grundwasserspiegel liegen, werden in der Regel an
der Sohle abgedichtet, damit kein Wasser in den Untergrund abflieen kann. Dies ist
erforderlich, da anders als bei natiirlichen Gewéssern kein natiirlicher Zustrom exis-
tiert und es andernfalls zum stetigen Absinken der Kanalwasserstinde kommen
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wiirde. Als Dichtungsmaterial konnen daflir Dichtungen mit hydraulischem Binde-
mittel (dauerplastische Bindungen mit Ton und hydraulischem Bindemittel), Dich-
tungen mit bitumindsen Bindemitteln (Asphaltdichtungen), Dichtungen mit Kunst-
stoffen oder Kunststoffmischungen und natiirliche Dichtungsstoffe (Naturtondich-
tungen) verwendet werden. Einen genauen Uberblick iiber die Dichtungsstoffe,
deren Eigenschaften und Anforderungen sowie die Einbauverfahren geben die Emp-
fehlungen zur Anwendung von Oberflichendichtungen an Sohle und Béschung von
Wasserstraf3en [EAOQ2] der deutschen Gesellschaft fiir Geotechnik in der aktuellen
Fassung von 2002.

Kommen mineralische Weichdichtungen zum Einsatz, so ist deren Erosionsbestin-
digkeit bei Stromungsangriff nachzuweisen. Die BAW-Richtlinie fiir die Priifung
und den Einbau von mineralischen Weichdichtungen (RPW) [RPW15] in der aktuel-
len Fassung von 2015 gibt fiir die infrage kommenden Dichtungsstoffe verschiedene
Priifverfahren vor. Naturtone und dauerplastische Dichtungen mit Ton und hydrauli-
schem Bindemittel sind gegen direkten Stromungsangriff zu testen. Im RPW wird
hierfiir ein modifizierter Pinhole-Versuch festgelegt, welcher eine Modifikation des
Pinhole-Versuches aus der ASTM D4647 (Identification and Classification of Dis-
persive Soils by the Pinhole Test) [AST93] ist.

Der Versuchsaufbau der RPW in seiner derzeitigen Form stellt lediglich ein qualita-
tives Bewertungsverfahren dar (maximale Aufweitung des Durchstromungsquer-
schnittes um 100 % nach 200 Stunden Durchstromung) und die Versuchsergebnisse
konnen nicht fiir eine Bemessung der Dichtungen, im Sinne einer Gegeniiberstellung
von Einwirkungen und Widerstinden, verwendet werden. Um entsprechende Erosi-
onsparameter mit dem Versuch ermitteln zu kdnnen, soll der Versuch weiterentwi-
ckelt werden.

In diesem Beitrag wird sowohl ein Uberblick iiber die bisher verwendeten Berech-
nungs- und Auswerteverfahren des Hole-Erosion-Tests gegeben als auch eine ver-
besserte Variante zur Berechnung der wirksamen Wandschubspannungen vorge-
stellt. Zusatzlich wird die mogliche Verwendung einer kritischen Geschwindigkeit
anstelle einer kritischen Schubspannung diskutiert.

Abschnitt 2 gibt einen Uberblick iiber den Versuchsaufbau und die verschiedenen
Mess- und BerechnungsgrofSen. Dabei wird zunédchst auf die bisher entwickelten
Verfahren zu Berechnung des Durchstromungsdurchmessers, der Erosionsrate und
der Wandschubspannung eingegangen und anschlieend ein neues Verfahren zur
Berechnung der wirksamen Wandschubspannung vorgestellt. Abschnitt 3 stellt dann
den HET-Index und das Erosionsdiagramm nach Briaud [Bril7] als indexgestiitzte
Klassifizierungsmethoden vor und diskutiert die parametergestiitzten Auswertemdg-
lichkeiten iiber die kritische Schubspannung und die kritische Geschwindigkeit.
Abschnitt 4 beinhaltet eine Zusammenfassung und einen Ausblick auf die folgenden
Arbeiten.
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2  Versuchsaufbau und Auswertemethoden des Hole-
Erosion-Test (HET)

Der Versuchsaufbau nach [RPW15] entspricht weitgehend dem Hole-Erosion-Test
(HET), wie er von Wan und Fell 2002 [WF02] erstmals ausfiihrlich vorgestellt wur-
de. In weiteren Untersuchungen [Lim06, BB0S, Mar11 und Luel1] wurde der Ver-
such modifiziert und die Auswertemethodik optimiert. Eine Zusammenfassung zum
urspriinglichen Versuch, den bisherigen Modifikationen und seiner Anwendung
findet sich in Bonelli [Bon13].

Zweck des Versuches ist es, eine Bodenprobe durch eine konzentrierte Durchstro-
mung gezielt zu erodieren und dabei sowohl die Erosionsrate ¢ als auch die angrei-
fenden Krifte in Form der Wandschubspannung t, zu ermitteln.

2.1 Versuchsaufbau, Berechnung des Durchflussdurchmessers
und der Wandschubspannung

Versuchsaufbau

Der Versuchsaufbau besteht im Wesentlichen aus einer Zustromkammer, dem Pro-
benbehélter und einer Abstromkammer (Abbildung 1). An Zu- und Abstromkammer
sind iiber Schlauchleitungen Wasserbehélter mit stationdren Wasserspiegeln ange-
schlossen. Durch eine Wasserspiegeldifferenz zwischen den beiden Wasserbehéltern
wird ein hydraulisches Gefélle und entsprechend eine Durchstromung der Probe
erzeugt. Durch Anderung der Héhenlage des stromab liegenden Wasserbehilters
kann das hydraulische Gefille variiert werden. Die eingebaute Probe wird vor dem
Versuch gezielt durchortert um somit eine konzentrierte Durchstromung zu erzwin-
gen. Die Durchorterung erfolgt mithilfe eines diinnwandigen Kupferrohres mit ei-
nem Durchmesser von @ = 8,0 mm. Bei festeren Boden kann die Durchérterung
auch mithilfe eines Bohrers erfolgen, wobei darauf zu achten ist, dass eine Verdich-
tung der Probe minimal gehalten und moglichst viel Boden entnommen wird.

Im Versuchsautbau der Bundesanstalt fiir Wasserbau wird die Wasserspiegeldiffe-
renz schrittweise um jeweils 0,15 m bis zu einer maximalen Wasserspiegeldifferenz
von 2,70 m erhght.

Wihrend der Versuchsdurchfithrung wird der Durchfluss mittels magnetisch-
induktivem Durchflussmesser (Krohne Optiflux 2000) kontinuierlich aufgezeichnet.
Erhoht sich der Durchfluss innerhalb von 30 Minuten nicht, so wird die ndchstgro-
Bere Wasserspiegeldifferenz angelegt. Kommt es zu einer Erhohung des Durchflus-
ses, so wird die Wasserspiegeldifferenz konstant gehalten, bis sich wieder ein statio-
nédrer Zustand einstellt, die Durchstromungsgeschwindigkeit also so klein ist, dass
keine weitere Erosion auftritt.
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Abbildung 1: Schema des HET-Versuchsaufbaus der BAW.

Parallel zum Durchfluss wird der Druckverlust zwischen Zu- und Abstromkammer
Ah = h, — hy und die Geschwindigkeitsdruckhohe Ahv; am Probenaustrittspunkt
als Differenzdruck zwischen dynamischem und statischem Druck gemessen (siche
Abbildung 1).

Berechnung der Erosionsrate

Ein Ziel des Versuches ist es, den Bodenabtrag in einem bestimmten Zeitintervall,
also die Erosionsrate ¢ zu bestimmen. Die Erosionsrate ergibt sich aus der zeitlichen
Anderung des Durchstrdmungsquerschnittes @ (Gl. 1).

. _ AP Pen—Prn

€= R )
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Berechnung des Durchflussdurchmessers

Um die Erosionsrate bestimmen zu konnen, ist eine Prognose der zeitlichen Ande-
rung des mittleren Durchflussdurchmessers notwendig. Diese korreliert mit der
Zunahme des Durchflusses, in Abhingigkeit des Wandwiderstandes innerhalb der
Probe und des hydraulischen Gefilles iiber die Probe. Da bei den in der Bundesan-
stalt fiir Wasserbau durchgefiihrten Versuchen im Regelfall hoch turbulente Ver-
héltnisse vorliegen (Reynoldszahl Re > 2500) werden lediglich die Gleichungen
fiir den turbulenten Fall vorgestellt. Bei laminaren Stromungsverhéltnissen sind ggf.
gesonderte Gleichungen zu verwenden, welche in den aufgefiihrten Quellen angege-
ben sind.

In ihren ersten Untersuchungen messen Wan und Fell [WF02] den finalen Durch-
messer @ping des mittleren Durchstromungsquerschnittes anhand von Gipsabdrii-
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cken der Fehlstelle nach dem Erosionsversuch. Dieses Vorgehen wird von allen
anderen Autoren iibernommen und empfiehlt sich auch bei den Verfahren, die ohne
direkte Bestimmung des finalen Durchmessers auskommen, um eine visuelle Begut-
achtung der Fehlstelle vornehmen zu kénnen.

Durch den ermittelten finalen Durchmesser und den bekannten initialen Durchmes-
ser kann ein Reibungsbeiwert f; an den Zeitpunkten t, und t,,,; bestimmt werden
(Gl. 2). Der Reibungsbeiwert verkniipft die Wandschubspannungen 7, mit den mitt-
leren Geschwindigkeiten (Gl. 3) [Bol07]. Wan und Fell [WF02] nehmen einen linea-
ren Verlauf des Reibungsbeiwertes zwischen initialem und finalem Zustand an.

AMHinjtial/end
f B e 2
T,initial/end — 64"Qinitial/end2
T, = fr - 92 (3)
b —JT

Nach der Bestimmung des initialen und des finalen Reibunsgbeiwertes, kann GI. 2
nach dem Durchflussdurchmesser @ umgestellt werden (Gl. 4) und dann dazu ge-
nutzt werden, bei bekannten zeitlichem Verlauf des Durchflusses, den zeitlichen
Verlauf des Durchflussdurchmessers zu bestimmen.

64-Q®*fr s
() = [ mwm 4)
e Pw g

Lim [Lim06] schligt vor, die zeitliche Anderung des Reibungsbeiwertes an die zeit-
liche Anderung des Durchstromungsquerschnittes zu koppeln (Gl. 5). Dies begriin-
det er damit, dass sich erst nach begonnener Erosion ein Relief mit charakteristi-
scher Rauheit einstellt, welches im weiteren Verlauf den Stromungswiderstand be-
stimmt. Unterstiitzt wird diese Argumentation durch die Beobachtung, dass zum
Ende des Versuches geringere Stromungsgeschwindigkeiten in der Probe notwendig
sind, um Erosion zu erzeugen.

0 =i+ (22-2) (£4) ®

2 2

Bei der Auswertung mit Gleichung 4 werden hydraulische Verluste durch ortliche
Unstetigkeiten vernachlissigt. Vor diesem Hintergrund verwendet Liithi [Luel1] ein
Pitotrohr, mit welchem er das hydraulische Gefille zwischen Zustromkammer und
Probenaustrittspunkt messen kann, um so die Austrittsverluste nicht mit einzubezie-
hen. Er nimmt weiterhin an, dass die Eintrittsverluste vernachlassigbar sind und
entsprechend mit dieser Messmethode nur der schubspannungsrelevante Anteil des
Energieverlustes erfasst wird. Die Verwendung des Pitotrohres ermoglicht dariiber
hinaus die Messung der Geschwindigkeitsenergiehohe am Probenaustrittspunkt als
Differenzdruck Ahv; = Ahs;H; zwischen statischer hs; und Gesamtenergichdhe H;.
Dadurch kann die Geschwindigkeit am Probenaustrittspunkt ermittelt werden und
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die zeitliche Anderung des mittleren Durchstréomungsdurchmessers iiber die Konti-
nuititsgleichung ermittelt werden (Gl. 6).

' Q)
d(t)y=2-c, ”\/ﬁ (6)

¢’y ist hierbei ein Kalibrierungsfaktor fiir die Geschwindigkeit. Das Ergebnis dieser
Berechnung kann mit einem Abgleich des finalen Durchmessers plausibilisiert wer-
den. Zu beachten ist dabei, dass sich die Geschwindigkeit und entsprechend der
Durchmesser auf den Probenaustrittspunkt beziehen. Da sich bei stetig erodierenden
Proben jedoch im Regelfall eine energetisch giinstige Trichterform der Durchstro-
mungsoffnung einstellt, ist dies der Punkt mit der gréften Geschwindigkeit und
entsprechend maB3gebend fiir die Betrachtung.

Wandschubspannung

Die auf den Boden iibertragenen Krifte werden als Wandschubspannungen t;, be-
zeichnet und folgen aus der Reibung, die zwischen Boden und durchstrémenden
Wasser wirkt. Verantwortlich fiir den Gesamtwiderstand einer Bodenoberflidche sind
die Kornrauheit aus der Grofle der Bodenpartikel, welche einen Flichenwiderstand
7’ verursacht, und die Formrauheit aus der Kontur der Bodenoberfliche, welche
einen Formwiederstand 7'' hervorruft [Sch94]. Der Gesamtwiderstand, welcher
dquivalent zur Wandschubspannung ist, ergibt sich additiv aus den beiden Wider-
standen (Gl. 7).

T, =1 +1" @)

Die wirksame Wandschubspannung (Gl. 8) ergibt sich anhand eines Kréftegleich-
gewichtes an der eingebrachten Fehlstelle (Abbildung 2).

Pu Tp Pd
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Abbildung 2: Kriftegleichgewicht an der
Fehlstelle.

Wan und Fell [WF02] verwenden als Energich6hendifferenz den Druckunterschied
zwischen Zu- und Abstromkammer (Gl. 9).

AH = p, — pg 9
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2.2 Neuer Ansatz zur Berechnung der wirksamen Wand-
schubspannungen unter Beriicksichtigung der Ein- und Austritts-
verluste

Wie bereits von Liithi [Luel1] erwdhnt wurde, kommt die Energiechohendifferenz
zwischen Zu- und Abstromkammer nicht nur durch Reibungsverluste zustande.
Einen erheblichen Anteil am Gesamtverlust haben Verluste durch die geometrische
Verdanderung des Durchstromungsquerschnittes und entsprechend resultierenden
Turbulenzen. Anhand von Versuchen an nicht erodierbaren Proben wurde der Anteil
der Wandschubspannung am gesamten Energieverlust von Marot [Marll] zu
ca. 25 % beziffert. Abbildung 3 gibt einen Uberblick iiber die Energiehdhenvertei-
lung im HET. Detailierte Ausfiihrungen zur Druck- und Energieverteilung im HET
sind Riha und Jandora [RJ15] zu entnehmen.

Energichdhenlinie 6/\;0
'A\?J/G
@ RS
= *, /é‘.
< “%z,
N T PP
& 1, @0 =
o o~ =g
- Lgofé/j.. <
(S5
._j .............................................. 2(Gf
= /
=
=
=
Messpunkt Ahv; o
© <
Messpunkt h, Messpunkt h,

Abbildung 3: Energichéhenverteilung im HET nach [RJ15].

Wan und Fell [WF02] wéhlen als Energiedifferenz fiir die Berechnung der Wand-
schubspannung, die Differenz der Energiehdhen zwischen Zu- und Abstromkammer,
das entspricht dem Energiegefalle 1 aus Abbildung 3. Der tatsdchlich in Wand-
schubspannung umgesetzte Energieverlust entspricht dem Energiegefélle 2. Dabei
ist jedoch anzumerken, dass der Energieverlust nicht scharf an den Ubergingen
stattfindet, sondern erst hinter diesen. Wie in Abbildung 4 dargestellt, kommt es an
den Ubergangszonen zu Ablosungen, die entsprechende Turbulenzen in der Stro-
mung verursachen. Die Energiedissipation innerhalb der turbulenten Zonen bewirkt
dabei den Energiehohenverlust. Die Groe der ortlichen Verluste kann iiber Verlust-
beiwerte beziffert werden.

Fiir eine korrekte Berechnung des hydraulischen Verlustes durch Wandschubspan-
nungen, kann das hydraulische Gefille zwischen Zu- und Abstromkammer als
Messgrofle nur dann verwendet werden, wenn eine nachtragliche Berticksichtigung
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von mittleren Ein- und Austrittsverlusten erfolgt. Die Ortlichen Verluste werden
hauptsdchlich von den Durchmessern der Fehlstelle und der Zu- bzw. Abstrom-
kammer sowie den Kriimmungsradien an Ein- und Austrittspunkt bestimmt.

Y7 W/ 7717777/7777177/7/7777747774
\ /] j
@ \ vy A S LTS D,
u IS — /
—_— (Di — (Di —_— —
Vy Vi Vi Vd
SN 2 ;7/7777
' A § VA EWYr= ‘
ASS I NNNNNNNWG 77
plotzliche Verengung plotzliche Erweiterung

Abbildung 4: Ortliche Energieverluste bei Querschnittsinderung [Bol07].

Die Verlustbeiwerte ¢, konnen fiir einige Spezialfille (z.B. plotzliche Querschnitts-
erweiterung) theoretisch berechnet werden, miissen fiir die meisten Fille allerdings
experimentell bestimmt werden. AnschlieBend kann der Energiehdhenverlust dh,
nach Gl. 10 [Bol07] berechnet werden.

.,72
dhy = G, 37— (10)

Um die brtlichen Verluste und deren zeitliche Anderung withrend eines HET erfas-
sen zu konnen, wurden Versuche an nicht erodierbaren PVC-Proben durchgefiihrt,
bei denen der Durchmesser des Durchstromungsquerschnittes @ sowie der Kriim-
mungsradius r der Ein- und Ausgangsoéffnung variiert wurde (siche Tabelle 1).

Da bei diesen Proben die Anteile von Fliachen- und Formrauhigkeit bei der relativ
kurzen Strecke im Bereich der Messgenauigkeit liegen und entsprechend als ver-
nachldssigbar angesehen werden kdnnen, ergeben sich die Ein- und Auslaufverluste
direkt aus den Differenzen der Energiehdhen. Abbildung 5 und Abbildung 6 zeigen
die Verldufe der Ein- und Ausgangsverluste der nicht-erodierbaren Proben (ne-
Proben), wobei als Bezugsgrofle stets die Geschwindigkeit im Probeninneren v;
angegeben ist.

Die Messwerte des Eingangsverlustes mit dem Kriimmungsradius r = 0,0 mm zeigen
deutliche Abweichungen vom theoretischen Eingangsverlust (beispielhaft fiir
@ =9,0 mm und r = 0,0 mm in Abbildung 5 eingetragen), da bei den PVC-Proben
herstellungsbedingt kleine Radien unvermeidbar sind und diese bereits deutlichen
Einfluss auf das Messergebnis haben. Fiir Eingangsverluste mit Kriimmungsradien r
> 0 gibt es keine analytische Losung und die Eingangsverluste sind daher nur durch
kalibrierte Verlustbeiwerte gut zu erfassen.

Es zeigt sich, dass die Ausgangsverluste vornehmlich von den Kriimmungsradien
abhingen, wihrend die Eingangsverluste sowohl vom Kriimmungsradius als auch
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vom Durchmesser der Durchstromungséffnung bestimmt werden. Tabelle 1 gibt
einen Uberblick iiber die ermittelten Verlustbeiwerte von Eingangs- und Ausgangs-

verlust.
Tabelle 1: Verlustbeiwerte von Eingangs- und Ausgangsverlust.
(E ZA
®=90mm &=120mm & =16,0mm
r=0,0 mm 0,28 0,040 0,100 1,28
r=5,0 mm 0,06 0,035 0,035 1,02
r=12,5mm 0,05 0,031 0,025 0,81
030 ®=9,0 mm; r=0,0 mm
E 025 = === 0=9,0mm; r=5,0mm
- 020 ------- ®=9,0mm; r=12,5 mm
.é 0.15 ®=12,0 mm; r=0,0 mm
54 - = == ®=12,0mm; r=5,0mm
< 010
E ------- ®=12,0 mm; r = 12,5 mm
Q 005 = = == 0=16,0mm; r= 5,0 mm
000 ------- ®=16,0 mm; r= 12,5 mm
0 2 4 6 ® =16,0 mm; r = 0,0 mm
GCSChWindigkeit \A [m/s] """"""" CE, theo.; ® = 9,0 mm; r = 0,0 mm
Abbildung 5: Eingangsverluste der ne-Proben.

3.0 T T T *d=9,0mm; r=0,0 mm
=25 r ©® = 9,0 mm; r= 5,0 mm
‘%’ 20 F <~ ®=9,0mm; r=12,5 mm
TG 15 + @ = 12,0 mm; r = 0,0 mm
>
g 1.0 F ®=12,0 mm; r=5,0 mm
5 05 | ®=12,0 mm; r=12,5 mm

Bd = 16,0 mm; r=0,0 mm

0.0 0d=16,0 5,0

0 2 4 6 8 ST
S5O =16,0mm; r=12,5 mm

Geschwindigkeit vi [m/s]

Abbildung 6: Ausgangsverluste der ne-Proben.

Um die statische Druckhéhe in der Abstromkammer bei gleichméfBigem Geschwin-
digkeitsprofil messen zu konnen, wurde ein Gitter zur Turbulenzreduzierung zwi-
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schengeschaltet. Der entstehende Verlust muss iiber einen zusitzlichen Verlustbei-
wert {; beriicksichtigt werden.

Der tatsiachlich in Schubspannung iibergehende Energieverlust ergibt sich entspre-
chend nach GI. 11 und die wirksame Wandschubspannung nach Gl. 12.

=2 5.2
AHperr = hy —ha = () 5o =l 50 (11)

Tp=py g el (12)
In Abbildung 7 sind beispielhaft Ergebnisse mit Wandschubspannungen nach dem
alten Verfahren t,alt [WF02] und nach dem neuen Verfahren t,neu dargestellt.
Ebenfalls ist das Ergebnis eines Vergleichsversuches der Bundesanstalt fiir Wasser-
bau im Erosionsgerinne SETEG des Instituts fiir Wasser- und Umweltsystemmodel-
lierung der Universitdt Stuttgart abgebildet. Es zeigt sich, dass die mit dem neuen
Verfahren berechneten erosionsratenbezogenen Wandschubspannungen im selben
Bereich liegen, wie die der Gerinneuntersuchungen, wohingegen das alte Verfahren
die Wandschubspannungen deutlich iiberschétzt.
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Wandschubspannung[Pa]

Abbildung 7: Beziehung zwischen Erosionsrate und Wandschubspannung aus dem
Hole-Erosion-Test mit altem und neuem Berechnungsverfahren und
aus Vergleichsversuchen im Erosionsgerinne SETEG.
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3  Parametrisierung und Klassifizierung der Erosi-
onseigenschaften

Klassischerweise werden die Erosionsraten € den berechneten Wandschubspannun-
gen gegeniibergestellt. Der sich so ergebende Zusammenhang zwischen Erosionsrate
und Wandschubspannung wird héufig als linear angenommen und geht von einem
kritischen Grenzwert der Wandschubspannung t. aus [Meh14]. Erst wenn die anlie-
gende Wandschubspannung diesen Grenzwert iiberschreitet, kommt es zur Erosion,
wobei dann wiederum nur der iiberschiissige Anteil Erosion verursacht. Des Weite-
ren wird ein linearer Verlauf von iiberschiissiger Wandschubspannung und Erosi-
onsrate angenommen (GI. 13).

€ = Mglt, — 7] (13)

Dieser Zusammenhang kann auch auf die Berechnungsergebnisse des HET ange-
wendet werden (sieche Abschnitt 3.2). Da bei geotechnischen Anwendung bisher
jedoch die Erosionsparameter nur selten fiir eine direkte Bemessung im Sinne einer
Gegeniiberstellung von Einwirkungen und Widerstdnden verwendet wurden, haben
sich zwei einfachere Klassifizierungssysteme etabliert.

3.1 Indexgestiitzte Bewertungsverfahren

HET-Index
Wan und Fell [WF02] schlagen eine Klassifizierung der Erosionseigenschaften eines
Bodens anhand eines Erosionsindex Iygr vor (siche Tabelle 2). Er stellt den negati-

ven Logarithmus des Erosionskoeffizienten Mg dar (Gl. 14) und wird in sechs Kate-
gorien von extrem schnell bis extrem langsam erodierend eingeteilt.

Iyer = —log(Mg) (14)

Tabelle 2: Erosionsklassifizierung nach [WF02].

Erosionsklasse Iyer-Index Beschreibung
1 <2 sehr schnell

2 2-3 schnell

3 3-4 eher schnell
4 4-5 eher langsam
5 5-6 langsam

6 >6 sehr langsam
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Erosionsdiagramm

Ein dhnliches Vorgehen verfolgt Briaud [Bril7] und schldgt eine Klassifizierung
mithilfe eines Erosionsdiagrammes (siche Abbildung 8) vor. Dieses beinhaltet eben-
so wie der HET-Index sechs verschiedene Klassen von sehr stark bis gar nicht ero-
dierbar. Neben der hier gewihlten Variante mit den Wandschubspannungen als
Einwirkung, konnen die Geschwindigkeiten als Einwirkungen dargestellt werden. In
Abbildung 7 ist beispielhaft ein HET-Ergebnis mit dem Berechnungsverfahren (GI.
8 und GIl. 9) und mit dem hier vorgestellten Berechnungsverfahren (GIl. 11 und
Gl. 12) im Erosionsdiagramm dargestellt. Es zeigt sich eindeutig, dass das neue
Berechnungsverfahren fiir die wirksamen Wandschubspannungen gegeniiber dem
alten Verfahren auf der sicheren Seite liegt und es kann mit dem alten Verfahren
sogar zu einer falschen, auf der unsicheren Seite liegenden Klassifizierung des Bo-
dens kommen.

100,000 r
sehr stark O T,ncu
= 10,000 [ crodieta stark erodierbar
E 1 mittel erodierbar Or,alt
E 1000 | o
9
s 100 | 4 © SETEG
Z ¥X wenig erodierbar
% 10 sehr wenig
] erodierbar
o 1t
nicht erodierbar
O 1 J

0 1 10 100 1,000 10,000 100,000
Wandschubspannung [Pa]

Abbildung 8: Erosionsdiagramm nach [Bril7].

Es liegt auf der Hand, dass die Ergebnisse des HET nur dann sinnvoll auszuwerten
sind, wenn die Wandschubspannungen iiber der kritischen Wandschubspannung
liegen. Sind die Wandschubspannungen nicht gro3 genug, kann es aufgrund der
stochastischen Verteilung der Stromungsgrofen zwar zu geringer Erosion kommen,
der linear ansteigende Abschnitt der Erosionsraten-Wandschubspannungs-
Beziehung wird jedoch nicht erreicht. Ist dies der Fall, kann weder eine sinnvolle
Auswertung mit dem HET-Index, noch eine sinnvolle Einteilung im Erosionsdia-
gramm erfolgen.

3.2 Parametergestiitzte Bewertungsverfahren

Die Verwendung von indexgestiitzten Bewertungssystemen ist zwar einfach und
iibersichtlich, ermoglicht aber keine direkte Bemessung eines Bodens bzgl. seiner
Erosionsstabilitit. Aufgrund der aufgezeigten Probleme und Unsicherheiten bei der
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Berechnung der wirksamen Wandschubspannung ist dies bisher sicherlich auch
nicht zuverldssig moglich gewesen. Im Folgenden werden die kritische Wand-
schubspannung und die kritische Geschwindigkeit als mdgliche Parameter zur Be-
messung eines Bodens diskutiert.

Kritische Schubspannung

Die Auswertung von Schubspannung und Erosionsrate erfolgt iiblicherweise fiir den
Zeitabschnitt, in dem die Erosion bzw. die Durchmesseraufweitung beschleunigt.
Wie sich in Versuchen der Bundesanstalt fiir Wasserbau gezeigt hat, nimmt jedoch
der hydraulische Gesamtwiderstand der Probe mit der Zeit ab, vor allem bei Ver-
suchsaufbauten mit grofBen Durchfliissen, und diese Vorgehensweise fiihrt zu kei-
nem klaren Versuchsergebnis. Es kann zu abnehmenden Schubspannungen trotz
zunechmender Erosionsraten kommen. Grund dafiir ist die Verdnderung der einzel-
nen Widerstandskomponenten. Ein- und Auslaufverlust sowie Gesamtwiderstand im
inneren der Probe verdndern sich zu Versuchsbeginn sehr stark. Erst mit Erreichen
eines stabilen Zustandes (wenig verdnderlicher Kriimmungsradius am Eingang und
gleichmiBige Rauigkeit im inneren der Probe), liegt ein Zustand vor, der trotz ver-
anderlichem hydraulischen Gefille sinnvoll auszuwerten ist. Entsprechend sind die
Schubspannungen, die notwendig sind um initiale Erosion zu erzeugen deutlich
grofer, als die Schubspannungen, bis zu denen im weiteren Versuchsverlauf Erosion
zu beobachten ist. Dies liegt ebenfalls an den sich verdndernden Formrauigkeiten,
die den Gesamtwiderstand der Probeninnenwandung signifikant erh6hen. Aus die-
sem Grund empfiehlt es sich, die Auswertung auf den abklingenden Abschnitt der
Erosionsratenentwicklung zu beziehen. Hierbei liegen sowohl Rauigkeitsverhéltnis-
se vor, die sich in natura einstellen kdnnen und die kritischen Geschwindigkeiten
bzw. Schubspannung sind geringer als auf dem ansteigenden Ast und liegen somit
auf der sicheren Seite.

In Abbildung 9 ist beispielhaft ein Versuchsergebnis eines HET dargestellt. Uber
eine lineare Regression ldsst sich die kritische Schubspannung [t(€) = 0] berech-
nen. Die Giite der so berechneten kritischen Schubspannung und der Beziehung von
Schubspannung und Erosionsrate soll in zukiinftigen Versuchsreihen iiberpriift wer-
den.
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Erosionsrate € [m/s]

Abbildung 9: Zusammenhang zwischen Erosionsrate und Schubspannung.
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Kritische Geschwindigkeit

Mit einer hoheren Genauigkeit ldsst sich die Geschwindigkeit berechnen, bei wel-
cher der Erosionsprozess zum Erliegen kommt und welche entsprechend als kriti-
sche Geschwindigkeit fiir den Erosionsbeginn betrachtet werden kann. Dieser Wert,
der aus der dynamischen Geschwindigkeitshohe nach Gl. 15 berechnet werden kann,
kann iiber den finalen Durchmesser und den Durchfluss verifiziert.

v(t) = ¢y cp/2° g Ahy; (15)

In Gl. 15 stellt ¢, einen gerdtespezifischer Staufaktor und c, einen geschwindig-
keitsabhéngigen Kalibrierungsfaktor dar. Da es bei stark turbulenten Verhiltnissen
zu starken Schwankungen der gemessenen Geschwindigkeit kommen kann, ist auch
eine ausschlieBliche Auswertung der Geschwindigkeit {iber Durchfluss und Durch-
messer moglich. Die kritischen Geschwindigkeit ermoglicht aulerdem eine einfa-
chere Mdglichkeit der Bemessung von Dichtungstonen, da auftretende Geschwin-
digkeiten bei bekannten Baugrund- und Grundwasserverhiltnissen deutlich einfa-
cher berechnet werden kénnen als Schubspannungen. Grund dafiir ist die Unabhdn-
gigkeit der Berechnung von Rauigkeitsbeiwerten.

Als mafigebende WiderstandsgroBe fiir eine Bemessung wird daher, anders als bis-
her iiblich, die kritische Stromungsgeschwindigkeit empfohlen. Zwar ist die tatsdch-
liche Geschwindigkeit am Ubergang zwischen Boden und Wasser Null, jedoch kann
von einem stark ansteigenden logharitmischen Geschwindigkeitsprofil und einer
sehr gleichmifBigen Stromungsverteilung im Querschnitt ausgegangen werden, da
die Stromung voll turbulent ist (Reynoldszahl Re >> 2500). Des Weiteren ist der
Durchstromungsquerschnitt so klein, dass sich keine grofleren Wirbelstrukturen
ausbilden konnen. Die kritische Geschwindigkeit bietet also eine deutlich einfache-
rere und prizisere Moglichkeit einen Boden hinsichtlich seiner kritischen Belastung
zu bemessen.

4  Zusammenfassung und Ausblick

Um die Erosionseigenschaften von Dichtungstonen reproduzierbar und quantitativ
auswertbar zu ermitteln, wurde der Pinhole-Versuch der Bundesanstalt fir Wasser-
bau, welcher in der RPW [RPW15] beschrieben ist, weiterentwickelt. Die Analyse
der bis jetzt verwendeten Auswerteverfahren [WF02, Lim06, Luell] hat gezeigt,
dass vor allem die Vernachlidssigung von Ein- und Ausgangsverlusten zu fehlerhaf-
ten Berechnungen der wirksamen Schubspannungen fiihrt. Des Weiteren fiihrt eine
Auswertung der Versuche in der Beschleunigungsphase der Erosion aufgrund der
sich verdndernden hydraulischen Verluste (Ein- und Ausgangsverlust sowie verian-
derlicher Gesamtwiderstand in der Probe) zu einer, auf der unsicheren Seite liegen-
den, Uberschitzung der kritischen Schubspannung bzw. der kritischen Geschwin-
digkeit. Daher ist es empfehlenswert, die Auswertung in der abklingenden Phase des
Erosionsprozesses durchzufiihren.
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Dartiber hinaus ist die Bestimmung der Erosionsrate mit erheblichen Ungenauigkei-
ten behaftet, was wiederum zu einer ungenauen Bestimmung der Kkritischen
Schubspannung fiihrt. Dahingegen kann die kritische Geschwindigkeit liber zwei
Verfahren ermittelt (Messung der dynamischen Druckhdhe, Kontinuitdtsgleichung)
und die Unsicherheit des Messwertes dadurch reduziert werden kann. Die kritische
Geschwindigkeit eignet sich entsprechend deutlich besser zur Beurteilung eines
Dichtungstones und anderer Erdstoffe hinsichtlich ihrer Erosionsgefahrung.

Anhand von Messungen an nicht erodierbaren Proben konnten die Ein- und Aus-
gangsverlustbeiwerte bestimmt bzw. bestitigt werden und eine Berechnungsmetho-
de fiir den, tatsichlich in Wandschubspannung iibergehenden, hydraulischen Verlust
entwickelt werden. Die Giite der so gewonnen Schubspannungs-Erosionsraten-
Beziehung sowie der kritischen Schubspannung und der kritischen Geschwindigkeit
wird nun in Versuchsreihen mit verschiedenen Boden sowie mithilfe von verglei-
chenden Erosionsversuchen in einem Erosionsgerinne bestimmt. Dabei sollen Boden
verschiedener Festigkeit und Kornungslinien untersucht werden. Ebenfalls soll das
Probenherstellverfahren iiberpriift und gegebenenfalls angepasst werden.

Die einwirkenden Krifte, in Form von auftretenden Geschwindigkeiten in einer
Fehlstelle einer Kanaldichtung, sollen anhand von numerischen und analytischen
Betrachtungen ermittelt werden. Anschlieend soll dann ein Bemessungskonzept
erarbeitet werden, welches die maf3gebenden Widerstéinde aus den Ergebnissen eines
HET, den berechneten Einwirkungen gegeniiberstellt.

Literatur

[Ast93] AMERICAN SOCIETY FOR TESTING AND MATERIALS. Identifica-
tion and Classification of Dispersive Soils by the Pinhole Test, ASTM
D4647(1993)

[Bol07] BOLLRICH, Gerhard. Technische Hydromechanik, Berlin Huss-Medien,
2007

[Bonl13] BONELLLI, Stéphane. Erosion in geomechanics applied to dams and
levees, London ISTE Ltd. 2013

[BBO8] BONELLLI, Stéphane ; Brivois, Olivier. The scaling law in the hole ero-
sion test with a constant pressure drop, In: Int. J. Numer. Anal. Meth.
Geomechanics 32(2008), Nr. 13, S. 1573-1595

[Bril7] BRIAUD, Jean-Louis ; Govindasamy, Anand V. ; Shafii, Iman. Erosion
Charts for Selected Geomaterials, In: J. Geotech. Geoenviron. Eng.
143(2017) , Nr. 10, S. 04017072-1 — 04017072-13



114

[EAO02]

[Lim06]

[Luell]

[Marl1]

[Meh14]

[RPW15]

[RI15]

[Sch94]

[WF02]

Wirksame Wandschubspannungen im Hole-Erosion-Test

BUNDESANSTALT FUR WASSERBAU. Empfehlungen zur Anwen-
dung von Oberflichendichtungen an Sohle und Béschung von Wasser-
strafsen, 2002

LIM, Seok San. Experimental investigation of erosion in variably satu-
rated clay soils, University of New South Wales. School of civil and En-
vironmental Engineering, Dissertation, 2006

LUETHI, Marcel. A modified Hole Erosion Test (HET-P) to study erosion
characteristics of soil, University of British Columbia, Vancouver, Mas-
terthesis, 2011

MAROT, Didier ; Regazzoni, Pierre-Louis ; Wahl, Tony. Energy-Based
Method for Providing Soil Surface Erodibility Rankings, In: J. Geotech.
Geoenviron. Eng. 137(2011), Nr. 12, S. 1290-1293

Mehta, Ashish J. An introduction to hydraulics of fine sediment transport,
Singapore: World Scientific, 2014

BUNDESANSTALT FUR WASSERBAU. Priifung von mineralischen
Weichdichtungen und deren Einbauverfahren im Verkehrswasserbau
(RPW), 2015

RIHA, Jaromir ; Jandora, Jan. Pressure conditions in the hole erosion
test, In: Can. Geotech. J. 52(2015), Nr. 1, S. 114-119

SCHROEDER, Ralph C.M. Technische Hydraulik. Kompendium fiir den
Wasserbau, Berlin, Heidelberg: Springer, 1994

WAN, Chi Fai ; Fell, Robin. Investigation of internal erosion and piping
of soils in embankement dams by the slot erosion test and the hole erosion
test, University of New South Wales, Report, 2002



Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden, Heft 24, 2018
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2018

Beurteilung der Verfliissigungsneigung
grobkorniger Boden
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Bodenmechanik und Grundbau

Laboruntersuchungen zur Bodenverfliissigung wurden meist mittels undrainierter zy-
klischer Triaxialversuche durchgefiihrt. Diese sind kompliziert und zeitaufwendig. Der
Probeneinbau und die zuverldssige Erfassung von Messgrofien stellen sehr hohe An-
forderungen dar, die nur wenige Labore erfiillen konnen. Das Ziel dieser Forschung ist
die Beurteilung des Verfliissigungspotentials grobkorniger Boden anhand einer ein-
fachen Methode. Diese Methode ermdglicht einen schnellen Probeneinbau und eine
anschliefiende Untersuchung des Porenwasserdruckaufbaus wihrend zyklischer Sche-
rung innerhalb kurzer Zeit. Das neue experimentelle Verfahren wurde in ersten Ver-
suchen validiert, welche den Aufbau des Porenwasserdrucks und Reproduzierbarkeit
bestdtigt haben. Es wurde bestdtigt, dass der Aufbau des Porenwasserdrucks von der
Anfangsdichte abhdngt. Beim Vergleich verschiedener Boden wird gezeigt, dass das
Verfliissigungspotential von den granulometrischen Eigenschaften des Bodens (z.B.
Korngrofienverteilung) abhdingig ist. Ziel der weiteren Untersuchungen ist es, die Nei-
gung zur Verfliissigung zu bewerten und auf unterschiedliche granulometrische Eigen-
schaften zu beziehen.

1 Einleitung

Das mechanische Verhalten sandiger Boden ist insbesondere von Druck und Lage-
rungsdichte abhingig. Lockere Boden werden infolge einer Scherbeanspruchung ver-
dichtet wihrend in den dichten Boden eine Auflockerung entsteht. Die Verdichtung
wassergesitigter, lockerer Boden kann nur durch das Ausdriicken des Porenwassers
stattfinden. In Abhingigkeit von der Belastungsgeschwindigkeit und der Bodendurch-
lassigkeit entstehen Porenwasseriiberdriicke bzw. -unterdriicke. Diese konnen den Be-
trag der effektiven Spannungen bei gleich bleibenden totalen Spannungen verdndern.
Da die Steifigkeit des Bodens von den effektiven Spannungen abhingig ist, kann
sie von den entstandenen Porenwasserdriicken beeinflusst werden. Wenn die effek-
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tive Spannungen (Korn-zu-Korn-Spannungen) sehr gering werden, weist der Boden
keine Steifigkeit mehr auf und verhilt sich wie eine Fliissigkeit. Man spricht von ei-
ner Bodenverfliissigung. Die hochste Neigung zur Verfliissigung haben sandige und
rundkéringe Boden ( [BAST11]). Dabei konnen sehr groe Bodenbewegungen ent-
stehen, die durch katastrophale Auswirkungen auf die Infastruktur und Menschen be-
gleitet werden ( [Ham14]).

Laboruntersuchungen der Tendenz zur Bodenverfliissigung werden iiblicherweise mit-
tels zyklischer Triaxialversuche durchgefiihrt ( [Kra96], [Ish93], [Cas69], [IY72]). Die
Untersuchungen in Triaxialversuchen sind aufwendig und langwierig. Der Probenein-
bau und die zuverlissige Erfassung von Messgroflen stellen sehr hohe Anforderungen
dar, die nur wenige spezialisierte Labore erfiillen konnen. Dariiber hinaus lassen sich
manche Einflussfaktoren in Triaxialversuchen kaum bzw. nur in Spezialfillen unter-
suchen. Es ist bisher kaum moglich die Verfliissigungsneigung verschiedener Sande
schnell zu tiberpriifen und fiir unterschiedliche Zustédnde miteinander zu vergleichen.

Ein Verfahren zur schnellen und einfachen Untersuchung der Verfliissigungsneigung
wurde am Institut fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden entwickelt.
Von den urspriinglichen Modellversuchen ist eine Art Identifikationsversuchs entstan-
den. Es wurden mehrere Anderungen des ersten Versuchsstandes ( [SH14], [HS14])
vorgenommen und dieser ist immer noch in der Entwicklung. Dabei ist im Vergleich
zum Triaxialversuch ein einfacherer Versuchsaufbau vorhanden. Die Herstellung der
Bodenproben ist relativ unempfindlich. Gleichzeitig werden die Versuchsergebnisse
schnell geliefert. Bei dem Versuch wird ein lockeres, wassergesitigtes Bodenvolumen
in eine Membran eingebaut. Nach Erhéhung der effektiven Spannungen durch Unter-
druck, wird die Probe in horizontaler Richtung zyklisch beansprucht. Um den Aufbau
der Porenwasserdriicke zu ermoglichen, wird der Versuch in undrainierten Bedingun-
gen durchgefiihrt. Wihrend des Versuchs werden die Porenwaserdriicke gemessen und
anschliefend ausgewertet.

In einer ersten Versuchsreihe wurde ein Boden mit verschiedenen Anfangsdichten un-
tersucht. Dabei konnte gezeigt werden, dass die Verfliissigungsneigung von der Dich-
te des Boden abhingt. Eine wichtige Rolle bei der Verfliissigungsneigung spielt die
Bodenstruktur ( [MSC"77]). Beim Vergleich verschiedener Béden wurde gezeigt,
dass das Verfliissigungspotential von der durch den Einbau erzeugten Bodenstruktur
abhingt.

Das neue Verfahren soll seine Anwendung als ein Identifikationsversuch in der schne-
llen Beurteilung des Verfliissigungspotentials finden. Es ist zu erwarten, dass die wei-
teren Versuche eine starke Abhingigkeit des Verfliissigungspotentials von granulome-
trischen Eigenschaften wie Korngrofle und -form zeigen. Somit sollte auch moglich
sein, anhand der Versuchsergebnisse auf die Korneigenschaften schliefen zu kdnnen.
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2 Identifikationsversuche

2.1 Versuchsaufbau und Durchfiihrung

Der Versuchsaufbau des Identifikationsversuchs kann Abbildung 1 entnommen wer-
den. Der Stand mit der Bodenprobe ist auf eine Waage gesetzt, um die Masse des
Wassers in der Probe zu bestimmen. Diese Masse wird bei der Auswertung fiir die
Bestimmung des Wassergehaltes und des Sittigungsgrades verwendet.

zyklische
Belastung

Auslenkung [mm]

Kopfplatte
O-Ring ——»

Zeit [s]

Membran

Filterstein
Sattigung der Sandprobe

r

Messen des Porenwasserdrucks

Abbildung 1: Skizze des Versuchsaufbaus im Identifikationsversuch

Im ersten Schritt wird die Bodenprobe mit einem Trichter im lockeren Zustand in eine
Membran eingebaut. Anschliefend erfolgt eine langsame Sittigung der Bodenpro-
be von unten nach oben. Danach wird ein Unterdruck (negativer Porenwasserdruck)
durch das Saugen des Wassers in der Probe angelegt. Die duflere Belastung (totale
Spannung - p) entspricht in diesem Fall dem relativen Luftdruck. Da die totale Span-
nung gleich Null ist, wird der Betrag der effektiven Spannung (p’) um den Wert des
negativen Porenwasserdrucks () erhoht. Die erhohte effektive Spannung (Druckspa-
nnung positiv) kann analog zu Gleichung 1 bestimmt werden.

p=p +u=0kPa — p'=—u>0kPa (1)
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Letztlich wird die Probe unter undrainierten Bedingungen am Kopf in der horizonta-
len Richtung zyklisch belastet. Somit entsteht eine direkte Scherbelastung. Diese zy-
klische Belastung erfolgt unter einer definierten Frequenz und Belastungsamplitude.
Die Beanspruchung der Probe ist mechanisch und erfolgt durch einen Elektromotor.
Die Art der Belastungseinrichtung entspricht dem Mechanismus einer Schubkurbel.
Dabei wird eine Drehbewegung in eine Schubbewegung umgeformt. Dadurch ist die
konstante Belastungsamplitude gesichert. Die Verschiebungen werden beriihrungslos
mittels eines Lasers gemessen.

Der Kontakt zwischen der Kopfplatte der Bodenprobe und der Belastungseinheit wird
mithilfe eines Elektromagnetes hergestellt. Die Kopfplatte ist durch eine geschliffene
Ankerplatte mit dem Elektromagnet verbunden. Um die Messung der Probensetzung
zu ermoglichen, wurde ein Lineallager aus Kunststoff in die Kopfplatte eingebaut.
Die Ankerplatte wird in den Lineallager spielfrei eingefiihrt. Wihrend des Versuchs
werden der ansteigende Porenwasserdruck in der Probe und der Luftdruck gemessen
und ausgewertet.

2.2 Versuchsboden

Fiir die ersten Versuche zur Untersuchung der Verfliissigungsneigung wurden vier ver-
schiedene fein- bis grobkornige Sande ausgewihlt. Die Korngroenverteilungen der
verwendeten Sande sind in Abbildung 2 dargestellt.

Feinstes Schluffkorn Sandkorn Kieskorn Steine
Fein- Mittel- Grob- Fein- Mittel- Grob- Fein- Mittel- Grob-
100

80 ﬂ
70 /
" f/1
0 /]
0 /1
o /71
// J/ Sand 1 —e— |
I/

20 / Sand2 —e—
10

Sand 3 .
A Sand 4 —e—
0002 0006 002 006 02 06 2 6 20 6

Massenanteile der Korner < d in % der Gesamtmenge

Korndurchmesser d in [mm]

Abbildung 2: Korngroflenverteilung der in den Identifikationsversuchen verwendeten
Sande

Alle Sande sind enggestuft klassifiziert (C, < 6). Sand 1 und Sand 2 haben sehr
dhnliche KorngroBenverteilungen und beide konnen als grobkornige Sande bezeich-
net werden. Sand 2 ist etwas grobkorniger als Sand 1. Dies kann aus der KGV Kurve
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entnommen werden und wurde mit dem hoheren Schiittwinkel beim Sand 2 bestitigt.
Aus diesem Grund wird das dhnliche Verhalten dieser Sande beim Versuch erwartet.
Sand 3 und Sand 4 sind mittelkérnige Sande. Beim Sand 4 sind in kleinen Mengen
Kieskorner vorhanden was auch durch hoheren Schiittwinkel beim Sand 4 bestatigt
wird. Bei diesem Sand ist wichtig zu erwihnen, dass die Koérner mit d > 4,0 mm, aus
technischen Griinden nicht eingebaut wurden.

Fiir diese Sande wurde die Bestimmung der Kornform fiir die Fraktionen 0,5 mm <
d <1,0mm und 1,0mm < d <2,0mm durchgefiihrt. Die gescannte Bilder von den
Ko&rnern wurden mit der Software ImageJ ausgewertet. Die bestimmte Kornform ist
durch Rundungskoeffizient RK (eng. circularity) dargestellt. Rundungskoeffizient hat
den Wert Null fiir zunehmend lidngliche Korner und den Wert Eins fiir den perfekten
Kreis. Weitere Parameter der untersuchten Sand sind in Tabelle 1 zusammengefasst.

Tabelle 1: Parameter der in den Identifikationsversuchen verwendeten Sande

Sand (P [0] €min ['] €max ['] p‘s‘ ['] RK [']
1 30,00 | 0,579 0,865 | 2,650 | 0,77
2 34,13 | 0,622 0,918 | 2,636 | 0,75
3 32,68 | 0,417 0,713 | 2,639 | 0,81
4 35,11 | 0412 0,921 | 2,643 | 0,77

2.3 Ergebnisse und Auswertung

Bei der Auswertung der Versuchsergebnisse wurde die Anzahl der Zyklen (N) be-
trachtet, welche fiir die Abnahme der effektiven Spannung um 20 kPa nétig ist.

Nach der Feststellung der Reproduzierbarkeit der Versuche wurden zwei Einfliisse auf
Bodenverfliissigung untersucht: Einbaudichte und die durch Probeneinbau erzeugte
Bodenstruktur.

In der ersten Versuchsreihe wurden die Versuchsbedingungen konstant gehalten, um
vergleichbare Ergebnisse zu bekommen. Dazu zéhlen Frequenz (f) und Amplitude
(A) bei der Probenbelastung, effektive Spannung zum Versuchsbeginn (pj,) und -ende
(p%), Dicke der Membran (D,,) sowie die Probengeometrie (D.H).

In ersten Versuchen wurden die Bodenproben bei der niedrigen effektiven Spannung
untersucht (pf, = 30 kPa). Jeder Versuch wurde bei der effektiven Spannung von pj, =
10 kPa beendet. Die Frequenz der Probenbelastung wurde mit 1 Hz gewéhlt. Es wurde
davon ausgegangen, dass die Trigheitseffekte, welche bei dieser Frequenz auftreten,
vernachldssigbar sind. Dieser Einfluss der Frequenz wird durch zukiinftige Untersu-
chungen detailierter iiberpriift. Aufgrund der niedrigen Frequenz werden die Proben
quasi-statisch und nicht dynamisch beansprucht ( [Wic05]). Durch die quasi-statische
Belastung der Bodenproben sind die Verfliissigungseffekte besser erkennbar und ver-
gleichbar. Eine Amplitude von 4,6 mm =+ 2% wurde fiir die Versuche gewihlt. Da es
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sich im Versuch um eine niedrige effektive Spannung handelt, ist der Einfluss der Stei-
figkeit der Membran nicht zu vernachldssigen. Um diesen Einfluss gleich zu halten,
wurden alle Versuche mit Membranen der gleichen Stirke durchgefiihrt. Die Geome-
trie der untersuchten Bodenproben wurde konstant gehalten in allen Versuchen und
betrug D/H = 50,0/100,0 mm.

Die Versuchsbedingungen sind in Tabelle 2 zusammengefasst.

Tabelle 2: Bedingungen in Identifikationsversuchen

Versuchs- o, o), f A Dy, D H
bedingung | [kPa] | [kPa] | [Hz] [mm)] [mm] | [mm] | [mm]
30,0 | 10,0 1,0 | 46+2% | 03 50,0 | 100,0

Reproduzierbarkeit der Ergebnisse

In Abbildung 3 sind die in den Identifikationsversuchen gemessenen Porenwasser-
driicke dargestellt. Es wurde die Anzahl der Zyklen betrachtet, welche fiir die Zunah-
me des Porenwasserdrucks um 20 kPa benétigt wird. Es zeigt sich, dass die gemes-
senen Porenwasserdriicke reproduzierbar sind, da immer dhnliche Anzahl der Zyklen
fiir definierte Porenwasserdruckidnderungen bestimmt wurde. Anhand der Ergebnis-
se, kann die Bandbreite bestimmt werden, in welcher die Streuung der Ergebnisse zu
berticksichtigen ist. Bei der Betrachtung der gemessenen Porenwasserdriicke bei 50
Zyklen wurde festgestellt, dass die Bandbreite der Ergebnisse bei 10% liegt.

30 Versdch | —
Versuch2 ——
27.5 \ Versuch3 ——

25

2257 \
20 h

17.5 ’
15

125
10

-u [kPa]

p’=

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90
Zyklen N [-]

Abbildung 3: Entwicklung des Porenwasserdrucks in Reproduzierbarkeitsversuchen

In Tabelle 3 sind die Lagerungsdichten, Sittigungsgrade und Anzahl der Zyklen in
jeweiligen Versuchen zusammengefasst.



Bacic, Herle 121

Tabelle 3: Lagerungsdichten, Sattigungsgrade und Anzahl der Zyklen in Reproduzier-
barkeitsversuchen

Versuch | bezogene Lagerungsdichte | Sittigungsgrad | Anzahl der Zyklen
Ipo [-] Sy [%] N [-]
1 0,431 91,0 68
0,411 89,7 71
3 0,439 88,0 85

Einfluss der Einbaudichte

Die Abhéngigkeit des Verfliissigungspotentials von der Einbaudichte wurde am Sand

1 iiberpriift. Es wurden vier Versuche mit unterschiedlichen Einbaudichten durch-

gefiihrt. Da die Verfliissigung in wassergesétigten Boden auftritt, spielt der Sittigungs-

grad eine wichtige Rolle bei der Bestimmung des Verfliissigungspotentials. Es wurde

eine sehr langsame Sittigungsgeschwindigkeit gewihlt um einen hohen Séttigungsgrad
zu erreichen. Es wird davon ausgegangen, dass bei S, > 80% die Lufteinschliisse nur

als individuelle Gasblasen vorhanden sind, und nicht als eine kontinuierliche Phase

( [KTIO9)). In jedem Versuch wurde der Sattigungsgrad anhand der gemessenen Mas-

se des Wassers in der Probe bestimmt.
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Abbildung 4: Abnahme der effektiven Spannung bei unterschiedlichen Einbaudichten

In Abbildung 4 sind die Ergebnisse dieser Untersuchung abgebildet. Die dargestellte
Zyklen stellen die notige Zyklen fiir eine Zunahme des PWDs um 20 kPa dar. Die Ver-
suche zeigen deutlich, dass die Zunahme des Porenwasserdrucks bzw. Abnahme der
effektiven Spannung (u — 0, p’ — 0) von der Dichte des Bodens abhiingt. In Tabelle
4 sind die bezogenen Lagerungsdichten und die Sittigungsgrade zum Versuchsbeginn
sowie die Anzahl der Zyklen in den jeweiligen Versuchen dargestellt.
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Tabelle 4: Bezogene Lagerungsdichten, Séttigungsgrade und Anzahl der Zyklen in
Versuchen am Sand 1

Versuch | bezogene Lagerungsdichte | Sittigungsgrad | Anzahl der Zyklen
Ipo [-] Sr [%] N [-]
1 0,302 87,3 40
2 0,430 85,7 175
3 0,580 90,1 842
4 0,717 90,6 4089

Die Bodenproben mit den htheren Anfangsdichten mussten mit mehreren Zyklen be-
lastet werden, um den definierten Porenwasserdruck zu erreichen. In Abbildung 5 ist
dieser Trend dargestellt. Es ist zu erkennen, dass die Anzahl der Zyklen mit der zu-
nehmenden Dichte exponentiell steigt.
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Abbildung 5: Abhingigkeit der ntigen Zyklenanzahl von der Einbaudichte in Identi-
fikationsversuchen

Die Geschwindigkeit mit welcher sich der Porenwasserdruck in der Probe aufbaut,
nimmt mit der Zunahme der Dichte des Boden ab. Diese Tendenz ist auch innerhalb
eines Versuchs erkennbar. In Abbildung 6 sind die Versuchsergebnisse fiir die ersten
25 Zyklen dargestellt. In die Betrachtung wurden die ersten 20 Zyklen genommen. Fiir
alle betrachtete Dichten ist festzustellen, dass die Zunahme des Porenwasserdrucks in
den ersten fiinf Zyklen gleich gro8 ist, wie in den restlichen 15 Zyklen.
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Abbildung 6: Abnahme der effektiven Spannung bei unterschiedlichen Einbaudich-
ten innerhalb der ersten 25 Zyklen

Einfluss der durch den Einbau erzeugten Bodenstruktur

Die beim Einbau erzeugte Bodenstruktur spielt eine wichtige Rolle bei der Neigung
zur Bodenverfliissigung ( [MSC*77]). Unter Bodenstruktur wird die Anordnung der
Korner und die Orientierung der Kontaktebenen zwischen den Kérnern beim Proben-
einbau beriicksichtigt. Alle vier getesteten Sande wurden auf gleicher Weise im locke-
ren Zustand mit einem Trichter in die Membran eingebaut, gesittigt und anschlieSend
zyklisch belastet. So ist es moglich, das Verfliissigungspotential verschiedener Sande
mit einer Struktur, die auf gleicher Weise erzeugt ist, zu vergleichen.

In Tabelle 5 sind die Lagerungsdichten und Sittigungsgrade der jeweiligen Sanden
dargestellt. Beim Sand 1 und Sand 2 sind dhnliche Lagerungsdichten beim Proben-
einbau erreicht worden. Diese Sande besitzen auch dhnliche Korngro3enverteilungen
(Abbildung 2). Es kann davon ausgegangen werden, dass die erzeugte Bodenstruktur
auch sehr dhnlich ist.

Tabelle 5: Bezogene Lagerungsdichten, Séttigungsgrade und Anzahl der Zyklen in
den jeweiligen Versuchen an verschiedenen Sanden

Sand | bezogene Lagerungsdichte | Séttigungsgrad | Anzahl der Zyklen
Ipo [-] Sr [%] N [-]
1 0,302 87,3 40
2 0,343 86,7 47
3 0,089 83,3 37
4 0,505 77,4 63
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Beim Sand 3 ist eine deutlich gerringere Lagerungsdichte und etwas niedriger Sétti-
gungsgrad als beim Sand 1 und Sand 2 zu beobachten. Es ist zu erwarten, dass eine
sehr lockere Lagerung zu schnellen Verfliissigung fiihrt. Auf der anderen Seite, beim
Sand 4 ist eine deutlich hohere Lagerungsdichte vorhanden. Hier kann erwartet wer-
den, dass sich der Boden etwas langsamer verfliissigt.

Trotz der erwihnten Unterschiede in der Lagerungsdichten und in der Granulome-
trie zeigen die Ergebnisse ein dhnliches Verfliissigungspotential bei allen Sanden. In
Abbildung 7 ist eine Abnahme des Porenwasserdrucks um 20 kPa und die benétigte
Anzahl der Zyklen dargestellt. Offensichtlich ist die durch den (gleichen!) Einbau
erzeugte Bodenstruktur fiir die Verfliissigungsneigung entscheidend. Diese Struktur
duBert sich dabei auch durch unterschiedliche Lagerungsdichten.
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Abbildung 7: Aufbau des Porenwasserdrucks mit Belastungszyklen fiir verschiedene
Sande

3 Zusammenfassung und Ausblick

Anhand der Ergebnisse des neuentwickelten Verfahrens zur Untersuchung der Nei-
gung zur Verfliissigung grobkorniger Boden konnte gezeigt werden, dass es moglich
ist, eine Tendenz zur Bodenverfliissigung iiber die Porenwasserdriicke infolge einer
zyklischen Scherung zu erkennen.

Es wurden Versuche an einem Sand drei mal wiederholt, um die Versuchsreprodu-
zierbarkeit zu tiberpriifen. Die Ergebnisse haben gezeigt, dass die Versuche reprodu-
zierbar sind. Vier Versuche an einem Sand mit unterschiedlichen Lagerungsdichten
zum Versuchsbeginn haben bewiesen, dass die Verfliissigungsneigung von der Dichte
des Bodens abhéngt. Untersuchung von verschiedenen Boden, die gleich eingebaut,
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gesittigt und belastet wurden, zeigten, dass durch den Einbau erzeugte Bodenstruktur
einen maB3gebenden Einfluss auf die Verfliissigungsneigung hat.

Das neue Verfahren ermoglicht, die Verfliissigungsneigung unter verschiedenen Be-
dingungen schnell zu iiberpriifen. Es kann nicht nur der Spannungszustand variiert
werden, sondern auch die durch den Bodeneinbau erzeugte Bodenstruktur. In den zu-
kunftigen Untersuchungen werden anderen Einflussfaktoren (z.B effektive Spannung
zum Versuchsbeginn, Frequenz und Belastungsamplitude) auf Verfliissigung iiberpriift.

Es ist geplannt ein Verfliissigungsindex (f;) einzufiihren. Der Verfliissigungsindex
kann z.B. als Verhiltnis der Porenwasserdruckénderung (Au) zur effektiven Spannung

A
zum Versuchbeginn (pj)) definiert werden - f; = —,M Durch den Vergleich des Ver-
p

0
fliissigungsindex fiir verschiedene Boden soll es moglich sein, die Verfliissigungsnei-
gung verschiedener Boden miteinander zu vergleichen.

Literatur

[BAST11] BELKHATIR, M ; ARAB, A ; SCHANZ, T ; MISSOUM, H ; DELLA, N:
Laboratory study on the liquefaction resistance of sand-silt mixtures: ef-
fect of grading characteristics. In: Granular Matter 13 (2011), Nr. 5, S.
599-609

[Cas69] CASTRO, Gonzalo: Liquefaction of sands. In: Harvard Soil Mechanics
Series 81 (1969), Nr. January 1969, S. 112

[Ham14] HAMADA, Masanori: Engineering for Earthquake Disaster Mitigation.
2014

[HS14] HERLE, Ivo ; SCHWITEILO, Erik: Bodenverfliissigung als Indexversuch.
(2014)

[Ish93] ISHIHARA, K: Liquefaction and flow failure during earthquakes. In:
Géotechnique 43 (1993), Nr. 3, S. 351415

[1Y72] ISHIHARA, Kenji ; YASUDA, Susumu: Sand liquefaction due to irregular
excitation. In: Soils and Foundations 12 (1972), Nr. 4, S. 65-77

[Kra96] KRAMER, Steven L.: Geotechnical Earthquake Engineering. 1996

[KTI09] KAMATA, Toshiyuki ; TSUKAMOTO, Yoshimichi ; ISHTHARA, Kenji:
Undrained Shear Strength of Partially Saturated Sand in Triaxial Tests.
In: Bulletin of the New Zealand Society for Earthquake Engineering 42
(2009), Nr. 1, S. 57-62

ULILIS, . 5 OEED, . ; CHAN, Clarence K. ; MITCHELL, James K.

[MSC*77] M JP.;S HB.;C Cl K.; M J K
; ARULANANDAN, Kandiah: Effects of Sample Preparation on Sand Li-
quefaction. 1977



126 Beurteilung der Verfliissigungsneigung grobkorniger Boden

[SH14] SCHWITEILO, Erik ; HERLE, Ivo: Modell- und Elementversuche zur Bo-
denverfliissigung. (2014)

[Wic05] WICHTMANN, Torsten: Explizites Akkumulationsmodell fiir nichtbin-
dige Boden unter zyklischer Belastung. In: Institut fiir Grundbau und
Bodenmechanik, Bochum 48 (2005), Nr. 3, S. 472-477



Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden, Heft 24, 2018
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2018

Untersuchungen zur Gebrauchstauglichkeit
der Griindungen von Offshore-Windenergie-
anlagen

Torsten Wichtmann

Bauhaus-Universitit Weimar

Der Beitrag beschreibt die Anwendung eines hochzyklischen Akkumulationsmodells

zur Untersuchung des Langzeitverhaltens von Griindungen fiir Offshore-Windenergie-

anlagen (OWEA). Nach einer Beschreibung der Vorgehensweise bei Finite-Elemente-

Berechnungen mit dem Modell werden unterschiedliche Moglichkeiten zur Ermittlung

der Materialkonstanten erldutert. Die Validierung der Prognosen des Akkumulations-

modells anhand der Nachrechnung von Modellversuchen an Monopile-Griindungen

mit verschiedenen Mafistiben sowie eines 1:1-Versuches an einem Prototypen einer

OWEA-Flachgriindung wird demonstriert. Nach der Prdsentation einer FE-Parameter-
studie an Monopile-Griindungen erfolgt abschliefsend ein Vergleich mit den Progno-

sen anderer Ingenieurmodelle fiir Monopiles.

1 Einleitung

Die Errichtung groBer Offshore-Windparks in der Nord- und Ostsee ist ein wesent-
licher Bestandteil der sog. Energiewende. Zahlreiche Windparks sind bereits im Be-
trieb, einige weitere befinden sich derzeit im Bau und ein weiterer Ausbau der Ka-
pazititen ist geplant. Die verschiedenen Griindungsvarianten, die fiir die Offshore-
Windenergieanlagen (OWEA) infrage kommen, sind in Abbildung 1 dargestellt. Es
handelt sich um Flachgriindungen (Schwergewichtsgriindungen) oder Griindungen
auf einem einzelnen groflen Pfahl (Monopiles mit Durchmessern im Bereich 5 bis
8 m), mehreren kleineren Pfdhlen (Tripiles, Tripods, Jackets) oder einem oder mehre-
ren sog. Suction Buckets. Wihrend Flachgriindungen bei geringen Wassertiefen wirt-
schaftlich sein konnen, ist der gebrduchlichste Griindungstyp fiir gréere Wassertiefen
der Monopile.

Die OWEA-Griindungen werden infolge der Einwirkungen aus Wind und Wellen
hochzyklisch beansprucht. Diese Beanspruchung kann zu einer Akkumulation blei-
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Abbildung 1: Griindungsvarianten fiir Offshore-Windenergieanlagen

bender Verformungen im Boden und damit zu einer Schiefstellung der Griindungen
fiihren. Eine zu grofle Schiefstellung gefidhrdet die Gebrauchstauglichkeit der Anla-
gen, da der Betrieb der Turbinen nur kleine Neigungen des Turms (Neigungswinkel
6 = 0.5° — 1.0°) toleriert. Eine Ubertragung der Erfahrungen von Griindungen kon-
ventioneller Offshore-Bauwerke (z.B. Olbohrplattformen) auf die OWEA-Griindungen
ist kaum moglich, da bei letzteren das Verhiltnis aus den horizontal wirkenden zykli-
schen Lasten und dem Eigengewicht der Struktur viel groB3er ist. OWEA-Griindungen,
die bereits seit mehreren Jahrzehnten existieren, liegen nah an der Kiiste und weisen
deutlich geringere Abmessungen als die Anlagen in den neuen Parks auf. Die Er-
kenntnisse aus dem Betrieb dieser Anlagen sind daher ebenfalls nicht ohne Weiteres
auf die neuen OWEA iibertragbar. Generell fehlt es im Hinblick auf das Langzeitver-
halten der neuen OWEA-Griindungen mit ihren ungewohnlich grofSen Abmessungen
unter der offshore-typischen hochzyklischen Einwirkung an Erfahrungen. Vorliegen-
de Methoden fiir die Prognose von zyklisch induzierten Langzeitverformungen (z.B.
API [APIOO0]) wurden fiir deutlich kleinere Pfahldurchmesser (< 1 m) und geringere
Amplituden sowie Zyklenanzahlen (N < 100) entwickelt. Die Ubertragbarkeit auf die
neuen OWEA-Griindungen ist daher duBerst fraglich.

Fiir die Prognose der Langzeitverformungen von OWEA-Monopiles wurden in den
letzten Jahren verschiedene Ingenieurmodelle vorgeschlagen [AKARO08,Di0,TRG11a].
Die in [D10, TRG11a] beschriebenen Methoden haben auch Eingang in den Appen-
dix der EA Pfihle [DGG12] gefunden, auf welchen wiederum die “Richtlinien fiir
die Zertifizierung von Windenergieanlagen” des Germanischen Lloyds [Gerl2] ver-
weisen. Die meisten dieser Modelle basieren auf Modellversuchen mit kleinem bis
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mittlerem Mafstab. Eine Validierung anhand von Messungen an einem 1:1 Prototy-
pen einer Monopile-Griindung liegt bisher fiir keines der Modelle vor. Daher findet
sich in [Ger12] der Hinweis, dass fiir die Last-Verschiebungs-Beziehungen unter zy-
klischer Langzeitbelastung keine erprobten Methoden existieren, die als Stand der
Technik angesehen werden konnten.

In diesem Beitrag wird eine Methode zur Prognose des Langzeitverhaltens von OWEA-
Griindungen auf Basis eines hochzyklischen Akkumulationsmodells vorgestellt, die
in den letzten Jahren am Institut fiir Bodenmechanik und Felsmechanik (IBF) des
Karlsruher Instituts fiir Technologie (KIT) entwickelt wurde. Diese Methode wurde
durch die Nachrechnung von Elementversuchen, Modellversuchen mit verschiedenen
Mafstiben sowie Messungen an Prototypen bzw. realen Bauwerken validiert, was
im Folgenden dargelegt wird. Finite-Elemente-Berechnungen mit dem Akkumulati-
onsmodell besitzen den Vorteil, dass die gesamte Boden-Bauwerk-Interaktion unter
hochzyklischer Beanspruchung untersucht werden kann (nicht nur die Verformungen).
Weiterhin lassen sich auf diese Weise Prognosen fiir beliebige Griindungsstrukturen
erstellen (siehe Abbildung 2, keine Beschriankung auf Monopile-Griindungen).

Abbildung 2: FE-Modelle fiir unterschiedliche Griindungstypen: a) Flachgriindung, b)
Monopile, c) Tripod, d) Suction bucket (jeweils auf der Symmetrieebene geschnitten)

2 Rechenstrategie

Fiir Untersuchungen zyklisch beanspruchter Griindungen stehen prinzipiell zwei un-
terschiedliche Rechenstrategien zur Verfiigung. Diese sind in Abbildung 3 fiir eine
Flachgriindung dargestellt. Bei der ersten, auch implizit genannten Methode (Abbil-
dung 3a) wird jeder Zyklus inkrementell mit einem geeigneten konventionellen Stoft-
modell berechnet, d.h. einem Stoffmodell, das mit Spannungs- und Dehnungsraten
formuliert ist (z.B. Hypoplastizitiat mit intergranularer Dehnung). Das Stoffmodell
prognostiziert die Entwicklung der Dehnung in jedem Element und damit auch die
Akkumulation der Dehnung. Diese Methode impliziert zwei gravierende Nachteile:
Zum einen wird die zyklische Belastung mit sehr vielen Inkrementen berechnet, wo-
bei sich mit jedem Inkrement Fehler des Stoffgesetzes und der Numerik aufsummie-
ren. Beispielsweise iiberschitzen die vorhandenen Stoffmodelle die Akkumulation der
Dehnung bei grofleren Zyklenanzahlen (N > 100) zumeist drastisch. Zum anderen ist
der Rechenaufwand insbesondere bei einem komplizierten 3D-Modell sehr grof3, so
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dass Untersuchungen mit dieser Methode zumeist auf wenige Zyklen (N < 50) be-
grenzt bleiben.
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Abbildung 3: FE-Berechnung einer vertikal zyklisch beanspruchten Flachgriindung:
a) Rein implizite Berechnung, b) Kombination von impliziten und expliziten Berech-
nungsphasen unter Verwendung eines Akkumulationsmodells

Fiir hochzyklische Belastungen ist die in Abbildung 3b dargestellte Vorgehensweise
besser geeignet. Dabei werden zunichst nur die ersten beiden Zyklen mit einem kon-
ventionellen Stoffmodell berechnet. Fiir die explizite Simulation der weiteren Zyklen
kommt ein spezielles Akkumulationsmodell zur Anwendung. Dieses prognostiziert
die Entwicklung der bleibenden Dehnung, ohne den Dehnungspfad wihrend der ein-
zelnen Zyklen zu verfolgen. Wihrend der Berechnung mit dem Akkumulationsmo-
dell werden die duBeren Lasten auf ihren Mittelwerten konstant gehalten. Die Verfor-
mungsakkumulation im Sand infolge zyklischer Belastung wird demnach dhnlich wie
das Kriechen von Ton unter konstanter Belastung behandelt. Ein wesentlicher Ein-
gangsparameter fiir das Akkumulationsmodell ist die Dehnungsamplitude €', die
fiir jedes Element aus dem Dehnungspfad wihrend des zweiten konventionell berech-
neten Zyklus gewonnen wird. Da Dichteidnderungen oder Spannungsumlagerungen
das Feld der Dehnungsamplitude verdndern konnen, ist die Einschaltung von implizit
berechneten sog. Kontrollzyklen in die Berechnung gegebenenfalls sinnvoll. In die-
sen Kontrollzyklen wird das Feld der Dehnungsamplitude aktualisiert. AnschlieBend
wird die explizite Berechnung mit dem Akkumulationsmodell unter Verwendung des
aktualisierten Feldes der Dehnungsamplitude fortgesetzt. Simulationen unter Verwen-
dung dieser Rechenstrategie unterliegen keinen Einschridnkungen hinsichtlich der ma-
ximal zu berechnenden Zyklenanzahl. Sie erfordern jedoch ein geeignet formuliertes
Akkumulationsmodell.

3 Akkumulationsmodell

Die Gleichungen des Akkumulationsmodells von Niemunis et al. [NWTOS] basieren
auf einer umfangreichen Parameterstudie [Wic05, WNTO05] mit drinierten hochzykli-
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schen Versuchen an Sand. Die Grundgleichung des Modells lautet
6 = E:(g—&<—¢&" 1)

mit der Spannungsrate & der effektiven Cauchy-Spannung ¢ (Druck positiv), der Deh-
nungsrate € (Zusammendriickung positiv), der vorgegebenen Akkumulationsrate £,
einer plastischen Dehnungsrate &” (wird aktiviert, wenn der Spannungspfad wihrend
der expliziten Berechnungsphase die Fliefliche erreicht) und der spannungsabhing-
igen elastischen Steifigkeit E. Der Punkt iiber einer Variable kennzeichnet im Kon-
text des Akkumulationsmodells eine Ableitung nach der Zyklenanzahl N, d.h. U =
d U /JN. In Abhingigkeit der Randbedingungen prognostiziert Gleichung (1) eine

Anderung der Spannung (& # 0) und / oder eine Akkumulation der Dehnung (£ # 0).

Fiir die Akkumulationsrate € in Gleichung (1) wird folgender multiplikativer An-
satz gewihlt:

éaCC — 6 acc m (2)

mit der Akkumulationsrichtung m = € /||&€*°|| = (£*°)™ (Einheitstensor, FlieBre-
gel) und der Akkumulationsintensitir € = ||€*°||. Fir m wird die FlieBregel des
Modified Cam clay (MCC)-Modells verwendet. Die Akkumulationsintensitdt £ in
Eq. (2) wird als Produkt von sechs Teilfunktionen berechnet:

& = fup IN fo fo fr fr ¥

Jede dieser Teilfunktionen beriicksichtigt separat einen Einflussparameter, ndmlich die
Dehnungsamplitude ™' (Funktion fymp1), die zyklische Vorbelastung (fy, unter Ver-
wendung der Vorbelastungsvariable g#, die die aufgebrachte Zyklenanzahl N mit der
Dehnungsamplitude €™ dieser Zyklen wichtet), die Porenzahl e (f,), den mittleren
Druck p® (f,), das normierte mittlere Spannungsverhéltnis Y*' (fy, ¥* = 0 bei isotro-
pen Spannungen, ¥*' = 1 bei einem kritischen Spannungsverhéltnis) und den Einfluss
von Anderungen der Richtung der Zyklen (fx):

gampl Campl
Sampt = min { <104) - 10Campl } )

fv = CniCnaexp [—gA] +Cn1Cp3 5)
Cleampl
 (Co—e)?  1+emax
fe = I+e (C,—emax)? ©
_ N P
fo = eXp{ C” (lOOkPa 1)} @)
fr = exp(Cy Y¥) (8

mit den Materialkonstanten Cympl, Cy1, Cn2, Cy3, Ce, Cp und Cy. Fiir die in diesem
Beitrag betrachteten zyklischen Beanspruchungen mit gleichbleibender Richtung gilt

Jz=1
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4 Kalibrierung der Materialkonstanten

Fiir die Kalibrierung der Parameter des Akkumulationsmodells auf experimenteller
Basis [WNT10, WNT15] sind vier Reihen drénierter zyklischer Triaxialversuche not-
wendig, in denen die Spannungsamplitude ¢!, die Anfangslagerungsdichte Ipg, der
mittlere Druck p®¥ und das mittlere Spannungsverhiltnis 1% = ¢ /p® von Versuch
zu Versuch variiert werden. Die Abbildung 4 zeigt exemplarische Ergebnisse solch
einer Versuchsreihe. Dargestellt ist die Entwicklung der bleibenden Dehnung €% mit
steigender Zyklenanzahl N. Die Zunahme der Intensitit der Akkumulation mit stei-
gender Amplitude, abnehmender relativer Anfangslagerungsdichte sowie steigendem
mittlerem Spannungsverhiltnis ist deutlich zu erkennen. Eine Variation des mittleren
Druckes fiihrt zu dhnlichen Akkumulationsverldufen, wenn das Verhiltnis aus Span-
nungsamplitude ¢*™' und mittlerem Druck p® konstant gehalten wird (nicht darge-
stellt in Abbildung 4). Anhand der Versuchsergebnisse werden zunichst die Parameter
Campi (Abbildung 4a), C, (Abbildung 4b), C, und Cy (Abbildung 4c) ermittelt. Der ge-
samte Datensatz wird anschlieBend noch einmal zur Kalibrierung der Parameter Cy,
Cn2 und Cy3 herangezogen. Im Anschluss konnen die Versuche mit einem Element-
testprogramm unter Verwendung des Akkumulationsmodells nachgerechnet werden,
um die Prognosequalitidt zu iiberpriifen oder einzelne Parameter zu optimieren. Die
in Abbildung 4 eingetragenen blauen Kurven entstammen solchen Nachrechnungen,
wobei eine gute Ubereinstimmung der Modellprognose mit den Versuchsdaten festzu-
stellen ist.

a) b) c)
'g‘ 4 qamP! [g;a] = Tfiriation o\'_o‘ 6 Ipol[1= T Variation I—V* 'g‘ n®[-]= [ Variation T
oo —— i | [ 0,52 . Di | o ——1,25 ]
3 60 Amplitude g5 'H}o,sa rel. Dichte )/j 1 g 12 100 Sparlnur_lgs
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Abbildung 4: Entwicklung der akkumulierten Dehnung £€2°° mit der Zyklenanzahl N
in Versuchen an einem Mittelsand (dso = 0.6 mm, C,, = dgo /d10 = 2.5) mit unterschied-
lichen a) Spannungsamplituden ¢!, b) relativen Anfangslagerungsdichten Ipy und
c) mittleren Spannungsverhiltnissen 1. Die blauen Kurven stammen aus Simula-
tionen mit dem Akkumulationsmodell unter Verwendung des optimalen Satzes von
Materialkonstanten fiir diesen Sand.

Um den Aufwand bei der Kalibrierung des Akkumulationsmodells zu reduzieren, wur-
de eine vereinfachte Methode entwickelt. Auf der Basis von ca. 350 zyklischen Versu-
chen an 22 speziell gemischten Korngroenverteilungskurven eines Quarzsandes wur-
den Korrelationen der Materialkonstanten mit den Parametern der Korngrofenverteil-
ungskurve (mittlerer Korndurchmesser dsg, Ungleichférmigkeitszahl C, = dgo/d10)
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bzw. leicht im Labor zu ermittelnden Indexgrofen (Porenzahl e, bei dichtester La-
gerung) abgeleitet [WNT09, WNT15]:

Compt = 1,70 )
C. = 0,95 emin (10)
C, = 0,41-[1-0,34(dso[mm]—0,6)] 11)
Cy = 2,60-[1+0,12-In(dso[mm]/0,6)] (12)
Cyi = 0,00120-[1—0,36-In(ds)]- (C, — 1,18) (13)
Cya = 0,0051-exp[0,39-dso+ 12,3 -exp(—0,77-C,)] (14)
Cys = 1,00-107*-exp(—0,84-dsg) - (C, —1,37)%%* (15)

Eine Ermittlung samtlicher Parameter auf Basis der Gleichungen (9) bis (15) ist aller-
dings nur fiir grobe Abschitzungen geeignet, da die Korrelationen streng genommen
nur fiir rundkantigen reinen Quarzsand gelten. Als Mindeststandard wird empfohlen,
die Parameter Cyypi, Ce, C,, und Cy anhand der Gleichungen (9) bis (12) abzuschitzen
und die Konstanten Cy bis Cy3, die im Wesentlichen die GrofSenordnung der Akku-
mulationsintensitit bestimmen, aus einem einzelnen zyklischen Versuch zu ermitteln.

5 Validierung durch Nachrechnung von Modell- und
Prototypversuchen

Durch die erfolgreiche Nachrechnung der Laborversuche (Abbildung 4) wurde das
Akkumulationsmodell auf der Elementtestebene validiert. In einem néchsten Schritt
wurden Modellversuche mit unterschiedlichen Maf3stiben sowie ein 1:1-Versuch an
einem Prototypen einer OWEA-Flachgriindung nachgerechnet.

Am IBF wurden kleinmaBstibliche Modellversuche an OWEA-Flachgriindungen und
Monopiles durchgefiihrt [Zac15], wobei Karlsruher Feinsand (KFS, dso = 0,14 mm, C,
= 1,5) verwendet wurde. Im Folgenden wird die Nachrechnung von vier Versuchen an
horizontal zyklisch beanspruchten Monopiles présentiert. Der Durchmesser des Pfahls
(Hohlrohr) betrug 6,1 cm, die Einbindetiefe 60 cm. Die durchgezogenen Kurven in
Abbildung 5b zeigen die in den vier Versuchen mit unterschiedlichen Kraftamplitu-
den nahe der Sandoberfliche gemessenen horizontalen Pfahlverschiebungen als Funk-
tion der Zyklenanzahl. Die gestrichelten Kurven entstammen den Simulationen unter
Verwendung des in Abbildung 5a dargestellten FE-Modells. Die Abmessungen des
Modells entsprechen dabei den Dimensionen des Modellversuchsbehilters. Da aus-
schlieBlich Belastungen mit einer konstanten Richtung der Zyklen betrachtet werden,
konnte - wie bei allen weiteren in diesem Beitrag betrachteten Modellen - die Sym-
metrie des Problems ausgenutzt werden. Es wurde daher nur eine Hilfte des Pfahls
mit dem umgebenden Boden modelliert. Die angesetzten Parameter des KFS fiir die
Hypoplastizitit mit intergranularer Dehnung (impliziter Teil der Berechnung) und das
Akkumulationsmodell (explizite Phase) wurden zuvor auf Basis monotoner und zy-
klischer Laborversuche ermittelt. Trotz gewisser Abweichungen bei dem einen oder
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anderen Versuch kann auf der Basis von Abbildung 5b eine relativ gute Reproduktion
der Modellversuchsergebnisse durch die FE-Simulationen festgestellt werden.
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Abbildung 5: Nachrechung der Modellversuche des IBF an Monopiles: a) FE-Modell,
b) Vergleich der Horizontalverschiebungen des Pfahls nahe der Sandoberflache aus
den Modellversuchen und den FE-Simulationen (modifiziert aus [Zac15])

Hor. Verschiebung u,, [um] &

In einem néchsten Schritt wurden Modellversuche mit groBerem Malistab betrach-
tet, die in der Versuchsgrube der TU Berlin an Monopiles mit Durchmessern zwi-
schen 14 und 41 cm sowie Einbindeldngen zwischen 1,6 und 2,9 m durchgefiihrt wur-
den [TRG11Db]. Die Parameter der Stoffmodelle wurden fiir den in den Modellversu-
chen verwendeten Berliner Sand (dsp = 0,51 mm, C, = 3) aus umfangreichen Labor-
versuchsreihen am IBF ermittelt. Weiterhin wurden FE-Modelle erstellt, die auch die
Details der Versuchsgrube abbilden (u.a. den seitlichen Holzverbau fiir die Installation
von Messtechnik, sieche Abbildung 6a). Die Abbildung 6b enthélt einen Vergleich der
Pfahlkopfverschiebungen aus Simulation und Experiment fiir einen Modellversuch
mit sechs aufeinander folgenden Zyklenpaketen mit unterschiedlichen Amplituden.
Auch in diesem Fall kann eine akzeptable Ubereinstimmung zwischen Modellversuch
und FE-Nachrechnung geschlossen werden.

Als drittes Beispiel wird im Folgenden der 1:1-Versuch der Fa. Ed. Ziiblin AG an ei-
nem Prototypen einer aufgelosten OWEA-Flachgriindung behandelt [HM12]. Einen
Schnitt durch das Testfundament zeigt die Abbildung 7. Der Prototyp bestand aus
zwei kreuzformig angeordneten Spannbeton-Hohlkisten, die auf vier separaten Fun-
damentpratzen ruhten. Nach oben schloss ein ebenfalls aus einem Spannbeton-Quer-
schnitt bestehender Turm an. Die Hohlkésten wurden nach der Platzierung der Griind-
ung mit Sand verfiillt. In einer gefluteten Baugrube nahe Cuxhaven wurde das Ver-
halten solch einer Griindung unter einer offshore-typischen zyklischen Belastung aus
Wind und Wellen untersucht. Der Baugrund und das Fundament wurden aufwindig
mit Messtechnik instrumentiert. Die zyklische Belastung wurde mit Hilfe einer hy-
draulischen Presse als Zugkraft am Turm aufgebracht. Auf diese Weise wurden 20
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Abbildung 6: Nachrechung der Modellversuche der TU Berlin an Monopiles: a) FE-
Modell, b) Vergleich der horizontalen Pfahlkopfverschiebungen aus einem Modellver-
such und der zugehorigen FE-Simulation (modifiziert aus [Zac15])

Sturmereignisse mit insgesamt 1,6 Millionen Zyklen und unterschiedlichen Amplitu-
den simuliert.
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Abbildung 7: Schnitt durch den Prototypen der aufgelosten OWEA-Flachgriindung
der Ed. Ziiblin AG im Feldversuch nahe Cuxhaven (modifiziert aus [Zac15])

Der Baugrund wurde am IBF anhand von zwei Bohrkernen aufgenommen (Abbildung
8a). Die Parameter der Stoffmodelle fiir die im oberen Bereich anstehenden Feinsande
und die darunterliegenden Mittelsande wurden in aufwindigen Laborversuchsreihen
ermittelt. Die relative Lagerungsdichte des Bodens in situ wurde auf Basis der im Rah-
men der Baugrunderkundung durchgefiihrten Drucksondierungen unter Anwendung
der in [Cud01] beschriebenen Methode der hypoplastischen Hohlraumaufweitung ab-
geschitzt (Abbildung 8b). Das erstellte FE-Modell des Testfundamentes (Abbildung
8c) bildet auch den Bauablauf ab. Simuliert wurde der Feldversuch bis zum Abschluss
des ersten Sturmereignisses, bei dem die grofiten Setzungen im Versuch auftraten. Das
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Sturmereignis besteht aus mehreren Zyklenpaketen mit zunéchst aufsteigenden und
anschlieend wieder abfallenden Amplituden (sieche Schema am rechten Rand von
Abbildung 9).
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Abbildung 8: a) Granulometrie und b) Lagerungsdichte des Baugrundes unterhalb des
Testfundamentes, ¢) FE-Modell des Testfundamentes (modifiziert aus [Zac15])

In Abbildung 9 sind die gemessenen und berechneten Verldufe der Setzungen der am
stirksten belasteten Pratze A sowie der gegeniiberliegenden Pratze C wihrend des ers-
ten simulierten Sturmereignisses gegeniibergestellt. Fiir die Pratze A wurden sowohl
im Versuch als auch in der Nachrechnung groflere Setzungen erhalten als fiir die Prat-
ze C. Die in der FE-Simulation prognostizierte Endsetzung der Pratze C liegt nahe an
dem im Versuch gemessenen Wert. Die Setzung der Pratze A wird in der Simulation
hingegen unterschétzt, was sich in gleicher Weise auf die prognostizierte Verdrehung
des Fundamentes auswirkt. Ein moglicher Einfluss von Dichteschwankungen im Un-
tergrund wird in [Zac15] diskutiert. Generell sind die Prognosen mit dem Akkumu-
lationsmodell stark von der Lagerungsdichte des Baugrundes abhingig. Neben den
Setzungen konnten auch die im Untergrund des Prototypen gemessenen Porenwas-
seriiberdriicke (keine Akkumulation) gut reproduziert werden. Die gefihrliche Umla-
gerung von Sohlspannungen von den Pratzen A und C, die in der Hauptbelastungsrich-
tung liegen, auf die abseits gelegenen Pratzen B und D wurde sowohl im Feldversuch
als auch in der Nachrechnung beobachtet (Abbildung 9).

Einen weiteren Schritt der Validierung des Akkumulationsmodells abseits der OWEA-
Thematik stellt die erfolgreiche Reproduktion der gemessenen Setzungen der Schleu-
se Uelzen I (Bestandteil des Elbe-Seitenkanals) wihrend eines Zeitraumes von ca. 20
Jahren dar [MWZT18]. Hierauf wird an dieser Stelle jedoch nicht weiter eingegangen.

Auf Basis der prisentierten Nachrechnungen von Element-, Modell- und in-situ-Ver-
suchen ldsst sich schlussfolgern, dass das Akkumulationsmodell auf verschiedenen
Skalen validiert werden konnte. Es scheint daher gerechtfertigt, es auf reale Griind-
ungen von Offshore-Windenergieanlagen anzuwenden. Die folgenden Ausfithrungen
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Abbildung 9: Vergleich der Entwicklung der Setzungen der Pratzen A und C wéhrend
des ersten simulierten Sturms im Feldversuch und in der FE-Nachrechnung (modifi-
ziert aus [Zac15])

beschrinken sich auf die Monopile-Griindungen.

6 Parameterstudie an Monopile-Griindungen

Die Abbildung 11 zeigt das verwendete FE-Modell eines Monopiles mit dem Durch-
messer D = 5 m und der Einbindelinge L = 30 m. Die Momenten- und Querkraft-
belastung aus dem Turm wurde als Paare von Vertikal- und Horizontalkréften in der
Symmetrieachse auf den Kopf des Monopiles aufgebracht. Mit diesem FE-Modell
wurden Prognosen fiir unterschiedliche Belastungen und Lagerungsdichten des Bo-
dens erstellt. Es wurden jeweils 1 Million Zyklen simuliert. In Abbildung 12 sind
die Biegelinien des Monopiles nach diesen 1 Million Zyklen dargestellt. Erwartungs-
gemil steigt die Verformung des Pfahls mit zunehmenden Werten von Amplitude
und Mittelwert des Biegemomentes sowie mit lockerer werdender Lagerung. Anhand
der Neigung der Biegelinie oberhalb des Meeresbodens, die in etwa der Neigung des
Turms entspricht, kann gepriift werden, ob das Toleranzkriterium fiir die Schiefstel-
lung eingehalten ist. In diesen Simulationen wurde ein maximaler Verdrehwinkel von
6 =0,21° erhalten, was unterhalb des kritischen Wertes von ca. 0,5° liegt.

In Abbildung 13 sind die Ergebnisse fiir unterschiedliche Pfahlgeometrien zusam-
mengestellt. Die Berechnungen eines Pfahls mit dem gleichen Durchmesser 5 m aber
unterschiedlichen Einbindelidngen zeigten erwartungsgemif, dass eine Vergroferung
der Einbindeldnge ab einem bestimmten Mal} — hier ca. 35 m — keine wesentliche
Reduktion der Pfahlkopfauslenkung mehr zur Folge hat (Abbildung 13a). Die Ab-
bildung 13b enthilt die Ergebnisse fiir vier unterschiedliche Pfahldurchmesser zwi-
schen 5 m und 8 m. Der Pfahl wurde mit steigendem Pfahldurchmesser jeweils um 5
m verlidngert, wihrend die Belastung mit dem Pfahldurchmesser linear skaliert wur-
de. In Abbildung 13b ist unter diesen Randbedingungen eine deutliche Reduktion der
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Abbildung 10: Umlagerungen von Sohlspannungen von den Pratzen A und C, die in
der Belastungsrichtung liegen, auf die abseits gelegenen Pratzen B und D (modifiziert
aus [Zacl5])
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Abbildung 11: FE-Modell eines Monopiles mit Durchmesser D = 5 m und Einbin-
deldnge L = 30 m [Wicl6]

Pfahlkopfverschiebungen und —verdrehungen mit steigendem Pfahldurchmesser zu er-
kennen.

7 Vergleich der Prognosen verschiedener Modelle fiir
Monopile-Griindungen

In [WZW14a, WZW14b] wurden die Prognosen verschiedener Modelle [AKAROS,
D10, TRG11a, NWTO5] fiir die Langzeitverformungen von OWEA-Monopilegriind-
ungen miteinander verglichen. Die Parameter aller Modelle wurden fiir denselben
Sand (KFS), teilweise auf Basis derselben Laborversuche ermittelt. In den Vergleichs-
berechnungen wurde ein Monopile mit 5 m Durchmesser und 30 m Einbindetiefe
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Abbildung 12: Biegelinien des Monopiles (D =5 m, L = 30 m) nach 1 Million Zyklen
fiir unterschiedliche Belastungen und Lagerungsdichten: a) M* =30 MNm, h =M /V
=30m, Ipg = 0,7, b) M*P' = 30 MNm, 4 = 30 m, Ipg = 0,7, ¢) M* = 30 MNm, M™P!
=20 MNm, & = 30 m (modifiziert aus [Wic16])

betrachtet. Die Abbildung 14 zeigt exemplarisch den Vergleich fiir eine bestimmte
Belastung des Monopiles (siehe Schema in Abbildung 14a) und eine mitteldichte La-
gerung. In Abbildung 14b sind die prognostizierten horizontalen Verschiebungen in-
folge der ersten monotonen Belastung auf die Maximallasten dargestellt, in Abbildung
14c die Biegelinien am Ende der 100000 berechneten Zyklen. In beiden Diagrammen
sind deutliche Unterschiede zwischen den verschiedenen Modellen zu erkennen. Die
mit der Kombination aus Hypoplastizitit und Akkumulationsmodell prognostizierten
Verformungen liegen zumeist am oberen Rand. Die bei weitem geringsten Horizon-
talverschiebungen ergeben sich aus dem Ansatz des API. Es sei betont, dass nicht
abschlielend beurteilt werden kann, welche Modellprognose am néchsten an der Rea-
litdt liegt, da offentlich zugingliche in-situ-Messdaten oder 1:1-Feldversuche wie im
Fall des Ziiblin-Testfundamentes fiir Monopiles nicht vorliegen.

8 Zusammenfassung

Die Vorgehensweise bei der Erstellung einer Prognose der Langzeitverformungen mit
einem hochzyklischen Akkumulationsmodell wurde vorgestellt. In Finite-Elemente-
Simulationen mit dem Akkumulationsmodell kann die komplexe Boden-Bauwerk-
Interaktion fiir beliebige Griindungsstrukturen von Offshore-Windenergieanlagen un-
tersucht werden. Die Materialkonstanten des Modells lassen sich aus dréinierten zykli-
schen Triaxialversuchen ermitteln. Alternativ kann eine Abschétzung aller oder eines
Teils der Konstanten aus Korrelationen mit Parametern der Korngroenverteilungs-
kurve bzw. mit Indexgréen erfolgen. Die Prognosen des Akkumulationsmodells wur-
den durch die erfolgreiche Nachrechnung von Modellversuchen an Monopiles, die am
IBF in Karlsruhe bzw. der TU Berlin durchgefiihrt wurden, und des 1:1 Versuches der
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Abbildung 13: Biegelinien von Monopile-Griindungen mit unterschiedlichen Pfahl-
geometrien nach 1 Million Zyklen: a) Variation der Einbindeldnge (D = 5 m, Ipg =
0,6, h = 30 m, M = M*P' = 30 MNm), b) Variation des Pfahldurchmessers (Ipg =
0,6, h =30 m, M* = Ml

Ed. Ziiblin AG an einem Prototypen einer aufgelosten OWEA-Flachgriindung vali-
diert. Eine FE-Parameterstudie an Monopilegriindungen ergab die erwartete Zunahme
der Pfahlkopfauslenkung mit zunehmenden Werten von Amplitude und Mittelwert
des Biegemomentes sowie mit lockerer werdender Lagerung. Unter den gewdhlten
Randbedingungen wurde zudem eine Reduktion der Langzeitverformungen mit stei-
genden Abmessungen des Monopiles (Durchmesser und Einbindelinge) erhalten. Ein
Vergleich verschiedener Modelle fiir OWEA-Monopilegriindungen hat deutliche Un-
terschiede in den Modellprognosen aufgezeigt.

Literatur

[AKAROS] AcHMUS, M. ; KUO, Y.-S. ; ABDEL-RAHMAN, A.: Zur Bemessung
von Monopiles fiir zyklische Lasten. In: Der Bauingenieur 83 (2008), S.
303-311

[APIOO] AMERICAN PETROLEUM INSTITUTE, API: Recommended practice for
planning, designing and constructing fixed offshore platforms - Working
stress design. API RP 2A - WSD, Washington CD, USA, 2000

[CudO1] CUDMANI, R.O.: Statische, alternierende und dynamische Penetration
in nichtbindige Boden. Dissertation, Veroffentlichungen des Institutes fiir
Bodenmechanik und Felsmechanik der Universitit Fridericiana in Karls-
ruhe, Heft 152, 2001

[D10] DUHRKOP, J.: Zum Einfluss von Aufweitungen und zyklischen Lasten auf
das Verformungsverhalten lateral beanspruchter Pfdhle in Sand. Disser-



Wichtmann 141
Mav = MamP! = 30 MNm
h=MQ=20m
Horizontale Verschiebung [cm] Horizontale Verschiebung [cm]
E,..;L M — 2 0 2 4 6 8 _ -2 0 2 4 6 8
A 7 E 0 ; ‘ E 0 ‘
z c c
g °] 1 27 |
£ @ 10+ i @10t :
o (0] [0
8 3 15+ 1 815+ ]
_”| ? 20+ bei MM im i i 204+ bei MM nach i
€ ersten Zyklus = 10° Zyklen
> 251 1 25t / 1
4 @ ©
:} |: 30+ i i i | }: 30+ i i L |
U= s —— APl —— Dihrkop (2010) SDM, Achmus et al. (2008)
o = 0.6 —— ESWM, Tacan etal. (2011)  —— Hypo + Akk.modell IBF

Abbildung 14: Vergleich verschiedener Modelle fiir die Prognose der Langzeitverfor-

mungen von

[DGG12]

[Gerl2]

[HM12]

[MWZT18]

[NWTO5]

[TRG11a]

OWEA-Monopilegriindungen (modifiziert aus [WZW 14a, WZW 14b])

tation, Veroffentlichungen des Institutes fiir Geotechnik und Baubetrieb
der Technischen Universitdt Hamburg-Harburg, Heft Nr. 20, 2010

DGGT: Empfehlungen des Arbeitskreises ”Pfaehle” der Deutschen Ge-
sellschaft fiir Geotechnik e.V, 2. Auflage. 2012

GERMANISCHER LLOYD: Rules and Guidelines, 1V Industrial Services,
2 Guideline for the Certification of Offshore Wind Turbines, 6 Structures.
2012

HARTWIG, U. ; MAYER, T.: Entwurfsaspekte bei Griindungen fiir
Offshore-Windenergieanlagen. In: Bautechnik 89 (2012), Nr. 3, S. 153—
161

MACHACEK, J. ; WICHTMANN, T. ; ZACHERT, H. ; TRIANTAFYLLI-
DIS, Th.: Long-term settlements of a ship lock: measurements vs. FE-

prediction using a high cycle accumulation model. In: Computers and
Geotechnics 97 (2018), Nr. 5, S. 222-232

NIEMUNIS, A. ; WICHTMANN, T. ; TRIANTAFYLLIDIS, Th.: A high-
cycle accumulation model for sand. In: Computers and Geotechnics 32
(2005), Nr. 4, S. 245-263

TASAN, H.E. ; RACKWITZ, F. ; GLASENAPP, R.: Ein Bemessungsmodell
fiir Monopilegriindungen unter zyklischen Horizontallasten. In: Bautech-
nik 88 (2011), Nr. 5, S. 301-318



142

[TRG11b]

[Wic05]

[Wicl6]

[WNTO5]

[WNTO09]

[WNT10]

[WNT15]

[WZW 14a]

[WZW14b]

[Zac15]

Zur Gebrauchstauglichkeit der Griindungen von Offshore-Windenergieanlagen

TASAN, H.E. ; RACKWITZ, F. ; GLASENAPP, R.: Experimentelle Unter-
suchungen zum Verhalten von zyklisch horizontal belasteten Monopiles.
In: Bautechnik 88 (2011), Nr. 2, S. 102-112

WICHTMANN, T.: Explicit accumulation model for non-cohesive soils
under cyclic loading. PhD thesis, Publications of the Institute of Soil
Mechanics and Foundation Engineering, Ruhr-University Bochum, Issue
No. 38, 2005

WICHTMANN, T.: Soil behaviour under cyclic loading - experimental
observations, constitutive description and applications. Habilitation the-
sis, Publications of the Institute of Soil Mechanics and Rock Mechanics,
Karlsruhe Institute of Technology, Issue No. 181, 2016

WICHTMANN, T. ; NIEMUNIS, A. ; TRIANTAFYLLIDIS, Th.: Strain ac-
cumulation in sand due to cyclic loading: drained triaxial tests. In: Soil
Dynamics and Earthquake Engineering 25 (2005), Nr. 12, S. 967-979

WICHTMANN, T. ; NIEMUNIS, A. ; TRIANTAFYLLIDIS, Th.: Validati-
on and calibration of a high-cycle accumulation model based on cyclic
triaxial tests on eight sands. 49 (2009), Nr. 5, S. 711-728

WICHTMANN, T. ; NIEMUNIS, A. ; TRIANTAFYLLIDIS, Th.: On the
determination of a set of material constants for a high-cycle accumulation
model for non-cohesive soils. In: International Journal For Numerical
And Analytical Methods in Geomechanics 34 (2010), Nr. 4, S. 409-440

WICHTMANN, T. ; NIEMUNIS, A. ; TRIANTAFYLLIDIS, Th.: Improved
simplified calibration procedure for a high-cycle accumulation model. In:
Soil Dynamics and Earthquake Engineering 70 (2015), Nr. 3, S. 118-132

WESTERMANN, K. ; ZACHERT, H. ; WICHTMANN, T.: Vergleich
von Ansdtzen zur Prognose der Langzeitverformungen von OWEA-
Monopilegriindungen in Sand. Teil 1: Grundlagen der Ansitze und Para-
meterkalibration. In: Bautechnik 91 (2014), Nr. 5, S. 309-323

WESTERMANN, K. ; ZACHERT, H. ; WICHTMANN, T.: Vergleich
von Ansitzen zur Prognose der Langzeitverformungen von OWEA-
Monopilegriindungen in Sand. Teil 2: Simulationen und Schlussfolge-
rungen. In: Bautechnik 91 (2014), Nr. 5, S. 324-332

ZACHERT, H.: Zur Gebrauchstauglichkeit von Griindungen fiir Offshore-
Windenergieanlagen. Dissertation, Veroffentlichungen des Institutes fiir
Bodenmechanik und Felsmechanik am Karlsruher Institut fiir Technolo-
gie, Heft Nr. 180, 2015



Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden, Heft 24, 2018
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2018

1g Modellversuche mit granularen Saulen in
organischen Boden

Dipl.-Ing. Marcel Ney, Prof. Dr.-Ing. Frank Rackwitz

Fachgebiet Grundbau und Bodenmechanik
Technische Universitdt Berlin

In diesem Beitrag wird auf das Bodenverbesserungsverfahren mit nichtummantelten
granularen Sdulen in weichen organischen Boden eingegangen. Hierbei liegt der Un-
tersuchungsschwerpunkt auf der Frage, ob in solchen anspruchsvollen Béden mit ge-
ringer undrainierter Scherfestigkeit der Einsatz von nichtummantelten Sandsdulen
praktikabel ist. Es besteht im Allgemeinen die Befiirchtung des Versagens derartiger
Sdulen aufgrund zu geringer radialer Stiitzwirkung des umgebenden Baugrundes. An-
hand von klein- und grofimapstiblichen 1g Modellversuchen soll untersucht werden,
welchen Einfluss wesentliche Parameter wie die Sdulenherstellungsmethode als auch
das gewdhlte Flichenverhdlmis auf das Tragverhalten haben. Weiterhin soll der
Frage nachgegangen werden, ob es zu einem Versagen durch Sdulenausbauchung
kommen kann. Die Ergebnisse der Modellversuche werden auf in situ Verhdltnisse
extrapoliert und den Prognosen eines gdngigen analytischen Bemessungsverfahren
gegeniibergestellt.

1  Einleitung

Die kontinuierliche ErschlieBung von neuen Wohn-, Gewerbe- als auch Industriege-
bieten und damit die stetige Zunahme des Verkehrsaufkommens hat zur Folge, dass
Gebiete gequert werden miissen, welche bisher auf Grund ihrer schwierigen Unter-
grundverhiltnisse gemieden wurden. Hierzu zdhlen in erster Linie Gebiete mit wei-
chen bindigen als auch organischen Ablagerungen. Gebiete mit grofflichigen organi-
schen oberflachennahen Ablagerungen (Hoch- und Tiefmoore) sind in Deutschland
vorrangig im Norden anzutreffen, siche

Abbildung 1.

Angesichts der Ausweitung derartiger Ablagerungen im Rahmen einer Baumafinahme
konnen verschiedene Baugrundverbesserungsmaf3nahmen sinnvoll und wirtschaftlich
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sein. Bei sehr begrenzten Ablagerungen kann ggf. ein Bodenaustausch in Betracht
gezogen werden. Ist ausreichend Zeit und Schiittmaterial vorhanden, dann kann eine
groBflachige Vorkonsolidierung mit anschlieendem Riickbau eine mogliche Alter-
native darstellen.

[#*] Miedermoors
Hochmaoaore

ALM

25 EEI 100 km \A_ij
Abbildung 1: Moorgebiete in Deutschland. (Quelle: Landerfachbehdrden, 2011: Po-
sitionspapier ,,Potentiale und Ziele zum Moor- und Klimaschutz*)

Eine weitere Moglichkeit der Baugrundverbesserung im benannten Fall ist die Ein-
bringung von granularen Séulen. Hier gibt es diverse Herstellungsmoglichkeiten als
auch Bemessungsansitze. Die Bemessung derartiger Baugrundverbesserungen muss
eine Vielzahl an Parametern beriicksichtigen. Neben den bodenphysikalischen und
bodenmechanischen Parametern ist auch der Herstellvorgang eines Séulenrasters mit
zusitzlichen Parametern zu beriicksichtigen. Auf Grund der Vielzahl an Einfluss neh-
menden Parametern ist es schwierig, analytisch eine verldssliche Prognose der erziel-
baren Baugrundverbesserung zu geben. Hinzu kommt, dass der iiberwiegende Teil an
Bemessungsansétzen fiir mineralische Boden aufgestellt wurde, wobei Einfliisse nicht
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berticksichtigt werden kdnnen, die vor allem bei organischen Boden auftreten kdnnen.
Hier sei vor allem die Beriicksichtigung des langzeitlichen Kriechverhaltens als auch
der Einfluss des Herstellungsverfahrens der granularen Saulen genannt. Grundsitzlich
steht die Frage zur Diskussion, ab welchem Wert der undrainierten Scherfestigkeit ¢,
der Einsatz von granularen Sdulen mdglich ist.

2 Griindungsverfahren mit granularen Siulen

2.1 Riittelstopf- und Riitteldruckverfahren

Anfang der 30er Jahre des 20. Jahrhunderts erhielt die heutige Firma Keller Grundbau
GmbH ein Patent fiir ein vorgestelltes Tiefenriitteldruckverfahren. Dieses Verfahren
wurde fiir Lockergesteine (Kiese, Sande) entwickelt, bei welchem iiber Vibration eine
Eigenverdichtung des Baugrundes erzielt wurde. Erste Ansétze zur Ausbildung von
granularen Sdulen erfolgten hierbei durch Zugabe von granularem Material wihrend
der Trichterausbildung [KK10].

In den 70er Jahren wurde dieses Verfahren um einen patentierten Schleusenriittler
erweitert. Dieser Schleusenriittler konnte mit granularem Material bestiickt und in
vorgegebener Tiefe gezielt entleert werden. Durch Vibration des Schleusenriittlers
und kontinuierliche Auf- und Abwértsbewegungen konnten definierte, verdichtete
granulare Saulen hergestellt werden. Dieses Verfahren ist bekannt als Riittelstopfver-
fahren und kommt vorwiegend in weichen bindigen Boden zum Einsatz, wobei der
Einsatz {iber den gesamten Bereich der Lockergesteine moglich ist [KK10].

Zur Dimensionierung von Baugrundverbesserungen mit Riittelstopfverdichtungen hat
sich tiber die letzten Jahrzehnte das Verfahren nach Priebe etabliert, welches erstmalig
1976 [Pri76] vorgestellt wurde. Im gleichen Zeitraum wurde fiir den Einsatz des Riit-
telstopfverfahrens eine untere Anwendungsgrenze in Bezug auf die undrainierte
Scherfestigkeit des umgebenden Bodens von ¢, = 15 — 25 kPa festgelegt.

2.2 Sandsaulen

Im asiatischen Raum, vorrangig in Japan, wurde das System der nichtummantelten
Sandséulen, auch benannt als Sandverdichtungspfahle (engl. Sand Compaction Pile
»SCP*), entwickelt. Dieses System kam urspriinglich mit nichtverdichteten Sandséu-
len zum Einsatz, um Konsolidierungsvorgénge zu beschleunigen bzw. das Verfliissi-
gungspotential locker gelagerter Ablagerungen zu reduzieren, ohne hierbei eine last-
abtragende Wirkung zu erzielen. Im Laufe der Zeit wurde dieses Verfahren um die
Verdichtung der Sandsdulen mit dem Ziel erweitert, dass auch anteilig den Sandséulen
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ein lastabtragender Anteil zugeschrieben werden konnte. In Abbildung 2 sind aus
[Kit05] entnommen die wesentliche zeitliche Entwicklung der Sandsdulen und deren
mogliche Einsatzgebiete dargestellt.

|lll[>f_°\’t_'m¢n‘ Engineering | Work examples  |— _'P_mod pmma] app[mlmu]l_ introduced |
principle | method 19305]19405] 19305 [19605 19705[ 19805 [19905 20005
[ | Excavation Dredging rcpl.m'cna:n:' | | |
Replacemeny  EPlicement _|method %
| cplacemen |I4(aru:d iSand compaction | | | 1966 | |
— I_P."‘*ﬂ'!!_ pitemetnoa | | || —F —T*
1928 | |
| Preloading l." loading method |,l | | -l ——
' S PP B R T 1
| | ) ) AT mm_mt.l - - — ._-.____1 .__._
| Preloading with [ packed sand drain [ 1967 |
| | vertical drain lmclhod | | | |J_—'—‘—>
| ' 1963 | |
. - | |erd drain method ] —t !
| Consolidation l_ — I _'_' 1—]— | I
1944 [
| | I)ccp well method } I 4 -
BN — -
| | 53 |
| | Dewatering |Weﬂ point method | | J=9__ ] | -
| | Vacuum mnmlnlamml | [ 1971 |
 |mehed B 1T
[Chemical | Quick lime pile T | 1963 | 1
I |dewatering | method | | | | ’_‘_'_‘_'_r"‘
Sand compaction | | 1957 | |
E)cv.alcnmo‘ ;::F:z::’::':ml'}pile method | | I | | ! -
- e ———— - — — 11 11
£ | compaction | o ation _I.I(’illlz\-:ll :‘I:iupacimn | —l | 1965 | |
= ] c metho ’_'_'_‘_'_b
3 1 efemetd @} | | PO
= Vibro-fl T 1955 |
Z | | |
g l(_mnp'lcnon compaction |mcll|nd - 1 _| I I S N S -
- | Impact Dynamic Lﬂl\\'!llt,l.d.lllml [ 11973 | |
compaction method 1_ |
[ —1—Sha]h}w mixing | ] Troma] |
| Agitation mixing | method | | | | |
Solidification | AB20O" mixing | — " 1 - l|9'_,r4 — 1
(Admixwre | | I)'='=]" mixing method | | | |
stabilization) | — | — T N l—"— |_ 1981
Jet mixing Jet mixing method |
T T [Rwamemawes | | 1 1 1 | 1 |
| 'l_mctmxj [ T | 1 |
| — T T Tsa— T _'_ I -
| |Sln.un nethod | | | |}—|———_l—,—>l
Contact pressure » . — 1 e |
reduction }].omtdlsmhunnn | $and mat method | —[ | :— | | [ o
| |Surr’acc snlidiﬁcutiunl . |} | | - |1'9'.'{l' | I:
|l |methed | 4 ! l S |
| Balancing loads | Counterweight fill | I | I I +_ T - E
| method T T | T

Abblldung 2: Geschichtliche Entwicklung der SCP Methode, aus [K1t05]

[Rai99] stellt in seiner Arbeit das System der geotextilummantelten Sandséulen vor.
Das System der ummantelten Sandsdulen wurde experimentell (klein- und groBmafi-
stabliche 1g Modellversuche) in organischem Boden (Torf) untersucht. Schwerpunkte
hierbei sind die Untersuchung des einzusetzenden Geotextils und eine Erarbeitung
eines entsprechenden Bemessungsverfahrens. Das Geotextil soll in erster Linie die als
unzureichend angenommene radiale Stiitzwirkung des zu verbessernden Bodens kom-
pensieren.

[Rai99] als auch [Sch12] stellen in ihren Arbeiten verschiedene Projekte vor, bei de-
nen geotextilummantelte Sandsdulen eingesetzt wurden. Des Weiteren greift [Sch12]
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aber auch ein Projekt (Bundesstraf3e 96) auf, bei dem auf einer Lénge von ca. 150 m
nichtummantelte Sandsdulen als Baugrundverbesserung einer organischen Ablage-
rung (Torf, Mudde) eingesetzt wurden. Diesen FEinsatz der nichtummantelten
Sandsdule hat [Sch12] in seiner Arbeit néher untersucht und hierzu sowohl klein- als
auch grofmaBstibliche 1g Modellversuche durchgefiihrt, siche Abbildung 3.

Abbildung 3: GroBmaBstiblicher 1g Modellversuch im Rahmen der Forschungsti-
tigkeit Prof. Dr.-Ing. M. SchiiBller, aus [Ney18]

2.3 Analytische Bemessungsverfahren

Im deutschsprachigen Raum hat sich das Bemessungsverfahren nach Priebe etabliert,
welches erstmals in [Pri76] verdffentlicht wurde. Diese Verdffentlichung stellt die
Grundlage fiir weitere Verdffentlichungen von Priebe dar, in welchen der urspriingli-
che Bemessungsansatz erweitert und Vereinfachungen relativiert wurden.

Grundsitzlich beruht das Bemessungsverfahren nach Priebe auf dem Ansatz der Ein-
heitszelle, sieche Abbildung 4. Vereinfacht wird urspriinglich angenommen, dass der
umgebende Baugrund sich isotrop verhilt und der horizontale Erddruck als Fliissig-
keitsdruck wirkt. Das Setzungsverhalten wird als elastisch angesehen, das Sédulenma-
terial als inkompressibel und im Bruchzustand mit aktiver Erddruckwirkung auf den
umgebenden Baugrund. Das Gewicht des Baugrundes als auch des Séulenmaterials
wird vernachléssigt. Weiterfilhrende Anpassungen des urspriinglichen Bemessungs-
ansatzes beriicksichtigen die Kompressibilitdt des Sdulenmaterials als auch die Eigen-
gewichte des Baugrundes und des Sdulenmaterials. Das Ergebnis der Bemessung ist
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der sogenannte Baugrundverbesserungswert n, der die Setzung des unverbesserten
Ausgangsbodens auf die Setzung des ertiichtigten Baugrunds bezieht (Gleichung 3).

o|0 |0

d— 1,13,
Abbildung 4: Einheitszelle, nach [Kir04]

3 1g Modellversuche

Modelle als auch Modellversuche im normalen Erdschwerefeld (1g) kdnnen in ver-
schiedene Gruppen ecingeordnet werden. Abbildung 5 veranschaulicht vier unter-
schiedliche Modelltypen. Modelle kénnen als reine Anschauungsmodelle konzipiert
sein, um wesentliche Zusammenhénge oder Abldufe darzustellen. Ein Demonstrati-
onsmodell (Abbildung 5 a) soll einen mechanischen Zusammenhang demonstrieren.
Abbildung 5 b) zeigt ein Holzkeilmodell, welches die Ausbildung von Erdkeilen bei
aktivem oder passivem Erddruck veranschaulicht bzw. demonstriert. Im weiteren
Sinne entspricht es auch dem Modell in Abbildung 5 c¢), dem sogenannten Analogmo-
dell. Es wird ein Material fiir die Abbildung des Baugrundes verwendet, welches in
stark vereinfachter Form ein analoges Verhalten wie der Baugrund aufweist. Die
Durchfiihrung von Analogmodellversuchen ist meist einfacher in deren Vorbereitung.
Die Reproduzierbarkeit von Versuchsergebnissen ist auf Grund der gewéhlten einfa-
chen Materialien hoéher als bei der Versuchsdurchfithrung mit reellen Béden. Wird
dennoch realer Boden mit vereinfachter Abbildung von Griindungskoérpern oder dhn-
lichem gewéhlt, so werden diese Modelle bzw. Modellversuche Realmodelle genannt
(Abbildung 5 d).
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Abbildung 5: a) Anschauungsmodell b)Demonstrationsmodell
¢) Analogmodell d) Realmodell, aus [Ney18]

Neben diesen Modellformen, welche im normalen Erdschwerefeld (1g) durchgefiihrt
werden, gibt es noch die Modellversuchsdurchfiihrung in geotechnischen Zentrifugen.
Der Vorteil hierbei ist die kiinstliche Erhohung des Erdschwerefeldes (ng) durch Aus-
nutzung der Fliehkraft, welche in einer Zentrifuge auf das Modell einwirkt. Nachteilig
hierbei ist der meist in einer Zentrifuge sehr beengte Platz, was die ModellgroBe be-
schriankt und die dadurch erschwerte Modellvorbereitung als auch Instrumentierung.

Der Vorteil von 1g Modellversuchen liegt in deren frei wéhlbaren Grof3e, der guten
Instrumentierbarkeit als auch einfachen Versuchsdurchfithrung. Der wesentliche
Nachteil von 1g Modellversuchen ist das geringe Spannungsniveau, welches in einem
Modellversuchsaufbau herrscht. Bodenphysikalische Parameter wie die Scherfestig-
keit oder auch das Dilatanzverhalten sind druckabhéngig. Diese Nachteile konnen
kompensiert werden, indem der Einfluss des Druckes in verschiedenen Mafstiben
untersucht wird. Der MaBstab ist definiert als das Verhéltnis einer Abmessung in situ
zur Abmessung im Modell. Modellversuche in verschiedenen MaBstdben konnen
dann zu Modellfamilien zusammengefiihrt werden und somit der Einfluss des Span-
nungsniveaus beriicksichtigt werden. In der Modelltheorie, basierend auf der Dimen-
sionsanalyse, werden physikalische Grofen iiber deren Dimensionen (Lénge, Masse,
Zeit) in Zusammenhang gebracht, wenn ein Einfluss einer Skalierung der zu untersu-
chenden Fragestellung vorliegt (verkleinerte Modellbildung). Uber die Festlegung
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sich nicht a&ndernder BezugsgroBen wihrend einer Modellversuchsdurchfiihrung, bei-
spielsweise eine sich nicht dndernde Abmessung oder eine konstant bleibende Wichte,
werden physikalische GroBen skaliert, siche Tabelle 1.

Tabelle 1: Modellgesetze

Physikalische GroBe ~ Dimension Einheit Modellgesetz
Liange T m Iv = Ip/A
Kraft K kN Fyv=Fol A3
Spannung K/L? kN/m? oM = op/h
Wichte K/L? kN/m? ™M = PP
Dehnung - - &M = &p

3.1 Durchgefiihrte 1g Modellversuche

Im Rahmen eines DFG Forschungsprojektes soll an den bis dahin vorliegenden Er-
kenntnissen aus Forschungsarbeiten zum Thema der Baugrundverbesserung weicher
organischer Boden mit Sandsdulen angeschlossen werden. Ziel ist es, in verschiede-
nen MaBstében die erzielbare Baugrundverbesserung mit nichtummantelten Sandsau-
len zu untersuchen. Es soll untersucht werden, ob organische Boden mit geringer
undrainierter Scherfestigkeit eine ausreichende Stiitzwirkung auf die nichtummantel-
ten Sandsédulen aufbringen kdnnen oder ob es zum Séulenversagen in Form von Aus-
bauchungen kommt. Auch ein méglicher Einfluss erhhter radialer Stiitzwirkung auf
Grund von Bodenverdriangung bei Siulenherstellung ist in seiner Auswirkung zu un-
tersuchen.

Als wesentliche einflussnehmende Parameter wurde das gewéhlte Flachenverhiltnis
as, d. h. die Grundrissfldache des Sdulenmaterials bezogen auf die gesamte Grundriss-
flaiche des Modellausschnitts, sowie die Sdulenherstellungsmethode festgelegt. Diese
Parameter wurden im Rahmen der durchgefiihrten Modellversuche variiert. Der Ein-
fluss des Flachenverhéltnisses as wurde in einem Bereich von 10,1 % bis 30 % unter-
sucht. Die Sandséulenherstellung wurde als Bodenersatzverfahren (BE) bzw. als Bo-
denverdrangungsverfahren (BV) durchgefiihrt. Es wurde gedanklich von einer typi-
schen Trassenfiihrung (Dammschiittung) iiber eine organische Ablagerung ausgegan-
gen. Die im Bereich Séulenoberkannte herrschende Vertikalspannung soll 100 kPa
betragen. Als Baugrundverbesserung soll ein Séulenraster aus nichtummantelten
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Sandséulen dienen. Jede Séule hat eine Lénge von 5 m und weist eine Schlankheit
von 4,6 auf. Die Sandséulen stehen auf einem im Verhéltnis sehr steifen Untergrund
auf, das Grundwasser steht bis zur Geldndeoberkannte an.

Es wurden 11 kleinmalBstébliche und 9 gromaBstdbliche Modellversuche durchge-
fiihrt. Als Modellform bieten sich verschiedene Ansétze an, siche Abbildung 6. Da
das Interesse an einer direkten Beobachtung des Séulenverhaltens bestand, wurden
die kleinmafBstdblichen Modellversuche in Form eines ebenen Modells durchgefiihrt,
die groBmaBstéblichen Modellversuche hingegen als Rasterausschnitt. Die Modell-
versuche wurden in einem Mal3stabsbereich von 4 = 14,3 — 4,3 durchgefiihrt.

1 II 111

Einheitszelle Ebenes Modell Rasterausschnitt

D

as,l - ”s‘_u - a'z\lil

Modellwandung, reibungsfrei

Abbildung 6: Mogliche Varianten zur Modellbildung von Baugrundverbesserungen
mit granularen Sdulen, aus [Ney18]

Abbildung 7 stellt beide Modellversuchsaufbauten schematisch dar. Die Instrumen-
tierung mit Messwertgebern beschrankte sich bei den kleinmafBstablichen Modellver-
suchen auf Grund der geringen Abmessungen auf die lotrechte Wegmessung im Kopf-
bereich der Sandscheibe. Hingegen konnten die gromaBstéblichen Modellversuche
in fiinf Messebenen mit Messwertgebern ausgestattet werden. So wurden Horizontal-
als auch Vertikalspannungen, Porenwasserdriicke und Setzungen gemessen und auf-
gezeichnet.
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Abbildung 7: Klein- und groBmaBstibliche Modellversuche — Schematische Darstel-
lung, links: kleinmaBstéblich, rechts: groBmaBstablich, aus [Ney18]

Abbildung 8: Klein- und gromaBstibliche Modellversuche — links Modellkasten fiir
kleinmaBstdbliche Modellversuche, rechts: Sdulenherstellung (BV) bei groBmaB-
stablichem Modellversuch, aus [Ney18]

Fiir alle Modellversuche wurde ein organischer Mischboden verwendet, welcher ei-
nen organischen Anteil Vg =42,5 % und eine Korndichte ps = 1,96 g/cm® aufweist.
Dieser Mischboden wurde aus einem handelsiiblichen Hochmoortorf und einem
Flusssediment (Greifswald, Fluss Ryck) hergestellt. Als Sdulenmaterial wurde ein
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enggestufter Sand (SE) mit einer Kriimmungszahl Cc = 0,9 und Ungleichformigkeits-
zahl Cy = 3,1 gewihlt. Dessen kritischer Reibungswinkel wurde mit ¢’ = 31,5° be-
stimmt.

Die Versuchsdurchfiihrung bei allen Versuchen hat sich in vier Abschnitte aufgeteilt:
Einbau des Versuchsbodens, Vorkonsolidierung des Versuchsbodens, Herstellung der
Sandsdulen, Belastung in vier Schritten.

Zur grofitmoglichen Reduzierung der Wandreibung wurden die Wandungen der Mo-
dellkdsten vor dem Bodeneinbau mit einer Schmierseife bestrichen und mit einer diin-
nen Folie abgedeckt. Der Versuchsboden wurde in breiiger Konsistenz sowohl bei den
kleinmaBstdblichen als auch den groBmafstéblichen Modellversuchen mit einem mitt-
leren Wassergehalt von wg =235 % eingebaut. Hierdurch konnte eine gute Homoge-
nitdt und Reproduzierbarkeit erzielt werden. Der eingebaute breiige organische Boden
wurde bei den kleinmaBstiblichen Modellversuchen fiir eine Dauer von 48 h unter
einer Vertikallast von 0,75 kPa vorbelastet, bei den groBmaBstéblichen wurde fiir eine
Dauer von 7 d unter 2 kPa vorbelastet. Nach Abschluss der Vorkonsolidierung wur-
den oberflichennah Sonderproben entnommen als auch bei den groBmafstablichen
Modellversuchen der Fliigelscherwiderstand in drei Ebenen bestimmt.

Die Séulenherstellung im Bodenverdrangungsverfahren erfolgte im Anschluss mit
Verdrangungskdrpern, sieche Abbildung 8. Diese Verdrangungskorper wurden mit
,verlorener* Spitze bis in die untere Drainageschicht eingebracht. AnschlieBend wur-
den die Verdrangungskorper mit Sand gefiillt und gezogen. Im Mittel wurde bei den
Sandsdulen eine Trockendichte pq = 1,6 g/cm? erzielt, welche einer lockeren bis mit-
teldichten Lagerung entspricht. Die Saulenherstellung im Bodenersatzverfahren un-
terscheidet sich vom Bodenverdrangungsverfahren in der Hinsicht, dass zuerst die
Verdrangungskorper in die Modellkdsten eingestellt wurden und anschlieBend der
breiige organische Boden eingebaut und vorkonsolidiert wurde. Nach Abschluss der
Vorkonsolidierung wurden die Verdrangungsrohre mit Sand gefiillt gezogen.

Nach der Herstellung der Sandséulen wurde die Belastung als Schiittung in vier Stufen
aufgebracht. Die kleinmaBstiblichen Modellversuche wurden alle 48 h weiterbelastet,
die grofmaBstiblichen Modellversuche alle 5 d. Nach Abschluss der Gesamtbelas-
tungsphase wurde die Aufschiittung zuriickgebaut und wiederum Sonderproben ober-
flichennah entnommen und Fliigelscherfestigkeiten in drei Messebenen bestimmt.

3.2 Ergebnisse der durchgefiihrten 1g Modellversuche

Die undrainierten Fliigelscherwiderstinde wurden bei den groBmaBstdblichen Mo-
dellversuchen nach der Vorkonsolidierung vor der Saulenherstellung (,,Beginn®),
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nach erfolgter Sdulenherstellung (,,n.S.H.*) als auch nach Versuchsende (,,Ende*) be-
stimmt, siche Abbildung 9. Es ist erkennbar, dass der Wert des Fliigelscherwiderstan-
des bei Séaulenherstellung ca. 5 kPa betrug und wihrend der Versuchsdurchfiihrung
auf einen mittleren Wert von ca. 8 — 12 kPa anstieg.
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Abbildung 9: GroBmaBstabliche Modellversuche, Bodenverdrangungsverfahren
(BV) — Fliigelscherwiderstinde, aus [Ney18]

Abbildung 10 und Abbildung 11 stellen normiert die Priméirsetzungen nach jeder
Schiittstufe dar.

o

Opnorm. = FZO (D

s __ Smittel (2)
norm. = T,

Die Diagramme sind jeweils unterteilt nach dem Séulenherstellungsverfahren (links:
BE, rechts: BV). Es ist sowohl bei den klein- als auch groBmaBstéblichen Modellver-
suchen erkennbar, dass das gewéhlte Flachenverhéltnis as einen wesentlichen Einfluss
auf das Setzungsverhalten aufweist. Das Saulenherstellungsverfahren hat hingegen
einen nicht sehr ausgepréigten Einfluss.
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Abbildung 10: KleinmaBstibliche Modellversuche (BE, BV) — Setzungen, normiert,
aus [Neyl8]
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Abbildung 11: GromaBstdbliche Modellversuche (BE, BV) — Setzungen, normiert,
aus [Neyl8]

Die Ergebnisse der Setzungsmessungen wurden auf in situ Verhéltnisse (4 = 1) extra-
poliert und stellen auf Basis der Modellversuche eine Prognose zum erwarteten Set-
zungsverhalten des Prototyps dar, siche Tabelle 2. Die Tabelle zeigt die zu erwarten-
den Primérsetzungen, unterteilt nach dem gewéhlten Flachenverhiltnis as als auch un-
terteilt nach der gewéhlten Saulenherstellungsmethode. Des Weiteren sind die zu er-
wartenden Setzungen des unverbesserten Baugrundes aufgefiihrt. Bei der Extrapola-
tion wurde davon ausgegangen, dass in situ der gleiche organische Boden ansteht.
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Tabelle 2: Prototyp — Extrapolierte Priméarsetzungen

Flachenverhéiltnis as

10,1 15,7 245
Bodenersatz 43 cm 33 cm 13 cm
Bodenverdrangung 38 cm 28 cm 8 cm
Unverbessert 53 cm

Die Baugrundverbesserung wird allgemein als Verhiltnis der Setzung des unverbes-
serten Baugrundes zu der Setzung des ertiichtigten Baugrundes angegeben:

n= Sunverbessert (3)

Sverbessert

In Tabelle 3 sind die zu erwartenden extrapolierten Werte der Baugrundverbesserung
n dargestellt. Des Weiteren sind die mit dem Bemessungsverfahren nach Priebe er-
mittelten Werte der zu erwartenden Baugrundverbesserung mit aufgefiihrt. Man er-
kennt, dass mit bei geringem Flachenverhiltnis as die Prognose als auch die Extrapo-
lation relativ gut {ibereinstimmen. Mit steigendem Flachenverhéltnis zeigen die Ext-
rapolationen jedoch die Tendenz, iiber den Prognosen nach Priebe zu liegen. Die Ext-
rapolationen fiir eine Sdulenherstellung im Bodenverdriangungsverfahren nehmen mit
steigendem Flachenverhéltnis stirker zu als die der S&ulenherstellung im Bodener-
satzverfahren und iibersteigen die Prognose nach Priebe um das Dreifache.

Tabelle 3: Prototyp — Baugrundverbesserung n

Flachenverhiltnis as

10,1 15,7 24,5
Priebe np iepe rd. 1,3 rd. 1,6 rd. 2,0
Bodenersatz ngg 1,2 1,6 4,1
Bodenverdringung ng, 1,4 1,9 6,6

In Abbildung 12 a) sind die Werte der extrapolierten Baugrundverbesserung und die
Werte der Prognose nach Priebe dargestellt. Abbildung 12 b) stellt die Normierung
der Versuchsergebnisse auf den jeweiligen Wert nach Priebe dar.
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Abbildung 12: a) Extrapolierte Baugrundverbesserung, abhdngig vom Sdulenherstel-
lungsverfahren b) Normierte Darstellung, aus [Ney18]

4  Zusammenfassung und Ausblick

Im vorliegenden Beitrag werden klein- und groBmaBstabliche 1g Modellversuche zur
Untersuchung der Einsetzbarkeit von nichtummantelten Sandsdulen in weichen orga-
nischen Bdoden vorgestellt. Insgesamt wurden 20 Modellversuche in einem Mal3stabs-
bereich von A = 14,3 — 4,3 mit einem organischen Mischboden durchgefiihrt. Hierbei
wurde einerseits das gewihlte Flachenverhéltnis in einem Bereich a; = 10,1 —30 %
variiert als auch die S&ulenherstellungsmethode (Bodenersatz bzw. Bodenverdrin-
gung). Die Auswertung der Modellversuche zeigt, dass die nichtummantelten
Sandsdulen trotz der geringen undrainierten Scherfestigkeit des Modellbodens wei-
testgehend formstabil blieben und nicht durch Ausbauchen versagten. Der Einfluss
des Saulenherstellungsverfahrens zeigte sich ab einem Fldchenverhéltnis a5 von rd.
16 %. Ab diesem Wert zeigen die Modellversuche mit Sandséulen, hergestellt im Bo-
denverdrangungsverfahren, ein steiferes Verhalten als die Versuche mit Sdulen, her-
gestellt im Bodenersatzverfahren.

sollen eine Grundlage bilden, um Die Erkenntnisse der hier vorgestellten Modellver-
suche sollen auf weiche organische Béden iibertragen werden, welche sowohl hohere
als auch niedrigere organische Anteile aufweisen als der hier genutzte organische
Mischboden. Diese Ubertragung auf Béden mit anderen organischen Anteilen kann
eine Grundlage bilden, um bestehende analytische Bemessungsverfahren in ihrer An-
wendbarkeit auf weichen organischen Baugrund und den Einsatz von nichtummantel-
ten Sandsédulen zu erweitern.
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Im Beitrag werden Fragestellungen zur experimentellen Erfassung des Verformungs-
verhaltens bei Verdichtungsprozessen verfolgt. Die Arbeit soll zudem Validierungs-
moglichkeit numerischer Modelle im Sinne von Benchmark-Versuchen bieten und er-
gdnzend existierende numerische Methoden nutzen. Gepriift werden Mdglichkeiten
und Grenzen mit der DIC-Methode (Digital Image Correlation), Verschiebungen und
Dehnungen im Boden zu erfassen. 1g Modellversuche im ebenen Verformungszustand
und als Halbmodell werden fiir Untersuchungen zum Verformungsverhalten unter
statischer Auflast und bei der Fallgewichtsverdichtung eingesetzt. Die Ergebnisse be-
legen umfangreiche Moglichkeiten aber auch Grenzen der DIC-Methode. Die Boden-
verformungen bestdtigen zum Grundbruch bekannte Theorien und zeigen Parallelen
und Unterschiede zur Fallgewichtsverdichtung. Simulationen mit der CEL (Coupled
Eulerian Lagrange) Methode bieten die Moglichkeit einer erginzenden Versuchsbe-
wertung. Durch den Einsatz von einer Hochgeschwindigkeitskamera und von Be-
schleunigungssensoren konnten tempordre Vorgdnge wie die Ausbreitung von Wel-
lenfronten erfasst werden.

1  Einleitung

Verfahren zur Verdichtung von Baugrund sind weltweit intensiv im Einsatz. Frage-

stellungen ergeben sich v.a. hinsichtlich einer Bewertung von Wirktiefen und Ver-

dichtungsqualitit. Mit diesen Untersuchungen soll zu einem tieferen Verstindnis der

Bodenverdichtung beigetragen werden. Folgende Fragestellungen wurden verfolgt:

1. Konnen mit der DIC-Methode (Digital Image Correlation) quantitativ Verschie-
bungen und Dehnungen bei Verdichtungsprozessen erfasst werden?

2. Zeigen sich bei Grundbruchversuchen im ebenen Verformungszustand und als
Halbmodell-Versuch wesentliche Unterschiede?

3. Welche Besonderheiten zeigen sich bei einer Erfassung der Fallgewichtsverdich-
tung mit der DIC-Methode?



160 Bodenverdichtung - Experimentelle und numerische Untersuchungen

4. Lassen sich kinematische Merkmale der dynamischen Verdichtung mit der DIC-
Methode zuverléssig erfassen?

5. Welche Merkmale verbinden und unterscheiden das Verformungsverhalten eines
Grundbruchversuches mit einem Fallgewichtsversuch?

2 Verdichtung mit Fallgewichten

Die Verdichtung von Boden durch Fallgewichte ist wahrscheinlich die élteste Form
einer gezielten Verbesserung der Trageigenschaften eines Baugrundes und ldsst sich
nach [Kér 93] bei Arbeiten in China vor iiber 4000 Jahren sowie in vielen spéteren
Kulturen im zivilen und im militdrischen Bauen wiederfinden. Geméaf [Slo 93] wurde
die moderne Form der Fallgewichtsverdichtung durch Louis Menard in den 70er Jah-
ren in Frankreich entwickelt und u.a. 1972 in Grof3 Britannien, 1975 in den USA sowie
schnell in groBen Teilen der Welt eingesetzt. Dabei wird mit einem Kran ein Fallge-
wicht wiederholt in einem festgelegten Raster aus mehreren Metern Hohe kabelge-
fiihrt fallengelassen. Haufig verbreitet sind Massen der Fallgewichte um 20 t bis 25 t
bei maximalen Fallhdhen von 25 m. Inzwischen sind in Einzelprojekten auch Systeme
mit bis zu 200 t bei einer Fallhohe von maximal 40 m sowie echte Freifallsysteme im
Einsatz. Es zeigt sich, dass das Bodenverhalten unter Fallgewichten von Versagens-
mechanismen bestimmt wird, die auch aus Grundbruchuntersuchungen bekannt sind.
Der als Grundbruch bezeichnete Verlust der Tragfahigkeit eines Bodens bei ebener
Geléndeoberfliche weist typische Versagensformen auf. Nach [Pra 20] bildet sich im
Versagenszustand ein dreieckformiger Bodenkeil unter einem Fundament aus. Ent-
sprechend der Theorie nach [Hil 50] bilden sich hingegen zwei Bodenkeile unterhalb
eines Fundamentes aus (s. Abbildung 1).

Mit Modellversuchen lassen sich einzelne der Nachteile von Feldversuchen v.a. hin-
sichtlich Kenntnissen zu Aufbau, Eigenschaft und Zustand des Bodens iiberwinden.
Jedoch muss in Abhingigkeit der Fragestellung die Ahnlichkeit mit dem realen Pro-
zess am Modell gewihrleistet sein. Ein Vorteil von Modellversuchen kann bei ent-
sprechendem Versuchsaufbau die Moglichkeit der direkten Beobachtung von Boden-
deformationen sein. Durch optische Messmethoden wie Digital Image Correlation
(DIC) oder die Methode der Particle Image Velocimetry (PIV) ist dann eine flichen-
hafte Erfassung und Bewertung von Bodenverformungen in der Sichtebene méglich.
Ziel eigener Modellversuche ist es, eine Ahnlichkeit zu realen Verfahren der Verdich-
tung zu gewéhrleisten. Eine numerische Nachrechnung soll im ModellmafBstab erfol-
gen. Somit ist die Anwendung von Modellgesetzen nicht erforderlich.

I Iy o X ¥ /NN E
I1

a) b)
Abbildung 1: Grundbruchfiguren nach a) [Pra 20] und b) [Hil 50], aus [Beu 05]
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3 Methodik und Versuchsaufbau

3.1 Konzeption von Modellversuchen

Die Verdichtung mit transientem Energieeintrag wie bei Fallgewichtsversuchen um-
fasst einen komplexen mechanischen Prozess, bei dem haufig nur bleibende Verén-
derungen oder punktuelle Effekte wihrend des Vorganges erfasst werden kdnnen. Die
Bodendeformationen werden durch eine Reihe von dynamischen Prozessen aus Kom-
primierung und Scherung gepragt.

In eigenen Modellversuchen wird versucht, bestimmte Effekte zu trennen bzw. Ein-
flussgroen zundchst zu reduzieren und schrittweise zu einem komplexeren Rand-
wertproblem zu erweitern. Moglichkeiten und Grenzen der DIC-Methode sollen an
den Modellaufbauten schrittweise zunéchst statisch gepriift werden. Zudem werden
numerische Modelle analog der Versuchsarten und Lastmodelle entwickelt. Es wur-
den die in Tabelle 1 genannten Versuchsarten und Lastmodelle an 3 sich ergdnzenden
Versuchsstinden vorgesehen:

Tabelle 1: Uberblick zu Versuchsarten und untersuchten Lastmodellen der Versuchssténde-C, -S und -M

/ _—

Versuchsart/ ”
Lastmodell

eindimensinale ebener Halbmodell
Kompression Verformungszustand
statisch Versuchsstand-C Versuchsstand-C / -M Versuchsstand-M
dynamisch - Versuchsstand-M Versuchsstand-S / -M

3.2 Digital Image Correlation (DIC)

Digital Image Correlation (DIC) bezeichnet eine Gruppe von Verfahren, die Mess-
werte aus einem Vergleich von digitalen Bildaufnahmen erhalten. DIC-Versuche in
der Geotechnik benétigen in der Regel ein oder mehrere Sichtfenster, welche die Be-
reiche zeigt, in denen relevante Verformungen erwartet werden (ROI). Fiir die eigenen
Arbeiten wird bei statischen Versuchen eine Systemkamera Olympus E-M10 und bei
Versuchen mit Fallgewichten eine Hochgeschwindigkeitskamera vom Typ HSVI-
SION SpeedCam MegaVis HD+ verwendet. Die Hochgeschwindigkeitskamera besitzt
eine maximale Auflosung von 1.920 x 1.440 Bildpunkten (HD+) bei 1.604 fps (frames
per second). Fir die primidre DIC-Auswertung wird die kommerzielle Software 75-
TRA4D der Firma Dantec Dynamics genutzt. Die Auswertung und Visualisierung der
DIC-Messungen erfolgt in Matlab. Eine Kalibrierung erfolgt iiber ein automatisiertes
Verfahren fiir ISTRA4D. Dabei werden die Bilddaten der eigentlichen Messaufnah-
men entzerrt, entzeichnet und von Pixeln auf mm skaliert.
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3.3 Versuchssand und Aufbau der Versuche

Als Versuchsmaterial wurde ein regionaler trockener Sand verwendet. Der Versuchs-
sand ist als Mittelsand, grobsandig, leicht feinsandig mit einer Ungleichférmigkeit
U = 3,0 und einem mittleren Korndurchmesser dso = 0,61 mm zu beschreiben. In allen
in diesem Beitrag vorgestellten Versuchen wurde der Sand mit Rieselverfahren in
mitteldichter Lagerung eingebaut (Ip = 0,5, ep = 0,61, pa = 1,62).

Die verwendeten Versuchsstinde tragen die Abkiirzungen ,,C*“ fiir calibration, ,,S*
fiir small und ,,M* fiir middle. Das Grundprinzip der Versuchsstinde wird in Abbil-
dung 2 veranschaulicht. Versuchsstand-C wurde fiir die Belastung unter einer hydrau-
lische Priifpresse konzipiert und kann iiber eine Modifzierung des Lastbiigels fiir
Grundbruchversuche genutzt werden. Versuche zur Fallgewichtsverdichtung werden
in den Versuchsstinden-S und -M durchgefiihrt. Die Versuchsstinde-S und —M kon-
nen auch fiir statische Belastungsversuche genutzt werden und unterscheiden sich v.a.
in den Dimensionen und Massen moglicher Fallgewichte und Probenmenge. Der Ver-
suchsstand-M kann durch Verkleinerung der Behiltergrundflache und Anpassung der
Lasteinleitung fiir Versuche im ebenen Verformungszustand modifiziert werden.

Fuhrung

Lastbigel

=~

Messhereich DIC
{exemplarisch

Probenmaterial $

Gleitfuhrung aus
Teflon
Acrylglas $ Sf15250 (250) @
——— ‘erbundsicherheitsal
[] erpunasicherneltsglas
a) b) 18260 (25g) (97%97 crit

Abbildung 2: Prinzipskizzen der verwendeten Versuchsstidnde mit Sichtebenen fiir
die Anwendung der DIC-Methode: a) Versuchsstand-C fiir Kompressions- und
Grundbruchversuche, b) Versuchsstinde-S und -M fiir Halbmodell-Versuche

3.4 Stoffmodell und Modellerstellung

Fiir die numerischen Simulationen wurde das hypoplastische Stoffmodell nach [Wol
96] mit der Erweiterung um das Konzept der intergranularen Dehnungen nach [NH
97] verwendet. Fiir eine benutzerdefinierte Implementierung in Abaqus wurden eine
UMAT sowie eine VUMAT-Version iiber die Webseite soilmodels.info bezogen. Die
fiir alle Berechnungen verwendeten Materialparameter des Versuchssandes wurden in
[Oca 16] bestimmt und sind in Tabelle 3 zusammengestellt.
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Tabelle 2: Verwendete Stoffmodellparameter des Versuchssandes fiir die Hypoplastizitét nach [Wol 96]
mit der Erweiterung um das Konzept der intergranularen Dehnungen nach [NH 97]

Oc hs n €do €co €do A B mr mr R Bf X

(] MNm?* [-] [-]1 [-1 [-1 [-1 [-1 [-1 [ [-] 1 [
324 3300 026 0,48 0,75 0,86 025 1,5 5 2 65*%10° 0,5 6

Die Simulation der Kompressionsversuche erfolgt mit Abaqus/Standard. Fiir die Ver-
suche mit grofen Verformungen wird Abaqus/Explicit und die Coupled Eulerian Lag-
range (CEL) Methode verwendet. Eine Validierung der Simulationen erfolgt in erster
Linie an den eigenen Experimenten. Bisher liegen nur wenige Arbeiten mit quantita-
tiver Uberpriifung der Qualitét der theoretischen Berechnungsansitze zur Fallge-
wichtsverdichtung vor.

4 Statische Versuche

4.1 Kompressionsversuche am Versuchsstand-C

Fiir Versuche unter Eindimensionaler Kompression wird am Versuchsstand-C ein
Lastbiigel mit glatter Unterseite eingesetzt. Die Abmessungen der Grundfldche des
Lastbiigels entsprechen nahezu den Innenabmessungen des Probentrégers und erlau-
ben eine vollflichige Belastung eingebauter Sandproben. Fiir die Versuche wird der
komplett mit Versuchssand gefiillte Probentréger eben abgezogen und der Lastbiigel
auf die Probe aufgesetzt. Die Aufbringung der weiteren Lasten erfolgt durch die Priif-
presse. In Anlehnung an einen Odometerversuch werden mehrere Laststufen zwi-
schen 10 kN/m? und 1.000 kN/m? angefahren. Abbildung 3 zeigt die DIC Ergebnisse
zur Verschiebung zum Zeitpunkt der maximalen Auflast von 1.000 kN/m?. Die Werte
bezichen sich dabei immer auf die Anderung gegeniiber dem Ausgangszustand zu
Messbeginn.

Die Darstellungen in Abbildung 3 zeigen, dass die Maximalverschiebungen in y-Rich-
tung auftreten und an der Probenoberseite bei ca. 5,2 mm liegen. Es ist zu erkennen,
dass die vertikale Verschiebung iiber die Breite der Probe nicht konstant ist. Die Ver-
schiebungen an den Seitenrandern werden durch Wandreibung reduziert.

Fiir Simulationen des Versuches wurden unterschiedliche Varianten als 2D und 3D
Modelle betrachtet. Neben einer Simulation dhnlich einem Elementversuch mit einfa-
chen Randbedingungen wurde untersucht, welchen Einfluss genauere Nachrechnun-
gen u.a. mit einfachen Kontaktbedingungen und verformbaren Behélterwandungen
(Modell ,,Kontakt™) sowie zusétzlich einer Simulation des Einbauvorganges haben
(Modell ,,Kontakt/Silo®).
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Abbildung 3: Verschiebungsfelder fiir einen Kompressionsversuch am Versuchs-
stand-C: a) ux, b) uy und ¢) [u| in mm, Versuch UC 003, Auflast 1.000 kN/m?

Abbildung 4 zeigt von den Simulationen exemplarisch Ergebnisplots bei maximaler
Auflast fiir das 3D Modell ,,Kontakt“. Abbildung 5 vergleicht Ergebnisse aus Experi-
ment mit allen genannten Simulationsvarianten. Die Ergebnisse des Experimentes tra-
gen die interne Bezeichnung ,,UC_003“.
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Abbildung 4: Ergebnisplots der Verschiebungen bei Auflast von 1.000 kN/m?:
(a) Verschiebung u; (y-Richtung), (b) Verschiebung us (z-Richtung)



Pankrath 165

0 T 0
-1 S S Chin & Gttty AL L L T
> S A S W . N
£ E3 b B
E-3 £’
= Y
3 . 3
g4 Bel oucons b\
[0} [
A oy ‘
B -6 | —O—Kontakt R .
-6 |- —O—einfache Randbedingungen ._____\ 7 —o—Kontakt/Silo e
-7 : | -8
10 100 1000 10 100 1000
a) Spannung [kN/m2] b) Spannung [kN/m2]

Abbildung 5: Vertikale Setzung der Lastplatte in Abhdngigkeit der Auflastspan-
nung: a) Vergleich der Ergebnisse von Experiment und Simulation mit einfachen
Randbedingungen, b) Vergleich mit komplexeren Simulationen

Die Gegeniiberstellungen zeigen, dass mit den gewéhlten Konfigurationen fiir die Si-
mulationen das Setzungsverhalten der Lastplatte aus dem Versuch UC_003 nicht
exakt beschrieben werden konnte. Eine Simulation in 2D oder 3D mit einfachen Rand-
bedingungen weist insbesondere bei hdheren Laststufen ein zu steifes Verformungs-
verhalten auf. Eine Berlicksichtigung von Verformungen der Acrylglasscheibe, Kon-
takt zwischen Sandprobe und Behélterwandungen sowie ggf. auch eine Simulation
des Einrieselvorganges scheinen daher zur préaziseren Beschreibung dieses Versuches
erforderlich. Auf eine nachtriagliche Anpassung bspw. des gewéhlten Wandreibungs-
winkels & bzw. Steifigkeiten der Acrylglasscheibe wurde jedoch im Rahmen dieser
Arbeit verzichtet.

Die DIC oder der PIV-Methode bietet i.d.R. Mdglichkeiten zur Ermittlung von Deh-
nungen. Ver6ffentlichungen zu DIC-Messungen an geotechnischen Versuchen erfol-
gen jedoch hédufig mit qualitativen Darstellungen zur Dehnung bzw. es wird auf die
GroBe der Dehnungsbetriage nicht ndher eingegangen. In eigenen Studien am Ver-
suchsstand-C wurden Besonderheiten bei der Ermittlung richtungsbezogener Deh-
nungen sowie volumetrischer Dehnungen und Scherdehnungen untersucht. Eine Be-
rechnung der volumetrischen Dehnung &0 und der maximalen Scherdehnung ymax er-
folgt fiir die Versuche im ebenen Verformungszustand nach GI. 1 und 2:

8v01:8x+8y ( (1)
Ymax = &x — &y (@

Abbildung 6 stellt Ergebnisse aus Experiment und der Simulation ,,Kontakt* fiir einen
vertikalen Pfad in der Mitte des Sichtfensters bei maximaler Auflastspannung von
1.000 kN/m? gegeniiber. Dargestellt werden Ergebnisse der vertikalen Verschiebun-
gen und Ergebnisse zur volumetrischen Dehnung &, nach GI. 1.
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Abbildung 6: Ergebnisse fiir den Versuch UC 003 aus Experiment und Simulation
entlang eines vertikalen Ergebnispfades in der Mitte der Sichtebene bei maximaler
Auflastspannung von 1.000 kN/m?: a) Verschiebung und b) volumetrische Dehnung

Der Vergleich der Verschiebungsergebnisse zeigt eine sehr gute Ubereinstimmung
mit einer ndherungsweise linearen Abnahme der Setzungen entlang des Pfades bis zur
Probenunterseite. Ausnahme stellen die Ergebnisse des Experimentes nahe der Pro-
benoberseite dar. Hier zeigen sich Einfliisse aus der optischen Brechung am Rand der
Acrylglasscheibe. Die Gegeniiberstellung fiir die volumetrische Dehnung zeigt eine
Besonderheit bei der Ermittlung von Dehnungen iiber DIC-Messungen am Sand. Die
Ergebnisse weisen bei hoher DIC-Auflosung mit geringer Grofle der Stiitzstellen (Pat-
ches) einen sehr unstetigen bzw. sprunghaften Verlauf auf. Beide Ergebniskurven
weisen i.M. eine volumetrische Dehnung von 2 % aus.

4.2 Grundbruchversuche am Versuchsstand-M

Nachfolgende Abbildungen 7 und 8 zeigen DIC-Ergebnisse zu Grundbruchversuchen
am Versuchsstand-M. Dabei wird das Verformungsverhalten im ebenen Verfor-
mungszustand und an einem Halbmodell-Versuch betrachtet.

Die Verschiebungsfelder zeigen deutlich die Verformungsbereiche mit seitlichem
Verdriangen neben und vertikalen Setzungen unterhalb der Lastplatte. Der Vergleich
der Versuchsergebnisse im ebenen Verformungszustand und als Halbmodell-Versuch
lasst auch erkennen, dass sich Scherzonen im Versuch im ebenen Verformungszu-
stand deutlicher und weitreichender ausbilden. Grund hierfiir ist, dass bei ebenem
Verformungszustand die Bodenverformungen nur in der Bildebene stattfinden. Im
Halbmodell-Versuch ist eine Bodenverformung nach auflen auch mit einer Verfor-
mung in radialer Richtung (Umfangsrichtung) verbunden. Daher sind Verschiebun-
gen bzw. Verformungen hier weniger stark ausgepragt.
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Abbildung 7: DIC-Ergebnisse fiir a) ux und b) #y in mm sowie ¢) ymax in %, ebener
Verformungszustand am Versuchsstand-M, Setzung des Lastbiigels = 15 mm
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Abbildung 8: DIC-Ergebnisse fiir a) ux und b) uy in mm sowie ¢) yYmax in %, Halbmo-
dell-versuch am Versuchsstand-M, Setzung Lastplatte = 57 mm

5 Fallgewichtsversuche

Ubergreifend wurden an den Versuchsstinden-S und —M 14 verschiedene Fallge-
wichtskonfigurationen untersucht. In einzelnen Studien werden dabei die Zusammen-
hinge zwischen den Steuergroflen der Fallgewichtsverdichtung auf die Wirktiefe be-
trachtet. Nachfolgend wird exemplarisch je ein Fallgewichtsversuch in ebenem Ver-
formungszustand und als Halbmodell-Versuch vorgestellt. Neben Ergebnissen zum
Verformungsverhalten wird auf einzelne Aspekte der Kinematik eingegangen. Beide
Fallgewichtsversuche wurden mit einer Fallmasse von m = 48,1 kg und einer Fall-
hohe h = 0,34 m durchgefiihrt. Die Grundfliche des Fallgewicht ist im Versuch in
ebenem Verformungszustand rechteckig mit L x B =300 x 150 mm. Fiir den Halb-
modell-Versuch wird ein Fallgewicht mit halbkreisférmiger Grundflédche und einem
Durchmesser d =435 mm verwendet.
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5.1 Verformungsverhalten

Nachfolgende Abbildungen 9 bis 12 zeigen Ergebnisplots der DIC-Messung fiir beide
Versuche nach dem 1. Impuls. Dargestellt werden die richtungsbezogenen Verschie-
bungen uy (horizontal) und uy, (vertikal). Zudem werden die richtungsbezogenen Deh-
nungen & und &, sowie die maximalen Scherdehnung yma.x und die volumetrischen
Dehnungen &, abgebildet. Die Tiefe des Setzungskraters betrug ca. 80 mm im Ver-
such im ebenen Verformungszustand (Abbildung 9 und 10) und ca. 44 mm im Halb-
modell-Versuch (Abbildung 11 und 12).

-20 0 20

-50 0 50

: xjr;allgewwchl 1H

H
-10 0 10

.
2 _;allgewchl1

0

o

-200

400

y [mm]

- x’f;allgewichl WH
-600 |
-300

-100 100 300
a)

3
'

1

2

y[rFaIIgewicht H

¥

3

-4

-5

[mm]

]
o
S

-300 -100 100 300

-400

D
=1
S

b)

'
@

£

'
N

Y aigewicnt [

y [mm]
A
=
b=

|
L
]
=
=]

5

c)

prs—

-

-

=300 -100 100 300

Abbildung 9: DIC-Ergebnisse flir a) ux, b) 1y in mm sowie ¢) ymax in %, Fallge-
wichtsversuch in ebenem Verformungszustand, nach 1. Impuls
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Abbildung 10: DIC-Ergebnisse fiir a) &, b) &, und ¢) o1 in %, Fallgewichtsversuch

in ebenem Verformungszustand, nach 1. Impuls

Die DIC-Ergebnisse in Abbildung 9 bis 12 veranschaulichen die lokalen Bodenver-
schiebungen mit starken Setzungen unterhalb und Seitwértsbewegungen neben dem
Fallgewicht. Dabei ldsst sich deutlich erkennen, dass sich ein keil- bis halbkreisfor-
miger Bereich mit starken Setzungen unterhalb des Fallgewichtes ausbildet. Am Rand
dieses Keiles entstehen massive Scherzonen, die sehr den Ergebnissen von Grund-
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bruchversuchen dhneln. Die Ergebnisse fiir die volumetrische Dehnung weisen in wei-
ten Bereichen der ROIs Verdichtung aus. Nah unterhalb des Fallgewichtes im ebenen
Verformungszustand werden hingegen positive Dehnungen ausgewiesen. Diese sind
dem Versuchsaufbau geschuldet, der einen geringen Spalt zwischen Sichtfenster und
Fallgewicht aufweist, so dass einzelne Korner beim Eindringvorgang nach oben ge-
schoben werden.
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Abbildung 11: DIC-Ergebnisse fiir a) uy, b) uy in mm sowie ¢) Ymax in %, Fallge-
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Abbildung 12: DIC-Ergebnisse fiir a) &, b) &, und c) o1 in %, Fallgewichtsversuch
als Halbmodell, nach 1. Impuls

Abbildung13 veranschaulicht Ergebnisse fiir den Halbmodell-Versuch entlang einer
Schnittlinie mittig unter dem Verdichtungskrater. Dargestellt werden die vertikale
Verschiebung u, in mm und die volumetrische Dehnung &, in %.

Die Graphen lassen fiir die vertikalen Verschiebungen u, mit zunehmender Anzahl
von Impulsen deutlich eine Zunahme der maximalen Verschiebung sowie gleichzeitig
einhergehende Verlagerung in die Tiefe erkennen. Die Darstellung der volumetri-
schen Dehnungen &y, zeigt ein eher unstetiges Verhalten und deutet auf eine maxi-
male Verdichtungswirkung ca. 200 mm unterhalb urspriinglicher Gelédndeoberflache
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bei tendenzieller Abnahme der Verdichtungswirkung iiber die Tiefe. Die Graphen in
Abbildung 13b) weisen in Abhéngigkeit der gewahlten Skalierung der x-Achsen eine
gewisse Naherung auf. Fiir den vorliegenden Fall der Fallgewichtsverdichtung ent-
lang eines vertikalen Schnittes mittig unter dem Verdichtungskrater kann in grober
Néherung eine Zusammenhang zwischen Verschiebungen #, in mm und volumetri-

scher Dehnungen &yo1 mit 10 mm uy, 2 1 % &y vermutet werden.
uy [mm]
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Abbildung 13: Fallgewichtsversuch als Halbmodell, Ergebnisdarstellung entlang der
Schnittlinie mittig unter dem Verdichtungskrater: a) fiir den 1., 2. und 3. Impuls als
Verschiebungen uy, in mm, b) fiir den 1. Impuls zusétzlich auch fiir &y, in %

Nachfolgende Abbildungen 14 und 15 zeigen Modellaufbau und Ergebnisse einer Si-
mulation des Halbmodell-Versuches mit der CEL-Methode in Abaqus/Explicit.
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Abbildung 14: a) Numerisches Modell des Halbmodell-Versuches mit der CEL-Me-
thode in Abaqus/Explicit, b) Ergebnisse fiir die Porenzahl e entlang einer Schnittlinie
mittig unter dem Verdichtungskrater nach dem 1., 2. und 3. Impuls (e = 0,61)
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Abbildung 15: Ergebnisplots der Porenzahl e fiir Halbmodell-Versuch (e,=0,61):
a) 1. Impuls, b) 2. Impuls und ¢) 3. Impuls

b)

Die Darstellung der Porenzahlen e entlang der Schnittlinie belegen eine positive Ver-
dichtungswirkung mit zunehmender Anzahl der Impulse. Die Verdichtungswirkung
ist direkt unterhalb des Verdichtungskraters maximal und nimmt iiber die Tiefe ab.
Eine Verringerung der Porenzahl um mind. 1/10 zeigt sich bis in eine Tiefe von
165 mm nach 1. Impuls, 510 mm nach dem 2. und ca. 615 mm nach dem 3. Impuls.
Die Ergebnisplots der Porenzahl e veranschaulichen diese Verdichtungswirkung un-
terhalb des Setzungskraters. Mit zunehmender Anzahl von Impulsen vergrofern sich
die Abmessungen des verdichteten Bereiches v.a. in die Tiefe. Deutlich zeigen sich
auch Auflockerungen direkt seitlich des Verdichtungskraters.

5.2 Kinematik

DIC-Messungen mit einer Hochgeschwindigkeitskamera ermdglichen auch die Erfas-
sung temporérer Vorginge. Abbildung 16 zeigt die Verschiebungsfelder fiir |u|. Dabei
werden kleinste Verschiebungen von 0,5 mm zu 3 Zeitpunkten unmittelbar nach dem
Aufprall in Abstidnden von ca. 3 Millisekunden veranschaulicht.
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Abbildung 16: DIC-Verschiebungsfelder fiir |¢| in mm, |u| < 0,5 mm, Halbmodell-
Versuch, 1. Impuls zu 3 Zeitpunkten jeweils in Abstédnden von ca. 3 Millisekunden
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Die Verschiebungsfelder in Abbildung 16 veranschaulichen die Ausbreitung einer
Wellenfront, die vom Aufprallvorgang ausgelost wird. Die Abbildungen belegen eine
Ausbreitgeschwindigkeit v zwischen 96 m/s und 130 m/s. In Tiefen von 250 mm,
625 mm und 1000 mm wurden Beschleunigungssensoren im Boden eingebracht (s.
Lage in Abbildung 2b). Diese bestitigen die Ausbreitung der Wellenfront.
Abbildung 17 zeigt die Extremwerte der Beschleunigungen der 3 Sensoren im Boden
aus dieser Messung zum 1. Impuls und anschlieBenden weiteren Impulsen. In Abbil-
dung 17b) wurden die Ausbreitgeschwindigkeiten dieser Extremwertereignisse je-
weils zwischen dem oberen und dem mittleren sowie dem mittleren und dem unteren
Sensor veranschaulicht.
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Abbildung 17: Halbmodell-Versuch: a) Beschleunigungen an 3 Sensoren im Boden,
b) Ausbreitgeschwindigkeiten des Extremwertereignisses Sensorpaaren

Die Abbildungen zeigen, dass die zunehmende Anzahl von Impulsen auf beide Er-
gebnisgrofen einen Einfluss hat. Gema Abbildung 17a) ist ab dem 6. Impuls einheit-
lich ein Riickgang der Extremwerte der Beschleunigungen vorhanden. Abbildung
17b) deutet mit zunehmender Anzahl von Impulsen eine Zunahme der Ausbreitge-
schwindigkeiten der Wellenfront an. Dabei ist flir das obere Sensorpaar ein starkerer
Anstieg der Ausbreitgeschwindigkeit erkennbar.

6  Vergleich statischer und dynamischer Versuch

Ein Vergleich von Ergebnissen des Grundbruchversuches und dem Fallgewichtsver-
such als Halbmodell erfolgt in nachfolgenden Abbildungen 18 und 19 an vertikalen
Schnittlinien fiir richtungsbezogenen Verschiebungen und Dehnungen. Die Schnittli-
nien wurden mittig unter der Lasteinleitung (x=0r), am Rand der Lasteinleitung (x=1r)
und im Abstand von 425 mm zur Mitte (x=2r) angeordnet.

Verschiebungen seitlich der Lasteinleitung sind am statischen Versuch starker ausge-
pragt. Beim Fallgewichtsversuch ergeben sich weniger horizontale Verformungen.
Die vertikalen Dehnungen sind fiir beide Versuche &hnlich, jedoch beim Fallgewichts-
versuch etwas stirker ausgepragt.
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Abbildung 18: Versuche am Halbmodell mit Ergebnisdarstellung entlang von
Schnittlinien: a) Verschiebungen ux in mm und b) Verschiebungen u, in mm
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Abbildung 19: Versuche am Halbmodell mit Ergebnisdarstellung mit Ergebnisdar-
stellung entlang von Schnittlinien: a) Dehnungen &, in % und b) Dehnungen ¢, in %

7  Fazit

Im Ergebnis der experimentellen und numerischen Untersuchung zur Bodenverdich-

tung lassen sich die anfangs genannten Fragestellungen wie folgt beantworten:

1. Mit der DIC-Methode konnen zuverldssig quantitativ Bodenverschiebungen er-
fasst werden. Eine Dehnungsermittlung ist bedingt sinnvoll moglich. Fiir die Si-
mulationen sind Vereinfachungen der Randbedingungen kritisch zu priifen.

2. Beim Grundbruchversuch bilden sich Scherzonen im ebenen Verformungszu-
stand deutlicher und weitreichender aus als im Halbmodell-Versuch aus.
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Die Fallgewichtsversuche fithren zur Ausbildung keil- bis halbkreisformiger Be-
reiche mit starken Setzungen unterhalb des Fallgewichtes sowie massiven Scher-
zonen Rand dieser Bereiche. Die Ergebnisse zur volumetrischen Dehnung bele-
gen tendenziell aber unstetig eine Verdichtungswirkung unterhalb des Fallge-
wichtes. Auf die DIC-Ergebnisse haben Details wie ein kleiner Spalt zwischen
Fallgewicht und Sichtebene einen deutlichen Einfluss. Die Simulationen mit der
CEL-Methode konnten die Bodenverformungen nachbilden.

Die Ergebnisse zur Kinematik deuten Moglichkeiten der Korrelation zwischen
Extremwerten der Beschleunigungen im Boden und einer Zunahme der Verdich-
tungsarbeit an. Dies zeigt sich noch deutlicher fiir die Ausbreitgeschwindigkeit
einer Wellenfront. Die Ergebnisse im Versuch belegen eine intensivere Verdich-
tungsarbeit zwischen dem oberen Sensorpaar. Dies zeigen auch die Ergebnisse
der DIC-Auswertung und der numerischen Simulation.

Der Vergleich zwischen dem Grundbruchversuch und dem Fallgewichtsversuch
belegt groBe Ahnlichkeiten im Verformungsverhalten. Unterschiede zeigen sich
v.a. in einem stérkeren seitlichen Verdrangen beim Grundbruchversuch.
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Im Spezialtiefbau werden seit Jahrzehnten viele Verfahren mit Erfolg angewendet,
Jjedoch sind noch viele Details ungekldrt. Einige Forschungsideen und Projekte, die
begonnen wurden, aber noch nicht abgeschlossen sind, werden vorgestellt. Die
Themenbereiche umfassen das Riitteldruckverfahren, das Riittelstopfverfahren und
das Diisenstrahlverfahren.

1  Einleitung

In der Spezialtiefbau-Forschung sind noch viele Fragen offen. In diesem Beitrag
werden einige aktuelle Forschungsprojekte an der FH Erfurt kurz vorgestellt und die
Herausforderungen aufgezeigt. Schwerpunkte sind die Tiefenriittelverfahren, wie
Riitteldruck- und Riittelstopfverdichtung, sowie das Diisenstrahlverfahren.

2 Optimierung der Riitteldruckverdichtung

Bei der Riitteldruckverdichtung dringt ein vibrierender Tiefenriittler mittels Wasser-
spiilung bis zur geplanten Tiefe in den Boden ein worauf die stufenweise Verdich-
tung des umgebenden Bodens folgt. Durch die Verdichtung entsteht ein Absinktrich-
ter im oberflichennahen Bereich, der mit vorhandenem oder angefahrenem Sand
verfiillt werden muss. Diese Verdichtung erfolgt bisher nicht regelbasiert und auto-
matisch geregelt.

Schon 1955 ging Prof. Lorenz der Frage nach, wie ,,eine optimale Schwingungsver-
dichtung erreichbar ist“ und wie ,,Schwingungsverdichter z.B. fiir die ,,Riittel-
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druckverdichtung® gebaut werden sollten, um durch eine Variation der Frequenz die
»Resonanzlage zu erreichen, [Lor55].

Bei diesem Forschungsprojekt wird gepriift, ob eine Optimierung der Riitteldruck-
verdichtung durch eine Variation der Frequenz sinnvoll ist um im Boden im Reso-
nanzfall groBere Amplituden als bisher zu erreichen.

In Anlehnung an Fellin [Fel99] wurde mit einem Masse-Feder-Dampfer System eine
Nachrechnung von Baustellenversuchen durchgefiihrt und ergab fiir einen S-
Tiefenrtittler der Firma Keller, dass die Resonanzerscheinungen tiefen- und lage-
rungsdichteabhiingig sind [Weh05]. Unter einer Verdichtungsfrequenz von ca. 20Hz
sind keine Resonanzen mdglich, da der Boden die lockerste Lagerung nicht unter-
schreiten kann und iiber einer Verdichtungsfrequenz von ca. 30Hz sind keine Reso-
nanzen moglich, da dieses die maximale Arbeitsfrequenz des S-Tiefenriittlers ist.

Es wurde gezeigt, dass ein Aufrechterhalten der Resonanzfrequenz ohne eine intelli-
gente Nachregelung bzw. Steuerung purer Zufall ist. Aus dem Grund der fehlenden
Nachregelung funktioniert ibrigens auch das ,,Miiller-Resonanzverdichtung-
Verfahren® nur selten.

Aufbauend auf die Grundsatzversuche der Dissertation von Nendza [Nen06], in der
die Bodenverdichtung mit verschiedenen Frequenzen und Unwuchtmomenten unter-
sucht wurde und zusétzlich einem Feldversuch mit instrumentiertem Tiefenriittler
[Nagl7], soll in diesem Forschungsprojekt die Riitteldruckverdichtung mit Hilfe
einer Frequenz- bzw. Auflastregelung optimiert werden. Damit werden lange Halte-
zeiten bei den einzelnen Verdichtungsstufen vermieden und somit die Effizienz und
Wirtschaftlichkeit des Verfahrens verbessert.

Zu diesem Zweck wurde ein Modellversuchsstand in der groBen Wolfgang Storm
Laborhalle aufgebaut. Dieser besteht aus zwei groBen Versuchsbehéltern, in die
wassergesittigter Sand eingefiillt wird, der zu Beginn einem nicht tragfahigen Bo-
den entspricht, Abb. 1.
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Abbildung 1: Modellversuchsstand FH Erfurt

Abbildung 2: Modelltiefenriittler FH Erfurt
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Dieser wird mit einem Modelltiefenriittler verdichtet, Abb. 2. Wihrend des Ver-
suchs werden unterschiedliche Sensoren sowohl im Boden als auch im Riittler ver-
schiedene Parameter aufnehmen, die auf eine Steuereinheit {ibertragen und ausge-
wertet werden. Mit diesen Daten wird dann eine automatische Regelung entwickelt,
die den Boden sowohl effektiver als auch schneller verdichten kann. Somit kénnen
bei Bauvorhaben sowohl Zeit als auch Geld einspart werden.

3 Kornbruch bei Tiefenriittelverfahren

Die Riittelstopfverdichtung wird seit den 1950er Jahren weltweit auf Baustellen
ausgefiihrt. Bei diesem Verfahren wird die Tragfahigkeit des Baugrundes mit lastab-
tragenden Sdulen erh6ht. Jedoch sind immer noch einige wichtige Details ungeklért.

Die Kornzertriimmerung wihrend des Verdichtungsprozesses wird derzeit nur unge-
niigend in dem hypoplastischen Stoffgesetz beriicksichtigt. Deshalb ist es das Ziel
eine Grundlage fiir die Erweiterung des hypoplastischen Stoffgesetzes zu schaffen,
die eine Datensammlung von Laborergebnissen beinhaltet. Des Weiteren wird die
Kornzertriimmerung von Tiefenriittlern mit einem Laborversuch simuliert. Hierzu
ist eine Probenentnahme auf einer Baustelle notwendig.

Mit der Kenntnis der Verdichtungsenergien der Tiefenrtittler ist es moglich, granula-
re Materialien auf die gewiinschte Kornzertrimmerung der Riittelstopfsédule im
Labor vorzubereiten. Die unterschiedlichen Tiefenriittler werden untersucht und ein
detaillierter Einfluss der Verdichtungsenergie dargestellt. Es konnte die Verdich-
tungsenergie einer mit dem Keller M-Riittler hergestellten Riittelstopfsdule mittels
Proctor Priifeinrichtung erfolgreich simuliert werden.

Fiir die Auswertung und Verifizierung wurden Kiesproben aus Riittelstopfsdulen in
Heilbronn entnommen. Auf dieser Baustelle wurde das Riittelstopfverfahren ange-
wendet, um eine Baugrundverbesserung fiir eine Flachgriindung der Fundamente
herzustellen. Das Baugerit war eine Riittlertragraupe mit Schleusen M-Riittler. Das
Probenmaterial bzw. das Zugabematerial der Stopfsdule war ein Kalksteinschotter.
Die Probenentnahme geschah unmittelbar nach dem Einbau der Riittelstopfsiule.
Die Siule wurde bis zu einer Tiefe von 1,50 m lagenweise abgetragen. Nur der Kern
der Schottersdule mit ca. 70cm Durchmesser wurde entnommen. Zusétzlich ist von
der Halde das Rohmaterial der Séule ndmlich ein Kalksteinschotter 16/32 mm fiir
Laboruntersuchung entnommen wurden.
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Abbildung 3: mit verschiedenen Energien verdichteter Kalksteinschotter

Riittelstopfsdule Kalksteinschotter (blau)
Proctor Kalksteinschotter (rot)

modifizierter. Proctor Kalksteinschotter (griin)
Proctor M-Riittler Kalksteinschotter (lila)
Rohmaterial 16/32 Kalksteinschotter (hellbraun)
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Zuerst wurde im Labor begonnen die Verdichtungsenergie des Tiefenrtittlers an den
Proctorversuch anzupassen. Zunéchst wurde die Sieblinie des eingebauten Kalk-
steinschotters der Riittelstopfsdule bestimmt. Danach erfolgte der Vergleich der
Sieblinien der Riittelstopfsdule und des Rohmaterials. Wenn die Sieblinien die glei-
chen Massenanteile haben, kann von derselben Kornzertriimmerung ausgegangen
werden. Die Verdichtungsenergie des M-Riittlers konnte somit angepasst werden. In
Abbildung 3 ist das Herantasten anhand der Sieblinien zu erkennen.

Die 5. Sieblinie (hellbraun) ist die Ausgangssieblinie des Rohmaterials. Diese wurde
mit unterschiedlichen Proctorenergien zertriimmert. Der {ibliche Proctorversuch zur
Bestimmung der optimalen Trockendichte und des optimalen Wassergehaltes wurde
nicht durchgefiihrt, sondern es wurde nur die Verdichtungsenergie der Priifeinrich-
tung modifiziert. Mit der iiblichen Proctorenergie entstand die 2. Sieblinie (rot) und
mit der modifizierten Proctorenergie die 3. Sieblinie (griin). Es ist zu erkennen, dass
die 3. Sieblinie (griin) sich an die Kornzertrimmerung der 1. Sieblinie Riittelstopf-
sdule (blau) anndhert. Demzufolge muss der modifizierte Proctorversuch weiter
angepasst werden. Die Schlédge werden kontinuierlich erhoht bis die Massenprozente
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zu der 1. Sieblinie (blau) der Riittelstopfséule passen. Dazu waren 15 Schldge mehr
je Schicht nétig, wie in der 4. Sieblinie Proctor M-Riittler (lila) dargestellt. Wie man
in Abbildung 3 sieht, weisen die 1. Sieblinie Riittelstopfsaule (blau) und die 4. Sieb-
linie Proctor M-Riittler (lila) die gleichen Massenanteile auf. Somit konnte die
Kornzertriimmerung eines M- Tiefenriittlers aufgebracht werden.

Die Verdichtungsenergie eines Proctorversuch ergibt 0,57 MNm/m® und die eines
modifizierten Proctorversuches eine hohere Energie von 2,56 MNm/m?. Fiir den
Proctor M- Riittler ergab sich eine Verdichtungsenergie von 3,24 MNm/m?.

Ein weiterer Tiefenriittler fiir das Riitteldruckverfahren ist der S-Riittler, fiir den eine
hohere Energie von 8,10 MNm/m* abgeschétzt wurde. Diese Annahme muss noch

mit Feldversuchen verifiziert werden.

Tabelle 1: Kennwerte der unterschiedlichen Proctorversuche

Protor- modifi- Proctor Proctor

Proctortopf B versuch zierter M-Riittler | S-Riittler
Proctorv.

Masse Fallgewicht 2,5kg 4,5 kg 4,5 kg 4,5kg
Durchm. Fallgewicht 50 mm 50 mm 50 mm 50 mm
Fallhohe 305 mm 457 mm 457 mm 457 mm
Anzahl Schichten 3- 5- 5- 5-
Anzahl Schlége / Schicht | 56 - 56 - 71 - 178 -
Volumen des Topfes 2208,93 2208,93 2208,93 2208,93
Verdichtungsenergie 0,569 2,557 3,242 8,106

MNm/m? MNm/m? MNm/m* | MNm/m?

Die einzelnen Kennwerte der unterschiedlichen Proctorversuche sind in der Tabelle
1 zusammengefasst. Mit diesem Ergebnis konnen die néchsten Proben im Labor auf
dieselbe Kornzertrimmerung vorbereitet werden.

Uber weiterfiihrende Versuche an Grauwacke mit verschiedenen Sieblinien und dem
Einflu der genannten Verdichtungsenergien wird zu einem spidteren Zeitpunkt
berichtet.
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4  Filterstabilitat von Riittelstopfsaulen

In diesem Abschnitt wird die hydraulische Filterstabilitdt von Riittelstopfsdulen in
bindigen Bdden untersucht um allgemeingiiltige Aussagen zu erhalten, die auf die
Baustelle iibertragbar sind.

Da bei bisherigen Versuchen [ZBW10] nicht genau beobachtet werden konnte,
wann der kritische Gradient erreicht war, wurden Modellversuche mit Priifzellen
und einer neu dafiir entwickelte Filterschale mit Plexiglasscheibe durchgefiihrt und
ausgewertet, siche Abb. 4. Es wurden Modellversuche zur Bestimmung eines kriti-
schen hydraulischen Gradienten bei schichtennormaler und schichtenparalleler
Durchstromung entwickelt. Dafiir wurden geschichtete Proben aus einem bindigen
Boden und unterschiedlichen Kiesen mit einem konstanten Wasserdruck durch-
stromt. Der Wasserdruck wurde stufenweise in 30 min bis 1 h — Intervall erhoht,
wahrend die Durchlassigkeit in regelmaBBigen Abstdnden gemessen wurde. Anhand
der Durchléssigkeit konnte festgestellt werden, ob eine Erosion im bindigen Materi-
al aufgetreten ist und somit ein kritischer hydraulischer Gradient erreicht wurde.
Danach wurden die Ergebnisse mit den theoretischen Ansédtzen von Zou [ZBW10]
verglichen.

Fiir die Schottersdule wurde mineralisches Filtermaterial mit unterschiedlichen
Korndurchmessern verwendet und als bindiges Basismaterial wurde ein Sand — Ton
— Schluff — Gemisch und ein mittelplastischer Ton verwendet.

Zur Untersuchung der Kontakterosion bei schichtennormaler Durchstromung wur-
den Probekoérper in eine standardisierte Durchlédssigkeitspriifzelle eingebaut. Die
Versuchsproben bestanden aus einem Sandauflager mit h = 3,0 cm um einen
gleichméBigen Wasserzustrom zur Basisschicht zu gewéhrleisten, siche Abb. 4.
Darauf wurden nacheinander wassergesittigtes bindiges Basismaterial mit einer
Machtigkeit von h = 2,5 cm und das jeweiligen Filtermaterial bis auf eine Gesamt-
héhe von h = 10,5 cm eingebaut. Insgesamt umfasste die gesamte Versuchsreihe 24
Versuche von niedrigen Auflastspannungen mit (10; 20; 30 kN/m?) bis zu groeren
Auflastspannungen von (50; 100; ... 600 kN/m?).

Fiir die Versuchsreihe wurden die Priifzellen an eine backpressure Anlage ange-
schlossen. Um moglichst vergleichbare Ergebnisse zu denen von Zou et al.
[ZBW10] zu erhalten, wurde die Strdémungsrichtung von unten nach oben gegen die
Schwerkraft gewéhlt. Zum Einsatz kam entliiftetes und teilentsalztes Wasser. Das
ausstromende Wasser wurde gesammelt um die Feinsteile, die trotz Filterpapier aus
der Filterschale entwichen, aufzufangen.

Aus dem Verhiltnis der hydraulischen Druckhdhen in den Biiretten und der durch-
stromten Lidnge des Basismaterials ergaben sich die entsprechenden hydraulischen
Gradienten.
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Abbildung 4: Modellversuch mit neuer Plexiglasfilterschale fiir schichtennormale
Durchstromung

In jedem Versuchsdurchgang wurden mindestens drei hydraulische Gradienten
(Laststufen) untersucht. Die Laststufe ist fiir eine bestimmte Zeit konstant gehalten
worden oder solange bis es zur Erosion kam. In jeder Laststufe wurde in unter-
schiedlichen Zeitabstdnden die Durchlédssigkeit gemessen. Die ersten Erkenntnisse
dienten auch der Bestimmung der Mindesthaltezeit fiir das Sand-Ton-Gemisch von
30-Minuten und fiir den mittelplastischen Ton von 1-Stunde.
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Abbildung 5: Filterschale mit starker Triibung

Uber die Messung der Durchlissigkeit und dem Grad der Triibung in der Filter-
schale konnte das Eintreten der Erosion erkannt werden. Bildete sich eine starke
Triibbung aus wurde der kritische hydraulische Gradient erreicht, siche Abbil-
dung 5. Ist in einer Laststufe kein kritischer hydraulischer Gradient erreicht wor-
den, wurde der Zelldruck gesteigert und mit neuem hydraulischen Gradienten belas-
tet.

Uber die Versuchsergebnisse wird an anderer Stelle berichtet.

S  Abschitzung des Durchmessers von Diisen-
strahlsiaulen

Das Diisenstrahlverfahren ist ein seit Jahrzehnten weltweit angewendetes Verfahren
um Injektionssdulen im Boden herzustellen. Der Vorgang im Boden stellt einen
hochkomplexen Prozess dar, welcher mathematisch und physikalisch schwer zu
erfassen ist. Bedeutende Versuche zu dieser Problematik wurden von Bernd Berg-
schneider [Ber02] und Jiirgen Stein [Ste04] durchgefiihrt, die jeweils unterschiedli-
che Berechnungsansétze zur Ermittlung der Reichweite liefern.

Die zeitliche Entwicklung der Strahlreichweite kann fiir jeden Boden mit Hilfe eines
Separationsansatzes beschrieben werden. Darauf baut Stein seine Berechnung der
Reichweite auf. Diese Uberlegung ist fiir die Praxis durchaus relevant, da fiir die
Ausfiihrung im Feld die maximale Reichweite nicht benétigt wird. Diisenstrahlséu-
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len werden in jeglichen Bodenarten erstellt, weshalb es von groBem Nutzen ist, dass
der Ansatz fiir jede Bodenart verwendet werden kann.

Bergschneider betrachtet in seiner Berechnung nur die maximale Reichweite. Dies
bewerkstelligt er sehr ausfiihrlich und liefert dadurch einen detaillierten Ansatz zur
Berechnung. Den durchaus wichtigen Einfluss des Porenwasseriiberdrucks beriick-
sichtig er jedoch nicht und umgeht dies mit einer Vereinfachung.

Beide Wissenschaftler liefern somit einen Teil der Berechnung des komplexen Vor-
gangs beim Diisenstrahlverfahren, vernachlassigen aber durchaus wichtige Parame-
ter wie den Einfluss der Kohision oder die Auswirkung der Ziehgeschwindigkeit
des Gestinges. Um fiir die Praxis einen Berechnungsansatz zu liefern, der mit Erfah-
rungswerten verglichen werden kann, miissen jedoch alle Aspekte in die Berech-
nung integriert werden. Es wird hier ein erster Versuch unternommen fehlende Pa-
rameter zu integrieren und einen Berechnungsansatz zu entwickeln.

Der neue Berechnungsansatz kombiniert die Formeln beider Autoren und erginzt
wichtige Parameter wie den von der Durchldssigkeit des Bodens abhéngige Poren-
wasseriiberdruck und die Kohésion.

Zur Berechnung des Porenwasseriiberdrucks wird auf die Entstehung des Uber-
drucks bei der Konsolidierung von Boden zuriickgegriffen. Entscheidend fiir den
Verlauf der Konsolidierung sind die Durchldssigkeit und die Steifigkeit des Bodens
sowie die Drainagebedingungen. Beim Diisenstrahlverfahren wird der Ablauf der
Konsolidierung in umgekehrter Reihenfolge betrachtet. Es wird also nicht der Ab-
bau des Porenwasseriiberdrucks berechnet, sondern wie lange der Aufbau des Po-
renwasseriiberdrucks dauert und wie gro3 der Druck zu verschiedenen Zeiten ist.

Die Kohésion wird iiber die Kohésionskrifte entlang der von Bergschneider vorge-
gebenen Gleitflachen beriicksichtigt, siche Abbildung 6. Auf diese Weise kann die
Reichweite nicht nur in Sanden ermittelt werden, sondern auch in bindigen Boden.
Modellversuche dazu stehen noch aus.
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Abbildung 6: Beriicksichtigung der Kohésion

6 Zusammenfassung

Im Spezialtietbau werden seit Jahrzehnten viele Verfahren mit Erfolg angewendet,
jedoch sind noch viele Details ungeklért. Einige Forschungsideen und Projekte, die
begonnen wurden, aber noch nicht abgeschlossen sind, werden vorgestellt.

Beim Riitteldruckverfahren ist nicht geklért, welche Bewegungen der Riittler im
Boden genau macht und wie man den Verdichtungsprozess beschleunigen kann.
Dazu wird an einer Optimierung mit Frequenzregelung gearbeitet.

Beim Riittelstopfverfahren ist nicht klar, wie sich die bodenmechanischen Séulenpa-
rameter in Abhéngigkeit von der Riittlerenergie durch Kornbruch verdndern. Hierzu
wird eine Vorgehensweise im Labor vorgeschlagen und mit Baustellenversuchen
verglichen. Ebenso ist es bisher beim Thema Filterstabilitit von Riittelstopfsdulen
nicht gelungen, den rechnerisch ermittelten kritischen Gradienten mit Versuchen
genau nachzuweisen. Zu diesem Zweck wird eine Modifikation der Versuchsein-
richtung vorgeschlagen.

Am Ende wird auf die Abschitzung der Reichweite des Diisenstrahlverfahrens ein-
gegangen, wobei vorhandene Ansétze kombiniert und mit neuen Parametern ergénzt
werden.
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Zur Prognose von Ersatzfedersteifigkeiten von
Tiefgrundungssystemen am Beispiel der Itztal-
briicke

Dr.-Ing. Thomas Meier

BAUGRUND DRESDEN Ingenieurgesellschaft mbH

Fiir drei Pfeilerachsen der Eisenbahniiberfithrung (EU) Itztalbriicke bei Coburg in
Nord-Bayern wurden 3-dimensionale Finite-Elemente-Spannungs-Verformungs-
Prognosen durchgefiihrt mit dem Ziel, lineare Ersatzfedersteifigkeiten fiir die Tief-
griindungssysteme bestehend aus Pfahlkopfplatte, Griindungspfihlen und umgeben-
den Baugrund fiir den Nachweis der Schienenspannungen realititsnah rechnerisch zu
bestimmen. Diese Analysen erfolgten im Vorfeld eines zwischenzeitlich durchgefiihr-
ten Feldversuchs im Sinne einer class A-Vorhersage allein auf Grundlage der Aus-
fiihrungsplanung der Pfeiler/Griindungs-Systeme und dem Baugrundgutachten und
unter Einsatz moderner Simulationsmoglichkeiten (3D-Finite Elemente Methode in
Verbindung mit Hardening Soil Stoffmodell mit ,,small strain “-Erweiterung ,, HSs-
mall*). Weiterhin flossen die Ergebnisse der durchgefiihrten Simulationen auch inso-
weit in das Messkonzept mit ein, als dass die Abstandssensoren (Laser) zur Messung
von  Pfeilerhorizontalverschiebungen in  ausreichend weiter  Entfernung,
d. h. in Bereichen platziert wurden, die wihrend der Horizontalbelastungen der Brii-
ckenpfeiler nicht durch Verschiebungen des Untergrunds beeinflusst sein wiirden.
Nach Abschluss der in situ-Probebelastung erfolgte ein Vergleich der Prognosen mit
den Messungen. Auf Grundlage dieses Vergleichs erfolgte eine Optimierung der drei
vorhandenen 3D-FE-Modelle hinsichtlich der verwendeten Stoffmodell-Parameter
und im Fall der Achsen 20 und 40 eine Anpassung der Baugrundschichtung.

1  Einleitung

In der bautechnischen Praxis stellen (linear-elastische) Ersatzfedern haufig die
Schnittstelle zwischen Griindungssystem und Hochbau oder anders zwischen den Dis-
ziplinen des Spezialtiefbaus und des konstruktiven Ingenieurbaus dar. Obwohl heut-
zutage prinzipiell komplexe Gesamtbetrachtungen vorzugsweise mit der Methode der
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Finiten Elemente moglich wéren, wird dies nach dem derzeitigen Stand der Praxis
dem Erachten des Autors nach auch noch eine ganze Weile so bleiben. Umso wichti-
ger ist es, dass die hierbei verwendeten Ersatz(dreh)federsteifigkeiten die komplexe
Wirklichkeit mdglichst gut abbilden.

Wie dies in der Ingenieurpraxis realisiert werden kann, soll im vorliegenden Beitrag
anhand der Bestimmung von Ersatzfedersteifigkeiten am Beispiel der EU Itztalbriicke
bei Coburg gezeigt werden.

Anhand seltenst ausgefiihrter Probebelastungen am fertigen Bauwerk [Wen18] war es
zudem moglich, die Qualitdt der so bestimmten Werte im Sinne einer echten "class A
prediction" (Prognose vor Vorliegen von Messdaten) zu bewerten. Die nachfolgend
beschriebenen Analysen basieren allein auf dem konventionellen Baugrundgutachten
und den Ausfiihrungsplédnen der Bohrpfahl-Tiefgriindungen der Briickenpfeiler.

2 Beschreibung des Bauwerks

Bei der EU Itztalbriicke handelt es sich um ein bestehendes 868 m langes Bauwerk,
das im Zuge des Verkehrsprojekts Deutsche Einheit VDE 8.1 als Teil der Neubaustre-
cke Nr. 5919 Ebensfeld — Erfurt erbaut wurde (Abbildung 1). Der Oberbau ist auf
insgesamt 14 Pfeilern und zwei Randauflagern gestiitzt (Abbildung 2). Acht der Stiitz-
pfeiler sind zusétzlich horizontale Auflager. Diese Pfeiler sind jeweils iiber eine Bo-
denplatte und Gruppen bestehend aus je 8 geneigten Bohrpfahlen im Boden gegriindet
(Abbildung 3).

Abbildung 1: EU Itztalbriicke (im Vordergrund) [Wen18].
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Abbildung 2: Lingsschnitt und statisches System der EU Itztalbriicke [Wen18].
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3  Berechnungsgrundlagen

3.1 Baugrund

Fiir die anfénglich durchgefiihrten Prognose-Berechnungen wurden die Baugrundmo-
delle auf Grundlage des Oberfldchen-, Baugrundschichten- und Grundwasserspiegel-
Verlaufs gemdf3 Baugrundgutachten modelliert. In Abbildung 3 ist die Baugrund-
schichtung exemplarisch gezeigt. Unter einem Decklehm befindet sich eine Schicht
von Flussablagerungen in Form von Terassenkiesen. Darunter folgt nach unten ab-
nehmend zersetzter bis angewitterter Schluff- und Tonstein. Der Grundwasserspiegel
befindet sich auf einem Niveau von 303 mNN und damit iberwiegend in der Deck-
/Auelehmschicht knapp unterhalb der Geldndeoberkante (GOK). Diese verlduft, wie
in Abbildung 2 oben andeutungsweise zu erkennen, nicht durchgehend horizontal.

3.1 Charakteristische bodenmechanische Kennwerte

Die herkémmlichen bodenmechanischen Kenngréfen gemifl Baugrundgutachten
sind in Tabelle 1 zusammengefasst. Sie dienten als Grundlage fiir die Bestimmung
der HSsmall-Parameter fiir die FE-Analysen und waren zunéchst projektspezifisch
vorgegeben.

Tabelle 1: Bodenmechanische Kennwerte

Bodenschicht "y 4 , ¢ . Es

in kPa in kPa in MPa

1 — Decklehm/ Auelehm 20/10 22,5 5 5-10
2 — Fluss-/ Terassenkies 20/10 32,5 0 40-70
3 — Schluff/ Ton 21/11 22,5 10 10-30

4 — Schluff-/ Tonsteln, 22/12 25.0 10 50-60

entfestigt
> = Schluff-/Tonstein, |10 |y A k A >250
angewittert

3.3 Lastannahmen

Die im Rahmen der numerischen Untersuchungen zu beriicksichtigenden Lasten re-
sultieren aus den Eigengewichten der Briickenpfeiler und anteilig der Gewichtskraft
des Oberbaus sowie aus der im Zuge des Feldversuchs durch Hydraulikpressen auf-
gebrachten Horizontalbeanspruchung. Diese wiederum bewirkt beziiglich der projekt-
spezifisch definierten Schnittstelle Oberkante Pfahlkopfplatte {iber den Kragarm Brii-
ckenpfeiler zusitzlich ein entsprechendes Kippmoment.
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4  Grundlagen der Finite-Elemente-Modellierung

4.1 Geometrien

Grundlage der FE-Modellierung der Massivbauteile (Pfahlkopfplatten und Griin-
dungspfihle) waren die iibergebenen Ausfiihrungsplanunterlagen (vgl. Abbildung 3).
Der Untergrund wurde auf Grundlage der Angaben im Baugrundgutachten hinsicht-
lich des Schichtverlaufs modelliert. Dabei wurde quer zur Briickenachse eine gleich-
bleibende Hohe der in Langsrichtung hinsichtlich Hohenniveaus verénderlichen
Schichtgrenzen und Geldndeoberkante angenommen.

Der Berechnungsausschnitt wurde so gewahlt, dass

1.) die vorhandene Symmetrie der Briicke (Symmetrie-Ebene senkrecht durch mitti-
gen Léangsschnitt) genutzt wurde um den Berechnungsaufwand moglichst gering
zu halten und

2.) die iibrigen vertikalen Modellrdander ausreichend weit von der jeweiligen Tief-
griindung entfernt sind, um keinen Einfluss auf die relevanten Ergebnisse zu ha-
ben.

Exemplarisch ist in Abbildung 4 das 3D-FE-Modell der Pfeilerachse 40 gezeigt.

s T
1N R = B -
RS i
/N

40m

z
‘N /20"‘ hx

Abbildung 4: 3D-FE-Modell Pfeilerachse 40 (137.611 Elemente).
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4.2 Elementtypen, Stoffmodelle und Stoffparameter

Es kamen 10-knotige, tetraederformige Kontinuumselemente mit 4 Gaul3‘schen In-
tegrationspunkten zum Einsatz.

Boden

Das mechanische Verhalten des Untergrunds wurde mit dem in der verwendeten Soft-
ware implementierten Hardening Soil Small Strain-Modell beschrieben [Ben07]. Die-
ses moderne elasto-plastische Stoffmodell beinhaltet u. a. das Grenzkriterium nach
Mohr/Coulomb (spannungsabhéngige Fliefliche) sowie eine Spannungs- und Defor-
mationspfadabhéngigkeit der Steifigkeit. Die erforderlichen Parameter wurden auf
Grundlage der bodenmechanischen Kenngroflen geméB Tabelle 1 bestimmt. Dabei
wurde jeweils sowohl die obere als auch die untere Grenze der angegebenen Steifzif-
fern Es beriicksichtigt.

Die Ableitung des Schubmoduls bei sehr kleinen Dehnungen G, d.h. des in der Pra-
xis sog. dynamischen Schubmoduls erfolgt dabei durch Anwendung des Alpan-Dia-
gramms (s. Abbildung 5) auf die Ent- und Widerbelastungssteifigkeit [Wic07]. Der
Parameter 7, d.h. die Scherdehnung, bei der Sekantenschubmodul G nach einer Um-
kehr der Scherdeformation bei einfacher Scherung noch 70% von Gy betrédgt, wurde
jeweils empirisch festgelegt.

Die resultierenden Stoffmodell-Parameter fiir die drei oberen relevanten Schichten
sind exemplarisch fiir die obere Grenze der im Baugrundgutachten gegebenen Stei-
figkeiten in Tabelle 2 zusammengefasst. Der Fels wurde linear-elastisch mit einer
Steifeziffer Es = 250 MPa und der Poisson-Zahl v= 0,2 modelliert.

100 T L T T T T T 11171 T T—rrrirrn

S Benz & Vermeer

T T T 77177

10

Ed,, | Es [-] (curve of Alpan)
Mqyn | Myt [-] (other curves)

1 1 1111 1 1111 1 [

1 0 100 1000
E.at [MPa] (curve of Alpan)

M.« [MPa] (other curves)

Abbildung 5: Verhéltnis der ,,dynamischen® zu ,,statischen‘ Steifigkeiten [Wic07].
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Bohrpfahle und Bodenplatten

Fiir die Abbildung des mechanischen Materialverhaltens wurde das linear-elastische
Stoffmodell verwendet. Das Baumaterial fiir die Bohrpfahle und die Bodenplatten ge-
mél Ausfithrungsplanung ist ein Beton B35 (C30/37 nach aktueller Normung). Der
entsprechende E-Modul wurde erst in den optimierten Modellen korrekt angesetzt,
zunéchst wurde mit einem E-Modul entsprechend einem Beton C25/30 gerechnet:

— Elastizititsmodul £ = 31 GN/m?, optimierte Modelle E = 33 GN/m?
— Querdehnzahl v= 0,2
— Raumgewicht y= 24 kN/m?3

Tabelle 2: Materialparameter HSsmall

(1 2) A3)
Parameter Decklehm / Schluff und Schluff und
Auelehm Ton Tonstein,
Verw.
Junsat 10 KN/m? 20 21 22
Ysat 0 KN/m? 20 21 22
Eso™' in kKN/m? 13.456 18.808 46.902
Eoed™ in kKN/m? 13.456 18.808 23.451
Ey™ in kKN/m? 40.368 56.424 140.707
Exponent m 0,8 0,9 0,9
¢’ in kN/m? 5 10 10
@ 22,5° 22,5° 25,0°
7 0 0 0
Ko™ 0,617 0,617 0,577
0,7 310 310+ 5-10°
Go ™ 108.257 95.011 185.864
Vor ™ 0,2 0,2 0,2
pf 100 100 100

4.3 Randbedingungen

Im 3D-FE-Modell sind folgende Randbedingungen definiert:
— Unterer Modellrand unverschieblich in horizontaler und vertikaler Richtung

—  Seitlicher Modellrand unverschieblich in horizontaler und verschieblich in verti-
kaler Richtung
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4.4 Einwirkungen und Beanspruchungen

Die in Abschnitt 2 genannten Lasten sind im Modell in Form einer kombinierten Fla-
chenlast auf dem Niveau OK Pfahlkopfplatte angesetzt worden (Tabelle 3 und Abbil-
dung 6).

Tabelle 3: Lastannahmen am Beispiel Achse 20

Flachenlast in kPa
Horizontallast +42.3
max. Vertikallast 293
min. Vertikallast 1.351

Abbildung 6: Kombination aus Horizontal-, Vertikal- und Momentbeanspruchung.

4.5 Berechnungsablauf

Die FE-Analyse gliedert sich in die folgenden Berechnungsphasen:
— Initialphasen:
Generierung des Anfangsspannungszustands mittels Ko-Prozedur und sogenann-
tem plastischem Nullschritt
— ,,Pfahlgriindung":
Aktivierung der Bohrpfahle und Pfahlkopfplatte (wished-in-place)
— "Vertikallast Oberbau":
Aktivierung der Eigenlasten aus Briickenpfeiler und -oberbau
— ,,H-Kraft und Moment (+)":
Aktivierung der Beanspruchung aus Belastung in positiver Briickenldngsrichtung
— ,,H-Kraft und Moment (-)":
Aktivierung der Beanspruchung aus Belastung in negativer Briickenldngsrich-
tung



Meier 195

5 Ergebnisse

In den Diagrammen in Abbildung 7 bis Abbildung 9 sind die verschiebungsabhingi-
gen Ersatzfedersteifigkeiten der Tiefgriindungssysteme fiir die Achsen 20, 40 und 60
dargestellt. Diese wurden aus der ,,am Pfeilerkopf* eingeleiteten Horizontallast F und
der Lateralverschiebung Oberkante Pfahlkopfplatte ux als Sekantensteifigkeit
k =F/ ux berechnet. Es werden drei Fille unterschieden:

1.) Obere Grenze der Steifeziffern gemall Baugrundgutachten: KW (BG-GA)
2.) Untere Grenze der Steifeziffern gemifl Baugrundgutachten: KWoin(BG-GA)
3.) Neuinterpretation DPH durch BGD: KW(BGD)

Die Ergebnisse belegen erwartungsgemal, dass eine zutreffende Beschreibung des
Untergrunds hinsichtlich dessen Steifigkeit wesentlich ist. Nach Vorliegen der Aus-
wertung der Probebelastung zeigte sich, dass die FE-Analysen der beiden ersten Félle
(1. und 2.) zu geringe Steifigkeiten ergaben (Abbildung 10 bis 12). Daher erfolgte
eine Neuinterpretation der Ergebnisse der schweren Rammsondierungen gemaf Bau-
grundgutachten. Die Ergebnisse dieser Neuinterpretation liegen nur in einem Fall im
Bereich der Werte des Baugrundgutachtens (Achse 60). In den beiden anderen Fillen
ergeben sich rd. 1,5-fach (Achse 20) bis 2-fach (Achse 40) hohere Werte beziiglich
der Kennwerte KW (BG-GA) (Abbildung 7 bis 9).

Vergleicht man nun die Horizontalverschiebungen und Verdrehung der OK Pfahl-
kopfplatte aus den Messungen mit den Ergebnissen der numerischen Simulationen
mit den optimierten Modellen, erkennt man, dass die FE-Ergebnisse tendenziell noch
immer etwas zu weich sind (Abbildung 10 bis 12). Insgesamt wurde allerdings eine
fiir geotechnische Verhiltnisse sehr gute Ubereinstimmung erzielt. Dies gilt insbeson-
dere, da es sich bei den nachtriglichen Berechnungen (KW(BGD)) noch immer um
eine echte Prognose handelt. Die Steifigkeitskennwerte der einzelnen Baugrund-
schichten wurden ohne Beriicksichtigung der Messergebnisse auf Grundlage der Er-
kundungsbohrungen und schweren Rammsondierungen (beider gemif3 Baugrundgut-
achten) neu interpretiert. Die Messungen fanden nur insofern Beriicksichtigung, dass
aus der Neuinterpretation, die ebenfalls mit Abschidtzungen der oberen und unteren
Grenzen der Steifigkeiten erfolgte, direkt nur die obere Grenze in den Berechnungen
berticksichtigt wurde.

Im Zuge der Optimierung/Kalibrierung fanden sich fiir die Achsen 20 und 40 Unstim-
migkeiten zwischen den Bohrungen und Sondierungen und dem daraus abgeleiteten
Schichten-Verlauf gemédll Baugrundgutachten. Es erfolgte eine entsprechende Kor-
rektur und Anpassung der Berechnungsmodelle. Diese Optimierung fand zusammen
mit den neu interpretierten Kennwerten KW(BGD) Beriicksichtigung.
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Abbildung 7: Achse 20: Horizontale richtungsabhingige Ersatzfedersteifigkeit der
Griindung & vs. Horizontallast am Pfeilerkopf F.
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Abbildung 8: Achse 40: Horizontale richtungsabhingige Ersatzfedersteifigkeit der
Griindung & vs. Horizontallast am Pfeilerkopf F.
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Abbildung 9: Achse 60: Horizontale richtungsabhéngige Ersatzfedersteifigkeit der
Griindung & vs. Horizontallast ,,am Pfeilerkopf™ F.

4 1.50
3t 5
g 1.00
2 4
g 0.50 |
: 3
s OFf E o000
i b
-1 F
-0.50 -
el ; ] i KW (BG - GA)
. RW . T0G — GA] ——— L ~GA] = ]
sl ] KWy (BG — GA) -—--rrerr | -1.00 KWpor (BG — GA) ----rrrmm
KW (BGD) —— KW (BGD) ——
4 L L T MES‘SUHQ — 1.50 I T T Messynq —
-3000 -2000 -1000 O 1000 2000 3000 23000 -2000 -1000 0 1000 2000 3000
Fin kN Fin kN

Abbildung 10: Horizontalverschiebung OK Kopfplatte uy (links) bzw. Verdrehung
Kopfplatte « (rechts) vs. Horizontallast ,,am Pfeilerkopf™ F.
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Abbildung 11: Achse 40: Horizontalverschiebung OK Kopfplatte ux (links) bzw.
Verdrehung Kopfplatte « (rechts) vs. Horizontallast ,,am Pfeilerkopf™
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Abbildung 12: Achse 60: Horizontalverschiebung OK Kopfplatte uy (links) bzw.

Verdrehung Kopfplatte o (rechts) vs. Horizontallast ,,am Pfeilerkopf*
F.
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6 Zusammenfassung

Es wurden richtungsabhéngige Ersatzfedersteifigkeiten fiir drei Pfeiler-Achsen (20,
40 und 60) der Itztalbriicke auf Grundlage von 3D-FE-Analysen ermittelt, um die In-
teraktion Pfeiler, Tiefgriindung und umgebender Boden unter Beriicksichtigung der
in situ-Topologie und variablen Baugrundschichtung realitétsnah abbilden zu kénnen.
Dies geschah zunichst im Sinne einer reinen Vorhersage, deren Ergebnisse spiter mit
zwischenzeitlich durchgefiihrten Probebelastungen in situ verglichen wurden. Auf
Grundlage der Interpretation der Messergebnisse wurden die bestehenden Mo-delle
optimiert/kalibriert.

Im Ergebnis der durchgefiihrten 3D-FE-Analysen kann festgestellt werden, dass diese
ein geeignetes Werkzeug/Verfahren darstellen, um Ersatzfedersteifigkeiten von Tief-
griindungssystemen fiir weiterfithrende vereinfachte statische Nachweise realititsnah
prognostizieren zu konnen. Dies gilt selbst dann, wenn wie in diesem Fall nur Ergeb-
nisse schwerer Rammsondierungen fiir die Ableitung von Steifigkeiten des Unter-
grunds zu Verfligung stehen. Idealerweise sollten Drucksondierungen (CPT) durch-
gefiihrt werden, denn diese liefern prézisere Ergebnisse und mehr und zuverldssigere
Moglichkeiten der Interpretation. Voraussetzung ist allerdings in beiden Féllen aus-
reichende Erfahrung mit der Interpretation der Sondierungsergebnisse. Gleiches gilt
auch fiir die Ableitung der HSsmall-Parameter auf Grundlage konventioneller boden-
mechanischer Kennwerte.
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Die Stabilitdt von Evdddmmen kann von den Erdbebeneinwirkungen stark beeintrdich-
tigt werden. Obwohl das Boschungsverhalten unter Evdbeben sehr komplex ist, gehen
die meisten Methoden in der Praxis von einer pseudo-statischen Situation aus, bei
welcher die dynamische Evdbebenwirkung durch eine einfache statische Kraft ersetzt
wird. In diesem Beitrag wird ein in experimentell untersuchtes Erddamm numerisch
dynamisch mit hypoplastischen Stoffmodellen nachgerechnet. Die Modellparameter
fiir den Boden wurden anhand von verdffentlichten Laborergebnissen ermittelt. Die
gute Ubereinstimmung zwischen den berechneten Ergebnissen und der Experiment
ldsst feststellen, dass die verwendeten hypoplastischen Stoffmodelle das Bodenverhal-
ten unter dynamischer Beanspruchung realititsnah abbilden konnen.

1  Einleitung

Erdbeben haben einen deutlichen Einfluss auf die Standsicherheit von Béschungen.
Es ist jedoch nicht einfach, das Verhalten von Boschungen unter Erdbebeneinfluss zu
prognostizieren bzw. eine Boschung zu bemessen, die unter Erdbebeneinfluss stand-
sicher bleibt. Die Standsicherheit einer Boschung kann durch geologische, hydrologi-
sche, topographische, geometrische und Materialeigenschaften beeinflusst werden
[Kra96]. Viele Parameter sind entweder gar nicht oder nur schitzungsweise bekannt
[Hac07].
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Die geotechnischen Zentrifugenmodelle stellen eine gute Variante zur Untersuchung
von Boschungen unter dynamischer Beanspruchung dar. Der Vorteil dieser Modell-
versuche liegt im Vergleich zu den kleinmaBstablichen Versuchen daran, dass sie die
Spannungen und Dehnungen in situ realistisch abbilden kdnnen. Weiterhin 1ésst sich
das dynamische Verhalten des Bodens mit Hilfe der Zentrifugenversuche gut unter-
suchen [Kim96]. Alternativ zu den aufwendigen Zentrifugenmodellen bieten sich dy-
namische FEM-Berechnungen an, mit deren Hilfe auch Verformungen berechnet wer-
den konnen.

2 Beschreibung des Zentrifugenversuches

Der Zentrifugenversuch mit einer Beschleunigung von 50 g auf einen Modelldamm
unter seismischer Beanspruchung wurde in der geotechnischen Zentrifuge der Uni-
versitit Tsinghua durchgefiihrt [WanO1]. Die Zentrifuge wurde mit einem speziell an-
gefertigten Riitteltisch ausgestattet, um horizontale Erdbebensignale zu erzeugen. Der
Modellbehélter mit den Dimensionen 50 cm (Lange), 20 cm (Breite) und 35 cm
(Hohe) hat ein transparentes Plexiglasfenster auf einer Seite, durch welches der Ver-
formungsprozess des Bodens beobachtet und aufgezeichnet werden konnte. Das Mo-
dell entspricht einem Erddamm mit einer Héhe von 12,5 m und einer Boschungsnei-
gung von ca. 56° auf beiden Seiten. Der Modellerddamm besteht aus einem teilgesét-
tigten schluffigen Boden mit einem Reibungswinkel von 25° und einer Kohésion von
20 kPa [WanO1]. Beim Modellaufbau wurde der Boden bis zu einer Dichte von
1,45 g/cm?®, bei einem Wassergehalt von 17 %, verdichtet. Die Teilsdttigung des
Dammmaterials wurde nicht direkt beriicksichtigt. Dies liegt einerseits an den fehlen-
den Laborversuchen mit teilgesittigtem Boden und andererseits an der Komplexitit,
das Verhalten von teilgesittigten Boden im verwendeten Stoffmodell abzubilden.

Eine Vielzahl von Beschleunigungssensoren mit einer Messgenauigkeit von 0,3 %
wurde in die Béschung installiert, um das Beschleunigungsverhalten in verschiedenen
Hohen wihrend des Erdbebens zu messen (Abbildung 1 a). Die Sensoren wurden in
die automatische Datenerfassung eingebunden, so dass sich Echtzeit-Aufzeichnungen
wihrend der Versuche erfassen lieBen. Weiterhin wurde eine Bildaufzeichnung ver-
wendet, um die Boschung wihrend des Zentrifugenversuches zu beobachten. Mit
Hilfe einer Bildkorrelationsanalyse wurden anschlieBend die Verschiebungsvektoren
in der Boschung ermittelt. Die Erdbebenwirkung wurde in Form eines Beschleuni-
gungs-Zeit-Signals auf der unteren Seite des Modelbehélters aufgebracht (Abbildung
1 b).
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Abbildung 1: Geometrie des Modelldamms und Zeitverlauf der Beschleunigung
[WanO1].

3  Dynamische FEM-Nachrechnung des Zentrifugen-
versuches

3.1 Ermittlung der Modellparameter

Fiir die FEM-Nachrechnung des Zentrifugenversuchs wurde fiir die Bodenbeschrei-
bung das hypoplastische Modell nach Masin [Mas05], verbunden mit dem Ansatz der
intergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle [Nie97], verwendet. Das stati-
sche und dynamische Verhalten des verwendeten Bodens wurde mit Hilfe von mono-
tonen und zyklischen Triaxialversuchen untersucht. Die Ermittlung der Kompressi-
onsparameter erfolgte in erster Linie mit Hilfe der Korrelationen von Mitchell
[Mit05]. Der im Zentrifugenmodell verwendete Boden hat die Ausrollgrenze
wp = 5,0 % und die FlieBgrenze w. = 18 %. Daraus ergibt sich eine Plastizitdtszahl

IP=WL_WP
I,=18—5=13%

Mit Hilfe der Korrelation [Mit05] lassen sich der Kompressionsbeiwert bzw. der
Schwellbeiwert wie folgt abschétzen



204 Dynamische numerische Berechnungen von Erddimmen unter Erdbebeneinwirkung

2.6
25
N =0.
24 r AT =0,
=0

2.3

(1+e) []

ol R e l

21

20t
Belastung =

Entlastung : ‘
1 10 100 500
o, [kPa]

1.9
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Mit Hilfe dieser Beiwerte konnen die Kompressionskurven sowohl bei der Belastung
als auch bei der Entlastung dargestellt werden. Da durch den Kompressionsbeiwert
bzw. den Schwellbeiwert lediglich die Neigung der Kompressionskurve definiert
wird, konnen hiermit Kompressionskurven fiir verschiedene Anfangsporenzahlen dar-
gestellt werden. Um eine realistische Abbildung der Scherfestigkeit zu erhalten (Ab-
bildung 3), wurde hier Als Referenzporenzahl ein Wert von e = 1,35 bei einer Span-
nung von 1 kPa definiert. Die Kompressionskurve kann somit in einem In(c) x In(1+e)
Diagramm présentiert werden (Abbildung 2). Die Anpassung der Gleichung des Stoff-
modells In(1 + ¢) = N — A* - In(c) an diese Kurve (in Abbildung 2 als Punkte darge-
stellt) ergibt die hypoplastischen Parameter N = 0,86 und A* = 0,035. Analog kann der
Parameter «* = 0,008 mit Hilfe der Entlastungskurve ermittelt werden (Abbildung 2).
Der kritische Reibungswinkel wird in Anlehnung an die Versuchsergebnisse [Wan01 ]
mit .= 22° definiert (siche weiter unten). Der Parameter r = 0,4 entspricht den Er-
fahrungswerten (r beeinflusst lediglich die Steifigkeit bei der Scherung und hat fiir die
Scherfestigkeit keine Bedeutung).

Die Scherfestigkeit des Bodens wurde in [Wan01] durch undrénierte Triaxialversuche
bei o3 = 100 kPa und 200 kPa und einer hohen Anfangsdichte (entsprechend dem Mo-
dellversuch) untersucht. Als Ergebnis dieser Versuche sind jedoch in [Wan01] keine
Spannungs-Dehnungskurven angegeben, sondern lediglich die Scherfestigkeit mit
¢ = 20 kPa und Reibungswinkel 25,0° bei einer axialen Dehnung von 5%. Erfahrungs-
gemil findet bei dieser Stauchung in einem verdichteten Boden schon eine Entfesti-
gung statt, d.h. die Scherfestigkeit liegt zwischen dem maximalen und dem kritischen
Wert. Eine numerische Berechnung der undrénierten Triaxialversuche mit den hypo-
plastischen Stoffparametern wurde durchgefiihrt, um den Verlauf des mobilisierten
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Reibungswinkels mit der axialen Dehnung zu erhalten (Abbildung 3). Damit der nu-
merisch berechnete Reibungswinkel mit dem im Labor ermittelten Reibungswinkel
vergleichbar ist, wurde bei der Auswertung der Schubspannungen die Kohésion von
¢ = 20 kPa berticksichtigt. Der berechnete Reibungswinkel erreicht einen maximalen
Wert von ca. 34° bei einer Axialdehnung von 1,5 bis 2 %, und nimmt mit zunehmen-
der Axialdehnung bis zum kritischen Wert von ca. 19°, bei einer Axialdehnung von
12 %, ab. Bei einer Axialdehnung von 5 % erreicht der mobilisierte Reibungswinkel
den Wert 25° (einschl. Kohésionanteil), welcher mit dem Wert aus den Laborversu-
chen iibereinstimmt. Die ermittelten Parameter fiir das hypoplastische Modell nach
Masin sind in Tabelle 1 zusammengefasst.

35
30 -
25 +
— 20 r
S 45 |
10

Nachrechnung 200 kPa
5 Nachrechnung 100 kPa
.. Laborversuch = :
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20
gy [%]

Abbildung 3: Nachrechnung von undrinierten Triaxialversuchen, dargestellt mit
Hilfe des mobilisierten Reibungswinkels @mob = sin [(c1 — 6 3)/(c 1 + 3)].

Tabelle 1: Ermittelte Parameter fiir das Stoffmodell nach Masin [Mas05].

0c A* K* N r
[°] [-] [-] 1 | [
22,0 | 0,035 | 0,008 | 0,86 | 0,4

Das Verhalten des Bodens im Bereich kleiner bis mittlerer Dehnungen wurde in
[Wan01] als Abhingigkeit des Schermoduls von der Scherdehnung présentiert. Diese
Abhingigkeit wurde mit Hilfe von zyklischen undrénierten Triaxialversuchen mit va-
riablen Amplituden ermittelt. Um die Parameter fiir das Modell mit intergranularen
Dehnungen nach Niemunis und Herle [Nie97] zu erhalten, wurden Simulationen zyk-
lischer undrénierter Triaxialversuche bei einem Zelldruck von 100 kPa als Element-
versuche durchgefiihrt. Mit Hilfe dieser Simulationen wurde das Sekantenschermodul
in Abhingigkeit von der Scherdehnung ermittelt.

Fiir die Kalibrierung der hypoplastischen Parameter der intergranularen Dehnung
[Nie97] wurden die Parameter bei den numerischen Berechnungen des undrénierten
zyklischen Triaxialversuches solange variiert, bis eine ausreichende Ubereinstim-
mung mit den Laborergebnissen erzielt werden konnte (Abbildung 4). Der Parameter
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mg definiert die Erhdhung der Steifigkeit nach einer Anderung der Belastungsrichtung
um 180° und wurde hier als mg = 4,5 angesetzt. Mit Hilfe des Parameters mr kann die
Steifigkeitserhdhung nach einer Anderung der Belastungsrichtung um 90° beriick-
sichtigt werden. Der Wert mr = 2 wurde hier aus Erfahrung angenommen. Der Para-
meter R definiert den maximalen Wert der intergranularen Dehnung. Durch die Vari-
ation von R kann der quasi-elastische Bereich mit konstanter Steifigkeit angepasst
werden. Die Abnahme der Steifigkeit nach dem quasi-elastischen Bereich bis zur Stei-
figkeit bei groBer Dehnung ldsst sich durch die Parameter f; und y anpassen. In dieser
Arbeit haben die Parameter R = 0,0001, B, = 0,6 und y = 1,0 eine gute Ubereinstim-
mung mit den Laborergebnissen geliefert. Die Parameter fiir das Stoffmodell mit in-
tergranularen Dehnungen [Nie97] sind in der Tabelle 2 zusammengefasst.

30 -
25 -
= 20 -
o
= 15 Endpunkte
0] AG,
10 - A52
Acy -
AG,
S - AGg -
Labor 100 kPa ;
1e-05 0.0001 0.001 0.01

Scherdehnung [-]
Abbildung 4: Ermittlung der Parameter fiir die Hypoplastizitdt mit intergranularen
Dehnungen.

Tabelle 2: Ermittelte Parameter fiir das Stoffmodell nach Niemunis und Herle
[Nie97].

R mr | mr Br %
[-] (1| | [ [-]
0,0001 | 45 | 2,0 | 0,6 1,0

3.2 Beschreibung des numerischen Modells

Das Finite-Elemente-Programm Tochnog Professional [Rod16] kam zum Einsatz, um
das numerische 2D-Modell zu berechnen. Die Diskretisierung wurde mit Hilfe der
Software GiD [Gid16] durchgefiihrt. Das Netz mit 2549 Knoten wurde durch 4890
Dreieckelementen mit einer maximalen Elementgrofle von 5 mm hergestellt. Der un-
tere Rand ist in vertikaler Richtung fixiert, wihrend an der oberen Seite und an den
beiden Dammbdschungen keine kinematischen Bedingungen vorgeschrieben sind.
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Die seismische Beanspruchung wird entsprechend dem Modellversuch als ein hori-
zontales Beschleunigungssignal an der unteren Seite des Damms aufgebracht. Die
Randbedingungen verhindern eine unrealistische Wellenreflektion an den Modellrén-
dern.

Im ersten Schritt wurde eine vertikale Belastung von 1 kPa auf die Oberfliche des
schwerelosen Bodens aufgebracht. Die Oberfldche bezieht sich in diesem Zusammen-
hang auf die Dammkrone und beide Dammbdschungen. Diese Last war notwendig,
um die Berechnung mit einer hypoplastischen Steifigkeit groBer Null zu starten. An-
schlieBend wurde die Erdbeschleunigung auf den Wert 1 g erhoht und die Porenzahl
wurde konstant dem Wert e = 0,84 entsprechend dem Modellversuch zugeordnet.
Zeitgleich wurde der Anfangswert der intergranularen Dehnung in vertikaler Richtung
auf -10* gesetzt. Dieser Wert entspricht dem Wert des Parameters R, der den quasi-
elastischen Dehnungsbereich definiert. Auf diese Weise werden die Setzungen des
Dammes infolge Eigengewicht beriicksichtigt. Anschliefend wurde die Schwerkraft
auf 50 g erhoht.

Nachdem sich der Anfangszustand mit der Gravitation von 50 g eingestellt hat, wurde
das Erdbebensignal als eine horizontale Beschleunigung entlang des unteren Modell-
randes aufgebracht. Das Beschleunigungssignal dauerte ca. 0,2 s und erreichte einen
maximalen Wert von 9,7 g (0,194 g in Prototyp), entsprechend der Erdbebenbeschleu-
nigung im Modellversuch (Abbildung 1 b). Die Berechnung wurde dynamisch, d.h.
mit Betrachtung der Massentriigheit, und mit einem Zeitschritt von 10~ s durchge-
fithrt.

3.3 Berechnungsergebnisse

Die numerische Berechnung hat nur bis zur Zeit von 0,16 s konvergiert. Danach waren
lokale Dehnungen zeitweise extrem grofl und die Berechnung wurde abgebrochen.
Bis zu diesem Zeitpunkt sind die maximalen Beschleunigungen jedoch schon aufge-
treten (Abbildung 1 b).

Abbildung 5 zeigt die Entwicklung der zweiten Invariante des deviatorischen Deh-
nungstensors (sd_ept [Rod16]) wihrend des Erdbebens im gesamten Modell. Aus die-
sen Werten lassen sich die Scherdehnungen y =2 - sd_ept berechnen [Weg10]. Bis
zum Zeitpunkt 0,12 s (Abbildung 5 a) sind die Scherdehnungen innerhalb des Modells
relativ gering und es ldsst sich noch keine Scherzone erkennen. Danach ist eine Kon-
zentration der Scherdehnung in der Ndhe zur Oberfliche der linken Dammbdschung
zu bemerken. Diese Konzentration der Scherdehnung entwickelt sich im Laufe der
Berechnung weiter, bis eine deutliche oberflaichennahe Scherzone nach 0,15 s entsteht
(Abbildung 5 b). Die Scherdehnungen im Bereich dieser Scherzone werden dann so
groB3, dass die Berechnung nach ca. 0,16 s wegen Nicht-Konvergenz abbricht.
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Abbildung 6 und Abbildung 7 prasentieren die horizontalen bzw. vertikalen Verschie-
bungen sowohl im Modellversuch als auch in der numerischen Berechnung. Dabei ist
die Verschiebung entlang jeder Linie gleich (Isolinien). Eine starke Verringerung des
Abstands zwischen den Linien mit unterschiedlichen Verschiebungen deutet auf die
Entstehung einer Scherzone hin. Dabei zeigen die numerischen Ergebnisse hinsicht-
lich der Lage der Scherzone eine iiberragende Ubereinstimmung mit dem Experiment.
Sowohl in der Berechnung als auch im Experiment liegt die Scherzone oberflachen-
nah im oberen Teil des Dammes. Auch die qualitative Ubereinstimmung zwischen der
Berechnung und dem Experiment ist gewéhrleistet. Die Horizontalverschiebung im
Experiment liegt zwischen -1.5 und +1.5 mm. In der Berechnung liegt die Horizon-
talverschiebung auBlerhalb des Bereiches mit der Scherfuge zwischen -1.5 und +4.0
mm. Die Vertikalverschiebung sowohl in der Berechnung als auch im Experiment
betrégt an der Dammkrone ca. 2 bis 3 mm.
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Abbildung 5: Scherdehnungen nach 0,12 s (a) und 0,14 s (b).

(b)

Abbildung 6: Horizontalverschiebungen in mm im Experiment (a) und in der Be-
rechnung (b).



Hleibieh, Herle 209

=
=X
=

=
2l
o)

S

Abbildung 7: Vertikalverschiebungen in mm im Experiment (a) und in der Berech-
nung (b).

4  Zusammenfassung

In diesem Beitrag wurde die Standsicherheit von Béschungen unter Erdbebenwirkun-
gen untersucht. Hierfiir wurde ein Zentrifugenversuch fiir einen Erddamm numerisch
mit einem hypoplastischen Modell nachgerechnet. Die Modellparameter wurden an-
hand von verdffentlichten Laborergebnissen ermittelt. Der Vergleich zwischen den
Ergebnissen aus dem Modellversuch und den Ergebnissen aus der numerischen Be-
rechnung weist eine gute Ubereinstimmung auf. Die im Zentrifugenmodell aufgetre-
tene oberflachennahe Scherzone konnte numerisch wiedergegeben werden. Weiterhin
weisen die berechneten Verschiebungen in vertikaler und horizontaler Richtung eben-
falls eine gute Ubereinstimmung mit dem Modellversuch auf.

Literatur

[Kra96] Kramer, S. L. Geotechnical Earthquake Engineering, Prentice Hall, 1996.

[Hac07] Hack, R., Alkema, D., Kruse, G.A.M., Leenders, N., Luzi, L. Influence of
earthquakes on the stability of slopes, Engineering Geology 91(2007), H.
1,S.4-15.

[Kim96] Kimura, M., Katahira, F., Sato, H., Sato, M.: Centrifuge modeling of earth-
quake response of earth dams. In: //th World Conference on Earthquake
Engineering, 1996.



210

[WanO1]

[Rod16]

[Mas05]

[Nie97]

[Mit05]

[Gid16]

[Wegl0]

Dynamische numerische Berechnungen von Erddimmen unter Erdbebeneinwirkung

Wang, L., Zhang, G., Zhang, J. M. Centrifuge model tests of geotextile-
reinforced soil embankments during an earthquake, Geotextiles and Ge-
omembranes 29(2001), H. 3, S. 222-232.

Roddeman, D.: TOCHNOG Professional User’s manual. 2016.

Masin, D. A hypoplastic constitutive model for clays, Int. J. Numer. Anal.
Meth. Geomech 29 (2005), S.311-336.

Niemunis, N., Herle, I. Hypoplastic model for cohesionless soils with elas-
tic strain range, Mechanics of Cohesive-Frictional Materials 2 (1997), S.
279-299.

Mitchell, J. K., Soga, K. Fundamentals of soil behavior, John Wiley &
Sons, 3. Edition, 2005.

GiD. Pre and post processing system for Numerical Simulations. 2016.

Wegener, D., Herle, I.: Investigation of shear strain amplitude induced by
railroad traffic in soils. In: 5th International Conference on Recent Ad-
vances in Geotechnical Earthquake Engineering and Soil Dynamics, 2010.



Mitteilungen des Instituts fiir Geotechnik der Technischen Universitit Dresden, Heft 24, 2018
Vortrige zum Ohde-Kolloquium 2018

CFD Simulation von Fluidstromung
in Gesteinskliiften mit OpenFOAM

Maxim Finenko, Heinz Konietzky

Institut fiir Geotechnik, TU Bergakademie Freiberg

Fluidstromung in Gesteinskluften ist von grofier Bedeutung in vielen Anwendungs-
bereichen der Geowissenschaften. Die klassische Annahme von kubischen Gesetz ist
jedoch nur fiir kleine Reynoldszahlen und relativ einfache Kluftgeometrien giiltig.
Ein komplettes 3D Modell einer Gesteinskluft mit hochaufgeloster Darstellung der
Kluftrauhigkeit wird aus 3D Scans einer Gesteinsprobe aufgebaut. Die Stromung zwi-
schen rauen Kluftoberflichen wird durch direkte Losung der Navier-Stokes Gleichun-
gen modelliert.

1 Einleitung

Die Modellierung der Fluidstromung in einer einzelnen Gesteinskluft sowie die Cha-
rakterisierung der hydraulischen Transmissivitit ist ein wichtiger Schritt bei der Un-
tersuchung von Stromungsverhiltnissen in grofrdumigen komplexen Kluftnetzen, die
eine wichtige Bedeutung in vielen Anwendungsbereichen der Geowissenschaften ha-
ben. Ziel des an der TU Freiberg laufenden Forschungsvorhabens PethEr ist die tiefe
Geothermie. Der Wirmeaustrag aus tiefen Kristallingesteinen ist sowohl von existie-
renden als auch erzeugten Kluften besonders abhingig, da die Permeabilitiit solcher
Gesteinstypen extrem niedrig ist (ca. 1072° m?) und die dominanten FlieBwege somit
nur in den Gesteinskliiften liegen.

Die Gesteinskliifte sind in-situ Normal- und Schersspannungen ausgesetzt. Wegen der
resultierenden Verschiebung und Dilatanz entstehen starke Unterschiede in den loka-
len Kluft6ffnungen um die sich formenden Kontaktstellen. Im Rahmen des Projektes
wird die Wirkung dieser Variationen auf die Transmissivitit einer Kluft aus Basis von
Laborversuchen am GroBschergerit [KFL12] untersucht. Da sowohl die Anderungen
der Kluftgeometrie als auch die Finzelheiten der Fluidstromung entlang der gescher-
ten Kluft wihrend eines Laborversuches schwer zu registrieren sind, werden parallel
dazu numerische Simulationsmethoden eingesetzt. Der Aufbau des Kluftmodells er-
folgt mittels 3D-Scans der Kluftoberfliche. Das Ergebnis dient zur Abschédtzung von
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Kluftparametern und anschliefend zur Aufbau des Modells fiir die CFD Simulation.

2 Theoretische Grundlagen

Die Permeabilitit einer Kluft wird normalerweise unter Annahme der stationdren
Stromung bestimmt, sodass sich die Navier-Stokes Gleichungen in folgender Form
vereinfachen [ZB95]:

uVu—p(u-Vju="Vp (1)

Der Advektionsterm (u - V)u ist nichtlinear und erschwert damit die Lésung. Ein ein-
faches Modell der Kluftstromung ist die Stromung zwischen zwei parallelen Platten,
wobei u = u,(z). Dabei werden nichtlineare Effekte vernachlissigt. In diesem Fall
wird die FlieBrate durch das empirisch entwickelte Darcy-Gesetz bestimmt:

kA
=V 2
0 )4 (2)

wo Q - die FlieBrate, k die Permeabilitit, u die dynamische Viskositit, A den Quer-
schnitt der Kluft und Vp den Druckgradient darstellt.
Durch Integration des Geschwindigkeitsfelds zwischen den Platten u,(z) und unter
Verwendung der Gleichung (2) werden die Gleichungen fiir die Permeabilitit k und
die Transmissivitit 7 hergeleitet:

h? _wh?

k_127 T=kA= 2 3)
wo h - die Kluftoffnung, w - die Kluftbreite darstellen.

Die Abhingigkeit der Transmissivitit von 43 wird oft als “kubisches Gesetz** (cubic
law) bezeichnet [WWIGS80]. Dieses Verhiltnis gilt aber nur fiir perfekt glatte parallele
Oberflachen. Bei Beriicksichtigung der Kluftrauhigkeit wird die Transmissivitidt wei-
ter vermindert. Eine wichtige Voraussetzung der Giiltigkeit des kubischen Gesetzes ist
die Reynolds-Zahl Re der Kluftstromung:

p_
Re = ~ui,h 4)
u

wo p - Fluiddichte, u, - gemittelte Geschwindigkeit der Kluftstromung bedeuten.
Fiir geniigend kleine Re ist die Stromung vollig laminar und es gilt das lineare Darcy-
Gesetz, zwischen Re = 1..10 liegt der schwach inertiale transiente Bereich, ab Re =
10 wird die Stromung stark inertial und lédsst sich mit eine Erweiterung des Darcy-
Gesetzes, dem sogenannten Forchheimer-Gesetz, beschreiben [ZAYPGO04]:

—Vp= 1 0+BQ? )

wo 3 - Forchheimer-Koeffizient bedeutet.
Der nichtlineare Effekt vermindert die Transmissivitit der Kluft, sodass die effektive
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Abbildung 1: Basaltprobe nach der Klufterzeugung (links), Probe nach Einbau in den
Scherkasten, untere Hélfte (rechts)

hydraulische Offnungsweite /., welche aus der gemessenen FlieBrate (2) zuriickgerechnet
wird, kleiner als die tatsdchliche mechanische Kluftoffnung # ist. Bei einer weiteren
Erhohung der Re erfolgt der Ubergang in eine nicht stationire turbulente Stromung
mit Wirbelaufbau. Dabei spielt die Kluftrauigkeit auch eine wichtige Rolle, da eine
raue Oberfldche einen fritheren Wirbelaufbau mit kleineren Re zeigt.

3 Modellerzeugung

Als Untersuchungsmaterial wurde Basalt ausgewdhlt. Die Dimensionen der Probe
sind 14x14 cm (Abb. 1 links), da fiir groBeren Proben bei diesem Gesteinstyp die Spal-
tung problematisch ist. Nach der Klufterzeugung wurden die beiden Hilften der Ge-
steinsprobe in den Scherkasten des Grof3schergerits eingebaut (Abb. 1 rechts). Direkt
am Scherspalt des Scherkastens sind an der linken und rechten Wand je 4 Offnungen
fiir Einlass und Auslass von Wasser vorgesehen. Der Scherkasten ist fiir hydraulische
Versuche mit einem Innendruck von bis zu 100 bar zugelassen.

Nach der Klufterzeugung wurde die Gesteinsprobe mit einem 3D Scanner mit einer
Auflésung von 50 um gescannt. Die beiden Oberflachen wurden dann als Punktwol-
ken exportiert und auf Basis von 24 Referenzpunkten (6 pro Quadrant) automatisch
angepasst, wobei nach einer minimalen gesamten Abweichung gesucht wurde. Die
Kluftoffnung wurde als Hausdorff-Distanz fiir jeden Eckpunkt der Oberfldache berech-
net (Abb. 2 links). Dabei liegt die Offnung fiir angepasste Flichen unter 0.1 mm
(orange-rot). Die wenigen blauen Flecken mit h>0.5 mm entsprechen den wihrend
der Klufterzeugung abgerissenen/abgeschliffenen spitzigen Stellen. Der RMS-Wert
der Offnungsweite / betrigt 0.12 mm. So ein gutes Anliegen der Oberflichen erlaubt
es nicht, ein verniinftiges Modell fiir die Stromungssimulation direkt aufzubauen: das
Verhiltnis zwischen Offnung und Modelllinge wiirde ca. 1:1000 betragen. Daher wur-
de die obere Hilfte 1 mm in z-Richtung verschoben. Die resultierende Offnung ist auf
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Abbildung 2: Kluftéffnung zwischen angepassten Kluftoberflichen, blau > 0.5 mm
(links); Kluftoffnung nach z = +1 mm, blau > 1.0 mm, rot < 0.3 mm (rechts)

Abbildung 3: Vergleich der 2D Gitter: Gmsh (hinten), snappyHexMesh (vorne)

Abb. 2 rechts dargestellt. Der RMS-Wert der Offnungsweite A betrigt 0.93 mm,
wobei /1.1 < 1 mm wegen der negativen Offnungswerte. Die Flichen kreuzen sich
damit im angepassten Zustand leicht. Die roten Stellen entstehen beim Zuriicksetzen
der oberen Oberfldche auf die untere. Diese Kontaktstellen bilden eine Art von lan-
gen schmalen Rippen, die fiir das durchflielende Wasser sowohl in x als auch in y-
Richtung zu einem Hindernis werden. Das Zuriicksetzen der unteren Hilfte auf die
fiir den Kontakt notwendigen 0.3 mm hinterldsst aber gemittelt nur noch 0.6 mm
Offnungsweite, was einem langen schmalen Kluftmodell mit einer Streckung von ca.
1:200 entspricht. Da fiir die CFD-Simulation auch die engsten Stellen des Gitters mit
mindestens 10 Zellen aufgelost werden sollen, liegt die gesamte Zellenanzahl eines
uniformen 3D Gitters bei ca. 1-10 Mio. Zellen abhéngig von der Kluftrauhigkeit. Das
komplette Modell bleibt somit sehr rechenaufwendig.

Deswegen wurden zunichst die 2D Modelle, basierend auf dem 2D Kluftprofil der
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Abbildung 4: Vergleich der 2D Gitter: cfMesh (oben), Ansys FLUENT (unten)

3D Scans aus [ZJC15], erzeugt. Da im 2D Fall voller Kontakt beider Oberflachen
ausgeschlossen bleibt, liegt die RMS-Offnungsweite /4 nach einer Verschiebung in z-
Richtung von 1 mm ebenso bei 0.94 mm. Die Gitter wurden mit dem externen Tool
Gmsh und internen Vernetzungs-Tools von OpenFOAM snappyHexMesh und cfMesh
erzeugt, dabei wurde die Kluftrauhigkeit in Gmsh stark geglittet (Abb. 3). Quader-
dominante Gitter sind im Vergleich zu Tetraeder-dominanten Delaunay-Gittern ins-
besonderes bezgl. Elementenanzahl besser geeignet. Die zusitzliche Gitteroptionen
(refinement levels bzw. boundary layers) wurden in einer Reihe von Tests erprobt,
deren Wirkung war aber im Vergleich zu einem uniformen Gitter gering. In klas-
sischen Anwendungsbereichen von CFD werden die refinement bzw. die bounda-
ry layers fiir eine erhohte Auflosung von besonderen Bereichen angewendet, wie
z.B. fiir Grenzschichtzone am Fliigelprofil, wo der Wirbelaufbau (Ubergang laminar-
turbulent) bzw. Stromungsabriss stattfinden. Fiir den gegebenen Fall mit einem sehr
eng eingeschrénkten internen Stromungsgebiet hat sich ein Quad-dominantes unifor-
mes Gitter mit maximal fiir den Solver zulédssige Zellengrof3e als optimal erwiesen.
Zum Vergleich und Verifizierung wurde auch ein Gitter aus Ansys FLUENT getestet
(Abb. 4).
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4 CFD Simulation

Wegen den im Kapitel 2 erwihnten Schwierigkeiten kann die Modellierung von einer
nichtlinearen Stromung in einer Gesteinskluft mit komplexer 3D Geometrie nur durch
direkter Losung der Navier-Stokes-Gleichungen erfolgen. Im Rahmen des Projektes
wurde dafiir das Open-Source CFD Softwarepaket OpenFOAM (Field Operation And
Manipulation) benutzt. OpenFOAM beinhaltet eine Reihe von Solver fiir inkompres-
sible bzw. kompressible Stromungen, z.B. auch mit thermischer oder elektromagne-
tischer Ankopplung. Da in geothermischen Anwendungen hauptséichlich Wasser be-
nutzt wird, kann man sich auf inkompressible Solver beschrinken. Fiir den einfachen
laminaren Fall sind die transienten Solver wie z.B. icoFoam und pisoFoam geeignet.
Beim Ubergang zu turbulenter Stromung ist aber die Einfiihrung eines Turbulenzmo-
dells notwendig. Dabei kénnten sowohl die transienten (pisoFoam, pimpleFoam) als
auch die stationiren Solver (simpleFoam) eingesetzt werden.

Bei der numerischen Simulation turbulenter Strémungen sind grundsétzlich drei un-
terschiedliche Verfahren moglich: Reynolds-Averaged Navier-Stokes (RANS), Large
Eddy Simulation (LES), und Direct Numerical Simulation (DNS). Die DNS ist die
vollstandige Losung der Navier-Stokes-Gleichungen, wobei selbst die kleinsten Tur-
bulenzen aufgelost werden. DNS bleibt bis heute fiir praktische Anwendungen rech-
nerisch extrem aufwendig. Beim LES-Verfahren (auch Grobstruktursimulation ge-
nannt) werden die grofskaligen Wirbel aufgelost, die kleinskaligen aber durch Fein-
Strukturmodelle ersetzt. LES ist viel praktikabler als DNS, aber der Rechenaufwand
ist trotzdem noch sehr hoch. Vor allem ist es bei der Simulation interner Strémungen
leichter anzuwenden. Ublicherweise wird heute in der Industriepraxis das RANS-
Verfahren angewendet, wobei alle Skalen der Turbulenzen nicht aufgeldst sondern
nur partiell modelliert werden. Im Gegensatz zu DNS und LES liefert die Reynolds-
Mittelung ein Zeit-gemitteltes stationédres Ergebnis. Fiir RANS ist eine breite Reihe
von Turbulenzmodellen verfiigbar. Der Rechenaufwand bleibt bei der Auswahl des
Turbulenzmodells von groer Bedeutung. Rechnerisch ist das schnellste Verfahren die
Reynolds-Averaged Navier-Stokes (RANS) Simulation, daher wurde vor allem diese,
mit ihrem standard k-& (SKE) Turbulenzodell, genutzt.

S [Ergebnisse

Zuniichst wurden die Ubergange zwischen laminarer, transienter und turbulenter Stromung
mit transienten Solvern icoFoam und pisoFoam modelliert (Abb. 5). Die Re-Werte
liegen entsprechend bei 25, 250 und 2500. Im transienten Fall mit Re=250 wurde die
Darstellung mit Stromungslinien angewendet, um den Wirbelaufbau zu zeigen. Da die
Re-Zahl weit unter dem angenommenen Grenzwert fiir laminar-transienten Ubergang
(Re =2300) liegt, braucht dieser Fall eine weitere Erkldrung. Obwohl noch nicht tur-
bulent, ist die Stromung hier stark inertial und gekriimmte FlieBwege haben ihre Wir-
kung auf die Stromungslininen. Zusitzlich nutzt man bei der Abschitzung von Re die
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Abbildung 5: Ubergang laminar-turbulent: laminare Stromung, Re=25 (oben); transi-
ente Stromung, Re=250 (mitte); turbulente Stromung, Re=2500 (unten)
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Mittelgeschwindigkeit #, obwohl lokal mehrfach hohere Werten von u auftreten. Da-
bei ist die lokale hydraulische Offnungsweite auch variabel (Re o< uh). Dagegen ist im
vollig turbulenten Fall (Re =2500) die Stromung instationir, die Wirbeln bauen sich
auf und werden stindig abgelost und versetzt. Sowohl fiir den transienten als auch
fiir den turbulenten Fall wird der effektiver Bereich (also die effektive hydraulische
Offnungsweite) mit hoheren Geschwindigkeiten und linearen Stromungslinien immer
enger. Ein dhnlicher Wirbelaufbau im transienten Bereich wird auch in [ZJC15] ge-
zeigt.

Als nichster Schritt und zur Validierung der Ergebnisse der transienten Solver wurden
die stationdre Simulationen mit dem simplefoam Solver unt dem SKE Turbulenzmo-
dell durchgefiihrt. Die Implementierung des SKE Modells in OpenFOAM fiihrt neben
der turbulenten kinetischen Energie k und turbulenter Dissipationsrate € eine Variable
fiir turbulente Viskositit v; ein. Wie in Abb. 6 zu sehen ist, entsprechen die hoheren
Werte von V; den turbulent verwirbelten Bereichen. Der Abschnitt vor der ersten Diise
bleibt wie erwartet wirbelfrei. Die Plots von k und € sind in Abb. 6 unten dargestellt:
der Bereich vom Stromungsabriss direkt hinter der Diise ist mit hchsten Werten der
beiden Parameter belegt.

Zuletzt wurde eine Reihe der RAS Simulationen zur Bestimmung der Abhingigkeit
der Permeabilitit k von Einlassdruck p; und Reynoldszahl Re durchgefiihrt (Abb. 7).
Im Bereich von Re=10..100 stimmt die fallende Permeabilititskurve mit den Ergeb-
nissen aus [ZAYPGO4] iiberein. Der Bereich von hoheren Re-Werten braucht eine
weitere Verifizierung. Hier war die Simulation weniger stabil, und zur Konvergenz
der Losung sind auch viel mehr Rechenschritte notig.

6 Ausblick

Entwicklung und Modellierung der 2D Kluftmodelle ist wegen der viel kiirzeren Re-
chenzeiten weiter vorangeschritten als der 3D Fall. Aus der 3D Kluftoberfliche miissen
weitere 2D Profile extrahiert und ausgetestet werden. Der Bereich von hohen Re-
Werten muss an verschiedenen Modellen bzw. mit anderen Turbulenzmodellen (RAS:
k-, SST; LES) untersucht werden. Fiir den 3D Fall bleiben aber folgende Fragen
offen:

e Die Auflésung der kompletten Oberfldche mit allen Details ist mit sehr groSem
Rechenaufwand verbunden. Ein mdéglicher Ausweg ist das Glitten der Ober-
flachen (smoothing). Dabei muss die Rauigkeit nicht komplett verloren gehen.
Eine andere Moglichkeit ist das Rechnen eines kleineren Fldachenabschnitts mit
allen Details (scaling).

e Die Kluftoffnung ist im Anfangszustand der angepassten Blocke zu gering, was
auch die Simulation der gesamten Flache stark erschwert. Das kann sowohl
durch Skalierung, als auch durch vertikales und/oder horizontales Versetzen ei-
ner Oberfliche behoben werden. Dabei wird das Stromungsbild nicht mehr ganz
dem in-situ dquivalenten Anfangszustand der geschlossenen Kluft entsprechen.
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Abbildung 6: RAS Simulation Re=2500, Parameter des k-& Turbulenzmodells: Ge-
schwindigkeit «# und turbulente Viskositdt v; (oben), turbulente kinetische Energie k
und Dissipationsrate € (unten)

e Die Simulation des kompletten Modells kann durch paralleles Rechnen deutlich
schneller gemacht werden. Open-FOAM als Open-Source Code passt gut zu
UNIX-Rechenknoten.

Das Hauptproblem fiir die laborative Bestimmung der FlieBraten durch den Kluft
mit/ohne Scherung besteht in der Abdichtung der Gesteinsprobe. Die Spalten im Scher-
kasten miissen gut abgedichtet sein, da die Kluftoffnung der Probe sehr niedrig bleibt
und mogliche FlieBwege aufierhalb der Kluft die Ergebnisse negativ beeinflussen.
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Abbildung 7: RAS Simulation: Permeabilitit k vs Einlassdruck p; (links); Permeabi-
litdt k vs Reynoldszahl Re (rechts)
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