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Vorwort des Herausgebers

Das Trag- und Verformungsverhalten von Baugruben in weichen Bdden stellt eine komplexe
Baugrund-Bauwerks-Interaktion dar, wobei insbesondere die zeitliche Entwicklung von Po-
renwasserdriicken abhéngig von den Aushubschritten von Bedeutung ist. Diese lassen sich
aber derzeit mit den bekannten bodenmechanischen Verfahren fir Baugruben nicht zutreffend
ermitteln. Einerseits beeinflussen die Porenwasserdriicke Uber die effektiven Spannungen die
Baugrubenkonstruktion im Grenzzustand der Tragfahigkeit, andererseits ist davon auch das
Spannungs-V erformungsverhalten fir Gebrauchstauglichkeitsnachweise abhangig. Unabhan-
gig von den an unserem Fachgebiet mit der Arbeit von Gebreselassie (2003) durchgefihrten
Untersuchungen liegen zum spannungspfadabhangigen Porenwasserdruck- und Verfor-
mungsverhalten von weichen Bbdden bel Baugruben bisher keine abgesicherten Ergebnisse
VOor.

In der vorliegenden Arbeit von Herrn Dr.-Ing. Patrick Becker wurden die offenen Fragen
systematisch durch Modellversuche, Elementversuche, numerische Berechnungen sowie
Verifizierungen und Validierungen an drei Fallbeispielen wissenschaftlich untersucht. Aus
1g-Modellversuchen unter besonderer Beriicksichtigung der Problematik von Modellgesetzen
bei bindigen c,-Bbden konnten die mal3geblichen Phanomene der Baugrubenkonstruktion in
weichen Bdden herausgearbeitet werden. Dies sind insbesondere das sehr starke Setzungsver-
halten hinter der Baugrubenwand, die Wandverschiebungen und V erschiebungsgeschwindig-
keiten, zeit- und ortsabhangige Spannungsanderungen sowie Porenwasserdruckentwicklungen
im Boden vor und hinter der Baugrubenwand.

Als Eingangsinformationen fir spannungspfadabhangige Elementversuche wurden ergénzen-
de numerische Parameterstudien nach der FEM an idealisierten Baugrubenmodellen unter
Variation der Parameter Scherfestigkeit, Steifigkeit des Bodens und der Verbauelemente,
sowie Zeit und Konsolidation, Wasserdruck, Stoffgesetze und Konstruktionsphasen durchge-
fuhrt. Die besondere Zielrichtung der Auswertung war dabel die Spannungspfadentwicklung
ausgewahlter Punkte im Boden vor und hinter der Baugrubenwand, woraus charakteristische
Spannungspfadzonen im Untergrund identifiziert werden.

Ein mal3geblicher Teil der Arbeit von Herrn Becker beinhaltet die Durchfihrung und Auswer-
tung von Elementversuchen an Kaolin- und Seetonproben in Form von eindimensionalen
Kompressionsversuchen, triaxialen Kompressionsversuchen und triaxialen Versuchen mit
unterschiedlicher Spannungspfadbeanspruchung. Wesentliche neue wissenschaftliche Er-



kenntnisse ergeben sich aus den spannungspfadabhangigen Triaxialversuchen. Die bodenme-
chanischen Kenngroéf3en sind danach eindeutig spannungspfadabhéngig. Insbesondere die fir
numerische Berechnungen maf3geblichen Steifigkeitsparameter zeigen dieses Verhalten zwei-
felsfrel, wobel die fur Baugrubenbeanspruchungen tberwiegend vorhandenen Spannungspfa-
de im aktiven Erddruckbereich sowie fur die Entlastung durch den Aushub erheblich héhere
Steifigkeiten in den Elementversuchen gegeniber den Kompressionsbeanspruchungen auf-
weisen. Damit 1&sst sich vermuten, warum bel Baugrubenberechnungen unter Verwendung
von Stoffparametern nur aus konventionellen triaxialen Kompressionsversuchen i. d. R. die
berechneten V erformungen gegeniber den Messergebnissen deutlich zu grof3 ausfallen.

Zur Thematik der Forschungsarbeit ergab sich die Gelegenheit, innerhalb des Umkreises von
etwa 200 m, drei schwierige Baugrubenprojekte in weichen Boden in der Néhe des Bodensees
auf der Grundlage von umfangreichen baubegleitenden M essergebnissen wissenschaftlich zu
analysieren. Aus den dazu durchgefihrten numerischen Analysen unter Variation von ver-
schiedenen Stoffansétzen und Berticksichtigung der erarbeiteten Erkenntnisse aus den Mo-
dell- und Elementversuchen sowie ermittelten Mobilisierungsfunktionen fir stitzende Ver-
bauel emente konnten die experimentell und theoretisch ermittelten Erkenntnisse an den kom-
plexen Baugrubensituationen validiert werden. Daraus wurde dann eine verbesserte, unmittel-
bar in der Ingenieurpraxis anwendbare V orgehensweise zur Berticksichtigung der spannungs-
pfadabhangigen Steifigkeit entwickelt, die fir zukinftige Projekte bei vergleichbaren Rand-
bedingungen besser abgesicherte Prognosen der Beanspruchungen und besonders der zu
erwartenden Verformungen ermoglichen. Damit lassen sich dann auch Schéden an der Nach-
barbebauung minimieren.

Hans-Georg Kempfert
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Einleitung 1

1 Einleitung

Der Entwurf und die Bemessung einer Baugrubenkonstruktion erfordert eine realitétsnahe
Modellierung der Baugrund-Tragwerk-Interaktion, die insbesondere durch zeitabhangige und
raumliche Effekte gepragt ist. Bel Baugruben in normalkonsolidierten wassergeséttigten wei-
chen Bdden wird die Baugrund-Tragwerk-Interaktion entscheidend von der zeitabhdngigen
Porenwasserdruckentwicklung bestimmt (zeitabhéngige Effekte). Infolge der Aushubentlas-
tung entsteht primér bei Baugruben ein Porenwasserunterdruck, der sich in Abhangigkeit der
Durchlassigkeit des Bodens und der Entwasserungswege mit der Zeit abbaut und zu einer
Abnahme der effektiven Spannungen und somit der Stabilitét fuhrt. Die Baugrund-Tragwerk-
Interaktion bei Baugruben verursacht aber in bestimmten Bereichen auch Porenwassertiber-
dricke. So resultieren z.B. aus der Verschiebung des V erbauwandful3es Porenwassertiberdri-
cke in dem mobilisierten Erdwiderstandsbereich, die zu einer Reduzierung der Porenwasser-
unterdriicke infolge der Aushubentlastung fuhren. Eine elementare Fragestellung bei Baugru-
ben in weichen Bdden stellt somit die Dissipation des Porenwasserdrucks, d.h. das Konsolida-
tionsverhalten, infolge der Baugrubenherstellung dar, siehe auch Gebreselassie/Becker
(2005).

Die Fragestellung, ob dranierte oder undréanierte Randbedingungen bei Baugruben in weichen
Bdden malgebend sind, wurde bereits vielfach diskutiert (u.a. Vermeer/Meier (1998), Gebre-
selassie (2003), Wehnert (2006)). Im Allgemeinen wird bestétigt, dass rechnerische Untersu-
chungen mit drénierten Bedingungen am zutreffendsten sind, siehe auch Janbu (1977) und
Lafleur et al. (1988). In Hettler et al. (2002) wurde dartiber hinaus festgestellt, dass Berech-
nungen mit totalen Spannungen bei Baugruben in weichen Béden haufig unzutreffende Er-
gebnisse liefern. Messergebnisse von Freiseder (1998) zeigen sogar kurze Abbauzeiten von
Porenwasserunterdriicken infolge der Aushubentlastung. Demnach beschreiben bei Baugru-
ben in weichen Boden in den Uberwiegenden Féllen Berechnungen mit den dranierten Rand-
bedingungen den unguinstigsten Zustand. National wird daher in EAB (2006) zur Berechnung
von Baugruben in weichen Bdden auf der Grundlage des Prinzips der wirksamen Spannungen
nach Terzaghi (1925) die effektive Spannungsanalyse unter Verwendung der effektiven
Scherparameter | ' bzw. ' oder des Winkels der Gesamtscherfestigkeit | sk fur unterschied-
liche Zustande empfohlen.

Die Spannungsanderungen infolge der Baugrund-Tragwerk-Interaktion kénnen durch Span-
nungspfade beschrieben werden, die wahrend des Bauablaufs veranderlich und bereichsweise
unterschiedlich sind (rdumliche Effekte). Es ergeben sich vor und hinter der Wand Span-
nungspfade im Boden, die eine eindeutige Zuordnung zu den Spannungs- und Porenwasser-
druckbedingungen nicht immer zweifelsfrei zulassen. Bei bestimmten Randbedingungen mit
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Porenwassertiberdruckbildung besteht daher auch die Mdglichkeit eines undrénierten Bruch-
zustandes. Sofern dieser undranierte Zustand mal3gebend wird und die Porenwasseriber-
druckentwicklung nicht genau prognostiziert werden kann, wird in EAB (2006) eine pragmati-
sche Losung der effektiven Spannungsanalyse mit dem Ersatzreibungswinkel ers) sk auf der
Grundlage der undranierten Scherfestigkeit c,x empfohlen.

Der Grenzzustand der Tragfahigkeit wird daher zurzeit in der Baupraxis auf der sicheren Seite
liegend fur den unglnstigsten Fall aus Berechnungen mit undranierten und drénierten Rand-
bedingungen erfasst. Eine zuverlassige Prognose der mit den Konsolidationsvorgéngen ver-
bundenen Setzungen des Bodens hinter der Wand und Hebungen in der Baugrube ist mit dem
derzeitigen Kenntnisstand allerdings nicht moglich. Grinde hierfir sind vor allem in dem
nichtlinearen viskoplastischen und anisotropen Materiaverhalten der weichen Béden und in
den komplexen Randbedingungen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion zu finden. Im Allge-
meinen werden daher fur Gebrauchstauglichkeitsuntersuchungen von Baugruben in weichen
Boden numerische Berechnung mit der Finite Elemente Methode (FEM) durchgefiihrt. Dabei
ist zu beachten, dass die zeitabhéngige Entwicklung der Porenwasseriiber- und -unterdriicke
stark vom Spannungsverformungsverhalten des weichen Bodens und somit von dem verwen-
deten Stoffgesetz abhangig ist, siehe auch Zhou (1997). Wegen Unsicherheiten in den rechne-
rischen Prognosen, werden deswegen bei Baugruben in weichen Boden in der Regel baube-
gleitende messtechnische Uberwachungen im Rahmen der Beobachtungsmethode angewen-
det.

In der vorliegenden Arbeit werden die zeitlichen und rédumlichen Effekte der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion auf das Spannungsverformungsverhalten bei Baugruben in weichen
Bdden wissenschaftlich untersucht. Das Ziel ist die Identifikation der das Trag- und Verfor-
mungsverhalten von Baugruben in weichen Bdden mal3gebend bestimmenden Einflussfakto-
ren. Dabel soll die Porenwasserdruckentwicklung in Abhangigkeit der Baugrubenherstellung
und des Verbausystems berticksichtigt werden. Dartber hinaus soll fir numerische
Gebrauchstauglichkeitsbetrachtungen die Berticksichtigung einer spannungspfadabhangigen
Steifigkeit bei Stoffmodellen mit isotropen Material eigenschaften untersucht werden.

Die Ziele der Forschungsarbeit zum zeit- und spannungspfadabhangigen Verformungsverhal -
ten bel Baugruben in weichen Boden lassen sich wie folgt zusammenfassen:

Systematische Untersuchung und Identifikation der die Baugrund-Tragwerk-
Interaktion von Baugruben in weichen Bdden mal3gebend bestimmenden Ein-
flussfaktoren. (Kapitel 2)
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Identifikation charakteristischer Spannungspfadbereiche bei Baugruben in wei-
chen B&den anhand numerischer Parameterstudien. (Kapitel 4)

Experimentelle und numerische Untersuchung des Spannungsverformungsver-
halten von normalkonsolidierten weichen Boden bei spannungspfadartiger Be-
lastung. (Kapitel 5)

Untersuchung der Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen
Bdden anhand von messtechnisch Gberwachten praktischen Projekten.(Kapitel 6)

Validierung vorhandener hoherwertigerer Stoffgesetze zur Berticksichtigung des
zeit- und spannungspfadabhangigen Spannungsverformungsverhaltens bei Bau-
gruben in weichen Boden. (Kapitel 6)

Entwicklung eines pragmatischen Ansatzes zur Berlcksichtigung der span-
nungspfadabhangigen Steifigkeit bei numerischen Berechnungen von Baugruben
in weichen Boden (Kapitel 6)
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2 Baugrund-Tragwerk-Interaktion bel Baugruben
in weichen Boden

21  Allgemeines

Die Baugrund-Tragwerk-Interaktion, d.h. die Wechselwirkungen zwischen Spannungsande-
rungen und Verformungen bei Baugruben sind von einer Vielzahl von Faktoren abhangig. In
diesem Kapitel werden die das Spannungsverformungsverhalten bei Baugruben in weichen
Bdden maf3gebend bestimmende Einflussfaktoren in komprimierter Form beschrieben. Fir el-
ne ausfuhrliche Darstellung wird auf ausgewahlte Berichte zum Stand der Forschung, Hand-
bucher und Empfehlungen fir die Praxis verwiesen. In chronologischer Reihenfolge sind be-
sonders Peck (1969), Lambe (1970), Bjerrum et al. (1972), Clough/Schmidt (1977), Wei(3en-
bach (1977), Clough/O’'Rourke (1990), Fujita (1994), Moormann (2002), Puller (2003),
Gebreselassie (2003), Gabba et al. (2003), EAB (2006) und Kempfert/Gebreselassie (2006)
hervorzuheben.

In dem folgenden Abschnitt wird der Kenntnisstand zum Spannungsverformungsverhalten bei
Baugruben in weichen Bdden unter Berlicksichtigung der zeitabhangigen und réaumlichen Ef-
fekte der Baugrund-Tragwerk-Interaktion dargestellt. Die derzeitigen Erkenntnisse basieren
Uberwiegend auf empirischen Auswertungen von praktischen Projekten.

Zur vertieften Untersuchung des zeit- und spannungspfadabhéangigen Verformungsverhaltens
bei Baugruben in weichen Bdden wurden Baugrubenmodellversuche durchgefiihrt. Die Er-
gebnisse und daraus abgel eitete erste Hypothesen zu den zeitlichen und réaumlichen Effekten
der Baugrund-Tragwerk-1nteraktion werden in Abschnitt 2.3 beschrieben.

2.2  Zum Stand der Forschung
2.2.1 Einflussfaktoren auf das Spannungsver formungsver halten

Die Einflussfaktoren auf das Spannungsverformungsverhalten kénnen nach Mana (1978) in
Abhangigkeit der Beeinflussbarkeit durch den Entwurfsverfasser in drei Kategorien aufgeteilt
werden. In Tabelle 2.1 werden diese mit erlauternden Beispielen aufgelistet. Die Auswirkun-
gen der jeweiligen Einflussfaktoren auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion sind ausfuhrlich
in Gebreselassie (2003), Puller (2003) und auch Moormann (2002) beschrieben und sollen an
dieser Stelle nicht wiederholt werden. Weiterfihrende Literaturhinweise sind Tabelle 2.1 zu
entnehmen.
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Tabelle2.1: Ubersicht der Einflussfaktoren auf das Verformungsverhalten bei Baugruben in
weichen Bdden, auf der Grundlage von Mana (1978)

Faktoren Beispiele Referenz
R - Wandtyp Gebreselassie (2003); Gabba et
5 % §|pobar - Baweisen al. (2003); EAB (2006);
-@ s g = . Stiitzsystem Moormann (2002)
Pu -
H_— S u— «pe . H .
g° 3 % Steifigkeit der - statisches System (Czlgg%h ﬁt}lglo'rgrl]agr?r?)(’zlc_)gg?
g Z > Verbau- - Abmessungen und Eigenschaften '
i < |konstruktion der Konstruktionselemente

Methode® und

- Lésen und Fordern des Bodensim

Bohrloch bzw. in der Schlitzwand-

Y Triantafyllidis (2004) ; EAB
(2006); EAU (2004); Ulrich

T
e 2) lamelle (2001); Drees (2001), DIN EN
E g = Einpressen 1536: DIN EN 1538: DIN 4126
% 8 |herstellung . Einriitteln 2 Bauer (1984)
= 'g - Einvibrieren
8 % Qualitét der - Aushubfortschritt
3 % |Aushubarbeiten . Ungeplanter Mehraushub
£ 8  |Qualitit der . 2.B. abschnittsweise, grof¥flachig,
5 % Stlitzsystem- bereitsim Vorweg des Aushubs,
5 3 herstellung etc.
S g .
o -8 Bauzeit und . Standzeit der Baugl’ube Burlan.d etal. (1979), Kort .
'ﬁ 5 lauf . (2002); Gebreselassie (2003);
B3 Bauablau . zeitlicher Ablauf Wehnert (2006)
% % Nutzlasten - Baustelleneinrichtung EAB (2006)
-5; g - freie oder gespannte Grundwasser- Moormann (2002); EAB (2006);
32 Grund spiegel EAU (2004)
=2 FUNAWESSE™ . Banderung mit durchlassigen Bo-
g % verhaltnisse denschichten
3 - Grundwasserhaltung
g Wtter . Niederschlag, Sonneneinstrah- ~ ® Besler (1994)
lung”
5 B q - Bodenart Gebreselassie (2003); Gabba et
augruna- . Bodenschichtun al. (2003); EAB (2006);
ﬁ verhdtnisse g
= - Anfangsspannungszustand Moormann (2002)
[
E Eg,:;ubﬁg . Lastauswirkung auf den Verbau EAB (2006)
§ Abmessungen - Form, Groéf3e im Grundriss und Moormann (2002)
- der Baugrube Tiefe

Die Ursache fur die Verformungen bei Baugruben in weichen Bdden sind Spannungsumlage-
rungen infolge der aushubbedingten Entlastung und der aus der Baugrund-Tragwerk-Inter-
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aktion resultierenden Verbauwandverformung. Die Spannungsdnderungen sind wegen der
raumlichen Effekte der Baugrund-Tragwerk-Interaktion nicht einheitlich und von der Lage
und Entfernung zur Verbaukonstruktion abhangig. Dartiber hinaus sind die Verformungen
auch zeitabhangig, da bei bindigen Boden mit geringer Durchl&ssigkeit Spannungsénderungen
erst mit der Konsolidierung wirksam werden. In Bild 2.1 werden schematisch die zeitabhan-
gigen Verformungen fir eine nicht gestiitzte und eine einmal gestiitzte Wand mit den dazuge-
horigen Spannungsanderungen dargestellt. Die effektiven Spannungspfade (ESP) fir zwei
ausgewéhlte Bodenelemente verdeutlichen den zeitabhangigen Effekt der Baugrund-Trag-
werk-Interaktion bei Baugruben in weichen Bdden. So nahert sich z.B. der ESP fur das Bo-
denelement (B) unterhalb der Baugrubensohle durch den zeitabhéngigen Abbau des Poren-
wasserunterdrucks der Fliel3grenze (B', — B'y) und bestimmt dadurch die Ausbildung plasti-
scher Zonen und die Grof3e der Verformungen. Der totale Spannungspfad (TSP) bleibt hinge-
gen nach der Aushubentlastung unverandert (B, = By).

N“ » - vor Aushub
—:K =| ', - Anfangszustand
Uy t.) » - Endzustand
D}
Nicht -
gestutzt

B U
e A 7
Einmal ! e”S’Onsmeh
tatzt
gestitzt | t=v=i ! ___ Esp _
o 1‘ —— TSP AU,

1
tTl

Bild 2.1: Prinzipielle Darstellung der Verformungen und Spannungspfaden bei Baugruben
in weichen Boden, in Anlehnung an Lambe (1970)

In der Literatur finden sich zur Identifikation und Interpretation der das Spannungsverfor-
mungsverhalten mai3gebend préagenden Einflussfaktoren zahlreiche messtechnisch tberwachte
Fallbeispiele. In Moormann (2002) werden hierzu tiber 500 Fallbeispiele aus Uberwiegend in-
ternationaler Literatur (Long, 2001; Carder, 1995; Clough/O’Rourke, 1990; Clough et al.,
1989; Peck, 1969) in einer Datenbank angelegt und systematisch mit dem Ziel ausgewertet
aktuelle Richt- und Erfahrungswerte fir Verformungsprognosen abzuleiten.

Die durch den Entwurfsverfasser beeinflussbaren Faktoren auf das Spannungsverformungs-
verhalten sind in erster Linie die Art der Verbaukonstruktion und deren Steifigkeit. In den
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empirischen Auswertungen werden daher Uberwiegend diese Einflussfaktoren untersucht.
Baugruben in weichen Bdden werden Ublicherweise mit verformungsarmen V erbauwéanden
hergestellt, die Verformungen im Baugrund reduzieren aber nicht ganzlich vermeiden konnen,
siehe auch Palmer/Kenny (1972), Burland et al. (1979) und Fujita (1994). Spundwénde,
Bohrpfahlwande und Schlitzwande haben sich as Verbauwande bewahrt. Wobei nach einer
Beurteilung von Duncan/Bentler (1998) tendenziell in den letzten Jahrzehnten eine Zunahme
der Verwendung von biegesteifen Bohrpfahl- und Schlitzwanden bel gleichzeitig rtcklaufi-
gem Einsatz von Spundwanden festgestellt wird. Als Folge dessen wird auch von einer gene-
rellen Reduzierung der gemessenen Verformungen berichtet, welche nicht nur mit der biege-
steiferen Konstruktion sondern auch mit dem technischen Fortschritt im Speziatiefbau ver-
bunden ist. Konstruktionsdetails und ausfuhrliche Beschreibungen der Bauvorgange finden
sich in Gebreselassie (2003), Gabba et al. (2003) und EAB (2006).

Der Einfluss der Steifigkeit der Verbauwand und des Stitzsystems, wie z.B. Biegesteifigkeit
und Einbindetiefe der Verbauwand bzw. Nachgiebigkeit, Anordnung und Anzahl der Stiitz-
stellen, hat einen erheblichen Einfluss auf das Verformungsverhalten. Die Auswertungen von
Moormann (2002) lassen aber sowohl fur den vertikalen Stitzstellenabstand als auch fur die
Einbindelange keine definierbare Abhangigkeit erkennen. Gleiches gilt auch fur die Untersu-
chung der Systemsteifigkeit unter Berticksichtigung des mittleren vertikalen Stitzstellenab-
standes bzw. der Baugrubentiefe H und der Biegesteifigkeit der Wand in Anlehnung an Rowe
(1952), Clough et al. (1989), Addenbrooke et al. (2000). Somit werden unabhangig von der
Bodenart die Erkenntnisse von Long (2001) bestétigt, dass die Verformungen weitgehend un-
abhangig von der Systemsteifigkeit sind. Demgegentiber wird die Abhangigkeit der Wandver-
formung von der Systemsteifigkeit bei zusétzlicher Betrachtung der Aufbruchsicherheit der
Baugrubensohle hgss nach Clough et al. (1989) bestétigt. Ebenso wird prinzipiell ein direkter
Zusammenhang zwischen der Aufbruchsicherheit hggs und der Wandverformung in Anleh-
nung an Mana/Clough (1981) bel ausgesteiften Baugruben in weichen Boden festgestellt, der
auch mit numerischen Parameterstudien (Karlsrud/Andresen, 2007) bestétigt wird, bei dem
die Wandverformungen bei einer Globalsicherheit hgss < 1,5 deutlich ansteigen.

Auch bel weichen Bdden ist eine unmittelbare Abhangigkeit der horizontalen Wandverformung
von der Aushubtiefe H aufgrund der starken Streuungen bel den untersuchten Baugruben in
weichen Boden nicht zweifelsfrel erkennbar (Moormann, 2002). Fur die horizontale Wandver-
formung Unmex Wird fir den Gebrauchszustand ein mittlerer Wert in der Grof3enordnung von
0,9 % der Baugrubentiefe H mit einem Streubereich zwischen 0% und 3 % festgestellt. Ein
Einfluss der Baugrubengeometrie in Form des Aushubvolumens konnte nicht beobachtet wer-
den. In Bezug auf den Wandtyp treten die grofdten Verformungen bei Spundwanden auf.
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Die mittleren Setzungen hinter der Verbauwand weisen einen Bereich von Uy max / H = 0,1 bis
10,3 % mit einem Mittelwert von uy max / H = 1,1 % auf. Die GrofRe und auch die Reichweite der
Setzungen der in Moormann (2002) untersuchten Baugruben bestétigen im Wesentlichen die
von Peck (1969) definierten Setzungszonen in Abhangigkeit der Bodenart, die vom Entwurfs-
verfasser nicht beeinflusst werden kann. Hier werden fur breiige bis weiche Boden maximale
Setzungen zwischen 1,0 und 2,0 % der Baugrubentiefe H und bei tiefreichenden weichen Boden
grofiere Setzungen prognostiziert. Fur weiche Boden wird die Lage der maximalen Setzung hin-
ter der Wand nach der Vorgehensweise der normierten Setzung (Goldberg et al., 1976) bis zu
einer Entfernung von 0,75-H in Moormann (2002) bestétigt. Eine hierbei bereits berlicksichtigte
Untersuchung von einer in Deckelbauweise hergestellten Baugrube (Ou et al., 1998) weist so-
gar Reichweiten der gemessenen Setzungen bis zu Entfernungen grofier 2,5-H auf.

Fur die teilweise beeinflussbaren Grofen nach Tabelle 2.1 auf das Spannungsverformungs-
verhalten liegen nur wenige gesicherte Erkenntnisse vor, so dass eine abgesicherte Beurtel-
lung der Auswirkungen nicht mdglich ist. Wie im Allgemeinen bekannt ist, haben die Metho-
de der Herstellung und die Qualitéat der Ausfihrungsarbeiten einen wesentlichen Einfluss auf
das Verformungsverhalten. Beziiglich der Herstellungsmethoden sind die Erfahrungen aus der
Praxis in die einschlagigen Normen und Technischen Regelwerken eingearbeitet, siehe z.B.
EAB (2006). Zur Abschétzung des Einflusses der Qualitat der Ausfuihrungsarbeiten auf das
Verformungsverhalten wird in Bauer (1984) ein formelméidiger Zusammenhang abgeleitet. In
der vorliegenden Arbeit wird der Einfluss der Ausfihrungsqualitét zunéchst nicht weiter be-
rucksichtigt.

Die Standzeit der Baugrube und der zeitliche Bauablauf sind wesentliche Einflussfaktoren auf
das Spannungsverformungsverhalten und wurden bereits von Burland et al. (1979) beschrie-
ben, siehe auch Abschnitt 2.2.3. Dennoch werden die zeitlichen Effekte der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen Boden i.d.R. bei den empirischen Auswer-
tungen nicht beriicksichtigt, da nur die maximalen aufgetretenen Verformungen am Ende der
Baumal3nahme von Bedeutung sind bzw. diese nur als Messwerte in der Literatur vorliegen.

Die Auswirkungen von Nutzlasten (EAB, 2006), Grundwasserhaltung (Moormann, 2002) und
Wettereinfliissen (z.B. Besler, 1994) sind hinreichend bekannt und werden in der vorliegen-
den Arbeit nicht untersucht.

2.2.2 Verformungsprognose bei Baugruben in weichen Bdden

Neben den zuvor dargestellten empirischen Ansdtzen zur Verformungsprognose bei Baugru-
ben und besonders Baugruben in weichen Bdden werden ferner auch erdstatische bzw. semi-
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empirische Verfahren in der Literatur angegeben, wie z.B. Nendza/Klein (1973), Stroh (1974)
oder Ulrichs (1980), die im Allgemeinen fur vereinfachte Abschdtzungen der Verformungen
bei Baugruben in tragféhigen nichtbindigen und bindigen Béden verwendet werden kdnnen.
Fir die komplexen zeitabhangigen und raumlichen Effekte der Baugrund-Tragwerk-Inter-
aktion bel Baugruben in weichen Bbdden sind diese Ansdtze nur bedingt geeignet. Semi-
empirische Naherungsverfahren zur Abschatzung der Wandverformung werden von Masuda
(1996) basierend auf einer empirischen Auswertung von Schlitzwandbaugruben in Japan und
von Mana/Clough (1981) basierend auf empirischen Auswertungen in Verbindung mit nume-
rischen Parameterstudien prasentiert. Auf der Grundlage der mobilisierten undréanierten
Scherfestigkeit wird in Osman/Bolton (2004, 2006) fur bindige Béden ein analytisches Be-
rechnungsverfahren zur Berechnung der Wandverformung abgeleitet. Allerdings werden da-
bei idealisierte undrénierte Randbedingungen mit volumenkonstanten Verformungen voraus-
gesetzt.

Zur Prognose von Hebungen in der Baugrube liegen nur vereinzelte Fallbeispiele mit Messer-
gebnissen von Extensiometern vor, so dass eine empirische Auswertung fir Baugruben in
weichen Béden nicht moglich ist. Ou et al. (1998) berichten von Hebungen die einem 0,94-
bis 1,42-fachen Anteil der maximalen Setzung entsprechen. In Gebreselassie (2003) werden
zur Bestimmung des elastischen Anteils der Sohlhebung analytische Beziehungen auf der
Grundlage erdstatischer Prinzipien aus der Literatur zusammengestellt. Oung et al. (2007)
verwenden zur Berechnung von Sohlhebungen das analytische Terzaghi-Buisman-Koppejan
Modell unter Berilicksichtigung der eindimensionalen Konsolidationstheorie, siehe auch
Kwast et al. (2001). Bei Baugruben in weichen Boden sind allerdings die Spannungséanderun-
gen und folglich auch der Konsolidierungsprozess mehrdimensional, siehe auch Moormann
(2002) und Gebreselassie/Becker (2005).

Die Finite Elemente Methode (FEM) ist ein sehr effizientes Hilfsmittel zur Berechnung des
zeitabhangigen Spannungsverformungsverhatens bel Baugruben in weichen Bdden. Die Quali-
tat der numerischen Berechnungsergebnisse ist dabel aber immer abhéngig von der Wahl des
Stoffmodels (siehe auch Abschnitt 3) und der Material parameter und dartiber hinaus von einer
realistischen Modellierung der Baugrund-Tragwerk-Interaktion. Die Chancen und Méglichkei-
ten der numerischen Simulation von Baugruben in weichen Béden werden ausfihrlich mit Pa-
rameterstudien der mal3gebenden Einflussfaktoren und Nachrechnungen von praktischen Pro-
jekten in Gebreselassie (2003), Moormann (2001) und Freiseder (1998) diskutiert. Der aktuelle
Stand zu Anwendung der FEM bei Baugruben ist in Hettler/Schanz (2008) beschrieben. Im
Wesentlichen wird allerdings die bereits vor drei Jahrzehnten von Clough/Mana (1976) formu-
lierte grundsétzliche Vorgehensweise einer Anwendung der FEM mdglichst in Verbindung mit
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der Beobachtungsmethode in Form einer messtechnisch begleitenden Baulberwachung besté-
tigt. Aus Nachrechnungen friiher Bauzustande konnen gegebenenfalls dann die Materia parame-
ter kalibriert und die Prognose Uberpriift werden. Die Anwendungsgrenzen der FEM bei Bau-
gruben in weichen Bdden sind daher vor alem durch die Eignung und Auswahl des Stoffmo-
dells, die Schwierigkeiten bel der Festlegung der Materialparameter und die Modellierung des
Bauablaufs definiert.

Zusammenfassung:

Empirische und analytische Ansétze zur Verformungsprognose erlauben als Néherungs-
verfahren erste Abschatzungen nur mit einer Vielzahl vereinfachender Annahmen, wobei
besonders zeitabhangige Effekte im Allgemeinen nicht erfasst werden.

Numerische Berechnungen sollten mdglichst in Ergénzung mit der Beobachtungsmethode
und einer messtechnischen Uberwachung angewendet werden.

2.2.3  Zeitabhangige Effekte der Baugrund-Tragwer k-Interaktion

Die zeitabhéngigen Effekte der Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen
Bdden werden mal3gebend durch die Standzeit der Baugrube und den zeitlichen Bauablauf der
einzelnen Bauphasen gepragt. Infolge der Aushubentlastung und der daraus resultierenden
Wandverformung entstehen im undranierten Anfangszustand Porenwasserunter- und be-
reichsweise auch Porenwassertberdriicke. Mit der eintretenden Konsolidierung bauen sich
diese in Abhangigkeit der Durchléssigkeit k, des Steifigkeitsverhaltens Ds/De, und der Grof3e
der Spannungsanderung Ds und des Entwésserungsweges D mit der Zeit t ab:

Du= f (k,DS/De,Ds ,D,t) (2.1)

Wenn die Porenwassertiberdriicke Du (positive sowie negative) vollstdndig abgebaut sind, spricht
man von dem dranierten Endzustand. Die Fragestellung, ob undrénierte oder drénierte Randbe-
dingungen bei Baugruben in weichen Bdden mal3gebend sind, wurde bereits vidfach diskutiert
(Vermeer/Meier, 1998; Kempfert/Gebresdassie, 2002; Wehnert, 2006). Der ungtinstigste Fall fr
Baugruben in weichen Boden ist scheinbar der drénierte Fall, da der Aushub einen Porenwasser-
unterdruck erzeugt, der kurzfristig zur Stabilitét der Baugrube beitrégt. Durch die Konsolidation
verringern sich die effektiven Spannungen und somit die Scherfestigkeit. Folglich nimmt der akti-
ve Erddruck zu und der Erwiderstand ab. Bel temporér gestiitzten Baugruben ist jedoch zu beach-
ten, dass die Zeit der Herstellung mdglicherweise nicht lang genug ist, um die Randbedingungen
as dranierten Zustand oder nicht kurz genug, um sie as undréanierten Zustand zu definieren. In
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der Bemessungspraxis wird die zeitabhangige Spannungsanderung meist nicht oder nur indirekt
durch Grenzwertbetrachtungen beriicksichtigt. Vermeer/Meier (1998) liefern hierfir mit der Be-
trachtung der dimensiondosen Zeit T, eine Entscheidungshilfe. Fir einen nahezu undrénierten
Zustand wird ein Wert T, < 0,01 nach Gleichung (2.2) vorgeschlagen, der einem Konsolidati-
onsgrad U von etwa 10 % entspricht. Wehnert (2006) demongtriert am Beispiel einer tiefen Bau-
grube in Singapur die Schwierigkeit bel der Festlegung auf undranierte oder dréanierte Verhdltnis-
se, da sich in Abhangigkeit des Entwésserungsweges und der Steifigkeit vor und hinter der Ver-
bauwand unterschiedliche Grenzwerte hinsichtlich des dranierten und undrénierte Falls ergeben.
Wobei dort drénierte Verhdtnisse fur T, > 0,4 mit U > 70 % angenommen werden.

T =5 =Sy 2.2)

Vermeer/Meier (1998) und auch Moormann (2002) berichten aus der angel séchsischen Litera-
tur Uber die Bemessung von Baugruben in bindigen Boden den haufigen Ansatz der undra
nierten Scherfestigkeit in der totalen Spannungsanalyse fur den Anfangszustand (Puller,
1996; Karlsrud/Andresen, 2007). Im deutschsprachigen Raum aber auch in Mitteleuropa wer-
den in der Regel effektive Scherfestigkeiten fur den dranierten Endzustand angesetzt (EAB,
2006). Der tatsachliche Zustand einer Baugrube in weichen Boden liegt im Allgemeinen zwi-
schen diesen beiden Extremfallen. Die wirkliche Situation sollte daher unter Berticksichtigung
der Porenwasserdruckentwicklung und der daraus resultierenden zeitabhangigen Konsolidati-
on erfasst werden.

Ou et al. (1998, 2000) belegen mit der Untersuchung von Dehnungspfaden, die aus kombi-
nierten Inklino- und Extensiometermessungen bei einer tiefen Baugrube in Taipei abgeleitet
wurden, dass hinter der Verbauwand Volumenverformungen auftreten, die undrénierte Ver-
haltnisse ausschlief3en. Fir das zeitabhéngige Verformungsverhalten werden Verformungsra-
ten von bis zu v = 0,6 mm/d fir die verschiedenen Aushubtiefen ermittelt, die mit zunehmen-
dem Aushub einen linearen Anstieg aufweisen. Vergleichsweise betragt die Verformungsrate
bei einer tiefen Baugrube in steifen Uberkonsolidierten Bdden in Kent nach Richards et al.
(2007) in etwa v = 0,1 mm/d. Weiterhin wird berichtet, dass der zeitabhangige Verformungs-
anteil, der nach Fertigstellung des jeweiligen Aushubniveaus entsteht, bei den Wandverfor-
mungen etwa 30 bis 36 % und bei den Setzungen etwa 44 % (Ou et al., 2000) betragt.

Es finden sich Aussagen, dass effektive Spannungen das Verhaten des Bodens auch unter undré
nierten Bedingungen bestimmen (Janbu, 1977; Gebresdlasse, 2003). Ferner berichten Lafleur et
al. (1988) und Moormann (2002) von einer Uberschiatzung der Standsicherheit bei Berechnungen
mit undranierten Scherfestigkeiten und dass die Lage moglicher Gleitfugen falsch abgebildet
werden, siehe Gebresdlassie (2003). Hettler et al. (2002) zeigten mit eénem Beispiel einer einfach
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gestutzten, im Boden frei aufgelagerten Wand, dass die ¢,-Methode zur Bestimmung der Einbin-
detiefe der Wand zu grof3en Interpretationsschwierigkeiten fihrt. In EAB (2006) wird daher emp-
fohlen auch bei undrénierten Randbedingungen mit effektiven Scherfestigkeiten in der Form des
Ersatzreibungswinkels erg sk auf der Grundlage der undranierten Scherfestigkeit zu dimensionie-
ren. Kempfert/Gebresdlassie (2002) bestétigten mit anaytischen Vergleichsberechnungen die auf
der sicheren Seite liegende vereinfachte V orgehenswei se.

Mit der Untersuchung der wirksamen Spannungspfade in Kempfert/Gebreselassie (2002) und
Gebreselassie (2003) wurde nachgewiesen, dass in Uberwiegenden Bereichen im Boden eine
Entlastungssituation eintritt und in der Regel vor dem Wandful3, ungeachtet der Wandver-
schiebung, kein Porenwassertberdruck auftritt.

Uber die Betrachtung der Standzeit der Baugrube hinaus, die Uber undrénierte und drénierte
Randbedingungen entscheidet, besteht in dem zeitlichen Ablauf der jeweiligen Konstruktions-
schritte ein weiterer zeitabhangiger Effekt. Die Spannungsratenabhangigkeit des Verfor-
mungsverhaltens von weichen See- und Beckentonen aus dem stiddeutschen Raum konnte in
Form einer zunehmenden Steifigkeit bei Erhdhung der Spannungsrate in Abhangigkeit der
Durchlassigkeit von Soumaya (2005) beschrieben werden. In Messerklinger (2006) wurde die
Porenwasserdruckentwicklung mit Bezug auf die Spannungsraten bei dranierten Triaxialver-
suchen untersucht. Fir die Einhaltung der drénierten Verhaltnisse konnten maximal e effektive
Spannungsraten von s = 1 kN/m?/h ermittelt werden, die dennoch Porenwasseriiberdriicke
Du mit einem Anteil von bis zu Du/Ds = 19 % der Spannungsanderung Ds verursachen kon-
nen. Unter Berticksichtigung der Abhangigkeit der Auswirkungen der Verformungsrate von
der Struktur des Bodens stellten Zhang et al. (2003) eine Zunahme der undranierten Scherfes-
tigkeit von etwa 10 % bel einer Erhéhung der Kompressionsrate um den Faktor 10 fest. Bel
Extensionsbelastungen ist die Scherfestigkeitszunahme mit etwa 7 % geringfiigig kleiner.

Zusammenfassung:

Bel Baugruben in weichen Bboden liegen die Randbedingungen in Abhéngigkeit der Bau-
zeit im Allgemeinen zwischen den beiden Extremen des undranierten Anfangszustandes
und des dranierten Endzustandes.

Das Spannungsverformungsverhalten ist zeitabhéngig, die zeitabhangigen Verformungs-
anteile kdnnen bis zur Hélfte der Gesamtverformung betragen.

Undranierte Spannungsanalysen mit totalen Spannungen und undrénierter Scherfestigkeit
konnen die Sicherheiten Uberschétzen.
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Fur die Anwendung der effektiven Spannungsanalyse sind fiir den Anfangszustand
Kenntnisse Uber die zeitabhéngige Porenwasserdruckentwicklung notwendig.

Das Spannungsverformungsverhalten ist spannungsratenabhangig.

Numerische Berechnungen sollten bevorzugt mit effektiven Scherparametern und undranier-
ten Bedingungen mit einer gekoppelten Konsolidationsberechnung durchgeftihrt werden.

2.24 Raumliche Effekte der Baugrund-Tragwerk-Interaktion

Das Verformungsverhalten von Baugruben ist mal3geblich abhangig von den wirkenden Span-
nungspfaden (Gebreselassie, 2003; Powrie et al., 1998). Unter dem Begriff Spannungspfad ist
im Allgemeinen die Anderung des Spannungszustandes eines Bodenelementes zu verstehen.
Bel Baugruben sind die Spannungspfade aufgrund der Baugrund-Tragwerk-Interaktion nicht
einheitlich, da in Abhangigkeit der Aushubentlastung und der daraus resultierenden Verfor-
mungen der Verbaukonstruktion ein raumlicher Einfluss auf die Beanspruchung des Baugrun-
des entsteht. Bereits in Sroh (1974) konnten fir verankerte Baugruben Bereiche mit fur die
Baugrund-Tragwerk-Interaktion charakteristischen Spannungsénderungen beschrieben werden,
siehe Bild 2.2a). Fir tiefe Baugruben in weichen Boden leiten Zhu/Liu (1994) mit einer numeri-
schen Parameterstudie und Kalibrierung an praktischen Projekten Zonen mit einem definierten
Hauptspannungsverhdltnis k = s1/s3 in Abhangigkeit der Baugrubentiefe ab. Die Ausdehnung
der Bereiche wird in Bezug auf Wandlange und Baugrubentiefe vorgenommen und die Zuord-
nung zu den Spannungspfadzonen erfolgt in Bild 2.2b).
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Bild 2.2:  Charakteristische Spannungspfadbereiche bei Baugruben
a) nach Stroh (1974) fur verankerte Baugruben und
b) in Anlehnung an Zhu/Liu (1994) fir tiefe Baugruben in weichen Béden

Da bei Randwertproblemen im ebenen Deformationszustand Spannungszustande mit vier
Komponenten definiert sind (S, Sy, Sx, Syx) kénnen Spannungspfade nicht mehr anschaulich
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dargestellt werden. Aus pragmatischen Gesichtspunkten werden in dieser Arbeit keine voll-
sténdigen Spannungspfade, sondern die Abfolge verschiedener Spannungszusténde anhand
der vertikalen und horizontalen Spannungskomponenten dargestellt. Diese Abfolge wird hier
als Spannungsverlauf bezeichnet. Sofern keine Drehung der Hauptspannungen eintritt, ent-
sprechen diese Spannungsverlaufe den Spannungspfaden, so wie sie bei der Verwendung von
Hauptspannungen bei Elementversuchen, z.B. Odometerversuchen, Triaxialversuchen, darge-
stellt werden kénnen, siehe auch Abschnitt 5.

Diein Bild 2.2 beschriebenen Spannungspfadbereiche sind daher als mdgliche Spannungsver-
laufe bei Baugruben unter Verwendung kartesischer Spannungskomponenten zu verstehen. In
Bild 2.3 sind mogliche Spannungspfade des Triaxialversuchs und deren Ubertragung auf Be-
reiche von idealisierten Spannungsverlaufen bel Baugruben dargestelt.
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Der Spannungspfad D ist typisch fir den Spannungsverlauf im mittleren Bereich unterhalb
der Baugrubensohle. Die Spannungsénderungen infolge der Wandverformungen sind hier
vernachlassigbar klein. Mit zunehmendem Einfluss der Wandverformung nehmen die hori-
zontalen Spannungsénderungen zu und der Spannungspfad dreht sich gegen den Uhrzeiger-
sinn und entspricht bei gleich grofen vertikalen Ent- und horizontalen Belastungsinkrementen
dem Spannungspfad F.

Bei Baugruben entsteht allerdings eine Drehung der Hauptspannungen in Abhéngigkeit des
Bauablaufs. Die daraus resultierenden Schubspannungsanteile sind schematisch in Bild 2.4
dargestellt.

Bild 2.4:

" a) Drehung der Hauptspannungen
und b) resultierende kartesische
Spannungskomponenten bei
Baugrubenbeanspruchungen

Mit numerischen Untersuchungen ist in Gebreselassie (2003) und Powrie et al. (1998) auf die
Schwierigkeit bei der Identifikation eines einheitlichen Spannungsverlaufsin dem Bereich vor
dem Wandfuf3 hingewiesen worden. In Sroh (1974) wurde der Einflussbereich der Wandver-
formungen in Anndherung an die gekrimmte Gleitflache des Erdwiderstandes abgrenzt.
Demgegentiber beschreiben Zhu/Liu (1994) fir den gesamten Bereich unterhalb der Aushub-
sohle bisin eine Tiefe zum Wandful? ein stark abnehmendes Hauptspannungsverhéltnis (Zone
). Die Auswertung von totalen Spannungspfaden in Freiseder (1998) aus einer numerischen
Anayse mit dem elasto-plastischen Hardening Soil Model (HSM) einer tiefen Baugrube in
Salzburg liefert prinzipiell vergleichbare Spannungsverhdltnisse, siehe Bild 2.5a). Der Ver-
gleich von drei Spannungspfaden in den Punkten E, D und F aus Freiseder (1998) mit dem
Verlauf des Spannungsverhdtnisses fir Zone | (Bild 2.5d) verdeutlicht allerdings die Interpre-
tationsschwierigkeiten des Spannungsverhalten unter Beriicksichtigung des Hauptspannungs-
verhdltnisses. Der deutliche Anteil der horizontalen Spannungszunahme in dem Punkt D vor
dem Wandful® wird daraus nicht ersichtlich.

Das Spannungsverformungsverhalten bei Baugruben in weichen Bdden hangt im Wesentli-
chen von der mal3gebenden Steifigkeit des anisotropen Bodens ab. Mit der Untersuchung der
totalen und effektiven Spannungspfade konnte in Gebreselassie (2003) fir den Bereich unter-
halb der Baugrubensohle tiberwiegend eine Entlastungssituation festgestellt werden. Eine Zu-
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ordnung der totalen Spannungspfade vor dem Wandful3bereich zu einem idealisierten totalen
Spannungspfad (Bild 2.5b) ist allerdings nicht eindeutig moglich. Aus diesem Grund ist fur
eine zuverldssige Ermittlung des Spannungsverformungsverhatens unter Berlicksichtigung
der spannungspfadabhangigen Steifigkeit die zeitabhangige Entwicklung der effektiven Span-
nungen von entscheidender Bedeutung. Die komplexen Randbedingungen der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion erschweren aber bislang eine zuverléssige Prognose der Porenwasser-
druckentwicklung und folglich der effektiven Spannungspfade. Insbesondere sind die Einflis-
se auf den Boden, die aus der horizontalen Wandverformung entstehen, bei einer gleichzeiti-
gen vertikalen Aushubentlastung nicht quantifizierbar.

b)

100 e
B’

~
(6]

a
o

q=S,-S,in kN/m?
N
o ul

25 [
'50 j R D
-75 - R

-100 L ! Lo

0 100 200 300
p=(S,+S,)/2in kN/m?

0.0 & : : >
15 i /E_A%ﬂ ¢) Spannungspunkte (Freiseder 1998)
5 Y@ 5
\H [ C B _____________
:? 1.0 - A lle— 4,0m
L /_.——-—— —————————————
< 05 - Zhufy 5 afe=----8om
- Zonellll | | -12.0m
0.0 : : > X E =
0 > 10 -180mcolloD

Baugrubentiefe hin m
Bild 2.5: a) Hauptspannungsverhaltnisse in charakteristischen Zonen nach Zhu/Liu (1994)
im Vergleich mit Freiseder (1998),
b) totale Spannungspfade nach Freiseder (1998) und
) untersuchte Spannungspunkte (Freiseder (1998))

Bel triaxialen Versuchsbedingungen ergibt sich der Porenwassertber-/unterdruck Du aus
Gleichung 2.3 nach Skempton und Bishop zu

Du=Bx%Ds,+AXDs, - Ds;)] (2.3

Hierbei wird die triaxiale Spannungsbedingung s3 = s, vorausgesetzt. Fir geséttigte normal-
konsolidierte bindige Béden gilt B » 1. Der Porenwasserdruckbeiwert A ist demgegeniber
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nicht konstant, sondern abhéngig von der Richtung der Hauptspannung, dem Anfangsspan-
nungszustand (Ko) und der plastischen Volumendehnung, siehe auch Franke (1980) und
Schweiger (2002). Die Abhangigkeit des Porenwasserdruckbeiwertes A von der Rotation der
Hauptspannungen konnte von Lin/Penumadu (2005) mit experimentellen Untersuchungen
bestétigt werden. Fir Grenzwertbetrachtungen sind fir den Porenwasserdruckbeiwert As im
Bruchzustand in Gebreselassie (2003) Beziehungen zwischen dem Standardtriaxialversuch
(Pfad A) und anderen Spannungspfadbeanspruchungen angegeben. Die zeitabhangige Poren-
wasserdruckentwicklung wird somit durch den Porenwasserdruckbeiwert A bestimmt und ist
folglich spannungspfadabhangig.

Im Allgemeinen wird die Unabhangigkeit der effektiven Scherparameter und somit der effek-
tiven Spannungspfade von der Richtung der totalen Spannungspfade im Kompressionsbereich
angenommen, siehe auch Gebreselassie (2003). Lin/Penumadu (2005) haben hingegen mit
Axial- und Torsionsbelastungsversuchen eine Variation von 10° des effektiven Reibungswin-
kels bei einer Rotation der Hauptspannung von 0° bis 90° ermittelt. Hierbei entspricht der ver-
tikalen Belastung eine Drehung um 0° (TSP-A) und der horizontalen Belastung eine von 90°
(TSP-E). Infolge der Drehung der Hauptspannungsrichtung stellen sie darliber hinaus eine
Abnahme der Steifigkeit, die auch in Grammatikopoulou et al. (2008) bestétigt wird, und der
Porenwasserdruckentwicklung fr den anisotropen Boden mit zunehmender Rotation fest. Die
Abhangigkeit der Scherfestigkeit von der mittleren Hauptspannung wird z.B. auch im Bruch-
kriterium nach Matsuoka/Nakai berticksichtigt, siehe auch von Wolffer sdorff (2008).

Zusammenfassung:

Das Spannungsverformungsverhalten, d.h. die mal3gebende Steifigkeit ist spannungspfad-
abhangig.

Bel Baugruben in weichen Béden sind die Spannungspfade nicht immer eindeutig ideali-
sierten Spannungspfaden zuzuordnen, die mit Laborversuchen untersucht werden konnen.

Die Porenwasserdruckentwicklung ist entscheidend abhangig vom Spannungspfad und
dem Porenwasserdruckbeiwert.

2.3 M odellversuchefur zwei Verbaukonstr uktionen
2.3.1 Allgemeines

Die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben ist bereits mit einer Vielzahl von Modell-
versuchen untersucht worden. Nach anfanglichen Versuchen mit Teilsystemen, bei denen die
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Baugrund-Tragwerk-1nteraktion auf einzelne Vorgénge reduziert worden sind, wurde erstmals
in Tschebotarioff (1952) die Herstellung eines Baugrubenverbaus unter Berlicksichtigung ei-
nes natiirlichen Bodenauflagers berticksichtigt. Eine Ubersicht der durchgefiihrten Modellver-
suche und den Forschungsschwerpunkten ist in Tabelle 2.2 zusammengestel It.

Tabelle2.2:  Auswahl von Modellversuchen zur Baugrund-Tragwerk-1nteraktion bei

Baugruben
Art  Forschungsschwerpunkt Bodenart Referenz
1-g Erdwiderstand bei verankerten Baugru-  nicht bindig, bindig Tschebotarioff
ben (breiig bis steif) (1952)
1-g Tragverhaten verankerter Baugruben-  nicht bindig Wolff (1975)
wande
1-g Mobilisierung des Erdwiderstandes nicht bindig Besler (1998)
1-g Tragverhaten nicht gestitzter und ein-  nicht bindig Kremer (1998)
fach gestiitzter biegsamer Verbauwande
1-g  Setzungsverhalten historischer Grin- weiche Boden Jovanovic (2002)
dungen
n-g  Erddruckuntersuchungen auf unveran-  nicht bindig Schirmann (1997)
kerte flexible Verbauwande
n-g Bodenverfestigung vor Verbaukonstruk- bindig Khan et al. (2006)
tionen
insitu  Mobilisierung des Erdwiderstandesin bindig Wittlinger (1994)
Abhangigkeit der Verformung (steif bis halbfest)
insitu  Verformungsverhalten gestiitzter Ver- nicht bindig von Wolffer sdor ff
baukonstruktion (1994)
insitu Plastische Bemessung von Spundwéanden bindig Kort (2002)

und Einfluss schiefer Biegung

Der Forschungsschwerpunkt der in den letzten vier Jahrzehnten durchgefiihrten 1-g Modell-
versuche wurde tberwiegend auf das Tragverhalten verankerter Baugrubenkonstruktionen
und die Erddruckentwicklung bei nichtbindigen Verbauwanden ausgerichtet (Wolff, 1975;
Besler, 1997; Kremer, 1998). In Jovanovic (2002) wurde erstmals der natirliche Sedimenta-
tionsprozess fur normalkonsolidierte weiche Bdden zur Untersuchung historischer Flachgrin-
dungen modelliert. Derartige Modellversuche sind fir Baugrubenkonstruktionen in weichen
Bdden bislang nicht durchgefiihrt worden. In n-g Versuchen in einem durch die Zentrifugen-
technik erzeugtem erhohten Schwerefeld wurde die Auswirkung von Bodenverfestigungs-
mal3nahmen vor dem Verbauwandful® auf das Tragverhalten von Spundwandkonstruktionen
untersucht (Khan et al., 2006). In den Niederlanden wurde nach dem Spundwandversuch von
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Hochstetten in nichtbindigem Boden (von Wolffersdorff, 1994) ein Feldversuch in bindigem
Boden zur Untersuchung des plastischen Materialverhaltens der Spundwand und des Einflus-
ses schiefer Biegung gepruft (Kort, 2002). Das zeitabhangige Verhalten bei Baugruben in
weichen Boden unter Berticksichtigung der Spannungsausbreitung im Boden und den daraus
resultierenden Verformungen wurde aber bislang noch nicht untersucht.

Aufgrund fehlender Erkenntnisse wurden daher in der vorliegenden Arbeit Baugrubenmodell-
versuche mit normalkonsolidiertem Boden ausgefiihrt. Die bodenmechanischen 1g-Modell-
versuche wurden zur Untersuchung des zeitabhangigen Spannungsverformungsverhaltens bei
Baugruben in weichen Boden vorgenommen. In erster Linie dienten sie dabei zur Identifizie-
rung der Einfllsse aus der Baugrubenherstellung auf den Porenwasserdruckverlauf und somit
auf die zeitabhangige Spannungsentwicklung im Boden. Darlber hinaus wurde fur die Bau-
grund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen Boden das zeitabhéngige Verfor-
mungsverhalten untersucht und mit Bezug auf dimensionslose Spannungsanderungen erste
Hypothesen abgel eitet.

2.3.2 Modellgesetze fir bodenmechanische 1g-Versuchein bindigen Boden

Die Modellversuche zielen nicht auf eine direkte Ubertragbarkeit der Ergebnisse auf Prototypen
wie beispielsweise vorhandene oder geplante Baugruben nach der Modelltheorie. Anhand der
Versuche sollen vielmehr phéanomenol ogische Zusammenhénge der zeitabhangigen Baugrund-
Tragwerk-Interaktion untersucht werden. Besonders, da die Ubertragung der Modellversuchser-
gebnisse auf einen Prototypen immer mit Modellfehlern behaftet ist, deren Auswirkung quanti-
tativ nicht einschétzbar sind (Walz, 2006). Zur Einhaltung der Modellgesetze miissen die bo-
denmechanischen 1g-Modellversuche daher immer das geotechnische Bauwerk und den Bau-
grund mit geometrischen Malistabsfaktoren abbilden, eine mechanische Aquivalenz zwischen
Modell und Prototyp einhalten und den Entstehungsvorgang des Baugrundes sowie Herstel-
lungs- und Belastungsgeschichte des geotechnischen Bauwerks im Modellversuch nachvollzie-
hen. Diese Bedingungen werden nachfolgend fur die durchgefihrten Modellversuche angewen-
det und die ma3gebenden M odell gesetze beschrieben, siehe hierzu auch Jovanovic (2002).

Zur Erfillung der mechanischen Aquivalenz bei den Baugrubenmodellversuchen sind die Mo-
dellgesetze unter Beriicksichtigung der untersuchten Fragestellungen in drei Gruppen aufzuteilen:
1) Modellgesetze hinsichtlich der Verbaukonstruktion: Geometrie und Steifigkeitsverhdtnisse

2) Modellgesetze hinsichtlich der aul3eren Standsicherheit: Scherfestigkeit des Bodens fur den
undranierten und dranierten Grenzzustand und die Zeit
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3) Modellgesetze hinsichtlich der Verformungen: Abbildung der effektiven Spannungen, der
Verformungsmoduln, der Zusammendriickung des Bodens und der Setzungsbetrage

Die mechanische Aquivalenz hinsichtlich der Verbaukonstruktion kann nach Walz (2006) un-
ter Berlicksichtung der dimensionslosen Biegesteifigkeit gut angendhert werden. Die Biege-
steifigkeit der Verbauwand E:I mit der Dimension [kKN-m?] ist mit Bezug auf die Wichte g
[kN/m?] und die potenzierte Wandlange I° [m°] dimensionslos dargestellt:

aEANO _aEH O

£40  _aEA (2.4
89 A° Podell 89 %° Drototyp

Der geometrische Mal3stabsfaktor | ergibt sich aus den fur die Modellversuche gewahlten
Abmessungen und Materialeigenschaften, siehe Abschnitt 2.3.4, und der Biegesteifigkeit ei-
ner gewahlten Spundwand des Typs Larssen 703K eines fiktiven Prototyps.

| =le (25)

IM
Als Modellbaugrubenwand wurde eine 3 mm dicke Aluminiumtafel mit einer um den Faktor
3 geringeren Steifigkeit E und Wichte gals bei einer Spundwand aus Stahl verwendet, die den
geometrischen Mal3stabsfaktor zu | = 10 bestimmt.

| =5 (2.6)

Zur weiteren Erflllung des 1. Modellgesetzes muss die mechanische Aquivalenz beziiglich der
Steifigkeit des Bodens zwischen Modell und Prototyp eingehalten werden. Als Modellver-
suchsboden wurde Kaolin verwendet und im fllissigen Zustand lagenweise eingebaut. Die Ma-
terialeigenschaften und die bodenmechanische Vergleichbarkeit von Kaolin mit normalkonsoli-
dierten weichen Boden, wie z.B. Seeton, ist in Abschnitt 2.3.3 beschrieben. Der Versuchsboden
konsolidierte unter Eigengewicht bis zum vollsténdigen Abklingen der Zeitsetzungen, so dass
die Steifigkeit linear mit der Tiefe und somit dem effektiven Uberlagerungsdruck zunimmt.
Durch dieim Modell um | verkirzte Tiefe ist die Steifigkeit gegentiber dem Prototyp entspre-
chend kleiner. Die so genannte Selbstéhnlichkeit von normalkonsolidierten bindigen Béden in
M odellversuchen wurde auch schon bei der Untersuchung des Tragverhaltens von historischen
Holzgriindungen im weichen Untergrund in Jovanovic (2002) ausgenutzt.

Die Modellgesetze zur Standsicherheit werden auch durch die Selbstahnlichkeit des normal-
konsolidierten weichen Bodens eingehalten. Fur den undrénierten Zustand ist die undranierte
Scherfestigkeit ¢, linear von der effektiven Konsolidationsspannung s’ abhangig, siehe auch
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Scherzinger (1991). In dem Modellversuch wird daher die Scherfestigkeit um den geometri-
schen Mal3stabsfaktor | verkleinert.

c, =188 (2.7)

u

Fur den drénierten Zustand ist die effektive Scherfestigkeit in Form des Winkels der effekti-
ven Gesamtscherfestigkeit j ’s mal3gebend, der im Modell und in der Natur identisch ist, siehe
auch Jovanovic (2002). Es wird vorausgesetzt, dass bei weichen bindigen Boden der Rei-
bungswinkel nicht vom Spannungsniveau abhéngig ist, so wie dies bei nichtbindigen Boden
der Fall ist, siehe auch Rainer/Fellin (2006).

Die Abbildung der Zeit in den Modellversuchen hat, wie bereits in Abschnitt 2.2.3 beschrie-
ben wurde, einen entscheidenden Einfluss auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion. Nach Jo-
vanovic (2002) kann die Abbildung der Zeit Uber die dimensionslose Konsolidationszeit T,
nach Gleichung (2.1) erfllt werden, wenn gilt:

(T.)y =(T), (2.8)

Daraus folgt unter der Voraussetzung, dass der Konsolidierungsbeiwert ¢, = k-EJ/gy im Mo-
dell und Prototyp in etwagleichist, fur die Zeit:

2
_a&, 0

t
tM _Q|_+ ){P =_P (29)
e'rd

I 2

Fur die Modellzeit ergibt sich dadurch eine Verkiirzung um den Faktor 1/100. Ein Tag der
Modellversuchzeit entspricht 100 Tagen fur den Prototyp. Bei der Abbildung der Zeit ist al-
lerdings zu beachten, dass nur die Primérkonsolidation erfasst werden kann. Die viskosen Ei-
genschaften des Bodens, die zur Sekundérkonsolidation fuhren, kbnnen mit dem Modellge-
setz nach Gleichung (2.8) nicht abgebildet werden.

Die Modellgesetze zu den Verformungen beziglich effektiver Spannung, V erformungsmodul
und Verzerrungen werden aufgrund der Selbstéhnlichkeit des normalkonsolidierten Ver-
suchsbodens ebenfalls eingehalten, siehe hierzu Jovanovic (2002). Setzungen und Wandver-
formungen aus dem Modellversuch werden Uber den geometrischen Mal3stabsfaktor auf den
Prototyp Ubertragen.

2.3.3 Modedlboden

Als Versuchsboden wurde technisch aufbereitetes und homogenisiertes Kaolin als Ersatz fir
normalkonsolidierten weichen See- und Beckenton verwendet. Das Kaolin ist ein so genann-
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tes Zweischicht-Tonmineral und im Vergleich zu anderen Tonmineralien aufgrund des Durch-
messer-Dicke Verhaltnisses relativ grobkdrnig und besitzt eine grof3e Durchlassigkeit. Wegen
der Ahnlichkeit des Kaolins mit natiirlichen Tonen ist es fiir die Durchfiihrung der Modellver-
suche sehr geeignet, siehe auch Soumaya (2005), Powrie/Daly (2007, 2002), Khan et al.
(2006), Thaher (1991).

Die Ahnlichkeit des Kaolins mit den in Abschnitt 5 untersuchten normalkonsolidierten wei-
chen Bdden der praktischen Projekte aus dem sliddeutschen Raum ist beziiglich der Kornver-
teilung in Bild 2.6a) dargestellt. Die Ergebnisse der Mineralanalyse des verwendeten Kaolins
sind in Bild 2.6b) zu sehen. Die Plastizitétseigenschaften zeigen ebenfalls gute Ubereinstim-
mungen hinsichtlich der Klassifizierung und Zustandsform mit den See- und Beckentonen,
siehe Bild 2.6¢). In Tabelle 2.3 sind die bodenmechanischen Kenngrofien und Material para-
meter des Kaolins zusammengestellt, die aus Triaxial-, Rahmenscher- und eindimensionalen
K ompressionsversuchen sowie Durchlassi gkeitsversuchen bestimmt wurden.

Zur Vermeidung von herstellungsbedingten L ufteinschlissen beim Einbau wurde das Kaolin
im flussigen Zustand mit einem Wassergehalt von bis zu w = 60% lagenwei se eingebaut. Zur
K onsolidationsbeschleunigung wurde eine zweiseitige Entwasserung mit einer Sandschicht
unterhalb des Kaolins und einem konstant bis zur Oberflache gehatenen Wasserstand
ermdglicht. In Bild 2.7a) ist fur den unter Eigengewicht normalkonsolidierten Modellboden
beispielhaft die Zeit-Setzungskurve dargestellt. Die Versuche wurden nach Abschluss der
Konsolidation mit einem Konsolidierungsgrad U > 0,90 durchgefiihrt, siehe Bild 2.7b).

Tabelle 2.3:  Bodenmechanische Kenngrofien und Material parameter fir Kaolin

Klassifikationskenngréfzen Wichte g/g'=18,0/8,0 KN/m?
Korndichte rs=2,71 glcm3
Flief3grenze w_ = 36,4 %
Ausrollgrenze W, = 18,6 %
Plastizitétszahl lb=17,8%
Festigkeitsparameter effektiver Reibungswinkel j '=22,0°
effektive Kohasion c' =125 kKN/m2
norm. undran. Scherfestigkeit | w=c¢Cy/s=0,26

Steifigkeitsparameter

Steifemodul (Erstbelastung)
Ent-/Wiederbel astungsmodul
Kompressionsbeiwert
Schwellbeiwert
Kriechbeiwert

Es = 2150,0 KN/m?
Eur = 4950,0 KN/m?2
C.=0,179
Cs=724E-03

Ca =244 E-03

Sonstige Kenngrofen

Durchlassigkeit
K onsolidationsbeiwert

k = 1,5E-08 bis 9,7E-10 m/s
¢, = 0,915 bis 1,041 m?/a
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Bild 2.6: a) Kornverteilung von Kaolin im Vergleich zu stiddeutschem See- und

Beckenton der Projekte (Abschnitt 6)
b) Mineralanalyse des Kaolins

c) Klassifizierung und Zustandsform des Kaolinsim Vergleich mit See-
und Beckentonen, nach Soumaya (2005) und der Projekte (Abschnitt 6)
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Bild 2.7: Konsolidation unter Eigengewicht: a) Zeit-Setzungsdiagramm,

b) Konsolidierungsgrad

2.34 Versuchsumfang und Durchfihrung

Ziel des Modellversuchsprogramms ist die Identifizierung und Quantifizierung der Hauptein-
flussgrofien fur die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen Boden.

Das Versuchsprogramm umfasst zwei Serien im Modellmali3stab 1:10. In der ersten Versuchs-
serie wurden mit 12 Versuchen (V-01 bis V-12) die Auswirkungen des Stutzsystems, Ober-
flachenlasten und Konstruktionsschritten auf die zeitliche Porenwasserdruckentwicklung und
daraus resultierende Verformungen untersucht. Als Stitzsystem wurden dabel eine nicht ge-
stitzte, im Boden eingespannte Wand und eine einmal am Wandkopf gestiitzte und im Boden
frel aufgelagerte Wand betrachtet. In der zweiten Versuchsserie wurde aufbauend auf den Er-
kenntnissen aus der 1. Serie, in einem weiterentwickelten Versuchsprogramm die Baugrund-
Tragwerk-Interaktion gezielt mit zwei Versuchen (V-13 und V-14) bei einer einma am
Wandkopf gestiitzten Verbauwand mit groReren Modellabmessungen untersucht. Eine Uber-
sicht der durchgefiihrten Versuche mit Informationen beziiglich der Abmessungen, Konsoli-
dationszeiten und Aushubphasen ist in Tabelle 2.4 zusammengestellt. Die V ersuchsstande mit
Anordnung der Messelemente und Messpunkte sind fir die 1. Versuchsserie in Bild 2.8 und
fur die 2. Versuchsserie in Bild 2.9 dargestel|t.

In der ersten Versuchsserie wurden folgende Messgréfien erfasst:

Setzung der Gelandeoberflache
Verformung der Baugrubenwand
Porenwasserdruckentwicklung (PWD)
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Tabelle 2.4:  Ubersicht der durchgefiihrten Baugrubenmode!lversuche

Versuch Bez. Malde System Belastung| Kon- | Aushubschritte | max.
(H-B-T) [KN/m?] | solida- X H/t
[cm] tion[d] | Aushubtiefe H

V-01| V-1D-l | 60-75-30 eingespannt - 63 1-30cm 2,00
V-02|V-1D-ll | 60-75-30 eingespannt - 56 1-30cm 2,00
V-03|V-1D-1ll| 60-75-30 eingespannt - 60 2-15cm 2,00

o |V-04| V-2D-I 60-75-30 | einmal gestiitzt 50 35 2-15cm 2,00
a V-05|V-2D-Il | 60-75-30 eingespannt 5,0 33 2-:15cm 2,00
5 V-06|V-2D-1ll| 60-75-30 eingespannt 5,0 33 2-:15cm 2,00
@ [v-07|V-3D-1 | 607530 | einmal gestiitzt | 5,0 35 2-15cm 2,00
E V-08|V-3D-Il | 60-75-30 | einmal gestiitzt 5,0 35 2-:15cm 2,00
< |V-09|V-3D-IIl| 70-75-30 eingespannt 5,0 33 | 2:15cm+1-10cm | 2,67
V-10| V-4D-l | 70-75-30 eingespannt - 70 1-15cm+1-10cm | 0,83
V-11|V-4D-ll | 70-75-30 eingespannt - 91 1-15cm+2-5cm | 0,83
V-12|V-4D-Ill| 70-75-30 eingespannt - 130 1-15cm+2:5cm | 0,83

2 |V-13|BGM-01| 150-250-100 | einmal gestiitzt - 328 | 3.10cm+15cm | 0,67
§ V-14 | BGM-02| 150-250-100 | einmal gestiitzt - 888 | 4-10cm+4-5cm | 2,22

Die Verformungsmessungen wurden manuell durchgefihrt. Zur Setzungsmessung wurden die
Relativverschiebungen von Setzungsmarken gemessen. Die horizontale Wandverformung er-
folgte anhand der gemessenen Winkelverdrehung am Wandkopf und der horizontalen Rela-
tivverschiebungen. Der Porenwasserdruck wurde mit Porenwasserdrucksensoren des Typs
Bourdon-Haenni erfasst. Detaillierte Angaben zu den Messelementen sind im Anhang A zu-
sammengestel It.

Die zweite Versuchsserie wurde in einem gréf3eren Versuchsstand bei gleich bleibendem Mo-
delmal3stab (1:10) durchgefthrt. Hierdurch konnte neben der M odellhéhe mit 1,40 m auch die
Anzahl der Porenwasserdruckmessstellen auf 16 verdoppelt werden. Zusétzlich wurden 9
Spannungsgeber zur Messung der horizontalen totalen Spannungen (TS) eingebaut, die spe-
ziell fur die Modellversuche in eigener Arbeit entwickelt wurden, siehe Anhang A. Das Ei-
gengewicht der Sensoren wurde aufgrund der zu erwartenden grof3en Konsolidationssetzun-
gen, siehe Bild 2.7, mit Totlasten Uber ein Aufhangesystem ausgeglichen. Hierdurch wurde
ein Einsinken der Sensoren in dem flussigen Kaolin vermieden und Uber das Aufhangesystem
konnten Lagednderungen infolge der Konsolidation quantifiziert werden. Die Verformungs-
messungen wurden mit 24 Messpegeln Uber ein Raster verteilt, so dass mogliche storende
EinflUsse aus den Modellabmessungen kontrolliert werden konnten. Wahrend der Baugruben-
herstellung wurden zusétzliche Hebungsmessungen durchgefiihrt und dariber hinaus horizon-
tale Verformungsmessung mit der Messung der Ful3verformung Uber einen horizontal verlau-
fenden Nylondraht vorgenommen.
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Bild 2.8: Versuchsstand der 1.Serie mit Anordnung der Messpunkte

Die Versuchsdurchfiihrung umfasst folgende Phasen:

Phase 1. Lagenweiser Einbau des flussigen Kaolins

Phase 2: Konsolidation unter Eigengewicht

Phase 3: Baugrubenaushub in Abschnitten

Phase 4: Beobachtung zeitabhéngiger Effekte der Baugrund-Tragwerk-Interaktion

Das Messprogramm begann unmittelbar nach Versuchseinbau (Phase 1) und wurde bis zum
vollstandigen Abklingen der zeitabhangig auftretenden Spannungs- und Verformungsande-
rungen bel unverandertem Bauzustand (Phase 4) fortgefuhrt. Fir die 1. Versuchsserie ist der
jeweilige Beobachtungszeitraum der Phasen 2 bis 4 in Tabelle 2.5 zusammengestellt. Die
Phase 3 ist dabei in die jeweiligen Aushubabschnitte mit der Aushubzeit Dtay und die an-
schlief’ende Konsolidationszeit Dtkons Unterteilt.
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Schnitt mit Anordnung der Messelemente Versuchsstand nach Einbau
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Bild 2.9: Versuchsstand der 2.Serie mit Anordnung der Messpunkte

Fur die zweite Versuchsserie ist der Bauablauf und Beobachtungszeitraum fir die ersten 10
Stunden in Abhangigkeit der Versuchszeit in Bild 2.10a) dargestellt. Bei dem Versuch V-14
wurden im Anschluss an die 4. Aushubphase insgesamt 4 weitere Aushubphasen mit jeweils 5
cm Aushubhohe durchgefihrt, siehe Bild 2.10Db).
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Tabelle 2.5:  Zeitlicher Ablauf der Versuchsphasen (1. Versuchsserie)

Versuch | Phase?2 Phase 3 Phase 4
Aushub 1 Aushub 2 Aushub 3

tKons H DtAH DtKons H Dt DtKons H Dt DtKons
[d] [ecm] | [min] | [min] | [cm] | [min] | [min] | [cm] | [min] [d]
V-01 63 30 10 - - - - - - 6
V-02 56 30 23 - - - - - - 2
© V-03 60 15 10 | 1580 | 15 10 - - - 1
= V-04| 35 15 18 35 15 17 - - - 10
& vos| 33 | 15| 9 | 35| 15| 9 | - | - i 5
S V-06 33 15 11 29 15 12 - - - 7
3 [V-07| 35 15 16 | 39 15 13 - - - 14
g’ V-08 35 15 28 36 15 14 - - - 6
- V-09 33 15 8 32 15 10 - - - 7
V-10 70 15 15 65 10 25 - - - 13
V-11 91 15 13 77 5 8 7 5 10 19
V-12| 130 15 10 60 5 10 40 5 10 14

a b
) V-13] __ Phase 3 |_Phase 4 ) | Phase 4
V-141 Phase 3 Phase 3 | Phase 4
Dty =25-30 min Phase 3: Baugrubenaushub
0 7 0 . |Phase 4: Beobachtungs- |
= ] i zeitraum ]
[&] | - _10 | _
= (DtAH =15-25min ] I ,
T L 1 o0 |k ; .
© Dt,=15-30min 20 [ [AH1-4
@ ] I V-13 ]
£ 430 (BGM-01) :
>
2 ]
E | | -40 . |AH5 Dt,, =15 min ]
50 + V-14 V-13 | 50 I AH6?\ vila -
, (BGM-02) (BGM-01) - BET e (BGM-02) -
-60 -60
0 120 240 360 480 600 0 2 4 6 8 1012 14 16 18 20
Zeit t in min Zeittind

Bild 2.10: Zeitlicher Ablauf der Versuchsphasen 3 und 4 bei der 2.Serie

2.35 Versuchsergebnisse
2.35.1 Allgemeines

Die wesentlichen Ergebnisse der Modellversuche sind nachfolgend dargestellt. Hierbei wurden
die Ergebnisse zu den zeitabhangigen Verformungen und Spannungsanderungen jewells separat
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ausgewertet. Die Auswirkungen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion auf das Spannungsverfor-
mungsverhalten sind abschlieffend am Beispiel der einmal gestiitzten Wand identifiziert wor-
den. Eine detaillierte Zusammenstellung der Versuchsergebnisse kann fir die 1. Versuchsserie
Anhang A.3 und fir die 2. Versuchsserie Anhang A.4 entnommen werden.

2.3.5.2 Zeitabhangige Verformungen
a) Setzungen

Der dimensionslose Vergleich der Setzungen neben der Baugrube in Anlehnung an Peck
(1969) ist fur die Versuche mit eingespannter Wand aus der 1. Versuchsserie (V-10 bis V-12)
in Bild 2.11a) dargestellt. Anhand des einheitlichen Setzungsverlaufs wurde eine gute Repro-
duzierbarkeit der Modellversuche erzielt. Direkt nach dem 1. Aushub (AH 1) mit einem Aus-
hubverhéltnis H / t = 0,38 wurden maximale Setzungen in der GréfRenordnung von etwa 2 bis
2,5 % der Aushubtiefe festgestellt, die innerhalb des Beobachtungszeitraums Dtyons VON etwa
einer Stunde auf 3 bis 3,5 % anstiegen. Direkt nach dem zweiten Aushub mit H/t = 0,51 sind
maximale Setzungen grof3er 5,5 % aufgetreten.

Die normierten Setzungen fur die am Wandkopf gestiitzte Wand sind fir die Versuche V-13
und V-14 in Bild 2.11b) miteinander verglichen worden. Es sind jeweils die maximalen Ver-
formungen am Ende des Beobachtungszeitraums dargestellt. In Bild 2.13 sind fur die ver-
schiedenen Aushubphasen die Setzungen der Oberfldche zusammengestellt. Nach dem ersten
Aushub sind die Verformungen noch gering, nehmen aber im Fall von V-13 drastisch mit
dem folgenden 2. Aushub zu. Fur ein AushubverhdtnisH / t = 0,30 (AH2) wurden Setzungen
in der GrofRenordnung von 3,75 % festgestellt. Wéahrend dieses Aushubschrittes traten durch-
gehende Risse in einem Abstand von x/ H = 1,5 zur Baugrubenwand auf, siehe auch Bild
2.13. Demgegentiber nehmen die Verformungen bel dem Versuch V-14 stetig aber mit gerin-
geren Betragen zu. Bel vergleichbarem H/t = 0,52 (AH 3) der beiden Stitzsysteme betragt
das Setzungsverhaltnis der gestiitzten Wand 1,1% und ist erwartungsgemal3 kleiner als bei der
eingespannten Wand (um den Faktor 5).

Der bei den Versuchen der 2. Serie offensichtliche Unterschied der Verformungen ist durch
die Zustandsform zu erkléren. Der Versuch V-13 weist mit einer Konsistenzzahl I = -0,8 &-
nen fliissigeren Zustand als Versuch V-14 mit | = -0,2 auf, der 1,5 Jahre langer unter Eigen-
gewicht konsolidierte. Unabhangig von der Konsistenz wurde bei beiden Versuchen eine ver-
gleichbare undrénierte Scherfestigkeit sowohl mit einer modifizierten Laborflligelsonde als
auch mit einer Taschenflligel sonde ermittelt, siehe Bild 2.12. Mit einer normierten undranier-



30 Abschnitt 2

ten Scherfestigkeit | o, = 0,27 entspricht diese nach Scherzinger (1991) der undranierten
Scherfestigkeit von weichem See- und Beckenton aus Konstanz, siehe auch Becker et al.
(2008).

a) Entfernung von Baugrubenwand x b) Entfernung von Baugrubenwand x
Baugrubentiefe H Baugrubentiefe H
00 20 40 60 80 100 00 20 40 60 80 100
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Bild 2.11: Gemessene normierte Setzungen neben der Baugrube im Vergleich zu Set-
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Bild 2.13: Setzungen der Oberflache (2. Versuchsserie)

Die maximalen Setzungen Uy max Sind mit der mal3gebenden Baugrubentiefe H normiert und in
Abhangigkeit der Zeit t** in Bild 2.14 dargestellt. Da bei den Modellversuchen kein Ab-
bruchkriterium im Sinne eines Grenzzustandes der Gebrauchstauglichkeit definiert wurde,
konnte die zeitabhangige Setzungsentwicklung auch bel grof3en Verformungen betrachtet
werden. Die Auswirkung der Aushubentlastung auf das Setzungsverhalten ist bei der einge-
spannten Wand (Bild 2.14a) sehr deutlich. Der Endaushub bei dem Versuch V-10 erfolgt mit
einer Aushubtiefe von 10 cm in einem Schritt und Zeitraum Dtay = 25 min. Die Aufteillung
des Aushubs in zwei separate Konstruktionsphasen (V-11 und V-12) fuhrt zu einer Reduktion
der unmittelbar nach dem Aushub auftretenden Setzungen von etwa 33 %. Durch eine Appro-
ximation mit einer Potenzfunktion kdnnen die Messwerte zuverléssig extrapoliert werden.
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Bel der gestiitzten Wand ist, wie bereits zuvor erlautert, ein unterschiedliches Setzungsverhalten
Zu beobachten. Bis zu der 3. Aushubphase sind fir den Versuch V-14 (Bild 2.14c¢) Setzungen ge-
messen worden, die um den Faktor 10 kleiner sind als bel Versuch V-13 (Bild 2.14b). Mit zu-
nehmendem Aushubverhdtnis ndhern sich die Setzung einem Grenzverhdtnis von etwa 2,5 bis
3%an.

b) Wandverformungen

Bel nicht gestiitzten Verbauwanden sind nach Wei3enbach (1977) in tragféhigem Baugrund ho-
rizontale Wandverformungen von etwa Un max / H = 2 bis 5 % zu erwarten. In den Modellversu-
chen mit weichem normalkonsolidierten Boden der 1. Serie sind bereits nach Aushub 1 bel -
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nem Aushubverhdtnis H / t = 0,375 Wandverformungen zwischen 4 und 5 % der Aushubtiefe
aufgetreten. Gleichzeitig entstanden erste Risse in eéinem Abstand x/ H = 1,0 auf der Oberfl&
che, die im weiteren Verlauf bei H/t = 0,57 mit uymax/ H = 9,0 % sich durchgehend 6ffneten
und den Bruchzustand definierten. In Bild 2.8 ist fur den Endaushub mit H/t = 0,83 und in et-
wa Unmax/ H = 40,0 % das Risshild deutlich zu erkennen, siehe auch Bild A.17 in Anhang A.

Bel gestiitzten Baugrubenwanden in tragféahigem Boden sind nach Clough/Rourke (1990)
Wandverformungen von etwa 0,2 % der Aushubtiefe und nach Moor mann (2002) bei weichen
Bdden von etwa 0,9 % im Gebrauchszustand zu erwarten. In dem Modellversuch V-13 ist be-
reits wahrend des 2. Aushubs mit H/t = 0,30 ein kritisches Aushubniveau eingetreten, der
durch eine durchgehende Risshildung identifiziert wurde. Die Wandverformungen betragen
Unmax/ H = 1,6 % direkt nach dem Aushub und steigen mit fortschreitender Beobachtungsdau-
er auf Unmex/ H = 1,9 % an, siehe auch Bild A.19 (links) in Anhang A. Mit dem 3. Aushub
(H/t =0,52) ist schliefdlich der Bruchzustand eingetreten, der neben der fortschreitenden
Rissbildung besonders durch die starke Verformungszunahme von upmex/ H = 5,7 % auf
Unmax/ H = 8,2 % begrindet wird.

a) 020 ' I ' I T T T T T b) 0030 T T T T T T
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0.16 Ana (Rt =0, 0.025
ol k 0.020
I 0.12 1 T '
g 010 An3 (=052 8 0,015
> 0.08 | I !
0.06 i 0.010 AH3 (H/t = 0,52)
0.04 il _ i
AH2 (H/t = 0,30 0.005 | AH2 (H/t = 0,30)
002 et * . |
0.00 L ‘ \ \ 0.000 . AH1 (H/t = 0,13)
0 60 120 180 240 300 0 60 120 180 240 300
£ in min t** in min

Bild 2.15: Normierte Wandverformung in Héhe der Baugrubensohle in Abhangigkeit der
Zeit V-13 (a) und V-14 (b)

Demgegeniber ist bei dem Versuch V-14 das kritische Aushubniveau erst nach dem 3. Aushub
eingetreten. Hierbei konnte eine Zunahme der Wandverformung von uUnmax/ H = 0,9 % auf
Unmax/ H = 1,1 % ermittelt werden. Mit dem 4. Aushub (H /t = 0,84) ist der Bruchzustand bei
Unmex/ H = 1,2 % eingetreten, siehe auch Bild A.19 (rechts) in Anhang A. In Abhangigkeit der
Zeit wurde eine Erhéhung auf unmax/ H = 1,6 % gemessen. Wie auch bel den Versuchen zuvor
wurden nach dem Bruchzustand weitere Aushubschritte vorgenommen, um den fortschreiten-
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den Bruchvorgang genauer zu untersuchen. Wahrend noch bei Versuch V-13 eine Zunahme der
Verformung um den Faktor 2 aufgetreten ist, sind bei V-14 die Verformungen nur noch um et-
wa 25 % auf einen Grenzwert von un nex/ H = 2,25 % angestiegen. Die Ursache hierfir ist in &-
ner Verfestigung des Bodens infolge der Standzeit des M odellversuchs durch Wasserentzug zu
sehen.

c¢) Verformungsverhéltnis

Der Vergleich von den Setzungen mit den Wandverformungen liefert fir den Versuch V-13
ein Verhatnis von Uy max / Unmax = 1,72 und fur V-14 ergibt es sich zu Uy max / Unmax = 1,28, Sie-
he Bild 2.16. Nach Goldberg et al. (1976) konnen bei Baugruben in weichen bis steifen Bo-
den Setzungen auftreten die grof3er als die 2-fachen Wandverformungen sind, die mit den ei-
genen Versuchen nicht bestétigt werden kdnnen.
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Bild 2.16: Normiertes Verformungsverhédtnis (2. Versuchsserie)

d) Verformungsgeschwindigkeit

Die Auswertung der Verformungsgeschwindigkeit ergibt fur die Setzungen und die Wandver-
formung keine erheblichen Unterschiede (Bild 2.17). Bei Versuch V-13 betragt die Verfor-
mungsrate 30 min nach dem Aushub 3 noch v = 0,016 mm/s. Im vergleichbaren Bruchzustand
bei V-14 nach dem 4. Aushub, betragt die Verformungsrate v = 0,002 mm/s und steigt mit
fortschreitendem Aushub nicht weiter an.
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Bild 2.17: Verformungsgeschwindigkeiten: @) V-13 und b) V-14

2.3.5.3 Zeitabhangige Spannungsanderungen

;\ v =0,0005 mm/sec |

120

In den Versuchen der 2. Serie wurden zusétzlich zu den Porenwasserdruckénderungen (PWD)
die totalen Spannungen in charakteristischen Bereichen gemessen. Die Total spannungssenso-
ren (TS) wurden horizontal zur Baugrubenwand ausgerichtet. Die Lage der Spannungsmess-

punkte nach der Konsolidation ist in Bild 2.18 dargestellt.
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.

35

Bi

b)
+254-30+-30 11505t 30 +-30+—— 75t +251 30+ 3015015+ 30+ 30+ 75 ¢
AH1 > B } ’ AH 1 > B I :
AH2 D> AH 2 &
2 95 6 . | 60| At aodz
LAH 4 "07 b8 v09 AUAE - 07 08 09 <
g I'\I_I'J'O [<e)
el e.]é Q.OJ' (Bea e © 4 i) & .lLT (BC © o ‘l‘
or 432 024;03 049 4 054515 06 %\ﬁ 27| 01 1502503041 06 %\ﬁ
137 122 ¢ 1 10 e 130 12. 5,1 10 .
151416 1140 ZE 151416 1140
‘ Nr-alS (9 Geber) : .. TS (8 Geber)
V-13 Sensor-Nr.: @55 (16 Geber) V-14 Sensor-Nr.: ® WD (16 Geber)
Id 2.18: Darstellung zur Position der Spannungssensoren bei V-13 (a) und V-14 (b)

Die Spannungsanderungen wéahrend und nach der Baugrubenherstellung sind in Anhang A3.1
(Porenwasserdruckanderungen der 1. Versuchsserie) und A4.2 (Porenwasserdruck- und Total-
spannungsanderungen der 2. Versuchsserie) fur alle Messpunkte zusammengestellt. Im Fol-
genden werden die Ergebnisse fur die kritischen Aushubphasen der Modellversuche der 2. Se-
rie ausfuhrlich diskutiert.
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Die zeitliche Anderung der Spannung wird zum besseren Vergleich mit der vertikalen Aus-
hubentlastung Ds der jeweiligen Aushubphase normiert.

Ds, =DH>g, =DH X{g'+g,) (2.10)

Die Porenwassertiberdruckentwicklung wird mit dem Porenwasserdruckbeiwert A, nach Glei-
chung (2.11) in Anlehnung an den Skemptonparameter A beschrieben.

A= D%)S h (2.11)

Die Anderung der totalen Horizontalspannung sy, die bei einer vertikalen Entlastung auf-
grund des anisotropen Spannungsverhalten mit Ko = s’/ s’y entsteht, bleibt zundchst unbe-
ricksichtigt. Zur Ermittlung des Porenwassertiberdrucks Du wurde von dem gemessenen Po-
renwasserdruck u der stationdre Anteil ug subtrahiert.

Du:u-uozu-Z—W{sh‘i-shlo) (2.12)

Aus den Verformungsergebnissen konnte fur den Versuch V-13 der 2. Aushub als kritisches
Aushubniveau definiert werden. Die totalen Spannungen beschreiben hierbei noch Uberwie-
gend eine Entlastungssituation, die in Abhangigkeit des Abstandes von der Baugrubensohle
und der Verbauwand in der GrofRenordnung variiert, siehe Bild 2.19. Auf der Baugrubenseite
ist erwartungsgemald der Einfluss der Wandverformung in dem Spannungspunkt TS 01 am
stérksten. Die Entlastung betragt hier lediglich 10 % der vertikalen Spannungsénderung. Mit
zunehmender Tiefe (TS 02) und Abstand von der Wand (TS 14 und TS 13) steigt die Entlas-
tung auf 30 bis 60 % der Aushubentlastung an.

Auf der Erdseite ist ebenfalls eine qualitative Einteilung in Einflussbereiche mdglich, so ist
z.B. in dem Spannungspunkt TS 15 in Hohe des Wandfuf3es und einem Abstand x/ H = 2,25
keine Auswirkung der Wandverformung zu erkennen. In dem vertikalen Schnitt in x/H =
0,75 hingegen, ist der Einfluss sehr deutlich. Die horizontale Spannungsreduzierung ist in
TS 03 mit etwa 85 % der Aushubentlastung am grofiten. In dem dartiber liegenden Punkt
TS 05 verlauft die Horizontal spannung wahrend des Aushubs in gleicher Weise, steigt aber
direkt im Anschluss an den Aushub wieder an. Diese Spannungsénderung wird mit einer Zu-
nahme der Bodenbewegung in Richtung der Baugrubenwand erklart, die zeitgleich mit den
Rissen auf der Oberflache zwischen den Punkten TS 05 und TS 06 entstehen. Mit zunehmen-
dem Abstand von der Wand mit x/ H = 2,25 ist bel TS 06 die gleiche Spannungszunahme, al-
lerdings mit geringeren Betrégen, zu beobachten.
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Bild 2.19: Spannungsanderung infolge Aushub 2 (V-13)

Beim Porenwasserdruckverlauf, der als Porenwasseriiberdruck positiv und a's Porenwasserunter-
druck negativ definiert ist, ist im Wesentlichen in den Punkten PWD 01, PWD 14 und PWD 15
eine Reduzierung der Spannung festzustellen. Diese Punkte liegen offensichtlich aul3erhalb des
Einflussbereiches der Wandverformung. In den Ubrigen Bereichen treten nur geringfligige Span-
nungsanderungen auf, die fur die Punkte PWD 02 und PWD 03 auf der Baugrubenseite und
PWD 04 auf der Erdseite eine Zunahme um etwa 20 % der Aushubentlastung betragen.

Das Porenwasserdruckverhéltnis A, ist mit einem Wert von —0,60 fir diese Aushubphase, mit
Ausnahme von den Punkten TS 01 und TS 13 konstant. In diesen Bereichen nimmt das Ver-
haltnis linear mit der Tiefe zu und betrégt am Ende des Beobachtungszeitraumes —1,80, siehe
auch Tabelle 2.6.
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Tabelle2.6: Porenwasserdruckbeiwerte A, bel Versuch V-13 fur Aushub 2 und 3

Baugrubenseite Erdseite
TS13 TS01 TS14 TS02 | TS05 TS06 TS03 TS04 TS15
AH2  -0,70Y -0,70Y -060 -065 -065 -050 -0,70 -060 kA.

) ) ) n o -0,70 )
AH 3 0,65 0,50 0,35 0,50 0,65 -0,55 bis 2,90 0,55 2,60

nimmt mit t** linear ab; k.A.: aufgrund grof3er Schwankungen der PWD sind keine Angaben méglich

1)

Zeit t** in min
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Bild 2.20: Spannungsanderung infolge Aushub 3 (V-13)

In Bild 2.20 sind die Spannungsanderungen infolge der 3. Aushubphase fir den Versuch V-13
dargestellt. In Ubereinstimmung mit der erheblichen Verformungszunahme werden die zuvor
beobachteten Entlastungsvorgange durch Spannungszunahmen Uberlagert, die aus der Bau-
grund-Tragwerk-Interaktion resultieren. Davon unberihrt bleibt der Punkt TS 13, der unter-
halb der Baugrubensohle eine fortschreitende Abnahme der Spannungen beschreibt. In den
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Ubrigen Bereichen fuhrt die Wandverformung auf der Baugrubenseite zu einer Zunahme der
Spannung, die in dem Punkt TS 01 am stérksten ist und auch keine anfangliche Aushubentlas-
tung zeigt. Auch auf der Erdseite nimmt die Horizontal spannung nach dem Aushub zu. Diese
Zunahme wird allerdings durch eine Bodenbewegung verursacht. Bereits nach dem 2. Aushub
wurde bei TS05 eine Spannungszunahme festgestellt. Nach dem 3. Aushub ist diese noch
ausgepragter und auch in den angrenzenden Bereichen festzustellen. Der Spannungsverlauf
deutet zuerst bel TS 05 mit einem Peakwert von 0,70 und anschlief3endem Spannungsabfall
auf einen lokalen Plastifizierungsvorgang hin. Anhand der Spannungsverléufe von TS 03 und
TS 04 und in Verbindung mit der zeitabhangigen Verformung ist die fortschreitende Ausdeh-
nung des Plastifizierungsvorganges in Richtung des Wandful3es zu erkennen.

Die Porenwasserdruckmessungen verzeichnen im Einflussbereich der Wand einen deutlichen
Anstieg, der mit der Zeit Werte von bis zu 30 % der Aushubentlastung erreicht. Aulerhalb
dieses Bereiches ist bel PWD 13 bis PWD 15 eine Abnahme des Porenwasserdrucks infolge
der Aushubentlastung entstanden.

Obwohl die Zustandsform des normalkonsolidierten Bodens bei dem Versuch V-14 nicht iden-
tisch mit der von V-13 ist, sind die zeitabhéngigen Spannungsdnderungen infolge der Bau-
grund-Tragwerk-Interaktion vergleichbar. Bel V-14 ist das kritische Aushubniveau mit der 3.
Aushubphase eingetreten. Die gemessenen Spannungsanderungen sind hierzu in Bild 2.21 dar-
gestellt.

Der Verlauf der normierten totalen Spannungen zeigt mit Ausnahme der beiden Punkte TS 07 und
TS 08 im Wandbereich auf der Baugrubenseite eine Entlastungssituation mit Werten von -0,50
bis 1,00. Im Wandbereich entsteht in den Punkten TS 07 und TS 08 entgegen der vorherr-
schenden Entlastung ein einheitlicher Anstieg der Spannung auf einen Verhaltniswert von
0,20, der wahrend der Beobachtungsdauer nahezu konstant bleibt. Es scheint, dass die Aus-
hubentlastung im gleichen Mal3e wie die Beanspruchung aus der Wandverformung mit der
Tiefe abnimmt und zu gleichen Spannungsverhédtnissen fuhrt. Der Vergleich der Punkte
TS 14 (Baugrubenseite) und TS 10 (Erdseite) mit TS 13 (Baugrubenseite) und TS 09 (Erd-
seite) bestétigt diese Hypothese unter der Vorraussetzung, dass der Einfluss der Wandver-
formung in diesen Bereichen nicht mehr maf3gebend ist. In Hohe der Baugrubensohle ent-
stehen auf der Erdseite der Baugrube infolge der Wandverformung die betragsmaldig grof3-
ten Spannungsanderungen. In dem Punkt TS 11 ist unmittelbar nach der Aushubentlastung
wieder eine Zunahme der Horizontalspannung mit der Zeit festzustellen, die in Uberein-
stimmung mit der Entstehung der Oberflachenrisse eingetreten ist. Da dieser Effekt nur im
Wandnahbereich auftritt und in dem Punkt TS 12 nicht zu beobachten ist, ist die Ursache in
der beginnenden lokalen Plastifizierung zu sehen.
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Bild 2.21: Spannungsanderung wahrend Aushub 3 (V-14)

Die Porenwasserdruckentwicklung zeigt fir diese Aushubphase keine eindeutige Tendenz. In den
Uberwiegenden Bereichen sind die Spannungsénderungen zu gering, um eindeutige Rickschltisse
Ziehen zu kénnen. Die Porenwasserdruckbeiwerte A, sind in Tabelle 2.7 zusammengestel It.

Mit zunehmender Aushubtiefe und einer daraus resultierenden Anndherung an den Grenzzu-
stand der Tragfahigkeit werden die Auswirkungen der Baugrund- Tragwerk-Interaktion auf die
zeitabhangige Spannungsentwicklung deutlicher. Fir die 4. Aushubphase sind die Span-
nungsverlaufe in Bild 2.22 zusammengestellt. Scheinbar ist fir diese Aushubphase in allen
Bereichen die vertikale Entlastung bei der Spannungsentwicklung dominierend. Der Ver-
gleich der Totalspannungen mit der vorherigen Aushubphase (Bild 2.21) fuhrt aber zu einer
Zunahme des Einflusses der Wandverformung auf die Spannungsentwicklung. Auf der Bau-
grubenseite wird dies in den Punkten TS 14 und TS 13 durch den grof3eren Spannungsabfall
in dem tiefer liegenden Punkt TS 13 deutlich. Die Zunahme der Wandverformung fihrt so in
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dem hoher liegenden Punkt TS 14 zu einer geringeren Spannungsreduzierung infolge der ver-
tikalen Aushubentlastung. Zur Erinnerung sei an dieser Stelle darauf hingewiesen, dassin der
vorherigen Aushubphase in diesen beiden Punkten kein Einfluss der Wandverformung festge-
stellt werden konnte. Ein weiteres Argument ist in der Kompensierung des zunehmenden tie-
fenabhangigen Einflusses der Aushubentlastung mit der zunehmenden Belastung durch die
Wandverformung auf der Baugrubenseite und durch die Bodenbewegung auf der Erdseite zu
sehen. Das normierte Spannungsverhaltnis bleibt hier mit -0,40 bis -0,80 nahezu identisch mit
den Werten von dem vorigen Aushub.
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Bild 2.22: Spannungsanderung wahrend Aushub 4 (V-14)

Bel dem Porenwasserdruckverlauf ist, wie bereits bel dem Versuch V-13, auf der Erdseite ein
Anstieg auf einen Verhaltniswert von etwa 10 % der Aushubentlastung entstanden, der aller-
dings kleineren Schwankungen unterworfen ist. Im Allgemeinen kann der Porenwasserdruck-
anstieg mit der Bodenbewegung infolge des Umflief3ens der Baugrubenwand begrtindet wer-
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den. Die Messwerte konnen dies aber nicht eindeutig bestétigen. Auf der Baugrubenseite
wurde im unmittel baren Wandnahbereich ein Anstieg des Porenwasserdrucks auf 0,10 gemes-
sen. In den Punkten PWD 01, PWD 13 und PWD 15 sind Spannungsreduzierungen aufgetre-
ten, die auf einen zu vernachldssigenden Einfluss aus der Wandverformung zuriickgeftihrt
werden konnen.

Tabelle2.7: Porenwasserdruckbeiwerte A, bel Versuch V-14 fir Aushub 3 und 4

Baugrubenseite Erdseite
TS14 TSO07 TS13 TS08 | TS11 TS12 TS09 TS10
AH3 | -0,60 -0,65 -0,75 -0,50 -0,60 -0,60 0,50" -0,50

AH4 | -0,60 -0,75% -0,45 -0,60 -0,55% -0,60 0,90 -0,60
1)

nimmt mit t** linear ab; 2 nimmt mit t** linear zu

2.3.5.4 Spannungspfadabhangige Steifigkeit

Die Steifigkeit des anisotropen weichen Bodens ist entscheidend von den effektiven Span-
nungspfaden abhangig. Auf der Grundlage von undranierten Triaxialversuchen mit weichen
Bdden wird in Parry (1995) unter der Annahme eines el astischen Materia verhaltens das Ver-
haltnis n' der effektiven radialen Steifigkeit E'; zur axialen Steifigkeit E', betrachtet.

E 1

n'=—! 2.13
= (2.13)

In Parry/roth (1981) wurde fir weiche normakonsolidierte Boden bel einer vertikalen Belas-
tung von vertikalen und horizontalen Bodenproben in Konsolidationsversuchen ein Steifigkeits-
verhdtnis n' = 0,50 ermittelt. Die vertikale Steifigkeit ist demnach zweima so grof3 wie die hori-
zontale. Unter triaxialen Versuchsbedingungen entspricht dieser Belastungsvorgang bel einer ver-
tikalen Probe dem totalen Spannungspfad TSP ,,A* und bei der horizontalen Probe ndherungswei -
sedem TSP ,E* nach Bild 2.3. In Parry (1995) wurde in Abhangigkeit der Neigung der effekti-
ven Spannungspfade (Bild 2.23a) fur das Steifigkeitsverhdtnis n' folgender Zusammenhang abge-
leitet

, 8n'n'rr_ .
D(s.-s,) Mt gy M2 (2.14)
D(s,+s,) ' +n'-2 '

Die Querdehnzahl n,; bestimmt hierbei das Verhdltnis der Dehnung in radialer Richtung zu
der Dehnung in der orthogonal radialen Richtung und wird dort mit n,, = 0,2 angenommen. In
Bild 2.23b) sind die Steifigkeitsverhatnisse mit einer angenommenen Querdehnzahl n,; = 0,2
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und 0,3 ausgewertet. Ausgehend von dem effektiven Spannungspfad mit einer Neigung 1:1
steigt das Spannungsverhaltnis mit einer Rotation gegen den Uhrzeigersinn an. Mit der Unter-
suchung von ungestorten Proben von See- und Beckentonen wurde in Gebreselassie (2003)
ein Steifigkeitsverhdtnis von n” = 1,8 bis 2,1 bei einer idealisierten Neigung des effektiven
Spannungspfades um etwa 76° im Kompressionsbereich angegeben. An dieser Stelle wird
auch auf die durchgefihrten Versuche zur Spannungspfadabhangigkeit der Steifigkeit in Ab-
schnitt 5.3 verwiesen.

a) b)
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Bild 2.23: Anisotrope Steifigkeitsverhadtnisse in Abhangigkeit der Neigung der effektiven
Spannungspfade, nach Parry (1995)

Zur Untersuchung der spannungspfadabhangigen Steifigkeit ist das Spannungsverformungs-
verhalten vor und hinter der Baugrubenwand bei den Modellversuchen mit horizontalen Ver-
formungskennwerten E;, beschrieben worden. In einer ersten Naherung sind die horizontalen
Spannungsanderungen Dsy, in Abhéngigkeit der horizontalen Wandverschiebung uy, in Hohe
des jeweiligen Messpunktes ausgewertet worden, wobei die Verformungen mit der jeweiligen
Aushubtiefe H normiert wurden. Unter Berlicksichtigung der Wandverformung entsteht in ho-
rizontaler Richtung auf der Baugrubenseite ein Kompressionsbereich und auf der Erdseite ein

Extensionsbereich.
E =—Don (2.15)
D&,/ 9
& Hg

In Bild 2.24 sind die Spannungsverformungsbeziehungen fir den 2. Aushub bel Versuch V13
dargestellt. Auf der Erdseite der Baugrubenwand gibt es in dem Punkt TS 05 nach der Aus-
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hubentlastung eine signifikante Zunahme der horizontalen Spannung bis zu einem Peakwert.
Dieser Peakwert ist in Verbindung mit der Mobilisierung der horizontalen Steifigkeit als ein
Maximum der horizontalen Spannungszunahme zu betrachten. Ist dieses Maximum erreicht,
tritt eine Plastifizierung ein. Bei einer Betrachtung dieses Spannungsverformungsverhaltens
unter den Gesichtspunkten der undranierten Scherfestigkeit betragt die totale horizontale
Spannungsdifferenz Ds, = 0,70 kN/m2. Die in dieser Tiefe mal3gebende undranierte Scherfes-
tigkeit ergibt sich in Abhangigkeit der effektiven Uberlagerungsspannung zu c,x = 0,62
kN/m? (Bild 2.12) und bestétigt das Erreichen des Grenzzustandes in diesem Bereich. Nach
Gleichung (2.15) ergibt sich der Verformungskennwert zu E;, = 870,0 KN/m2. Mit zunehmen-
dem Abstand von der Wand entsteht zeitgleich mit dem Erreichen des Peakwertesin TS 05 in
dem Punkt TS 06 eine horizontale Spannungszunahme. Mit fortschreitender Beobachtungs-
dauer wird auch hier ein Maximalwert erreicht, d.h. in horizontaler Richtung ist eine zeitab-
hangige Ausdehnung plastifizierender Bereiche zu erkennen. Der Verformungskennwert be-
tragt hier E, = 5,3 KN/m2. In vertikaler Richtung kann in dieser Aushubphase keine weitere
Ausdehnung festgestellt werden, dain den Punkten TS 03 und TS 04 eine horizontale Entlas-
tung vorliegt. Auf der Baugrubenseite ergibt sich infolge der Belastung aus der Wandver-
schiebung in dem Punkt TS 03 ein Verformungskennwert von Ep, mop = 120,0 KN/m2.
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Bild 2.24: Spannungsverformungsverhalten wahrend Aushub 2 (V-13)

Die Ausdehnung der Plastifizierungsbereiche wird bel dem 3. Aushub offensichtlich. Die Span-
nungsverformungsbeziehungen hierzu werden in Bild 2.25 dargestellt. In dem Punkt TS 05 auf
der Erdseite kann bei einer totalen Spannungsanderung von Dsy, = 2,5 kN/m?, die die undranier-
te Scherfestigkeit weit Ubersteigt, ein Verformungskennwert von En = 140,0 KN/m?2 berechnet
werden. In dieser Aushubphase entstanden nun auch in Richtung Wandful3 horizontale Span-



Baugrund-Tragwerk-Interaktion bel Baugruben in weichen Boden 45

nungszunahmen, die durch die Bodenbewegung verursacht wurden und mit der Tiefe abnah-
men. So ergibt sich in dem Punkt TS 03 ein mobilisierter Verformungsmodul von Ep yop = 55,0
kN/m? und in dem tiefer liegenden Punkt TS 04 betragt dieser nur noch Epmop = 12,0 KN/m2.

Auf der Baugrubenseite kann in dem Punkt TSO01 die Spannungsverformungsbeziehung
durch einen bilinearen Verlauf beschrieben werden, ohne dass ein signifikanter Bruchzustand
festzustellen ist. Diese stetige Spannungszunahme kann mit einem dilatanten Verhalten, wie
es bei Uberkonsolidierten Boden Ublich ist, verglichen werden. In Bild 2.20 ist die entspre-
chende Porenwasserdruckentwicklung fur den Spannungspunkt TS 01/ PWD 03 dargestellt,
der eine entsprechende Stagnation des Porenwasseriiberdrucks bel stetiger Zunahme der tota-
len Spannung beschreibt. Fir den Anfangsbereich (TS 01) ergibt sich der Verformungskenn-
wert zu Epmop = 120,0 KN/m?2 und beschreibt somit den gleichen Mobilisierungsgrad, wie bei
dem 2. Aushub. Im weiteren Verlauf betragt Enmop = 20,0 KN/m2. In dem tiefer liegenden
Punkt TS 02 wird ein Verformungskennwert Ep mop = 27,0 KN/m? mobilisiert.

Aufbauend auf diesen Ergebnissen ist eine weitere Untersuchung der horizontalen Steifigkeit
und deren Mobilisierung bei Baugruben in weichen Bdden in Abhangigkeit der Beanspru-
chung in Abschnitt 5 durchgefiihrt worden.
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Bild 2.25: Spannungsverformungsverhalten wahrend Aushub 3 (V-13)

24  Erste Schlussfolger ungen und Hypothesen

Zur Untersuchung der zeitabhangigen Baugrund-Tragwerk-Interaktion sind Modellversuche
durchgefuihrt worden. In der ersten Versuchserie lag der Schwerpunkt insbesondere auf der qua
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litativen Beobachtung der Auswirkungen des Verbausystems und des Bauvorgangs auf das
Spannungsverformungsverhalten. Die Reproduzierbarkeit der Modellversuche hinsichtlich des
zeitabhangigen Verformungsverhaltens kann durch die Versuchsergebnisse der ersten Serie gut
bestétigt werden. Bei den Messungen des Porenwasserdrucks sind vereinzelt Schwankungen
aufgetreten, die zu teilwei se nur schwer interpretierbaren Ergebnissen fhrten.

In einer zweiten Versuchsserie wurden die messtechnischen Probleme bei den Porenwasser-
drucksensoren optimiert und zusétzliche Messungen der horizontalen totalen Spannungen mit
eigens dafUr hergestellten Spannungsgebern durchgefiihrt. Die wichtigsten Ergebnisse werden
nachfolgend zusammengefasst, wobel die Aushubtiefe H und die Einbindetiefe t in Bild 2.8
fur die Versuche der 1. Serie und in Bild 2.9 fir die 2. Serie definiert sind:

Bel einer eingespannten Wand entstehen bereits ab einem Aushubverhd8tnisvon H/t = 0,38
erhebliche Wandverformungen von etwa 5% der Aushubtiefe und definieren das kritische
Aushubniveau. Der Versagenszustand (Bruch) der Verbaukonstruktion ist bei alen Versuchen
bel einem Aushubverhdltnis von H/t = 0,57 schlagartig eingetreten. Hierbei sind Wandver-
formungen groféer 9 % und Setzungen groler 5,5 % der Aushubtiefe gemessen worden.

Die Verformungen sind stark von der Grél3e des jeweiligen Aushubschrittes abhangig. Ei-
ne zeitliche Unterteilung des Aushubs in zwei separate Konstruktionsphasen mit anschlie-
Render Konsolidationsdauer fiihrte bei der eingespannten Wand zu einer Reduzierung der
unmittelbar nach dem Aushub auftretenden Setzungen um etwa 33 %.

Die Verformungen sind zeitabhéngig. Mit zunehmender Anndherung an ein kritisches
Aushubniveau nehmen die Verformungen bel unverandertem Bauzustand stark zu. Bel ei-
ner eingespannten Wand entstehen bei einem kritischen Aushubniveau von H/t = 0,38
Sofortsetzungen grof3er 2 % der Aushubtiefe, die innerhalb einer Stunde auf 3 % anstei-
gen. Bei einer einmal gestiitzten Wand beginnt das kritische Aushubniveau bel H/t =
0,52 (V-14) mit Setzungen von 1,1 bis 1,5 % und Wandverformungen von 0,9 bis 1,1 %
der Aushubtiefe.

Die Zeitabhangigkeit der Verformungen entsteht durch die Spannungsentwicklung im Boden.

Der Einfluss der Baugrund-Tragwerk-Interaktion auf die horizontale Spannungsentwick-
lung wird erst mit Anndherung an das kritische Aushubniveau mal3gebend. Davor Uber-
wiegt im Baugrund eine Entlastungssituation i.d.R. mit Porenwasserunterdriicken. Mit zu-
nehmendem Aushub nehmen auf der Baugrubenseite die durch die Wandverformungen
verursachten Spannungserhéhungen zu und fihren zu einer Mobilisierung des horizonta-
len Widerstandes, siehe auch Bild 2.26.
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Mit dem kritischen Aushubniveau treten erwartungsgemald auf der Baugrubenseite vor der
Wand Porenwasseruberdricke auf.

Auf der Erdseite wurden ebenfalls Porenwassertiberdriicke gemessen, die auf einen Ver-
formungsvorgang des Bodens infolge lokaler Plastifizierungen zurtickgefihrt werden, sie-

he auch Bild 2.26.

Die Ausdehnung der plastifizierten Bodenbereiche (plastischer Bereich), die auf lokalen
Gleitflachen zur Wand abrutschen, wurde mit der Auswertung eines Verformungskenn-
wertes Ep, zur Beschreibung des horizontalen Verformungsverhalten quantifiziert.
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ANMERKUNG:

Die Beanspruchungszonen kennzeichnen den Einflussbereich der horizontalen Wandverformung auf

die horizontale Spannungsanderung im Boden und kdnnen mit dem Verformungskennwert E;, be-

schrieben werden. Fir die einmal gestiitzte Wand entsteht auf der Baugrubenseite eine horizontale

Belastung und auf der Erdseite eine horizontale Entlastung.

Die plastischen Bereiche entstehen bei zunehmender Beanspruchung infolge Be- und Entlastung
und wurden durch Peakwerte des horizontalen Verformungskennwertes E,, quantifiziert.

Bild 2.26: Einflussbereich der Wandverformung auf die horizontale Spannungsanderung und
die resultierenden plastischen Bereiche am Beispiel des Modellversuchs V-13
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Aus den beschriebenen Ergebnissen der Modellversuche kénnen fr die weitere Untersuchung
der Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen Bdden erste Hypothesen abge-
leitet werden:

Die Annaherung an das kritische Aushubniveau entsteht mit dem Auftreten eines Poren-
wasserliberdrucks im Wandful3bereich auf der Baugrubenseite infolge Erdwiderstandmo-
bilisierung, der eine zeitabhéngige Zunahme der Verformungen verursacht.

Bei einer gestitzten Verbauwand entstehen im kritischen Aushubniveau lokale Bruchzo-
nen (Plastifizierungsbereiche) am Wandkopf, die ein Abrutschen (Flief3en) des
plastifizierten Bodens verursachen.

Die lokalen Plastifizierungsbereiche dehnen sich mit zunehmendem Aushub in Richtung
Wandfuf3 aus und verursachen eine Zunahme der horizontalen Spannungen. Des Weiteren
entstehen Porenwassertiberdriicke, die zur Reduzierung der effektiven Scherfestigkeit fuh-
ren und somit die progressive Plastifizierung beguinstigen.

Die Auswirkungen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion auf den Baugrund werden qualita-
tiv in Zonen eingeteilt, die den malgebenden Einflussbereich der Wandverformung und
die Ausdehnung der Plastifizierungszonen beschreiben.

Die Steifigkeit des weichen Bodens wird von der Belastungsrichtung bestimmt und ist
somit spannungspfadabhangig. Infolge der Anisotropie der Steifigkeit entstehen erhebli-
che Unterschiede bei einer Beanspruchung durch die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei
Baugruben in weichen Bdden im Vergleich zur Steifigkeit, die aus Triaxialversuchen mit
dem Standardspannungspfad ermittelt werden.
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3 Anwendung der Finite Elemente Methode auf
Baugrubenberechnungen

3.1 Allgemenes

Die Finite Elemente Methode (FEM) hat sich in den letzten Jahren aufgrund der Weiterent-
wicklung der Softwarepakete und auch der Bodenmodelle zu einem Standardwerkzeug des
geotechnischen Ingenieurs entwickelt. Dementsprechend viele Publikationen existieren tber
die Anwendung der FEM und den Anwendungsméglichkeiten aber auch den zugrundeliegen-
den Anwendungsgrenzen. Ein umfassender Literaturtiberblick tber die Anwendung der FEM
bei Baugrubenwéanden mit Berlcksichtigung von Vorgaben aus Normung fir Standsi-
cherheits- und Gebrauchstauglichkeitsberechnungen wird in Hettler/Schanz (2008) gegeben
und soll hier nicht wiederholt werden. Dartiber hinaus wird grundlegend auf die Empfehlun-
gen des Arbeitskreises ,Numerik in der Geotechnik” verwiesen, siehe auch Meil3ner (1991,
1996, 2002) und Schanz (2006).

Fir die Berechnung von Baugruben in weichen Boden ist zum einen die Wahl des Bodenmo-
dells zur realistischen Beschreibung des Materialverhaltens und zum anderen die Berlicksich-
tigung der zeitlichen Entwicklung der effektiven Spannungen und den daraus resultierenden
Verformungen von entscheidender Bedeutung.

3.2 Materialver halten und Stoffmodelle

In der Bodenmechanik wird das Spannungs-Dehnungs-V erhalten mit Stoffmodellen beschrie-
ben, diein der Regel nicht universell fir alle Problemstellungen geeignet sind. Bel Baugruben
in weichen Boden sind folgende Merkmale des Materiaverhaltens idealerweise zur realitéts-
nahen Beschreibung des Spannungs-Dehnungs-Verhaltens erforderlich:

Unterscheidung zwischen Belastung und Entlastung,

Spannungsabhangigkeit der Steifigkeit,

Spannungspfadabhéngigkeit der Steifigkeit,

Berticksichtigung der Belastungsrate,

zeitabhangige Entwicklung der effektiven Spannungen,

plastische und

anisotrope M aterial elgenschaften.
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Die numerischen Berechnungen in dieser Arbeit wurden mit dem FE-Programm PLAXIS 2D
v8.2 und v9.01 (Brinkgreve et al. 2004, 2008) durchgefiihrt. Generell wurden Dreiecksele-
mente mit 15 Knoten verwendet. Diese Elemente erméglichen die Interpolation der Verfor-
mungen mit einer Funktion 4. Ordnung und enthalten 12 numerische Integrationspunkte fur
Spannungen. Das Materialverhalten des weichen Bodens wurde zundchst mit einem elasto-
plastischen Stoffmodell, dem sogenannten Hardening Soil (HS) Modell simuliert, dessen
grundsétzliche Eignung fur die Anwendung bei einer Berechnung von Baugruben in weichen
Boden bereits in Freiseder (1998) und auch Gebreselassie (2003) beschrieben wurde. Fir
eine ausfuhrliche Beschreibung des Stoffmodells wird auf Brinkgreve et al. (2004) und
Schanz et al. (1999) verwiesen. An dieser Stelle sollen nur die wesentlichen Eigenschaften
genannt werden.

In dem Hardening Soil (HS) Modell wird der Grenzzustand mit dem Reibungswinkel j , der
Koh&sion ¢’ und dem Dilatanzwinkel y unter Verwendung der Mohr-Coulomb’ schen Bruch-
bedingung beschrieben. Die Bodensteifigkeit wird mit drel verschiedenen Eingabesteifigkei-
ten berticksichtigt: die triaxiale Sekantenmodul Eso e bei Kompressionsbelastung, die triaxia-
le Entlastungsmodul E,; e und die eindimensionale Kompressionsmodul Eqeqrer. Eine weitere
grundlegende Eigenschaft des Modells ist die Berlicksichtigung der spannungsabhangigen
Steifigkeit durch ein Potenzgesetz, welche mit dem Steifigkeitsexponenten m definiert wird.
Grundsétzlich wird mit dem HS-Modell ein isotropes Material verhalten beschrieben.

Das Hardening Soil (HS) Modell beschreibt ein elastisch plastisches Materialverhalten mit
doppelter Materialverfestigung, bei dem die Fliel¥flache nicht im Hauptspannungsraum fixiert
ist und durch plastische Dehnung in ihrer Grof3e verandert wird. In diesem Modell tritt beim
Erreichen der Flief3flache kein Bruch ein, sondern es ist eine weitere Steigerung der Bean-
spruchung maoglich, bis das Bruchkriterium erfillt ist. Man spricht hier von Materialverfesti-
gung (strain hardening). Es wird zwischen zwel Arten der Verfestigung unterschieden. Das
Shear Hardening (Schubverfestigung) modelliert irreversible Stauchungen infolge deviatori-
scher Erstbelastung. Das Compression Hardening (V olumenverfestigung) wird verwendet, um
irreversible plastische Stauchungen (plastische Volumenverzerrungen) infolge Erstbelastung
durch einaxiale und isotrope Kompression zu modellieren. Dieses Stoffmodell wurde ur-
sprunglich fr nichtbindige Béden konzipiert. Aufgrund der Implementierung der kappenfor-
migen Flie¥flache, wird die Berechnung von weichen Bdden ermdglicht. Diese Boden zeigen
unter deviatorischer Belastung plastische Schubverzerrungen, die mit geringen Volumenver-
zerrungen und einer abnehmenden Steifigkeit einhergehen. Die plastischen Verformungen
werden Uber zwei Flieffregeln gesteuert, die von den Eingabeparametern Konc, Eoed,ref, Esojref,
Eurret Und Ny bestimmt werden. Detaillierte Informationen mit Angabe der Stoffmodellglei-
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chungen sind in Schanz (1998) und Brinkgreve et al. (2004) zu finden. Die Gleichungen zur
Bestimmung der Materialparameter, d.h. insbesondere der mal3gebenden Steifigkeiten, siehe
auch Bild 3.1, sind in Tabelle C.1 und Tabelle C.8 im Anhang C zusammengestel .

a) b)

A Aloos
=04 Asymptote

ref
Eoed

ref

-8]

S
. e

Bild 3.1: Definitionen der mal3gebenden Steifigkeiten des Hardening Soil Modells aus
Brinkgreve et al. (2008): a) eindimensionaler Kompressionsmodul und
b) Anfangstangenten-, Sekanten- und Ent-/Wiederbel astungsmodul

Eine Erweiterung des Hardening Soil Modells mit der sogenannten ,, Small-Strain-Stiffness®,
d.h. mit groRRerer Steifigkeit bei kleinen Dehnungen, ist in dem Hardening Soil Small (HSS)
Modell implementiert und wurde ebenfalls berticksichtigt. Die Steifigkeit bei kleinen Deh-
nungen ist dabel nicht-linear von den Dehnungen abhangig und wird mit zwei zusétzlichen
Materia parametern beschrieben. Der Schubmodul bel kleinen Dehnungen Gy und die Deh-
nung o7 bei der eine Abnahme des Schubmoduls bei kleinen Dehnungen auf 70 % des An-
fangswertes eintritt. Fur weiterfihrende Informationen und Korrelationen fur die zwei zusatz-
lichen Materialparameter der Small-Strain Erweiterung wird auf Benz (2007) und Brinkgreve
et al. (2008) verwiesen.

Erganzend zu den elasto-plastischen Stoffmodellen mit doppelter Material verfestigung wurde
das hypoplastische Stoffmodell fir bindige Béden nach Masin (2005) fur Vergleichsberech-
nungen verwendet. Hypoplastische Modelle beschreiben das Materialverhalten im Gegensatz
zu elasto-plastischen Modellen mit einer einzigen tensoriellen Gleichung, wobei die Span-
nungsrate als Funktion der aktuellen Spannung und Deformationsrate berechnet wird. Flief3-
flache, Potentialfunktion und die Zerlegung der Dehnungen in elastische und plastische Antei-
le sind bel der Hypoplastizitét somit nicht erforderlich. Grundlegende Informationen zu hy-
poplastischen Modellierung des Bodens sind in Kolymbas (1991) zu finden.

Das hypoplastische Modell fir bindige Boden nach Masin (2005) verwendet das Matsuo-
ka/Nakai Bruchkriterium, welches im Gegensatz zu Mohr-Coulomb auch den Einfluss der
mittleren Hauptspannung bertcksichtigt. Als grundlegende Eingangsgrofde fur die Berech-
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nung ist die Anfangsporenzahl ey zu nennen. Darliber hinaus werden 5 Material parameter
verwendet, die sich Uberwiegend auf der Basis des Modified-Cam-Clay (MCC) Modells aus
einem isotropen Kompressionsversuch bestimmen lassen: der modifizierte Kompressionsbei -
wert | * o9, der modifizierte Schwellbeiwert k* oq und der Lageparameter N der isotropen
Normalkompressionslinie nach der Critical-State Theorie. Dartiber hinaus wird der kritische
Reibungswinkel j ¢ und der Parameter r zur Beschreibung des V erhdtnisses zwischen Steifig-
keit bei isotroper Kompression und dem undranierten Schubmodul verwendet. Zur Bertick-
sichtigung der grofReren Steifigkeit bei kleinen Dehnungen werden nach Niemunis/Herle
(1997) fiur die intergranulare Dehnungen 5 weitere Parameter erforderlich (mr, Mg Rmax, br
und c) Das verwendete hypoplastische Bodenmodell fur bindige Béden beschreibt ebenfalls
wie die beiden elasto-plastischen Modelle ein isotropes Materialverhalten.

Fir die Berlicksichtigung des anisotropen Materialverhaltens von weichen Bbdden existiert
eine Vielzahl von Bodenmodellen. In den tberwiegenden Féllen basieren diese Modelle auf
dem elasto-plastischen Modified-Cam-Clay (MCC) Modell und weisen eine elliptische Flief3-
flache entlang des anisotropen Ko-Pfades auf, die sich bei Anderung des Hauptspannungsver-
haltnisses dreht. Das MCC-Modell berticksichtigt im Allgemeinen eine Kompressionsverfes-
tigung auf der Grundlage eines isotropen Kompressionsversuches und unterscheidet zwischen
Be- und Entlastung. In Neher (2008) ist ein Uberblick der aktuellen anisotropen Bodenmodel -
le angegeben. Da in diesen Bodenmodellen aber das anisotrope Materiaverhalten richtungs-
unabhéngig ist, d.h. in allen ma3gebenden Berechnungsebenen ein identisches Anisotropie-
verhdtnis der Steifigkeit verwendet wird, wurden diese Modelle in der vorliegenden Arbeit
nicht weiter untersucht. Fir Randwertprobleme bei denen eine Rotation der Hauptspannungs-
richtung zu berticksichtigen ist, bieten diese Stoffmodelle daher gegenliber den zuvor be-
schriebenen isotropen Bodenmodellen keine Vorteile.

Unabhangig vom verwendeten Stoffmodell werden die Materialparameter zur Beschreibung des
komplexen Spannungs-Dehnungs-Verhaltens in der Regel im Labor mit Elementversuchen
ermittelt, die aufgrund der jeweiligen Versuchsrandbedingungen nicht allen zuvor beschriebe-
nen Anforderungen gleichzeitig gentigen konnen. In Bild 3.2 sind Elementversuche mit ihren
Randbedingungen in bezug auf das Spannungs-Dehnungs-V erhalten schematisiert dargestellt.

Der eindimensionale Kompressionsversuch (Bild 3.2a), der auch als Odometerversuch bezeich-
net wird, ist der am weitesten verbreitete Elementversuch zur Beschreibung des Spannungs-
Dehnungs-Verhatens. Hierbei wird eine geséttigte Bodenprobe axia stufenweise belastet, bei
der die Seitendehnung durch einen starren Ring verhindert wird (e; = &3 = 0). Dieser Belas-
tungsvorgang entspricht dem Ko-Spannungspfad (Bild 2.3) und beschreibt das Materia verhalten
z.B. bei einer vertikalen Belastung durch eine Flachgriindung. Fur Entlastungsvorgéange kénnen
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die Eigenschaften, sofern die horizontalen Dehnungen verhindert bleiben, auch auf Aushubent-
lastungen Ubertragen werden. Sobald aber horizontale Dehnungen auftreten, wie z.B. bel Bau-
gruben infolge der Stitzwirkung der Verbaukonstruktion, ist der eindimensionale Kompressi-
onsversuch nicht mehr ausreichend. Der eindimensionale Kompressionsversuch wird dartber
hinaus in der Praxis verwendet, um unter den genannten Randbedingungen das zeitabhangige
Dehnungsverhalten bel konstanter Belastung zu beschreiben.

a) Eindimensionaler Kompressionsversuch b) Triaxialversuch
s, S, oder e,
e3 =0 e2 =0
s, =K,%, s, =K, Sj S2
c) Biaxialversuch d) Echter Triaxialversuch
s, odere, s, odere,
s, odere,
& =0 s, oder e,
Bild 3.2: Elementversuche zur Untersuchung des Spannungsverformungsverhaltens, aus
von Wolffersdorff (2008)

Der Einfluss der seitlichen Dehnungen auf das Spannungs-Dehnungs-Verhalten, der bei prak-
tischen Problemstellungen infolge lokaler Lasteinleitungen in den Boden Uberwiegend vor-
handen ist, kann mit Triaxialversuchen untersucht werden. Neben dem echten Triaxial versuch
(Bild 3.2d) gibt es zwel Variation dieses Elementversuches, die sich in den Freiheitsgraden
der Verformungen unterscheiden. Wahrend mit dem echten Triaxialversuch der Einfluss der
mittleren Hauptspannung s, beziehungsweise der entsprechenden Dehnung e, bei in der
Regel wiirfelformigen Bodenelementen beriicksichtigt wird, ist bel dem Biaxialversuch ein
Freiheitsgrad gesperrt. Hierdurch tritt der ebene Verformungszustand mit & = O bei in der
Regel prismaftrmigen Bodenelementen ein. Einen Sonderfall beschreibt der Triaxialversuch
an zylindrischen Bodenelementen, da hier die radialen Spannungen s, beziehungsweise Deh-
nungen e den Hauptspannungen s, = S3 respektive den Dehnungen in Hauptspannungsrich-
tung e, = e3 entsprechen. Grundsétzlich ist bei den Triaxialversuchen zwischen einer kraftge-
steuerten (s ) und weggesteuerten (€ ) Belastungsrate zu unterscheiden. Fir den Triaxialver-
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such an zylindrischen Bodenelementen sind in Bild 2.3 mdgliche Spannungspfade dargestellt,
die eine Ubertragung auf das Spannungs-Dehnungs-V erhalten bei Baugruben idealisiert.

Neben der grundsatzlichen Uberlegung zur Ubertragbarkeit der Elementversuche auf prakti-
sche geotechnische Fragestellungen, beeinflusst die Qualitdt des untersuchten Bodenel emen-
tes die Elementversuchsergebnisse entscheidend. Insbesondere die Probenentnahme aber auch
der Einbau in den Elementversuch kann zu erheblichen Stérungen fuhren, siehe auch Scher-
zinger (1991) und Head (1986).

Zur Untersuchung des Spannungs-Dehnungs-Verhaltens bei Baugruben in weichen Boden
wurden in dieser Arbeit eindimensionale Kompressionsversuche und Triaxialversuche durch-
gefuhrt, siehe auch Abschnitt 5. Die untersuchten Spannungspfade umfal3ten dabel sowohl die
Ko-Kompressionsbe- und -entlastung als auch die triaxiale Kompressionsbe- und -entlastung
und Extensionsbe- und -entlastung. Durch eine Drehung der Bodenproben um 90° bel den
Kompressionsversuchen wurde dartiber hinaus der Einfluss der strukturbedingten, d.h. der
inhé@renten Anisotropie auf das Spannungs-Dehnungs-V erhalten untersucht.

3.3 Zetabhangiges Verhalten

Die zeitabhéngigen Effekte auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen
Bdden wurden bereits in Abschnitt 2.2.3 beschrieben. Fir eine realistische Beschreibung des
Spannungs-V erformungs-V erhalten ist daher die alleinige Betrachtung des zeitlich begrenzten
undrénierten Zustandes (t = to = 0) oder des dranierten Endzustandes (t = t; = ¥) nicht ausrei-
chend. Wodurch eine gekoppelte Konsolidationsanalyse im Rahmen der numerischen Be-
rechnung erforderlich wird, in welcher die durch Anderung des Spannungszustandes im Bo-
den auftretenden zusétzlichen Porenwasserdriicke ermittelt werden.

In PLAXIS wird die gekoppelte Konsolidationsanalyse auf der Grundlage der Konsolidati-
onstheorie nach Biot (1956) und unter Berticksichtigung der Plastizitdt und spannungsabhan-
gigen Steifigkeit verwendet, siehe auch Brinkgreve et al. (2004) und Schiffmann (2001).
Hierbei ist neben der Gleichgewichtsbedingung eines Volumenelementes die Kontinuitatsbe-
dingung in bezug auf die Volumendehnung des Korngeristes und die Dissipation des Poren-
wassers fur jeden numerischen Iterationsschritt zu erfillen.
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4 Numerische Parameter studie an dre Ver baukonstruktionen
4.1  Allgemeines

Die Auswirkungen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion auf das zeitabhangige Spannungsver-
formungsverhalten wurden fir idealisierte Bauzustande mit einer numerischen Parametervari-
ation untersucht. Insbesondere wurden dabei die Einflisse des

Verbaukonzeptes (z.B.: Verbauart, Anzahl der Unterstiitzungen, Aushubschritte, zeitlicher
Ablauf der Herstellung, Konsolidationsdauer, etc.),

Baugrundeigenschaften (Scherfestigkeit, Steifigkeit, Durchléassigkeit) und

Systemsteifigkeit (Verbauwand, horizontal es Stitzsystem)
ausgewertet. Eine Ubersicht der durchgefiihrten Variationen ist in Tabelle 4.1 zu finden.

Tabelle4.1: Ubersicht der Berechnungsvarianten fiir die idealisierten Modelle

c = h o

S 5| & & 5 S

= 2| =2 | 5 | = & b 2| Bo
- S | 52| B | 2% 45 3. 8 | :E
T 2 | s | S £0 | g ==
] = c = o = D= | 85 | & = 7
(@] D [e) = D =D € — O = o 33
P N A £ ) 7] mx | £E0 | ¥x© 7] oo
A X X X X X X X X X X
B X X - X X - - X X X
C - - - - - - - X - -

Erlauterung: , X" — Parameter wurde untersucht; ,,-“ - Parameter wurde nicht untersucht

Die bei der Herstellung von Baugruben in weichen Boden mal3gebenden Bauzustéande kdnnen
mit den in Bild 4.1 dargestellten Verbausituationen idealisiert werden. Das Modell A be-
schreibt dabei eine nicht gestiitzte Baugrubenwand, die im Boden eingespannt ist. Bei Bau-
gruben in weichen Bdden ist dieser Bauzustand besonders kritisch, da bereits bel geringen
Aushubtiefen erhebliche Verformungen infolge der fehlenden Unterstiitzung und der in der
Regel nur unzureichenden bodenmechanischen Einspannung entstehen. Die am Wandkopf
einmal gestitzte Verbauwand ist mit dem Modell B idealisiert worden. Die Auswirkung einer
bereits im Vorweg eingebrachten Sohlaussteifung wurde fir eine einmal gestiitzte Wand mit
dem Modell C untersucht. Der Aushub erfolgt bel allen Modellen schrittweise, so dass mit
gleichmaliigen Teilaushubschritten die Auswirkungen auf die zeitabhangigen Spannungsver-
formungsentwicklung bis zum Eintreten des Bruchzustandes erfasst werden.
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Modell A Modell B Modell C

nicht einfach gestitzte Wand
gestitzte Wand gestitzte Wand mit Sohlaussteifung
Bild 4.1: |dealisierte Baugrubenmodelle der numerischen Parameterstudie

4.2  Parameterstudie mit der FEM
4.2.1 Nicht gestutzte Wand
4.2.1.1 Modellierung, Konstruktionsschritte und Material parameter

Fir das Modell A werden zunéchst stellvertretend fir die gesamte Parameterstudie die Aus-
wirkungen der Netzabhéangigkeit und der Modellabmessung auf die numerischen Ergebnisse
erlautert. In Wehnert (2006) wird fur drénierte Berechnungen von Baugruben der Einfluss der
Modellrander auf die Berechnungsergebnisse untersucht. Als Ergebnis wird der Abstand des
unteren Modellrandes auf die dreifache Aushubtiefe (a, = 3H) unterhalb der Baugrubensohle
festgelegt. Groldere M odellabmessungen fiihren aufgrund der Entlastungssituation zu gréf3eren
Hebungen der Baugrubensohle und einer Abnahme der Setzungen. Diese Sachverhalte wer-
den auch von Schweiger (2002a) und Gebreselassie (2003) festgestellt. Meif3ner (2002) legt
fr den unteren Modellrand einen Abstand von a, = 3H bzw. 3B fest, wobei der Maximalwert
mal3gebend ist. Fir den seitlichen Abstand wird in Wehnert (2006) ein Abstand gréfer der
dreifachen Aushubtiefe (> 3H) empfohlen, der bei undrénierten Berechnungen noch zu ver-
grolern ist (De, = 0). Aus diesem Grund ist die numerische Parameterstudie einheitlich fir
ale drei Modelle mit einer Breite 60,0 m und einer Tiefe von 30,0 m des FE-Modells durch-
geflhrt worden, wie in Bild 4.2 dargestellt. Hierdurch liegt fir alle Berechnungen ein in etwa
identischer Diskretisierungsgrad mit vergleichbarer Elementgrof3e vor.

Bei der nicht gestitzten und im Boden eingespannten Wand sind die Teilaushubschritte mit
einer Hohe DH = 1 m kontinuierlich bis zum Bruchzustand erhéht worden. Dieser ist in der
Regel nach zwei Aushubschritten eingetreten, so dass der Aushub auf —3,0 m nicht mehr
realisiert werden konnte. Die folgenden Berechnungsphasen wurden dabei durchgefihrt:

Phase O: Initialer Spannungszustand (Ko-Methode)

Phase 1: Plastischer Nullschritt
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Phase 2: Aktivierung der Verbauwand (whished in place)

Phase 3: 1. Aushubschritt (AH 1) auf —1,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase 4: 2. Aushubschritt (AH 2) auf —2,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
[Phase 5: 3. Aushubschritt (AH 3) auf —3,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)]
Phase 6: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 1 (j /c Reduktion)

Phase 7: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 2 (j /c Reduktion)

[Phase 8: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 3 (j /c Reduktion)]

GW v +/-0,0m T
y‘1 = T v-1.0m | K&
v -20m j"

v -30m

i3 ‘-’ e “} "' "
TR
R RRRR R

/ .
SR

A
e C . F -
—— 10,0 ——»e 50,0 > 1642 Elemente
' l 13641 Knoten
\\ 19704 Spannungspunkte
Bild 4.2: |dedlisiertes Baugrubenmodell A mit FE-Modell und Spannungspunkten

Die Materia parameter des Bodens sind fur das Hardening Soil (HS) Model mit einem Refe-
renzdatensatz in Tabelle 4.2 zusammengestellt. Die Interface Elemente sind mit einem linear
ideal plastischen Stoffgesetz (Mohr-Coulomb Modell) und gesonderten Materialdaten model -
liert worden, die eine um den Faktor 1/3 reduzierte Scherfestigkeit gegentiber dem Boden
aufweisen. Die Wand wurde linear elastisch mit einer Biegesteifigkeit EI = 2,3195 E05
kKNm2/m, der Dehnsteifigkeit EA = 6,111E06 kN/m, dem Gewicht w = 2,3 KN/m2 und der
Querdehnzahl n = 0,30 modelliert.

Tabelle4.2: Referenzdatensatz der Material parameter des weichen Bodens (HSM)

g g k=ky | E5 | Ex SR e m || ¢ |y | R
kN/m3 | KN/m3 m/d kKN/m2 | kN/m2 | kN/m2 | kN/m2 | - - ° |kN/m2| ° -

18,0 | 18,0 |8,362E-05| 3000,0 | 3000,0 {12000,0| 100,0 | 0,20| 1,0 | 25,0 0,01 | 0,0 | 0,90
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4.2.1.2 Zeitabhangigkeit

Zu Beginn ist die Auswirkung der Zeit auf das Spannungsverformungsverhalten untersucht
worden. Unterschieden wurde dabei grundsétzlich zwischen den Berechnungsarten:

undraniert,
undraniert mit gekoppelter Konsolidationsberechnung und

draniert.

Fir die undranierte Berechnung sind in Wehnert (2006) drei verschiedene Methoden mit
unterschiedlicher Berlicksichtigung von effektiven und undrénierten Scher- und Steifigkeits-
parametern beschrieben. In dieser Arbeit wurde fir den Anfangszustand das undranierte
Materialverhalten mit effektiven Scher- und Steifigkeitsparametern unter Verwendung der
effektiven Spannungen verwendet. Der Schwerpunkt lag hier aber auf dem zeitabhangigen
Spannungsverformungsverhalten bei Baugruben in weichen Bbdden, so dass eine plastische
Berechnung bei undranierten Materialverhalten mit einer gekoppelten K onsolidationsberech-
nung den Standard definiert. Die Konsolidationszeiten der jeweiligen Aushubphasen betrugen
hierbei 1, 2, 3, 5 und 10 Tage. Darliber hinaus wurde der im Allgemeinen ungtinstige Endzu-
stand mit einer dranierten Berechnung erfasst. Eine Zusammenstellung der durchgefihrten
Berechnungen ist in Anhang B.1, Tabelle B.1 zu finden.

In Bild 4.3 sind die Verformungen fir den Aushub 2 dargestellt. Zwischen der undranierten
Berechnung mit t = 0d und den gekoppelten Konsolidationsberechnungen bist = 10d sind
nahezu keine Abweichungen vorhanden. Aus Griinden der Ubersichtlichkeit wird lediglich
das Ergebnisfir t = 10 d gezeigt.

Auch bel einer entkoppelten Berechnung mit einer undrénierten Konstruktionsphase und einer
anschlief¥enden Konsolidationsberechnung (t = 0+3d) sind die Unterschiede vernachlassigbar
klein. Bei der drénierten Berechnung sind die Verformungen erwartungsgemal3 erheblich groler,
S0 betrégt der Zuwachs der Wandverformung 32 %, der Setzung 43 % und der Hebung 58 %
gegentiber der undrénierten Berechnung. Diese Ergebnisse fir den drénierten Endzustand kénnen
mit einer Konsolidationsberechnung bis zum vollstdndigem Abbau des Porenwasserdrucks im
Anschluss an eine gekoppelte Konsolidationsberechnung (t = 1+00) bestétigt werden.

Zu Beginn der jeweiligen Aushubphase wurde eine Grundwasserabsenkung in der Baugrube bis
zum Aushubniveau durchgefhrt. Hierzu stehen prinzipiell zwei Methoden zur Verfigung. Zum
einen kann mit einer Grundwasserstromungsberechnung (Groundwater Flow - GWF) in Ab-
héngigkeit der Durchlassigkeit des Bodens und des hydraulischen Gefdles und zum anderen
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anhand des hydrostatischen Grundwasserspiegels (Phreatic Level - PL) die Porenwasserdruck-
verteilung ermittelt werden. Letztere Methode ist bei Baugruben mit abgesenkten Grundwasser-
spiegeln nicht geeignet, da die Porenwasserdruckverteilung hydrostatisch mit Bezug auf den
mal3gebenden Grundwasserspiegel erzeugt wird und somit in vertikaler Verléngerung der Bau-
grubenwand ein sprunghafter Anstieg des hydrostatischen Wasserdrucks entsteht.

0_25 T )\|_I\ 6 T T \d I T T T I T T T I T T T 0
a)Hebung der 7 1
0.20 Baugrubensohle i

€ 015 -2
< 3
5000 p——w—* M

0.05 5

000 T T T T A Y T N
0 2 4 6 8 10
Abstand von Baugrubenmitte in m

Tiefe unter GOK in m
o)

-10 }c) Wandver-

0.00 ” -11 - formung
-0.05 i _127\\\\\\\\
E 010 | -0.20 -0.10 0.00
> -0.15 ] SN
b) Setzung der 7 |Legende: Zeit (t) in Tage (d)
-0.20 - i} =
| Gela‘\ndeober‘ﬂache g e®® undraniert =& t=0+ 3d
_025 T | T R B T R B T T B _ _
10 15 20 25 3o o t=30(PL) obekt=l+e
Abstand von Baugrubenmitte in m >>> t=10d xxx draniert
Bild 4.3: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Verformungen nach dem 2.

Aushub (Modell A) a) Hebung der Baugrubensohle, b) Setzung der Gelénde-
oberflache und c) Wandverformungen

Die Verformungsergebnisse fur eine gekoppelte Konsolidationsberechnung unter Verwen-
dung der hydrostatischen Grundwasserspiegel (t = 3d - PL) sind um bis zu 30 % kleiner as
bei der entsprechenden Grundwasserstrémungsberechnung, siehe Bild 4.3. Wéhrend die
effektiven Spannungsverlaufe in Bild 4.4b) bei der Berlicksichtigung der hydrostatischen
Grundwasserspiegel noch identisch mit den undranierten und den gekoppelten mit der
Grundwasserstromungsberechnung verlaufen, werden die Ursachen bei den totalen Span-
nungsverlaufen in Bild 4.4a) und der zeitabhangigen Porenwasserdruckentwicklung in Bild
4.5 offensichtlich. So entstehen in den Punkten A, B und C in der Baugrubenmitte infolge der
Grundwasserstromungsberechnung einheitlich Porenwasserunterdriicke und unter Beriicksich-
tigung der hydrostatischen Grundwasserspiegel mit der Tiefe zunehmende Porenwasserber-
dricke. Ein entgegensetztes Verhalten entsteht in den Punkten H und J auf der Erdseite. Zur
Lage der Spannungspunkte wird auf Bild 4.2 verwiesen.
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Bild 4.4: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Spannungsverlaufe fir die

Punkte A, B und C in Baugrubenmitte (Modell A), @) totale Spannungsverléufe
(TSP) und b) effektive Spannungsverlaufe (ESP)

Der Einfluss der Konstruktionszeit auf die Spannungsverlaufe ist bei den gekoppelten Konso-
lidationsberechnungen von untergeordneter Bedeutung. In der Baugrube verlaufen die effek-
tiven Spannungsverlaufe einheitlich senkrecht nach unten siehe Bild 4.4b) und Bild 4.6b).

15.0 I T T T | \ \ T T 15.0
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-20.0 I | | | | i | | | | -20.0
0 1 2 3 4 5 6 0 1 2 3 4 5 6
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Bild 4.5: Einfluss der initialen Wasserdruckberechnung auf die zeitabhéangige Porenwas-

seriiber-/unterdruckentwicklung (Modell A)
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Bild 4.6: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Spannungsverlaufe fur die

Punkte D, E und F vor der Baugrubenwand (Modell A), a) totale Spannungs-
verlaufe (TSP) und b) effektive Spannungsverlaufe (ESP)

In den totalen Spannungsverlaufen (Bild 4.4a) und Bild 4.6a) ist, wie bereits zuvor festge-
stellt, keine Zeitabhangigkeit bei den tblichen Konstruktionszeiten feststellbar. Allerdings ist
der Einfluss der horizontalen Wandverformung erkennbar, der mit zunehmender Tiefe ab-
nimmt und zu einer Drehung des Spannungsverlaufesim Uhrzeigersinn fihrt.
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In Bild 4.7 @) werden fur die 2. Aushubphase die normierten Verformungen dargestellt. Die
Verformungen bei den gekoppelten Konsolidationsberechnungen steigen erwartungsgemald
mit zunehmender Konsolidationsdauer an. Die Abweichungen bei einer Konsolidationsdauer
von t = 10 d bleiben aber kleiner 0,5 bis 0,7 % der Aushubtiefe H und sind daher unter Be-
rucksichtigung Ublicher Bauzeiten fir die jeweiligen Aushubphasen vernachléssigbar.

Die mit der j /c-Reduktion ermittelten globalen Sicherheiten h zeigen in Bild 4.7 b) sowonhl
bei der undranierten als auch bei der dranierten Berechnung ein gegentber den gekoppelten
Konsolidationsberechnungen erhohtes Sicherheitsniveau. Die Ursachen sind zunéchst noch
ungekléart. Es ist aber erstaunlich, dass das Sicherheitsniveau bei der im Allgemeinen as
ungunstigste Situation bei Baugruben in weichen Bbdden verstandene dranierte Berechnung
vergleichbar mit der undrénierten Berechnung sein soll.
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Bild 4.8: Anderung der effektiven Horizontalspannung mit der Zeit, bei gekoppelter
Konsolidationsberechnung mitt =3 d (Modell A)

Infolge der Baugrund-Tragwerk-Interaktion entstehen neben der vertikalen Aushubentlastung
horizontale Spannungsénderungen, die in Bild 4.8 beispielhaft fir eine gekoppelte Konsolida-
tionsberechnung mit t = 3 d dargestellt sind. Bel der eingespannten Wand nehmen erwar-
tungsgemal’ die effektiven Horizontal spannungen auf der Baugrubenseite mit zunehmendem
Abstand von der Wand und mit zunehmender Tiefe unterhalb der Baugrubensohle ab.

4213 Scherfestigkeit

Der Einfluss der Scherfestigkeit auf das Spannungsverformungsverhalten wurde mit zwei
separaten Berechnungen untersucht, siehe Tabelle B.2 in Anhang B. Zum einen ist ausgehend



Numerische Parameterstudie an drel Verbaukonstr uktionen 63

von der Scherfestigkeit des Referenzdatensatzes (Tabelle 4.2) der Reibungswinkel von j ' =
20° bis 30° variiert und zum anderen die Kohasion von ¢’ = 0,01 KN/m? bis 12,5 KN/m? bei
einem konstanten Reibungswinkel mitj * = 20° erh6ht worden.
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Bild 4.9: Einfluss der Scherfestigkeit auf @) normierte Verformungen und

b) Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Kopfverformung (Modell A)

Der Vergleich der mit der Aushubtiefe normierten Wandverformung mit der maximalen
Setzung hinter der Wand in Bild 4.9a) zeigt einen erheblichen Einfluss der Kohasion, der mit
zunehmendem Aushub stérker wird. Der Einfluss des Reibungswinkels ist demgegentber
untergeordnet. Die jeweiligen Verformungsanteile sind ausfihrlich in Anhang B in Bild B.2
und B.3 zusammengestellt.

Die totalen und effektiven Spannungsverlaufe in den Bildern 4.10 bis 4.13 verdeutlichen die
Ursache fir die Verformungszunahme bei abnehmender Scherfestigkeit. Bei der Variation des
Reibungswinkels andert sich die Richtung der jeweiligen Spannungsverldufe nicht, so dass
die Beanspruchung des Bodens, die zu einer Zunahme der Verformungen fhrt, aus der Lange
des Spannungsverlaufes resultiert.
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Bild 4.10: Einfluss des Reibungswinkels j * auf die Spannungsverlaufe fur die Punkte A,
B, C und G (Modell A), a) totale Spannungsverlaufe (TSP) und b) effektive
Spannungsverlaufe (ESP)
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Legende: MW REF:j'25,0° o j'20,0° o j'27,5°

A j'225° x j '30,0°

Bild 4.11: Einfluss des Reibungswinkels j * auf die Spannungsverlaufe fur die Punkte D,
E, Fund | (Modell A), a) totale Spannungsverlaufe (TSP) und b) effektive
Spannungsverlaufe (ESP)
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Bild 4.12: Einfluss der Kohésion ¢’ auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B, Cund G
(Moddl A), @) totde (TSP) und b) effektive Spannungsverlaufe (ESP)
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Bild 4.13: Einfluss der Kohasion ¢’ auf die Spannungsverléufe fur die Punkte D, E, F und |
(Modédll A), @) totde (TSP) und b) effektive Spannungsverlaufe (ESP)

Demgegentiiber findet bei der Variation der Kohé&sion eine zusétzliche Drehung der totalen
Spannungsverlaufe im Uhrzeigersinn mit zunehmender Scherfestigkeit statt. Dies ist beson-
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ders deutlich in Punkt A (Bild 4.12a), aber auch in Punkt D (Bild 4.13b) zu erkennen. Die
Drehung der totalen Spannungsverlaufe l&sst auf einen geringeren Zuwachs der horizontalen
Spannungen infolge der Wandverformung schlief?en. Ein Einfluss auf die effektiven Span-
nungsverlaufe ist nur in der Lange festzustellen. Wie bereits zuvor laufen auf der Baugruben-
seite alle effektiven Spannungsverlaufe senkrecht nach unten.

4214 Steifigkeit

Bei dem Hardening Soil Model sind neben dem Sekantenmodul Esg e der Entlastungsmodul
Eurrer Und der eindimensionale Kompressionsmodul Eqeqrer die mal3gebenden Steifigkeiten.
Die Gleichungen zur Bestimmung der Steifigkeiten sind in Tabelle C.1 und Tabelle C.8 im
Anhang C zusammengestellt. Die oben genannten drei Steifemoduln sind gemal3 des Harde-
ning Soil Modells voneinander abhangig, so dass sie auch nur begrenzt voneinander variiert
werden koénnen. Die Variation der jeweiligen Moduln erfolgte separat und ist in Tabelle B.3
und in den Bildern B.4 bis B.12 in Anhang B zusammengestellt.

Die Variation des Sekantenmodul Eso e hat gegentiber Eqeq ref €N€ grof3e Auswirkung auf das
Verformungsverhalten. Wéhrend eine Reduzierung von Esg e Um 33 % zu einer Zunahme der
Wandverformung um 10 % fuhrt, entsteht bei einer Erhdhung des Sekantenmodul um 33 %
eine Abnahme der Wandverformung um 15 %, siehe auch Bild B.4. Der Einfluss auf die
Spannungsanderungen ist wiederum lediglich in der Lange der Spannungsverlaufe erkennbar.

Der Einfluss des eindimensionalen Kompressionsmodul ist bei Baugruben von untergeordneter
Bedeutung. Von besonderer Bedeutung ist alerdings, wie es bereits in Gebreselassie (2002)
festgestellt wurde, dass infolge einer Reduktion des Kompressionsmodul eine Abnahme der
Verformung entsteht, wahrend die Erhdhung keine Auswirkung zeigt. Dieses Phéanomen wird
wiederum mit der Drehung der totalen Spannungsverlaufe im Uhrzeigersinn bestétigt.

Da bei Baugruben im Allgemeinen die Entlastungssituation maf3gebend das Spannungsver-
formungsverhalten beeinflusst, sind auch bel der Variation der Entlastungssteifigkeit die
groften Auswirkungen festzustellen. Die Erhéhung von E, v um 25 % fihrt hierbel zu einer
Reduzierung der Wandverformung um bis zu 16 %.

4.2.1.5 Biegesteifigkeit der Verbauwand

Die Materialeigenschaften der Verbauwand der Referenzberechnung entsprechen einem
Spundwandprofil des Typs AZ 46. Durch eine Variation der Biegesteifigkeit EI von dem 0,5-
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fachen bis zum 10-fachen der Referenzbiegesteifigkeit wurden sowohl kleinere Spundwand-
profile als auch Ortbetonwande mit einer Breite von bis zu 1,0 m beriicksichtigt. Die Uber-
sicht zur Variation ist in Tabelle B.4 in Anhang B zusammengestel|t.
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Bild 4.14: Einfluss der Biegesteifigkeit El der Verbauwand auf die Verformungen nach
Aushub 2 (Modell A) a) Hebung der Baugrubensohle,
b) Setzung der Gelé@ndeoberflache und ¢) Wandverformungen

Unter den Gesichtspunkten einer wirtschaftlichen Dimensionierung der Verbauwand ist mit
Bezug auf den Referenzfall fur den Bauzustand der eingespannten Wand eine Erhdhung der
Biegesteifigkeit nicht zweckmél3ig. Bereits ab der 2-fachen Referenzbiegesteifigkeit sind nur noch
vernachldssigbar kleine Reduzierungen der Verformungen feststellbar, siehe auch Bild 4.14.

4.2.1.6 Interface-Elemente

Bei dem FE-Programm PLAXIS besteht die Moglichkeit die Interface-Element Eigenschaften
Uber einen globalen Faktor Riner aus dem umgebenden Boden zu Ubernehmen und in Abhan-
gigkeit der zu modellierenden Wandrauhigkeit zu reduzieren. Allerdings reduziert Riyer Neben
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der Scherfestigkeit auch die Steifigkeit des Interface-Elementes. Die hieraus resultierenden
Auswirkungen auf die Verformungen sind in Bild 4.15 dargestelt.
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Bild 4.15: Einfluss von R auf die Verformungen nach Aushub 2 (Modell A)

a) Hebung der Baugrubensohle,

b) Setzung der Gelandeoberflache und c) Wandverformungen

Eine weitere Moglichkeit besteht darin, dem Interface-Element einen separaten Datensatz
zuzuordnen, der eine um den Faktor d/j * reduzierte Scherfestigkeit aufweist. Fir die Refe-
renzberechnung wurde eine Wandreibung von d/j * = 1/3 gewahlt. Weitere Ergebnisse hierzu
sind in Anhang B, Bild B.15 zusammengestellt.

4.2.1.7 Einflussder Durchlassigkeit

Die Untersuchung der Auswirkung der Durchlassigkeit auf das Spannungsverformungsverhal-
ten wurde in zwei Aspekte gegliedert. Zum einen ist bei Annahme einer isotropen Durchlés-
sigkeit mit ky = k. die Durchlassigkeit in fir weiche Boden tblichen Bereichen variiert wor-
den. Dabei sind die Werte bis zu Durchl&ssigkeiten von Kies-Sand-Schluffgemischen mit k = 107
nvs erhdht worden. In einer weiteren Analyse wurde aufgrund der Entstehungsgeschichte von



Numerische Parameterstudie an drel Verbaukonstr uktionen 69

normalkonsolidierten weichen Béden infolge von Sedimentation die Auswirkung von einer
anisotropen Durchlassigkeit betrachtet. Eine Ubersicht der durchgefiihrten Berechnungen ist
in Tabelle B.6 in Anhang B zu finden.
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Bild 4.16: Einfluss der Durchlassigkeit k auf die effektiven Spannungsverlaufe fur die
Punkte A bis F (Modell A)

In Bild 4.16 sind die effektiven Spannungsverlaufe fir die isotrope Durchléssigkeit mit k =
8,64 E-3 m/d (= 10" m/s) dem Referenzfall mit k = 8,64 E-5 m/d (= 10”° m/s) und der drénier-
ten Berechnung gegentibergestellt. Esist zu beachten, dass die effektiven Spannungsverléufe
der dranierten Berechnung mit guter Ubereinstimmung den totalen Spannungsverlaufen der
gekoppelten Konsolidationsberechnungen entsprechen, siehe hierzu auch Bild 4.4 und Bild
4.6. Durch die wesentlich héhere Durchléssigkeit erfolgt eine Drehung der effektiven Span-
nungsverlaufe in Richtung der drénierten Pfade. In den oberfl&chennahen Punkten A und D
sind diese sogar nahezu identisch.

Der Einfluss einer anisotropen Durchlassigkeit und die Variation der isotropen Durchlassig-
keit zwischen k = 10°® bis 10"° m/s ist von untergeordneter Bedeutung auf das Spannungsver-
formungsverhalten.
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4.2.1.8 Zusammenfassung

Fur die eingespannte Wand nach Modell A (Bild 4.1) ergeben sich folgende wesentliche
Erkenntnisse:

Die primére Wasserdruckberechnung bei Baugruben in weichen Boden ist trotz der gerin-
gen Durchléssigkeiten nur mit einer Grundwasserstromungsberechnung sinnvoll.

Der Einfluss der in der Praxis Ublichen Konstruktionszeit auf die Verformungen und
Spannungen ist bei gekoppelten K onsolidationsberechnungen im Vergleich zur undranier-
ten Berechnung vernachl&ssigbar gering.

Die effektiven Spannungsverléufe in den charakteristischen Punkten in der Baugrube
verlaufen senkrecht nach unten. Erst eine Erhohung der Durchl&ssigkeit fuhrt zu einer
Drehung im Uhrzeigersinn.

Die Bodeneigenschaften sind durch den Entwurfsverfasser nicht beeinflussbare Faktoren
auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben. Ihre Auswirkungen sind aber erheb-
lich, insbesondere die Scherfestigkeit und der Entlastungsmodul sind hier hervorzuheben.

Bel Verwendung von effektiven Scherparametern zur Berechnung von undraniertem
Materialverhalten hat die Kohadsion einen wesentlich stdrkeren Einfluss auf das Span-
nungsverformungsverhalten als der Reibungswinkel.

Die Interface-Elemente haben sehr grof3e Auswirkungen auf die Baugrund-Tragwerk-
Interaktion. Generell sollten hierfir separate Datensdtze mit ausschliefdlich reduzierter
Scherfestigkeit verwendet werden.

Abschlief3end werden fir die eingespannte Wand die Ergebnisse der Parameterstudie den
Modellversuchen der 1. Versuchsserie in Bild 4.17a) gegenuibergestellt. Die normierten Ver-
formungsverhaltnisse der numerischen Berechnung unter Berticksichtigung der Variation von
Systemsteifigkeiten und Baugrundeigenschaften ergeben einen Verhdltniswert von
Uy,max / Uy kopt = 0,85.

Eine Nachrechnung der Modellversuche mit den Scherfestigkeiten aus Laborversuchen und
M odellabmessungen unter Berlicksichtigung des Modellmal3stabes ergeben bis zur 2. Aushub-
phase gute Ubereingtimmungen mit den Modellversuchen V-11 und V-12. Die Auswertung der
durchgefiihrten j /c-Reduktion im Anschluss an die jewelligen Konstruktionsphasen ist in Bild
4.17b) dargestellt. Hierbei wird die Scherfestigkeit des Bodens kontinuierlich reduziert, bis der
numerische Bruchzustand eintritt. Dieser wird in PLAXIS durch Uberschreitung eines globalen
Fehlers beziiglich des Gleichgewichtes der Knotenkréfte, der zulassigen Anzahl von fehlerhaf-
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ten Boden- oder Interfacepunkte definiert. Das Verhdltnis der reduzierten Scherfestigkeit im
Bruchzustand zur vorhanden Scherfestigkeit wird im Folgenden as globale Sicherheit h be-
zeichnet. Fir weitere Details zur j /c-Reduktion wird auf Brinkgreve/Bakker (1991) verwiesen.
Far die nicht gestiitzte Wand (Modell A) konnte ein starker Anstieg der Verformungen bel
Sicherheiten h < 2,0 festgestellt werden. Bei Sicherheiten h < 1,5 ist der Zuwachs der Verfor-
mungen so grol3, dass hier bereits der Bruchzustand eintritt, wodurch die Abweichungen der
M odellversuchsergebnisse beim 3. Aushub zu begriinden sind.
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Bild 4.17: Vergleich der numerischen Parameterstudie mit den Modellversuchsergebnis-
sen der 1. Serie a) Normierte Verformungen und b) Globale Sicherheit in Be-
zug auf normierte Kopfverformung (Modell A)

422 Einmal gestitzte und im Boden frei aufgelagerte Wand
4.2.2.1 Modéllierung und Konstruktionsschritte

Das idedlisierte Baugrubenmodell B ist mit einer bereits vor dem 1. Aushub aktivierten Kopf-
aussteifung modelliert worden. Die Aushubschritte betragen bel der einmal gestiitzten und im
Boden frei aufgelagerten Wand jeweils 1,0 m. Die Teilaushubschritte wurden dabei kontinu-
ierlich bis zum Erreichen des Bruchzustandes erhoht, der in der Regel nach dem 4. Aushub
eingetreten ist, siehe auch Bild 4.18.

Die Material parameter des Bodens und der Verbauwand sind in Abschnitt 4.2.1.1 zusammen-
gestellt. Die Interface Elemente sind mit einem gesonderten Materialdatensatz modelliert
worden, die eine um den Faktor 1/3 reduzierte Scherfestigkeit gegentiber dem Boden aufwei-
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sen. Die Aussteifung ist elastisch mit einer Dehnsteifigkeit EA = 1,5 E06 KN und einem hori-
zontalen Abstand a; = 1,0 m modelliert worden.
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Bild 4.18: Idedlisiertes Baugrubenmodell B mit FE-Modell und Spannungspunkten
Die folgenden Berechnungsphasen sind fir das Modell B durchgefiihrt worden:

Phase O: Initialer Spannungszustand (Ko-Methode)

Phase 1: Plastischer Nullschritt

Phase 2: Aktivierung der Verbauwand (whished in place) und der Aussteifung

Phase 3: 1. Aushubschritt (AH 1) auf —1,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase 4. 2. Aushubschritt (AH 2) auf —2,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase 5. 3. Aushubschritt (AH 3) auf —3,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase 6: 4. Aushubschritt (AH 4) auf —4,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase 7: 5. Aushubschritt (AH 5) auf —5,0m (Konsolidationsberechnung mit t = 3,0 d)
Phase8: Globaler Scherheitsfaktor fur AH 1 (j /c Reduktion)

Phase9: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 2 (j /c Reduktion)

Phase 10: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 3 (j /c Reduktion)

Phase 11: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 4 (j /c Reduktion)

Phase 12: Globaler Scherheitsfaktor fir AH 5 (j /c Reduktion)
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4.2.2.2 Zeitabhingigkeit

Fir das Baugrubenmodell B ist die gekoppelte Konsolidationsberechnung mit einer Berech-
nungszeit t = 3d fur die jeweiligen Aushubphasen einer undranierten und dranierten Berech-
nung gegenibergestellt worden. Die Verformungen nach dem 4. Aushub in Bild 4.19 zeigen
fur die zeitabhangige gekoppelte Berechnung lediglich bel den Hebungen der Baugrubensohle
geringfugige Abweichungen zur undrénierten Berechnung. Wahrend die dranierte Analyse
hier mit einem Zuwachs von nahezu 100 % die groften Abweichungen aufweist. Die Auswir-
kungen auf die Wandverformungen sind augrund der Aussteifung am Wandkopf gegeniiber
der im Boden eingespannten Wand (Modell A) eher gering.
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Bild 4.19: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Verformungen nach dem 4.
Aushub (Modell B) a) Hebung der Baugrubensohle, b) Setzung der Gelande-
oberflache und ¢) Wandverformungen

Die effektiven Spannungsverlaufe (Bild 4.20b) der gekoppelten Berechnung zeigen fir die exem-
plarisch dargestellten Punkte A bis C einen Einfluss auf die Porenwasserdruckentwicklung. Mit
fortschreitendem Aushub und zunehmender Tiefe unterhalb der Baugrubensohle nimmt der
Porenwasserunterdruck ab. Die Spannungsverlaufe in den weiteren charakteristischen Punk-
ten sind in Anhang B zusammengestellt.

Ebenso wie bei dem Berechnungsmodell A besteht hinsichtlich des globalen Sicherheitsfak-
tors bel der dranierten Berechnung noch Klarungsbedarf. Trotz der gréferen Verformungen
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der drénierten Berechnung wird ein Sicherheitsfaktor berechnet, der um den Faktor 2 gréf3er
als bei der gekoppelten Berechnung ist, siehe Bild 4.21b). Die Sicherheiten der undranierten
Berechnung entsprechen im 5. Aushub, der in der dranierten Berechnung nicht abgeschlossen
wurde, dem der gekoppelten Berechnung.

30 T I T T 30 T T T T 1
o5 [ @) TSP | 25 | b)ESP 7]
I 1 i ~lc
E 15 : Sl . ;
£ 10f 110 ¢ ]
- I 1 i 1
. 5T 1 5r ]

Pl 01 0r ]

ol 5S¢ 1 Sr t
-10 - 1 -10 - w 1
15 ¢ h 115 ¢ . ]
-20 20 o

0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
S,+S, ) S, +S, )
5 -Ug InkN/m? > -U, in KN/m?
Legende: m REF:t=3d O undréaniert ¢ draniert
Bild 4.20: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Spannungsverléufe fir die Punkte
A, B und C (Modell B), @) totde und b) effektive Spannungsverléufe
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Bild 4.21: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf a) normierte Verformungen fir

die 4. Aushubphase und b) Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Wand-

verformung (Modell B)
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4.2.2.3 Scherfestigkeit

Die Variation der Scherfestigkeit erfolgt in gleicher Weise wie bel Modell A. Die Zusammen-
stellung der durchgefiihrten Berechnungen ist in Tabelle B.8 in Anhang B zu finden.

a) 0.05 b) 6.0
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0.04 - < 1= _—Aushub 1 i
< 4+
[ [%))] T D L _|
< = o 4.0 Aushub 2
T 003 _a®g < -5 Hshu ]
3 23225 15 30 - Aushub 3 .
S 68z n a i
= 002 F g2 i / Aushub 4
= | 8 20 ushu _
(@]
. 0 I I
oor WM o %
B | B Aushub 5 |
OOO | | | | 00 | | | |
0.00 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05 0.00 001 0.02 0.03 0.04 0.05
l"IX,BGS / H uX,BGS / H

LEGENDE: m j'=20,0% c' = 0,01 kN/m?
® |'=225°c =0,01 kN/m?
¢ | '=25,0%c" =0,01 kN/m?
v j'=27,5°% ¢ =0,01 kN/m2
+ | '=30,0° c'=0,01 KN/m2

Bild 4.22: Einfluss des Reibungswinkels auf @) normierte Verformungen und
b) Globale Sicherheit in bezug auf normierte Kopfverformung (Modell B)

Die Scherfestigkeit hat auch bel dem Modell B einen erheblichen Einfluss auf das Verfor-
mungsverhalten. Allerdings ist der Unterschied zwischen dem Reibungswinkel und der Kohési-
on nicht so ausgepragt. Die Variation der Kohasion fuhrt alerdings bei den Hebungen zu einer
grofReren Sensibilitét. Darlber hinaus werden die Spannungsverlaufe auf der Baugrubenseite
mit zunehmender Nahe zur Wand von der Kohésion am stérksten beeinflusst. Hier dreht sich
der totale Spannungsverlauf mit abnehmender Koh&sion entgegen dem Uhrzeigersinn.

Der Einfluss der Scherfestigkeit ist im Allgemeinen bei einer geringen Beanspruchung, d.h.
bei geringen Aushubtiefen, von untergeordneter Bedeutung, siehe auch Bild 4.22. Erst mit der
Anndherung an den Grenzzustand mit einer globalen Sicherheit h < 1,5 nimmt der Einfluss
der Scherfestigkeit auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion erheblich zu.
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4224 Steifigkeit

Die Variation der Steifigkeit ist wiederum fir die drei Moduln separat durchgefihrt worden
undistin Tabelle B.9 und in Bild B.27 in Anhang B zusammengestel|t.

In Bezug auf den Sekantenmodul Esg e, knnen die Beobachtungen aus Modell A bestétigt
werden. Dartber hinaus fuhrt auch im Modell B eine Reduzierung des eindimensionalen
Kompressionsmodul Eoeq e ZU €iner Abnahme der Verformungen. Die groféte Sensitivitét auf
das Verformungsverhalten wird wiederum beim Entlastungsmodul E,; (e beobachtet.

4.2.2.5 Elastisch-plastisches Materia verhalten der Baugrubenwand

In den bisherigen Berechnungen ist fur die Baugrubenwand ein rein elastisches Materialver-
halten berilicksichtigt worden. Die Modellierung der Verbauwand mit elasto-plastischem
Materialverhalten hat aber insbesondere im Hinblick auf die Berechnung der globalen Sicher-
heit h mit der j /c-Reduktion einen erheblichen Einfluss, da hier die Reduktion der Scherfes-
tigkeit zu einer immer weiter ansteigenden Beanspruchung der Verbaukonstruktion fihrt,
siehe auch Schweiger (2002b). Aus diesem Grund sind fir das Modell B Berechnungen mit
einem plastischen Grenzmoment Mpjag durchgefiihrt worden, siehe hierzu Tabelle B.11 in
Anhang B.

In Bild 4.23 sind die Verformungen nach dem 5. Aushub bei Beriicksichtung eines el astisch-
plastischen Materialverhaltens der Verbauwand dargestellt. Die Festlegung der plastischen
Grenzbeanspruchung Mpiag erfolgte hierbei ohne Berticksichtigung der vorhanden Biegestei-
figkeit, da fur das modellierte Spundwandprofil AZ 46 mit Mpjas = 1143 KNm/m gentigend
elastische Reserven verbleiben. Die Wandverformungen zeigen sehr deutlich die Ausbildung
eines Gelenkes infolge der plastischen Materialeigenschaften. Der mit der Plastifizierung
verbundene Zuwachs der Verformungen von z.B. uxges/ H = 2 % auf in etwa 6 % fihrt aller-
dings auf eine sehr geringe Abnahme der globalen Sicherheit hgas. = 1,20 auf hpag = 1,13,
siehe auch Bild B.30 in Anhang B.



Numerische Parameterstudie an drel Verbaukonstr uktionen 77

0_30 T T T I T T T I T T T I T T T
0.25
g 0.20

c) Wandver- '

.i oL 1 ) formun i
0.10 2 b .
0.05 |- a) Hebung der Baugrubensohle E 3L o
OOO I T I T T S O T T T SO N N N N | E [ 7

. ! _4 [ _

0 2 4 6 8 10 O 5[ ]
Abstand von Baugrubenmitte in m O 6 b

[¢)] L B

c -7 r =

3 [ -

0.00 T T T T \ T T T T \ T T T T \ T T T T '49 _8 j t

Q g - _

-0.05 . = i ]

e -0.10 ] -10 | ]
£ -0.15 ] -11 - i
3> _020 : _12 [ B [ B

-0.4-0.3-0.2-0.1 0.0

20 [D) Sefziing der Gelandeoberfiache uinm

-0.30

10 15 20 25 30
Abstand von Baugrubenmitte in m

Legende: : .
g elastisch-plastisch

REF: El = 231.950 kNmzm % Mg, =450 KNm/m
(elastisch) — M. =500 kNm/m

Plast.

Bild 4.23: Einfluss der plastischen Wandeigenschaften auf die Verformungen nach dem 5.
Aushub (Modell B) a) Hebung der Baugrubensohle,
b) Setzung der Gelandeoberflache und c) Wandverformungen

4.2.2.6 Zusammenfassung
Fur die einmal gestiitzte Wand (Modell B) ergeben sich folgende wesentliche Erkenntnisse:

Entgegen den Ergebnissen der eingespannten Wand, treten bei der gestiitzten Wand in
Abhangigkeit der Konstruktionszeit Spannungsanderungen infolge der gekoppelten Kon-
solidationsberechnung auf. Der Einfluss auf die Verformungen ist aber bel Verwendung
des HSM im Vergleich zur undrénierten Berechnung vernachlassigbar gering.

Die effektiven Spannungsverléufe in den charakteristischen Punkten in der Baugrube
verlaufen senkrecht nach unten. Mit zunehmendem Einfluss der Wandverformung findet
eine Drehung entgegen dem Uhrzeigersinn statt.

Die Auswirkungen der Bodeneigenschaften auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei
Baugruben sind erheblich. Insbesondere die Scherfestigkeit und der Entlastungsmodul
sind auch hier hervorzuheben. Wobei der Einfluss der Scherfestigkeit erwartungsgemaf}
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erst mit zunehmender Anngherung an den Grenzzustand der Tragfahigkeit bedeutsam
wird.

Abschlief3end werden fir die einmal gestiitzte Wand die Ergebnisse der Parameterstudie den
Modellversuchen der 2. Versuchsserie in Bild 4.24a) gegenuibergestellt. Die normierten Ver-
formungsverhdltnisse der numerischen Berechnung ergeben einen Verhdltniswert von
Uy,max/ Uxgas = 1,06.

Eine Nachrechnung der Modellversuche mit den Scherfestigkeiten aus Laborversuchen und
Modellabmessungen unter Beriicksichtigung des Modellmal3stabes ergeben bis zur 3. Aus-
hubphase gute Ubereinstimmungen mit dem Modellversuch V-13. Die in Bild 4.24b) darge-
stellte globale Sicherheit zeigt einen schlagartigen Anstieg der Verformungen bel Sicherhei-
ten h < 1,5, der durch die Modellversuchsergebnisse bestétigt werden kann.
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Bild 4.24: Vergleich der numerischen Parameterstudie (Modell B) mit den Modellver-
suchsergebnissen der 2. Serie @) Normierte Verformungen und
b) Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Kopfverformung

4.2.3 Einmal gestitzte Wand mit Sohlaussteifung
4.2.3.1 Modéllierung

Die Berechnung einer einmal am Kopf gestutzten Wand mit einer Sohlaussteifung ist vor dem
Hintergrund durchgeftihrt worden, die verschiedenen Mdoglichkeiten zur Modellierung der
Sohlaussteifung zu bewerten. Die Modellabmessungen und Materialparameter bleiben mit
Bezug auf die Referenzberechnung unverandert. Die Endaushubtiefe wurde bel alen Berech-
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nungen auf —8,0 m festgelegt. Allerdingsist sowohl die Méachtigkeit des Aushubs al's auch der
Zeitpunkt der Aktivierung der Sohlaussteifung bel der gekoppelten Konsolidationsanalyse
variiert worden.

In EAB (2006) wird empfohlen bei tiefen Baugruben in weichen Bdden eine Sohlaussteifung
bereits im Vorweg des Aushubs herzustellen, z.B. mit einer Hochdruckinjektionssohle (HDI-
Sohle). Die numerische Modellierung einer bereits im Vorweg eingebauten Sohlaussteifung
stellt keine Schwierigkeit dar. Dennoch wurden hierzu Vergleichsberechnungen mit einer
Unterscheidung in der Aushubméchtigkeit durchgefihrt:

AH:4x20m
AH:2x40m
AH:1x80m

Aus wirtschaftlichen Gesichtspunkten wird aber haufig auf eine im Vorweg des Aushubs
hergestellte Sohlaussteifung verzichtet, so dass diese in der Regel abschnittsweise hergestellt
wird. Hierdurch entstehen réaumliche Einflisse auf die Verbaukonstruktion, die nicht immer
zweifelsfrei mit einer zweidimensionalen FE-Berechnung in der Entwurfsphase berticksichtigt
werden koénnen. In Gebreselassie (2003) sind hierzu mit Hilfe von Rickrechnungen realer
Projekte und einer Kalibrierung des FE-Modells an den Verformungsergebnissen Aktivie-
rungsfaktoren abgeleitet worden, die eine abschnittweise Herstellung der Sohlaussteifung
berlicksichtigen. Hierbei wird der letzte Aushubschritt vor der Herstellung der Sohlausstei-
fung in Abhangigkeit des Aktivierungsfaktors msyne = 0,50 unterteilt. Die Sohlaussteifung
wird dabei gleichzeitig mit dem letzten Teilaushub aktiviert. Die Variation fir das idedlisierte
Berechnungsmodell C wurde daher mit folgenden Aktivierungen der Sohlaussteifungen
durchgeftihrt:

Sohlaussteifung abschnittswel se hergestellt nach AH 1 (-2,0 m),
Sohlaussteifung abschnittswelse hergestellt nach AH 2 (-4,0 m),
Sohlaussteifung abschnittswelse hergestellt nach AH 3 (-5,0 m).

Dem wurden Vergleichsberechnungen gegentibergestellt, die mit einem internen Faktor Mgage
aus dem FE-Programm PLAXIS eine Konstruktionsphase nur bis zu einem bestimmten Pro-
zentsatz berechnet. Hierbei werden in der Berechnungsphase die Elementsteifigkeiten des
aktivierten oder deaktivierten Elementes bis zum Faktor mgage berechnet. In der anschlief3en-
den Phase wird die Steifigkeitsberechnung automatisch mit mgage = 1,0 vollendet. Der soge-
nannte Faktor mgage entspricht daher in etwa der manuellen Vorgehensweise mit einer Auftei-
lung des letzten Aushubschrittes Gber Konstruktionsschritte. Dieses Verfahren hat seinen
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Ursprung in der zweidimensionalen Tunnelberechnung und ist a's b-Methode bekannt, siehe
auch Schikora/Fink (1982), die hiermit die rdumliche Spannungsreduktion im Bereich der
Ortsbrust ssimulieren. Fir die Anwendung bei anderen Randwertproblemen liegen bislang nur
wenige Erfahrungen aus der Literatur vor. So wird z.B. in Lackner (2008) die raumliche
Tragwirkung einer vernagelten Boschung mit dem Faktor mgage untersucht. Folgende Berech-
nungen wurden daher durchgefihrt:

Sohlaussteifung abschnittsweise mit mgage = 0,25 (entspricht in etwa AH 2/8),
Sohlaussteifung abschnittsweise mit mgage = 0,50 (entspricht in etwa AH 4/8),
Sohlaussteifung abschnittsweise mit mgage = 0,65 (entspricht in etwa AH 5/8).

4.2.3.2 Konstruktionsschritte

In Bild 4.25 werden die Verformungen fir den Endaushub fir alle zuvor beschriebenen Be-
rechnungen, mit Ausnahme von mgage = 0,65 wegen der sehr grof3en Verformungen, darge-
stellt. Eine Variation der Aushubméchtigkeit bei einer bereits im Vorweg hergestellten Sohl-
aussteifung hat keine Auswirkungen auf die Verformungen. Fir die abschnittsweise herge-
stellte Sohlaussteifung konnen gute Ubereinstimmungen zwischen der manuellen Vorge-
hensweise mit der Aufteilung der Aushubschritte und der programminternen Berechnung Uber
den Faktor myage erzielt werden. Mit der Anndherung an den Grenzzustand der Tragfahigkeit
nehmen allerdings die Verformungen bei der Berechnung mit mgage = 0,65 extrem zu, siehe
hierzu auch Bild 4.26.

Fir einige ausgewahlte Berechnungen werden die Spannungsverlaufe in den charakteristi-
schen Punkten A bis F in Bild 4.27 und Bild 4.28 dargestellt. Der Zeitpunkt der Aktivierung
der Sohlaussteifung wird besonders in den Punkten A, B, D und E mit einer sprunghaften
Drehung der totalen Spannungsverlaufe deutlich. Mit zunehmendem Abstand von dem Wand-
fuld nimmt der Einfluss der horizontalen Sohlaussteifung ab.

Obwonhl bei den Verformungen nur geringe Abweichungen bel den verschiedenen Modellie-
rungen der Sohlaussteifung festgestellt werden konnten, sind die Unterschiede bel den Span-
nungsanderungen schon nicht mehr zu vernachlassigen. So verlaufen die effektiven Span-
nungsverlaufe bei den Berechnungen mit dem programminternen Faktor mgage Senkrecht nach
unten und vermitteln den Eindruck eines vollkommen undrénierten Zustandes. Die entspre-
chenden Berechnungen mit manueller Aufteilung der Konstruktionsphasen zeigen eine redu-
zierte Porenwasserunterdruckentwicklung beziehungsweise einen Abbau des Porenwasserun-
terdrucks infolge der Konsolidation.
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oberflache und ¢) Wandverformungen
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Bild 4.26: Auswirkung der Konstruktionsschritte auf @) Normierte Verformungen und b)

Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Kopfverformung (Modell C)
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424  Charakteristische Spannungsverlaufszonen und Verformungsverhalten

Tabelle4.3: Charakteristische Spannungsverlaufszonen bei Baugruben in weichen Bdden

Char akteristische Spannungsverlaufszonen | Bauzustand und Erlauterungen

Voraushub (Modell A)

Innerhalb der Baugrube dominiert eine
Extensionsentlastung
(TSP-F und TSP-D)

Extensionsbel astung in unmittel barer
Wandnahe fihrt zu Porenwassertiber-
dricken

Hinter der Wand entsteht infolge einer
K ompressionsentlastung eine Poren-
wasserunterdruckentwicklung

Kopfstitzung (Modell B)

Im direkten Einflussbereich der Wand
entsteht eine Extensionsbelastung
(TSP-E) aus der Porenwassertberdri-
cke resultieren

Mit zunehmendem horizontalen Ab-
stand von der Wand drehen sich die to-
talen Spannungsverlaufe innerhalb der
Baugrube entgegen dem Uhrzeigersinn.
Hier Uberwiegt die Extensionsentlas-
tung (TSP-D)

Sohlaussteifung mit Kopfsteife (Modell C)

] Kopfsteife N o
- Die Sohlaussteifung fuhrt innerhalb der
H bzw. h \ Baugrube zu einer isotropen Entlas-
A > tungssituation (TSP-1SO-E)
- Mit zunehmendem horizontalen Ab-
Sohlaussteifung stand Uberwiegt die Extensionsentlas-

tung (TSP-D)

Auf der Erdseite entsteht infolge der
Sohlaussteifung eine Extensionsbel as-
tung (TSP-E) mit Porenwasseriber-

UL druck
7
2, P,

ANMERKUNG: Die Beanspruchungen der charakteristischen Spannungsverlaufszonen ent-
sprechen den idealisierten totalen Spannungspfaden nach Bild 2.3.
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Als Ergebnis der numerischen Parametervariation sind charakteristische Spannungsverlaufs-
zonen fur die mal3gebenden Bauzusténde bei Baugruben in weichen Bdden definiert worden.
Hierbei wurden in Abhangigkeit des Bauzustandes und der daraus resultierenden Baugrund-
Tragwerk-Interaktion Bereiche mit vergleichbaren totalen Spannungsverlaufen identifiziert,
die das zeitabhangige Verformungsverhalten mal3gebend beeinflussen. In Tabelle 4.3 sind die
charakteristischen Spannungsverlaufszonen (SPZ) zusammengestelIt.

NN
Modell A Modell C
30 3 \ 30 \ &
B ) B ] B o
£ . : 1 L 5
© 20 a/f° n 120 0 U S E
R - 0 TH TL0% 45
=10 /8 - - 10 - P
> T whar N i i ’ %
L 4 L _ L c
0 AT | 0 -===0 @
0 2 4 0 2 4 6 8 0 2 4 6 8 =
30 L \" [ L T I I [ ] 30 [ [ I I |
£ - 98 N\ Uysm :uy,sH’max : 1T i<
r ’I r ! 7 r u max .
s 00 5, =1,99% e R L Y-
- i ] i < 1R
£ i + N
g 10 - ! o - - 10 r =)
=S 2 i ] I 2
0 L8 L | ] 0 e
0 2 4 0 2 4 6 8 0 2 4 6 8
0 — I 0 I 0 ~=_ I T
e SRE ) i ) RS- SC N )
L ® i L i L Sl T~ - 4 <
e 101 E 1-10 ¢ 1-10 A 1 >
3 L '8 8 Uy 4 ] B ] [ * S
g L © y,H,max B L B L b 8
£ -20 B A H 7 -20 B 7 -20 B y.H,max _ 2 06 % 19
=f i o —=733%] ¢ ] - T H Tever T
-30 i L% \ ] -30 L \ ] -30 L \ \ Y ]
0 2 4 6 8 0 2 4 6 8 0 2 4 6 8
Baugrubentiefe H in m Baugrubentiefe H in m Baugrubentiefe H in m

Bild 4.29: Qualitatives Verformungsverhalten bei Baugruben in weichen Bdden in Ab-
hangigkeit des Bauzustandes

Das Verformungsverhalten bel Baugruben in weichen Bdden ist wie bereits zuvor beschrieben
von vielen Faktoren abhangig. In Bild 4.29 sind fir die numerisch untersuchten charakteristi-
schen Bauzustéande die Auswirkungen auf die Wandverformung, Setzung und Hebung sum-
marisch zusammengestellt. Die durchgezogene Linie stellt dabei das arithmetische Mittel der
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numerischen Parametervariation dar. Die Streuung der Verformungsgrof3en ist durch die
gestrichelten Linen abgegrenzt.

Fur die nicht gestitzte Wand (Modell A) verdeutlicht der extrem Uberproportionale Zuwachs
der Verformungen mit der Aushubtiefe die Wichtigkeit einer bereits im Vorfeld des Aushubs
hergestellten Kopfaussteifung. Bereits bei einer Aushubtiefe von 1,0 m sind Wandverformun-
gen im Mittel von uy,/ H = 5,0 % aufgetreten.
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5 Unter suchungen zum Spannungs-Dehnungs-Ver halten
weicher Boden bel Baugrubenbeanspruchungen

51 Allgemeines

Das Spannungsverformungsverhalten weicher normalkonsolidierter Boden bei Baugrubenbe-
anspruchung wurde an normalkonsolidiertem Kaolin und ungestdrten Seetonproben aus Kon-
stanz mit Elementversuchen untersucht. Die bodenmechanische Klassifizierung und erste
Bodenkenngrofien wurden bereits in Abschnitt 2, Tabelle 2.2 zusammengestel It.

An den Elementversuchen ist zundchst die Scherfestigkeit von weichen normalkonsolidierten
Bdden mit dem Schwerpunkt auf die effektive Scherfestigkeit in Form des effektiven Rel-
bungswinkelsj ' und der effektiven Kohasion ¢’ nach dem Mohr-Coulomb’ schem Bruchkrite-
rium nach Gl. (5.1) und GlI. (5.2) fur den triaxialen Hauptspannungsraum tberprift worden.

t =s ®an) '+c' (5.2)

- '+g !
81253:8 128 $xginj +cheos] (5.2)

Die Anwendung der effektiven Spannungsanalyse beschreibt das Spannungsverformungsver-
halten bei Baugruben in weichen Béden derzeit am realistischsten, siehe hierzu auch Gebrese-
lassie (2003), Freiseder (1998), Kempfert & Gebreselassie (2002) und Wehnert (2006).

Anschlief3end sind die Ergebnisse von eindimensionalen Kommpressionsversuchen und Stan-
dardtriaxialversuchen zur Bestimmung des Spannungsverformungsverhaltens von Kaolin und
Seeton bel Kompressionsbeanspruchung beschrieben.

Der Schwerpunkt dieses Abschnittes ist die experimentelle Untersuchung des Spannungsver-
formungsverhaltens in den charakteristischen Bereichen bel Baugruben in weichen Boden mit
spannungspfadgesteuerten Triaxialversuchen. Von besonderem Interesse ist dabel die Span-
nungspfadabhangigkeit von:

Steifigkeit,
Scherfestigkeit und
Porenwasserdruckentwicklung.

Allgemeine Erléauterungen zu den Versuchsstéanden und den in dieser Arbeit vorgenommenen
Modifikationen der Messeinrichtungen sind aus Griinden der Ubersichtlichkeit im Anhang C
zusammengestellt. Grundlegende Gleichungen zur Auswertung der jeweiligen Elementversu-
che und Bestimmung der Material parameter sind ebenfalls dort zu finden.
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5.2  Effektive Scherfestigkeit bei weichen Boden
5.2.1 Definition des Bruchzustandes bel bindigen Boden

In der vorliegenden Arbelit ist die Ermittlung der effektiven Scherfestigkeit mit Triaxialversu-
chen vorgenommen worden.

Die Definition des Bruchzustandes zur Ermittlung der Scherfestigkeit bei bindigen Boden ist
aufgrund der Viskositdt und dem damit verbundenen plastischen Materialverhalten nicht
immer eindeutig. Ein Scherversagen mit ausgepragter Scherfuge (Linienbruch) ist charakteris-
tisch fr sprode, hértere Tonproben und tritt bei weichen bindigen Bdden selten auf. Mit
zunehmender Plastizitdt entstehen bel normalkonsolidierten bindigen Boden gleichzeitig
mehrere Gleitflachen, die von dem Zonenbruch innerhalb eines mehr oder wenig ausgeprag-
ten Scherbandes in ein plastisches Fliel3en tbergehen, siehe auch Bild 5.1. In Head (1986)
und Kézdi (1969) werden fir den Bruchzustand des plastischen Flief3ens bei axialer Kompres-
sion Stauchungen in der Grél3enordnung von e; s = 14 bis 20 % vorausgesetzt. Die Mittelwerte
der Bruchdehnungen der in dieser Arbeit durchgefiihrten Triaxialversuche bestatigen mit e, s =
16,6 % fur dranierte und ey = 18,4 % fur undranierte Versuche die grof3en erforderlichen
Deformationen.

G

Bild5.1: Beispiele charakteristischer Bruchfiguren: @) vor dem Bruch, b) spréder Bruch
(Linienbruch), c) plastischer Bruch, d) plastisches Fliefsen (Zonenbruch)

Zur Bestimmung der effektiven Scherfestigkeit normalkonsolidierter bindiger Boden sind
daher mehrere Kriterien zur Festlegung des Bruchzustandes mdglich, siehe auch Bild 5.2:

1. Maximale Deviatorspannung (S1 - S3)mex

2. Maximales effektives Hauptspannungsverhdtnis (s’ 1/S’ 3)max
3. Grenzwert der Dehnung ey jim

4. Kiritischer Grenzzustand (Critical State)

5. Restscherfestigkeit (Residual State)

Fir die Auswertung von Standardtriaxialversuchen sind die ersten drei Kriterien nach DIN
18137-2 (1990) mal3gebend zur Bestimmung der effektiven Scherfestigkeit. Das klassische
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Bruchkriterium ist dabei die maximale Deviatorspannung mit (S1 - S3)max bel undrénierten
oder mit s’ 1 max bei dranierten Standardversuchen.

Sofern die Deviatorspannung bel undranierten Versuchen kein Maximum aufweist und mit
zunehmender Dehnungen kontinuierlich ansteigt, ist der maximale Verhéltniswert der effekti-
ven Hauptspannungen (s’ 1/S’ 3)max €N geeignetes Kriterium zur Definition des Bruchzustan-
des. In Abhangigkeit der Porenwasserdruckentwicklung innerhalb der Probe, tritt das maxi-
male Hauptspannungsverhdltnis vor oder gleichzeitig mit dem Erreichen der maximalen
Deviatorspannung ein. Ein Auftreten der maximalen Deviatorspannung bereits vor dem ma-
ximalen Hauptspannungsverhdtnis, wie es in der Literatur fir normalkonsolidierte Boden
beschrieben wird (von Soos, 2001, Scherzinger, 1991 und DIN 18137-1: 1990), konnte bei
den durchgefiihrten Versuchen an normalkonsolidiertem Kaolin und Seeton nicht beobachtet
werden. Ahnliches ist bereits in Gebreselassie (2003) bei undranierten Triaxialversuchen an
normalkonsolidiertem Seeton festgestellt worden. In Garga et al. (2006) ist das Auftreten des
maximalen Hauptspannungsverhaltnisses bei Dehnungen bereits vor der maximalen Devia-
torspannung bei Versuchen an tberkonsolidierten Béden beobachtet worden.

Sofern bei normalkonsolidierten Bdden die ersten beiden Kriterien nicht eintreffen, ist nach
DIN 18137-1 (1990) mit dem Grenzwert der Dehnung ey im = €1 = 20 % der Bruchzustand
definiert, der in Abhangigkeit einer projektbezogenen Ubertragung der Versuchsergebnisse
auch zu modifizieren ist.

In internationaler Literatur wird haufig auch das Bruchkriterium des kritischen Zustandes
(Critical state), bei konstanter VVolumenverformung bzw. konstantem Porenwasserdruckver-
lauf mit zunehmender Dehnung verwendet. Die Scherfestigkeit von tiberkonsolidierten Béden
im kritischen Zustand ist in guter Ubereinstimmung vergleichbar mit der Scherfestigkeit
normalkonsolidierter Boden fur die maximale Deviatorspannung, siehe auch Head (1986).
Die Ergebnisse der durchgefiihrten Triaxialversuchen weisen nur selten einen Kritischen
Zustand der normalkonsolidierten Proben auf, so dass hier nur vereinzelt die entsprechende
Scherfestigkeit untersucht werden konnte.

Die Restscherfestigkeit ist im Allgemeinen bei stark Uberkonsolidierten Boden von Bedeu-
tung, bei denen eine ausgeprégte Scherflache zu beobachten ist. In dieser Arbeit wird dieses
Bruchkriterium nicht untersucht, fir weitere Informationen wird auf Parry (1995) und Head
(1986) verwiesen.

Die Auswertung der durchgefihrten Triaxialversuche wurde im Folgenden nach den ersten
beiden Bruchkriterien vorgenommen. Sofern die Versuchsergebnisse die ersten beiden Krite-
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rien nicht erfullen, wurde in Anlehnung an DIN 18137-1 (1990) der Bruchzustand durch das
dritte Kriterium mit ey im= et = 20 % definiert.

S.-s)2 ¢
( ! 3) ya (S 1" S S)max
(1) :
2 $ i e Kritischer Zustand (4)
4 i 5
3) | . .
A ! est;cherfesﬂgkeﬂ (5)
B)- ""”4: ************************* =

CDV

& re|
o (58S Dm
S l/S 3 \\

A : e=
+/-DV 1 .
oder DV, v DV konstant (draniert)
+-Du |*py Du konstant (undraniert)

f
e
Bild 5.2: Idealisierte Bruchkriterien fir Bdden, nach Head (1986)

5.2.2 Besonderheiten bei normalkonsolidierten weichen Boden

Bei kohasiven Boden wirkt sich, wie im Allgemeinen angenommen wird, das Uberkonsolidie-
rungsverhéltnis auf die Porenwasserdruckentwicklung und somit den effektiven Spannungs-
pfad aus:

friiherer max .eff . Uberlagerungsdruck _ s ¢
heutiger eff . Uberlagerungsdruck s¢

OCR = (5.3

In Bild 5.3 sind fur normalkonsolidierte Béden mit OCR = 1 idealisierte totale und effektive
Spannungspfade dargestellt. Hierbel ist die effektive Uberlagerungsspannung s’p, die in der
Literatur auch al's Vorkonsolidierungsspannung bezeichnet wird, zu keinem Zeitpunkt grof3er
als der derzeitige effektive Uberlagerungsdruck s’.



90 Abschnitt 5

(S - S 3)/2
.(i\e
™
~_ Du "'7 Yo,
ESP DU N <, 4,,&(32
normalkonsolidiert ",g45° ",% 45°
- >
a5+ Sz bzw. (S+ SR
Bild 5.3: Totale und effektive Spannungspfade fir einen undranierten Triaxialversuch an

einem normalkonsolidierten Boden, nach Head (1986)

Bei normakonsolidierten Boden verlauft der effektive Spannungspfad (ESP) infolge einer
axialen Kompressionsbelastung beim Standardversuch (TSP-A, nach Bild 2.3) vertikal nach
oben und dreht mit zunehmender axialen Stauchung gegen den Uhrzeigersinn zur theoreti-
schen Bruchlinie ab. Mit steigendem Uberkonsolidierungsverhdltnis verandert sich die Po-
renwasserdruckentwicklung derart, dass der stetige Anstieg in einem maximalen Porenwas-
seriberdruck stagniert und im weiteren Verlauf konstant bleibt oder sogar mit zunehmender
Stauchung abnimmt. Bei stark Gberkonsolidierte Béden mit OCR > 5 entstehen dartiber hin-
aus Porenwasserunterdriicke. Die Auswirkungen des Uberkonsolidierungsverhétnisses auf
die effektiven Spannungspfade sind in Bild 5.4 dargestellt. Die effektiven Spannungspfade
drehen mit zunehmender V orbelastung im Uhrzeigersinn und schmiegen sich dem Verlauf der
Bruchgeraden an. Nach DIN 18137-2 (1990) ist die Abnahme des Porenwasseriiberdrucks bei
undranierten Triaxialversuchen ein weiteres Abbruchkriterium. Der Bruchzustand wird dabei
durch eine umhillende Gerade beschrieben, die sich an den effektiven Spannungspfad an-
schmiegt. Dieser Spannungszustand ist gleichbedeutend mit der maximalen Scherfestigkeit.

Neben der Uberkonsolidierung wurden bei den durchgefiihrten Standardversuchen an Kaolin
und Seeton zwei weitere mdgliche Ursachen fir den Abbau des Porenwasserdrucks bel einer
Kompressionsbel astung festgestel|t.

Zum einen entstehen infolge der inhomogenen Verformungsfigur, die bei weichen bindigen
Bdden auch mit einer Endfl&chenschmierung nicht vollstandig zu vermeiden ist, Gberpropor-
tional grofRe Querdehnungen in Probenmitte, siehe auch Bild 5.1. Hieraus ergibt sich mit
zunehmender Plastifizierung des Bodens ein Bereich mit dilatantem Materialverhalten. In
Bild 5.5 wird anhand der Volumendehnung e, nach Gl. (5.4) die Auswirkung der lokalen
Plastifizierung auf die Porenwasserdruckentwicklung verdeutlicht.
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ev :ea+2>er ( 54)
mit
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Bild 5.4: Auswirkung des Uberkonsolidierungsverhaltnisses auf die effektiven Span-
nungspfade bei undranierten Standardtriaxial versuchen, nach Head (1986)

Die gemessene maximale Querdehnung fihrt ab einer axialen Stauchung von etwa e; = 6,5 %
zu einer Volumenzunahme in Probenmitte, die einen Abbau des Porenwassertiberdrucks
verursacht. FUr diesen Versuch sind zusétzlich die Porenwasserdriicke an drei Stellen inner-
halb der Probe gemessen worden, die in Abhéngigkeit der Lage bereits den maximalen Po-
renwasserdruck bel einer axialen Stauchung e, = 3 % bis 4,5 % ausweisen und zeitgleich mit
dem Zuwachs der Querdehnung e auftreten, siehe hierzu Anhang C.2.3 Bild C.10.

Der Verfasser vertritt die Meinung, dass bei undrénierten Versuchen an normalkonsolidierten
weichen Boden dilatantes Verhalten im Bereich der Plastifizierungszone (Scherzone) auftre-
ten kann, obwohl die Volumenbilanz der gesamten Probe keine Anderung aufweist. Da der
maximale Durchmesser nicht reprasentativ fir das Volumen der Probe ist, wurde die Ausbau-
chung mit einer parabolischen Krimmung (Fassform) nach Gl. (5.7) beriicksichtigt. Hierbei
ist allerdings ebenso eine Volumenzunahme mit e, = 3,6 % festgestellt worden, so dass ein
Optimierungsbedarf bei der Auswertung der Volumendehnung existiert. Fir die Ermittlung
der Scherfestigkeit ist aber dennoch die maximale Querdehnung zu verwenden, da sie die
mal3gebende Querschnittsfléche (in der Projektion) der Scherzone beschreibt.



92 Abschnitt 5
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Bild 5.5: Abbau des Porenwassertiberdrucks bei CU-Versuchen und nicht homogener
Verformung der normalkonsolidierten Probe (ClU-S-K_33)
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In Bild 5.6 wird zur Berticksichtigung der Querschnittsflachendnderung bei Kompressionsbe-
lastung und inhomogener Probenverformung ein erster Korrekturvorschlag angegeben. Der
Querschnittsflachenfaktor fam basiert hierbei auf Messergebnissen und sollte bodenartabhan-
gig durch weitere Untersuchungen abgesichert werden.
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Eine weitere Ursache fir die Abnahme des PorenwasserUberdruckes bei einer Kompressionsbe-
lastung ist die Verformungsgeschwindigkeit. An dieser Stelle wird der Einfluss auf die Poren-
wasserdruckentwicklung und somit den effektiven Spannungspfaden diskutiert. In Anhang
C.4.1.2 sind hierzu Ergebnisse hinsichtlich der Auswirkungen der Verformungsrate auf das
Spannungsverformungsverhalten bei undrénierten Triaxial versuchen zusammengestelt.

Bel den Standardversuchen mit normalkonsolidiertem Kaolin ist die Vorschubgeschwindig-
keit v; bei den weggesteuerten Standardversuchen (ClU) anhand der Volumendnderung in
Abhangigkeit der Zeit wahrend der Konsolidation und in Anlehnung an DIN 18137-2 unter
Berticksichtigung der Plastizitétszahl 1p zu v, = 0,05 mm/min festgelegt worden. Die Erho-
hung der Vorschubgeschwindigkeit um den Faktor 2 auf v; = 0,10 mm/min (ClIU-S-K-33)
fuhrt zur Reduzierung des zuvor beschriebenen Porenwasserliberdruckabbaus. In Bild 5.7a)
sind hierzu die effektiven Spannungspfade dargestellt, die dem in der Literatur haufig be-
schriebenen Verlauf fUr technisch aufbereitete Proben entsprechen, siehe auch Bild 5.4.

NE 75 ES\P T t é E) I T T T 75 [T T T T 77 k\ \/ T 2\ L e B A
> a - mit Symbo . 1 -S'; =100 kN/m .
~x TSP: ohne Symbol Du c -8 CIU-S-K-26 1
c 50 - oo 7 > 50 - (b) (v,=0,20mm/min) -
o 1 X C ]
- c L

-7 25 - 1 5 25 ¢ =
P (@) 87t CIU-SK-33
Z\D/ O L I v ‘ 1 1 O [ SEE - I R R N \(\\/lzworowsn\’]n\’]/mlwn)\ l

25 50 75 100 125 150 0 5 10 15 20
(S', +S")/2 bzw. (S, + S;)/2 in KN/m? e, in %

Bild 5.7: Einfluss der Vorschubgeschwindigkeit auf a) effektive Spannungspfade und
b) Porenwasserdruckentwicklung bei weggesteuerten ClU-V ersuchen

Der Vergleich von zwel anisotrop konsolidierten Versuchen (CAU) in Bild 5.7 bestétigt die
Auswirkung der Erhéhung der Vorschubgeschwindigkeit auf die Porenwasserdruckentwicklung.
Hierbei wurden die kraftgesteuerten zum einen mit v; = 50 kN/m#/h (CAU-A-K-09) und v; =
100 kN/m?/h (CAU-A-K-10) abgeschert. Dies entspricht mit Bezug auf die gesamte Abscherpha-
se unter Vernachlassgung der nichtlinearen Verformungsrate bel kraftgesteuerten Versuchen
einer mittleren Vorschubgeschwindigkeit von vi = 0,20 mm/min fir den Versuch CAU-A-K-09
und v; = 0,30 mmymin fur den Versuch CAU-A-K-10. Wie aus Bild 5.7b) ersichtlich wird, fihrt
eine weitere Erhdhung der Vorschubgeschwindigkeit zu einem stetig ansteigenden Porenwasser-
Uberdruck. Der resultierende effektive Spannungspfad entspricht dadurch auch dem typischen
Verlauf eines normalkonsolidierten bindigen Boden, siehe auch Bild 5.7a).
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Bild 5.8: Einfluss der Vorschubgeschwindigkeit auf a) effektive Spannungspfade und
b) Porenwasserdruckentwicklung bei kraftgesteuerten CAU-V ersuchen

Anhand dieser Untersuchung wird deutlich, dass der Verlauf des effektiven Spannungspfades
bei undrénierten Triaxialversuchen kein hinreichendes Kriterium fir die Beurteilung des
Uberkonsolidierungsverhaltnisses ist. Der effektive Spannungspfad eines normalkonsolidier-
ten Bodens kann sowohl von der inhomogenen Probenverformung al's auch von der Abscher-
geschwindigkeit beeinflusst werden.

Nach Henkel (1960) gibt es eine allgemeine Beziehung zwischen dem Wassergehalt im
Bruchzustand w; und der entsprechenden Deviatorspannung (s 1-S 3)s von bindigen Boden. Fur
normalkonsolidierte Boden kann diese Beziehung durch eine Gerade bei halblogarithmischer
Auftragung im wr — (S 1-S 3) Diagramm beschrieben werden. Wogegen bei Uiberkonsolidierten
Bdden diese Beziehung nichtlinear ist und erst ab der effektiven V orkonsolidierungsspannung
in einen linearen Verlauf Ubergeht. In Bild 5.9 sind hierzu die Versuchsergebnisse der durch-
gefuhrten Triaxialversuche fur die jeweiligen Boden aufgetragen, die dem Kriterium eines
normalkonsolidierten Bodens entsprechen.

40 T T ] T
L -o- Kaolin

35 + -a- Seeton (Projekt 1)
L o | % Seeton (Projekt Il

~<.

| Bild 5.9:

10 B T Wassergehalt w; versus (s1 — s3); flr nor-
100 1000 malkonsolidiertes Kaolin und Seeton der
(S1-S3) in kN/m? Projekte 1 und 111
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5.2.3 Versuchsergebnisse zur effektiven Scherfestigkeit

5.2.3.1 Allgemeines

Die effektive Scherfestigkeit ist unabhéngig von dem Konsolidationspfad, d.h. sowohl isotrope als
auch anisotrope Konsolidationspfade fuhren zur gleichen Scherfestigkeit, Siehe auch Gebresdassie
(2003), Smons (1963) und Henkel, D.J./Sowa, V.A (1963). In dieser Arbeit wurden zur Ermittlung
der effektiven Scherfestigkeit Versuche mit isotropem Konsolidierungspfad sowohl dréniert (CID)
as auch undréniert (CIU) durchgefihrt. Wobe die undrénierten Versuche mit gleichzeitiger Mes-
sung des Porenwasserdrucks in Anbetracht der Gliltigkeit des ,, Prinzips der effektiven Spannungen®
nach Gudehus (1981) zur Ermittlung der effektiven Scherfestigkeit ebenfals geeignet sind. Eine
detaillierte Zusammengtellung der Versuchsergebnisse mit Angabe der Versuchsrandbedingungen
igt fur die CID-Versucheim Anhang C.3 und fur die ClU-Versuche im Anhang C.4 zu finden.

5.2.3.2 Dréanierte versus undranierte Triaxialversuche

Die Bruchspannungen der mal3gebenden Bruchkriterien sind in Bild 5.10 fir das Kaolin
zusammengestellt. Es ist festzustellen, dass bei den dranierten Versuchen kein eindeutiger
Bruchzustand auftrat und somit der Grenzwert der Dehnungen mit e = 20 % mal3gebend
wurde. Ein kritischer Zustand ist in 5 Versuchen bel einer axialen Stauchung von etwa e; =
16 % eingetreten und die resultierende Scherfestigkeit nur geringflgig kleiner als bei
maximaler Deviatorspannung. Die Streuung der Bruchspannungen ist mit einem Korrelations-
koeffizienten R? = 0,98 fur beide Bruchkriterien sehr gering.

500 ‘ 500 ‘ — w
’(a) 7 r J '(s -S3)max = 20’20 (b)’
e = 14,1 kN/m?
~ 400 P — o 1 400 + C(sl—33)max - ’
= o J (si-ss)max 26’6 e (R2 = 0,87)
2 © Clorsyma = 7,6 KN/M? 12 i s = 19,6°
E 300 B (RZ - 0,99) | _;—; 300 - 7CI(S'1/S'3)maX = 14’8 kN/m2
Q S J'cs =26,4° 1 g N (R?=0,88) 1
an 200 L CCS = 6,2 kN/m2 ""f': Enm 200 B 7] ICS = 26,50 _ -
L (R?=0,98) Pt i | C'es =0,8kN/mz2 _ ~ - f
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100 [ 4§" — // |
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Bild 5.10: Scherfestigkeit von normalkonsolidiertem Kaolin: a) drénierte und

b) undranierte Versuche
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Bei den undranierten CIU-Versuchen konnte bei einer mittleren Stauchung von e, = 18,8 %
die maximale Deviatorspannung und bereits bel e; = 15,7 % das maximale Hauptspannungs-
verhdtnis beobachtet werden. Eine Reduzierung der Scherfestigkeit ist allerdings nicht fest-
stellbar. Gegeniliber den dranierten Versuchen ist die Streubreite der Bruchspannungen bei
den undranierten in Bild 5.10b) mit R2 = 0,88 groéf3er, wobei fur den kritischen Zustand eben-
falls nur geringe Abweichungen aufgetreten sind. Der Vergleich zwischen beiden Versuchsar-
ten fuhrt bel den undrénierten ClU-Versuchen zu geringeren Reibungswinkeln mit j * = 20°
und gréleren Kohadsionswerten mit ¢’ = 14,5 kN/m2. Wohingegen im kritischen Zustand die
Kohéasion mit ¢’ = 0,80 kN/m?2 bei den undranierten Versuchen sehr stark abgenommen hat.
Mit Bezug auf den Winkel der Gesamtscherfestigkeit j *s nach Gl. (5.9)

j ', =arctan(tanj +1 ) (5.9)

mit der Kohasionskonstanten | ¢ fir Zonenbrtchein Gl. (5.10) nach DIN 18137-1 (1990)

|C=%naXS ] (5.10)

ergibt sich fur die dranierten Versuche bel der Annahme einer effektiven K onsolidationsspannung
maxs’y = 100 KN/m? ein Winkel der Gesamtscherfestigkeit von j 's = 29,5°. Die undrénierten
Versuche liefern einen einheitlicher Wert vonj 's= 27,0°.

Die effektive Scherfestigkeit des Seetons von dem Projekt 11 ist in Bild 5.11 mit den jeweili-
gen Bruchspannungen dargestellt. Sowohl bei den drénierten als auch bei den undranierten
Versuchen wurde keine Kohasion und unter Berticksichtigung normaler versuchsbedingter
Streuungen ein einheitlicher Reibungswinkel von j ' =] ’s = 30,8° ermittelt. Ein kritischer
Zustand ist bel diesen Versuchen nicht eingetreten. Die maximale Deviatorspannung ist bei
den drénierten Versuchen bel einer Stauchung von etwa e; = 14,2 % und bei den undrénierten
bel etwa e = 17,9 % aufgetreten. Bel den undranierten Versuchen konnte wie auch bei dem
Kaolin das maximale Hauptspannungsverhdtnis bereits zuvor bei einer mittleren Stauchung
von etwa e; = 8,3 % festgestellt werden.

Aus Bild 5.12 ergeben sich fir den Seeton von dem Projekt 111 die effektiven Scherparameter
fUr die drénierten Versuch zu j ' = 26,7° und ¢’ = 2,4 kN/m? bei einer axialen Stauchung von
e; = 15,5 %. Bel den undranierten Versuchen wurde wiederum ein gegeniber den drénierten
Versuchen erhéhter Kohasionsanteil mit ¢’ = 12,6 kN/m2 bzw. 13,9 kN/m2 und ein reduzierter
Reibungswinkel mit j’ = 21,0° bzw. 20,4° ermittelt. Die Stauchungen im Bruchzustand
betragen dabel e; = 15,7 % bzw. 10,2 %. Der Vergleich mit dem Winke der Gesamtscherfes-
tigkeit flihrt bei den dranierten Versuchen zu einem Wert von j ’s = 27,8° und fur die undrénierten
zuWertenvonj 's=27,0° bzw. 27,1°.
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Bild 5.11: Scherfestigkeit von normalkonsolidiertem Seeton (Projekt 11): @) dranierte und
b) undranierte Versuche
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Bild 5.12: Scherfestigkeit von normalkonsolidiertem Seeton (Projekt 111): a) drénierte und

b) undrénierte Versuche

5.2.3.3 Zusammenstellung der effektiven Scherparameter

Aus den zuvor dargestellten Versuchsergebnissen kann als Tendenz fir die untersuchten
Bodenarten eine unterschiedliche Wichtung der effektiven Scherparameter bei dranierten und
undranierten Triaxialversuchen beobachtet werden, die fir die undrénierten Versuche einen
hoheren Kohasionsanteil auf K osten des Reibungswinkels beschreibt.
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In Bild 5.13 sind fur alle untersuchten Bodenarten die Scherfestigkeiten gemeinsam aus dr&
nierten und undrénierten Versuchen abgeleitet worden, die vergleichend auch in Tabelle 5.1
zusammengestellt sind.
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Tabelle5.1: Zusammenstellung der effektiven Scherfestigkeit aus CID- und CIU-Versuchen

(S1—S3)max (S'1/S’ 3)max Kritischer Zustand
(C9)
jrine [cinkN/m2| j'in° | inkN/m2|j"in° | ¢"inkN/m?
Kaolin 20,81 13,59 20,54 13,97 27,44 0,13
Seeton (Projekt 1) 30,70 0 30,86 0 - -
Seeton (Projekt 111) 26,96 0,30 25,95 3,66 - -
Seeton (P-I11-Horizontal) | 26,80 11,01 27,48 12,66 - -
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5.2.3.4 Mobilisierung der effektiven Scherparameter

Bereits in Gebreselassie (2003) ist im Hinblick auf die Bruchkriterien fur die Anwendung der
maximalen Deviatorspannung ein leichter Anstieg des Reibungswinkelsj * mit einhergehen-
der Abnahme der Kohéasion ¢’ gegeniiber dem Kriterium des maximalen Hauptspannungsver-
haltnisses festgestel It worden. Diein dieser Arbeit durchgefihrten Versuche wurden daher auf
den Einfluss der Mobilisierung der effektiven Scherfestigkeit mit zunehmender Stauchung
ausgewertet. In Bild 5.14 sind dazu bei spielhaft anhand eines undranierten Versuches (ClU-s-
SH_01-02) die effektiven Spannungspfade mit Isolinien der axialen Stauchung und die daraus
abgeleitete Mobilisierung der Scherfestigkeitsparameter dargestellt. In Anhang C.3 Bild C.11
und C.12 sind weitere Auswertungsergebnisse zu finden.

Der Reibungswinkel j * eines feinkérnigen Bodens hangt im Allgemeinen vom Mineral aufbau
und der Plastizitdt ab (Mitchell, 1993). Wohingegen der Kohasionsanteil ¢’ nach von Soos
(2001) als Funktion des Verdichtungszustandes und der Zeitdauer der Lasteinwirkung be-
schrieben wird.

Auswertungen von Versuchen an Tonproben mit einem Feinkornanteil (d < 0,002 mm) von
46 % ergeben nach Schmertmann/Osterberg (1960) eine Mobilisierung der maximalen Kohé&
sion bereits bel einer axialen Stauchung von e; = 0,5 %, die mit zunehmender Verdichtung
abnimmt. Ebenso wird in Leinenkugel (1976) bei Versuchen an bindigen Bdden mit einem
Feinkornanteil (d < 0,002 mm) von 70 % eine sofortige Mobilisierung des Kohésionsanteils
bei Stauchungen e; < 0,5 % festgestellt. Die in dieser Arbeit untersuchten Bodenarten weisen
einen geringeren Feinkornanteil als die beschriebenen Untersuchungen aus der Literatur auf.
Der Tonantell betrégt hier fur das Kaolin in etwa 28 %, fur den Seeton von dem Projekt 11
zwischen 21 % und 30 % und fir den Seeton von dem Projekt [11 zwischen 33 % und 38 %.
Aufgrund des geringeren Feinkornanteils erreicht die Kohasion erst bei axialen Stauchungen
e > 8% ihren Maximalwert. Mit zunehmender Stauchung fallt die Kohésion wieder ab. Das
maximale Hauptspannungsverhéltnis tritt bel den undrénierten Versuchen bel Stauchungen
zwischen e; = 9 % bis 13,5 % auf, wodurch der hthere K ohésionsanteil gegentiber dem spéter
eintretenden Bruchkriterium der maximalen Deviatorspannung bestétigt wird.

Entgegen der in der Literatur beschriebenen sofortigen Mobilisierung des Kohéasionsanteils,
waren bei den durchgefuihrten Untersuchungen gréfiere Verformungswege zur vollstandigen
Mobilisierung notwendig. Eine mdgliche Ursache konnte hierfir der geringere Feinkornanteil
darstellen, die mit weiteren Untersuchungen abgesichert werden sollte.
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Bild 5.14: Mobilisierte Scherfestigkeit von normalkonsolidiertem Seeton
(Projekt 111 — ClU-s-SH_01-02-03)

Bei bindigen Bdden sind die anisotropen Eigenschaften zu beachten. Hierbei ist zwischen der
inhérenten (strukturbedingten) und der induzierten (spannungsbedingten) Anisotropie zu
unterscheiden. Die Auswirkung der inharenten Anisotropie auf die Scherfestigkeit ist mit
einer Serie horizontal orientierter Proben von dem Projekt I11 in ClU-Versuchen untersucht
worden. Durch eine Drehung der Probe um 90° kann mit dem Standardtriaxialversuch (Tota
ler Spannungspfad A, nach Bild 2.3) unter Vernachlassigung der zylindrischen Probenform
eine Extensionsbelastung simuliert werden, die dem totalen Spannungspfad E entspricht. In
Bild 5.15a) ist hierzu der Reibungsanteil und der Kohasionsanteil in Abhangigkeit der Deh-
nung dargestellt. Fir den Reibungsanteil ist unter Berilicksichtigung der etwas geringeren
Porenzahl bei den horizontal eingebauten Proben erwartungsgemald ein vernachlassigbar
kleiner Unterschied zu den vertikal eingebauten Proben (Bild 5.14) festzustellen. Demgegen-
Uber wird bei der Extensionsbel astung die Kohésion bereits bei Dehnungen kleiner 0,5 % voll
mobilisiert und nimmt mit zunehmender Dehnung ab. Der Bruchzustand bel maximalem
Hauptspannungsverhdtnistritt gegentiber der Kompressionsbelastung friher ein und ist durch
einen Uberproportionalen Abfall der Kohasion gekennzeichnet. Eine Scherfuge wurde dabei
bei keinem Versuch dieser Serie beobachtet. Der direkte Vergleich der mobilisierten
Scherfestigkeit in Form des Winkels der Gesamtscherfestigkeit ist in Bild 5.15b) fir eine
Referenzspannung von 100 KN/m? dargestellt. Fiur den Bruchzustand ergibt sich fir die
inhé@rente Anisotropie ein Verhdtnis der Gesamtscherfestigkeit zwischen Kompression und
Extension nach Gl. (5.11) zutanj 'sc/tanj 'sg = 0,83.
t. tanj ‘oo

— = 511
t E tanj 's,E ( )
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Die Auswirkungen der induzierten Anisotropie wurden bereits mehrfach in der Literatur
beschrieben. Soist in Gebreselassie (2003) aus der Literatur fur das Scherfestigkeitsverhdltnis
bei triaxialer Kompressionsbelastung (Totaler Spannungspfad A) und Extensionsentlastung
(TSP-D) ein Bereichvontanj 'sc/tanj 'sg = 0,76 bis 1,14 angegeben, der somit eine starke
Streuweite aufweist. Nach Scherzinger (1991) ist der Winkel der Gesamtscherfestigkeit bel
Extension j ’se fur normalkonsolidierten Seeton bei gleicher Porenzahl etwas geringer a's bei
entsprechender Kompression. Dies wird dort bel einem allgemein geringen Koh&sionsantell
auf die inhdrente Anisotropie zurickgefuhrt. Aufgrund der geringen Versuchsanzahl mit
horizontal orientierten Proben und der in der Literatur vorhandenen unterschiedlichen Auffas-
sungen, sind ergénzende Untersuchungen zur Klérung erforderlich.
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Bild 5.15: Mobilisierte Scherfestigkeit von normalkonsolidiertem Seeton
(Projekt 11l — ClU-s-SH_07-08-09 — horizontal orientierte Proben)

5.3  Spannungs-Dehnungs-Verhalten bei Elementversuchen
531 Eindimensionale Kompressionsbelastung

In den Bildern 5.16 bis 5.19 ist Dehnungsverhalten in Abhéngigkeit der Spannung und Poren-
zahl as Mittelwert der jeweiligen Versuchsserien dargestellt. Die vollsténdigen Ergebnisse
sind in Anhang C Bild C.1 bis C.4 zu finden. Die Versuche wurden nach DIN 18135 (1999)
durchgefiihrt, wobei die wesentlichen Gleichungen zur Auswertung der eindimensionalen
Kompressionsversuche im Anhang C in Tabelle C.1 zusammengestellt sind.
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Insgesamt sind vier Versuchsserien mit jeweils 5 ungestorten zylindrischen Bodenelementen
mit einem Durchmesser von D = 71,4 mm und einer Hohe von h = 20,0 mm durchgefihrt
worden. Detaillierte Angaben zu den Einbaubedingungen der einzelnen Versuche sind im
Anhang C in den Tabellen C.2 bis C.5 aufgefiihrt.

Anhand représentativer Mittelwerte sind Mittelwerte fir die jeweiligen Versuchsserien gebil-
det worden, die nachfolgend in den Bildern 5.16 bis 5.19 dargestellt sind. In Tabelle 5.2 sind
die Kompressionsbeiwerte fir die Erstbelastung C. und fur Ent- und Wiederbel astungsphasen
Cs bzw. C; nach Auswertung der Porenzahl e versuslog(s’) zusammengestellt. Eine alternati-
ve Auswertung der Porenzahl e versus den Logarithmus Naturalis In(s’) beztiglich der Kom-
pressionsindizes | und k beziehungsweise | * und k* nach Gl. (5.12) und GlI. (5.13) sind in
den jewelligen Spannungsstauchungsdiagrammen angegeben. Fir einen Vergleich der Ver-
suchsergebnisse mit empirischen Korrelationen wird an dieser Stelle auf eine ausfihrliche
Zusammenstellung fur weiche Boden in Gebreselassie (2003) und Kempfert/Gebreselassie
(2006) verwiesen.

* I C
| = = . 5.12
1+e, 2,3{l+e) (512
k 2>C,

(5.13)

k™ = »
1+e, 2,3{1l+e)

Tabelle5.2: Kompressionsbeiwerte fir Kaolin und See- und Beckenton aus K onstanz

Versuchsserie 1 2 3 4
Kaolin Projekt 11 Projekt 111 Projekt 1117
Wo in % 41,3 19,84 33,0 30,00
& 1,182 0,567 0,823 0,864
Ce 0,179 0,0687 0,169 0,183
Cs1 5,078E-03 3,625E-03 0,0168 0,0162
Cra 8,287E-03 3,394E-03 0,0140 0,0129
Cs2 0,0239 7,439E-03 0,0359 0,0372
Cr 2 - 7,504E-03 - ]
Cs3 - 9,611E-03 - -
Co/Csr1? 26,8 19,6 11,0 12,5
Co/Csr2? 7,5 9,2 47 49
Co/Csr3? - 71 - -

Y horizontal orientierte Proben; 2 Cs, ist Mittelwert aus Schwell- und Wiederbel astungsbeiwert
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Bild 5.16:
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Spannungstauchungsdiagramm fir Kaolin bei eindimensionaler Kompression

Die Ergebnisse der eindimensionalen Kompressionsversuche bestétigen die bereits in Gebre-
selassie (2003) festgestellte Abhangigkeit des Schwellbeiwertes Cs, fir Ent- und Wiederbe-
lastung von der effektiven Spannung s’ v, die vor der Entlastung herrschte.

Die Auswertung, der in dieser Arbeit durchgefiihrten Kompressionsversuche, ergibt unter
Berticksichtigung der Ergebnisse aus Gebreselassie (2003) einen Anstieg von C./ Cs mit
zunehmendem Porenzahlverhdtnis ey/ e, siehe auch Bild 5.20. Dies bedeutet eine abneh-
mende Ent- und Wiederbel astungssteifigkeit bei zunehmender Kompression.

O_O T LTTT T T T T TTTT T T T T 17177
‘ l 'e,=0,567 0.56

O\o i ' = ]
z 0 | S,=195 kKN/m2 | 0.54

— ’ \ 1 7

()] B N a
> 1c, ] 0.52
3 40 - - 0.50

(@] i
3 1cC - 0.48

n 6.0 "l 1

L -1 Cos 1 0.46

é -
5 80 - 0.44

> | i
Projekt Il (BS-2.6) 4 0.42

100 Lol Lol Lol

1 10 100 1000
Effektive Spannung S' in KN/m2
Bild 5.17:

onaler Kompression

Porenzahl e

C

C

C., = 0,003625
C., = 0,003394

=0,06868

C., =0,007439
C., = 0,007504

C., = 0,009611

| = 0,02983

k, = 0,001524
k,= 0,003245
k,= 0,004174
| * = 0,01904
k*, = 0,000970
k*,= 0,002070

k*, = 0,002663

Spannungstauchungsdiagramm fir Seeton (Projekt 11: BS-2.6) bei eindimensi-
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Bild 5.18:

Effektive Spannung S' in KN/m?

Spannungstauchungsdiagramm fir Seeton (Projekt 111: SH-1.6) bei eindimen-

sionaler Kompression

Nach Scherzinger (1991) wurde fur Konstanzer Seeton ein mittlerer Verhédtniswert von in
etwa C./ Cs
Porenzahlanderung ey/ es > 1,30 beobachtet werden konnte. Ob die Anzahl der Ent- und
Wiederbel astungsphasen oder die stetige Verringerung der Porenzahl den gréfl3eren Einfluss
auf die beobachtete abnehmende Ent- und Wiederbel astungssteifigkeit bei weichen normal-
konsolidierten Boden hat, kann an dieser Stelle nicht abschlieRend geklart werden. Weitere
Untersuchungen sind daher erforderlich.

Bild 5.19:

Vertikale Stauchung €, in %
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Effektive Spannung S' in KN/m?

5,0 ermittelt, der bei den Versuchen dieser Arbeit erst ab einer bezogenen

C. =0,1821
C.,=0,01616
C,, =0,01284
C.,=0,03701
| = 0,07907
k,= 0,006297
,= 0,01607
| * = 0,04241
k*, = 0,003385
k*, = 0,008628

Spannungstauchungsdiagramm fir Seeton (Projekt 111: SH-1.9H — horizontal
orientierte Proben) bei eindimensionaler Kompression
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Nach Scherzinger (1991) sollte aufgrund moglicher Probenstdrungen der Wiederbel astungs-
beiwert C, erst bei Spannungen ermittelt werden, die mindestens doppelt so grof3 sind, wie die
in situ Vorkonsolidierungsspannung s’,. Eine zuverlassige Ermittlung der Vorkonsolidie-
rungsspannung ist allerdings sehr stark von der Probenqualitét abhéngig. Mechanische Sto-
rungen infolge Probenausbau und Einbau in den Versuchstand kdnnen eine Unterschétzung
verursachen, wohingegen das Schrumpfen infolge Austrocknung zu einer Uberschiatzung von
s’p fuhren kann. An dieser Stelle ist anzumerken, dass in der Literatur die Festlegung vons’,
kontrovers diskutiert wird. Leroueil et al. (1993) empfehlen zum Beispiel eine Erhdhung der
im Labor ermittelten Spannung s’, in Abhangigkeit des Uberkonsolidierungsverhaltnisses
OCR fir die Ubertragung auf in situ Verhaltnisse. Wohingegen Auswertungen in Scherzinger
(1991) auf der Grundlage einer Sekantenmethode eine Uberschatzung der Spannung s’ , nach
der Casagrande-Methode von etwa 20 % beschreiben. Die hier vorliegenden Vorkonsolidie-
rungsspannungen wurden wegen dieser Unsicherheiten vereinfachend mit der Tangentenme-
thode nach Casagrande ermittelt und sind in Tabelle 5.3 zusammengestelIt.

Tabelle5.3:  Vorkonsolidierungsspannungen

s'vinkN/m? s’y inkN/m? OCR
Kaolin 6,3 7,0 1,1
Projekt 1 68,0 19,5 0,3
Projekt 111 84,0 33,0 0,4
Projekt I11 (hor.) 50,4 47,0 0,9

Aufgrund der bei den Baugrubenmodellversuchen bekannten Belastungsgeschichte des Kao-
lins kann eine hinreichende Genauigkeit fur die Ermittiung von s’, mit der Casagrande-
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Methode beschrieben werden. Die Proben von Projekt 11 und auch die vertikal orientierten
Proben von Projekt I11 weisen jedoch auf eine mechanische Stérung hin, die zum Verlust
einer Erinnerung an die V orkonsolidierungsspannung geftihrt haben kénnte. Die horizontalen
Proben von Projekt 111, die eine sehr gute Ubereinstimmung der einzelnen Versuchskurven
aufweisen, ergeben eine horizontale Vorkonsolidierungsspannung von s’yn = 47,0 kN/m2.
Unter Berticksichtigung des Erdruhedruckbeiwertes Ko = 0,60 betrégt die horizontale effekti-
ve Spannung s’y = Ko s’y = 50,4 KN/m?, so dass hier normalkonsolidierte Verhatnisse ange-
nommen werden kdnnen. Aufgrund der zuvor beschriebenen Einflisse auf die Ermittlung von
S’y ist dlerdings eine gewisse Streubreite nicht auszuschlief3en. Bei der Ermittlung der effek-
tiven Uberlagerungsspannungen s’y sind infolge der Tiefgriindung der Altbebauung keine
Gebaudel asten berticksichtigt worden.

Die Steifemoduln fiir Erstbelastung Es und Ent- und Wiederbelastung Egwry Sind in Bild 5.21 mit
Bezug auf eine Referenzspannung pres = 100 KN/m? fir den Steifezahlansatz nach Gl. (C.37) nach
Ohde (1955) zusammengestellt. Dieser berlicksichtigt die Spannungsabhangigkeit der Steifigkeit.

Die doppeltlogarithmische Auftragung der normierten Steifemoduln bei eindimensionaler
Kompression veranschaulicht die gute Ubereinstimmung mit dem Potenzansatz nach Ohde
anhand der einheitlichen Neigungen der Trendlinien. Der Steifezahlexponent n betrégt hierbei
flr das Kaolin und die horizontalen Proben von Projekt 111 in etwan = 0,70 bis 0,85 und fur
das Projekt I im Mittel n = 1,00. Fur eine effektive Spannung s’ = prer = 100 KN/m2 sind in
Tabelle 5.4 die Steifemoduln Es;e und die mittleren Steifigkeitsverhaltnisse Egur)ref / Esyrer
sowohl fir die jeweiligen Belastungsphasen als auch fir die gemittelte Entlastungssteifigkeit
zusammengestdlt. Anhand der Steifigkeitsverhdtnisse bei den verschiedenen Entlastungspha-
sen, wird die bereits bei den Kompressionsbeiwerten beschriebene Abhéngigkeit des Span-
nungs-Dehnungs-V erhaltens weicher Béden bel Ent- und Wiederbelastung von dem voraus-
gehenden maximalen Spannungsniveau s’ n, deutlich.

Mit dem Einbau von um 90° gedrehten Proben der Versuchsserie von Projekt I11, ist der
Einfluss der inhé@renten Anisotropie (strukturbedingt) bei eindimensionalen Kompressionsver-
suchen untersucht worden. Da der Ausgangszustand mit ey = 0,82 (vertikale Proben) e = 0,86
(horizontale Proben) bei beiden Serien vergleichbar ist, kénnen direkte Rickschl iisse gewon-
nen werden. Fir eine Referenzspannung pre = 100 KN/m? betragt das Steifigkeitsverhéltnis
Esv/ Esp = 1,21 und bei Ent- und Wiederbelastung Egur)y / Esunh = 1,27 und 1,14.
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Bild 5.21: Steifemoduln fir eindimensionale Kompression fir Kaolin sowie See- und

Beckenton (Erst-, Ent- und Wiederbel astung)
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Tabelle5.4: Steifemoduln bei eindimensionaler Kompression fir Kaolin und See- und
Beckenton aus Konstanz

Versuchsserie 1 2 3 4
Kaolin Projekt I Projekt 11 Projekt 111%
n? 0,70 0,99 0,85 0,71
Esref 1730,0 4526,0 3172 2613,0
Estur).1ref/ Esref 26,2 15,6 7,4 71
Estur)2.ref/ Esref 10,6 11,4 42 4.4
Estur) 3 ref/ Esref - 13,4 - -
Eswrymref/Esrer > 18,4 13,5 5,8 5,8

Y horizontal orientierte Proben; 2 Mittelwert:
¥ Equrymrer 1St Mittelwert aus Ent- und Wiederbel astungsphasen; pre = 100 kN/m2

53.2 Triaxiale Kompressionsbelastung

Das Spannungs-Dehnungsverhalten bei triaxialer Kompressionsbelastung nach Bild 3.1b)
wurde mit mehr als 70 dranierten und undranierten isotropen Triaxialversuchen untersucht.
Eine umfangreiche Zusammenstellung der Versuchsrandbedingungen und Ergebnisse ist fur
die dranierten Versuche im Anhang C.3 und fur die undranierten Versuche im Anhang C.4 zu
finden. Die Beziehungen zur Ermittlung der Steifigkeiten in Form des Anfangstangentenmo-
dul E;, des Sekantenmodul Esp und des Ent- und Wiederbelastungsmodul E, sind in Tabelle
C.8 (Anhang C.2) angegeben.

In Bild 5.22 sind die Steifemoduln bei dranierten VVersuchen und in Bild 5.23 bei undranierten
Versuchen fur die jewelligen Bodenarten zusammengestellt. Fur die Ermittlung des Sekan-
tenmodul Esp ist as Bruchkriterium die maximale Deviatorspannung verwendet worden. Ein
Vergleich mit dem Sekantenmodul bei Anwendung anderer Bruchkriterien, wie z.B. das
maximale Hauptspannungsverhdltnis, ist im Anhang C dargestellt. Bei den undrénierten
Versuchen wurde die effektive Konsolidationsspannung s’3c als Bezugsgrof3e zur Auswer-
tung der spannungsabhangigen Steifigkeit verwendet.

Waéhrend die effektive Scherfestigkeit vergleichsweise invariant von den Entwasserungsbe-
dingungen ist, wird das Spannungs-Dehnungs-Verhalten davon in einem gréferen Umfang
beeinflusst. Unter der Voraussetzung eines ideal elastischen Bodenverhaltens ist der Schub-
modul G unabhangig von den Entwasserungsbedingungen, da das Wasser im Boden keine
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Scherfestigkeit besitzt. Hierdurch entsteht zwischen der dranierten Steifigkeit E und der un-
dranierten Steifigkeit E, der Zusammenhang

EE _~ _~_ E
2x(1+u,) =G =67 2>(1+u) (519
Fir den undrénierten Fall ergibt sich aus der Voraussetzung des volumenkonstanten Verhal-
tens mit De, = 0 die undranierte Querdehnzahl n, = 0,5. Nach Wroth/Houlsby (1985) kann fir
den drénierten Fall die effektive Querdehnzahl mit v = 0,12 bis 0,35 abgeschéatzt werden.
Hieraus ergibt sich fur das Steifigkeitsverhalten bei undrénierten und dranierten Triaxialver-
suchen ein Verhdtniswert von

% =111bis 1,34 (5.15)

Die Steifigkeitsverhdlitnisse wurden in dieser Arbeit fir den Anfangstangentenmodul E; zu
E,/E = 1,23 und 1,22 fir Kaolin und Seeton von Projekt 111 bestimmt und liegen somit inner-
halb der empirischen Grenzen. In Gebreselassie (2003) sind flr Konstanzer Seeton vergleichba-
re Werte von E, / E = 1,08 bis 1,29 ermittelt worden. Das Steifigkeitsverhdltnis bei den Versu-
chen von Projekt Il mit E,/ E = 0,52 (Tabelle 5.6) ist auf die im Allgemeinen bekannte Schwie-
rigkeit bei der Ermittlung des Anfangstangentenmodul bei weichen Boden zuriickzuf Ghren.

Die hier angewendete Methode zur Ermittlung des Anfangstangentenmodul basiert auf dem
hyperbolischen Spannungs-Dehnungsansatz nach Kondner (1963), siehe auch Gl. (C.33) im
Anhang C.2. In Anlehnung an Duncan/Chang (1970) wurde die Spannungs-Dehnungs-
Beziehung in transformierter Darstellung mit einer Ausgleichsgeraden durch die Spannungen
bei 70 und 95 % der Bruchspannungen linearisiert. Ein nicht hyperbolischer Spannungs-
Dehnungsverlauf fihrt dabei in der Regel zu einer Unterschéatzung des Anfangstangentenmo-
dul E be kleinen Dehnungen. Die durchgefiihrten Versuche weisen insbesondere fur die
undranierten Triaxialversuche von Projekt 1l (Tabelle C.40 und C.41) Spannungs-
Dehnungsverlaufe auf, die nicht durch den hyperbolischen Ansatz in der transformierten
Darstellung linearisiert werden konnten. In dem Finite Elemente Programm PLAXIS wird auf
den elastischen Anfangstangentenmodul verzichtet und stattdessen zum Beispiel bel dem
Hardening Soil Model der Sekantenmodul Esp verwendet. Das entsprechende Steifigkeitsver-
haltnis betragt fir Kaolin Eso, / Esp = 0,79 und fiir Seeton 2,27 und 2,04, wobei hier die Voraus-
setzungen der Elastizitatstheorie fir den Verhdtniswert nach Gl. (5.16) nicht mehr gultig sind.

Das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von dem untersuchten Kaolin weist gegentiber den
Seetonen von den Projekten aus Konstanz mit Esg e« = 1860 kN/m? etwas geringere Steifigkei -
ten auf. Anhand der Darstellung der Steifemoduln bei drénierten Versuchen in Bild 5.22 wird
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die hohe Anfangssteifigkeit bei dem Seeton von Projekt |1 mit E e / Eirer = 1,2 deutlich, die
bei den undrénierten Versuchen sogar ein Verhatniswert von Ey rer / Esoret = 1,4 aufweisen.

Eine Abnahme der Steifigkeit mit zunehmender Spannung ist bei allen Versuchen anhand des
Steifeexponenten mit n < 1,0 festzustellen. In der Praxis wird der Exponent nim Allgemeinen
auf nmax = 1,0 begrenzt, der eine lineare Zunahme der Steifigkeit beschreibt. Die Ergebnisse
der durchgefiihrten Versuche und auch aus Gebreselassie (2003) beschreiben aber bel wei-
chen Bdden auch tberproportionale Zunahmen der Steifigkeit mit der Tiefe beziehungsweise
mit der effektiven Spannung (n > 1,0). Dies trifft insbesondere fir den Seeton von Projekt 111,
aber auch fur die undrénierten Versuche an Kaolin zu.

1000 E \. T T T TTT] T T 1T HE 10000 E T \\.\HH\ T T TTTI T T TTTTI T T TTTIT T \HHH:»
£ -Kaolin (CID-Versuche) s ~Projekt II (CID-Versuche) 1
; 7 " W5 1000 - ;
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P B 12 i ]
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S C 1% 100 = .
< 10 - = B :
L el i 1
;I ref : ; 10 ; ref é
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Als besonders kritisch ist hingegen die im Vergleich zur Sekantensteifigkeit Uberproportionale
Abnahme der Entlastungssteifigkeit bei den Seetonen zu bezeichnen, die durch geringere Stei-
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feexponenten mit n,, < nsp gekennzeichnet sind. Dieses Verhalten wurde bereits bei der eindi-
mensionalen Kompression festgestellt und ist bel Baugruben mit einem tberwiegenden Entlas-
tungsverhalten unbedingt zu berlicksichtigen. Bel praktischen Berechnungen wird die Entlas-
tungssteifigkeit in der Regdl as ein Vielfaches der Sekantensteifigkeit mit Eyr ref / Esorer = 3,0
bis 6,0 berticksichtigt, wobei identische Steifeexponenten n, = nsp vorausgesetzt werden. In der
vorliegenden Arbeit betrégt die Ent- und Wiederbelastungssteifigkeit E, in etwa das 3,2 bis
5,3-fache der Sekantensteifigkeit bei dranierten und das 1,5-fache bei undrénierten Versuchen.
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Bild 5.23: Steifemoduln fir undrénierte triaxiale Kompression fir Kaolin und Seeton
(Erst-, Ent- und Wiederbelastung bei ClU-V ersuchen)

Zur Untersuchung der strukturbedingten Anisotropie weicher Boden bel triaxialer Kommpres-
son, sind zwei zusatzliche Serien undranierter Triaxialversuche mit horizontal orientierten
Proben durchgefihrt worden. Hierbel wurden extrem hohe Sekantensteifigkeiten festgestellt,
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die aufgrund der geringen Versuchsanzahl zunédchst kritisch zu betrachten sind. Die horizontale
Sekantensteifigkeit ist dabel um den Faktor 10,8 und die Entlastungssteifigkeit um den Faktor
2,9 grol3er als bei vertikal orientierten Proben. Bereits in Raabe (1984) ist von einer um bis zu
100 % groferen horizontalen Steifigkeit von berkonsolidiertem Londoner Ton berichtet wor-
den. FUr weichen Konstanzer Seeton wurde bereits in Gebreselassie (2003) entgegen der allge-
mein verbreiteten Auffassung, wie z.B. in Parry/Wroth (1981) und Lin/Penumadu (2005), eine
um den Faktor 1,1 bis 2,2 hdhere horizontale Steifigkeit festgestellt.

Tabelle5.5: Steifigkeitsverhaltnisse bei Kompressionsbelastung fir Kaolin

Eire Eso,ref Euwre | ElEso | EwW/Ei |Ew/Eso| nNg Neso | Neur
kN/m?2 kN/m?2 kN/m?2

draniert 3308 1860 11018 1,8 59 3,3 085 | 0,78 | 0,72
undraniert| 4069 1480 - 2,7 - - 1,08 | 1,17 -
EJ/E 1,23 0,79 -

Tabelle5.6: Steifigkeitsverhaltnisse bei Kompressionsbelastung fiir Projekt |1

Eiref Esoref Eur ref Ei/Eso | Ew/Ei | Eu/Eso NE; NEesp Neyr
kN/mz kN/mz kN/mz

draniert 15605 5876 19040 2,7 1,2 3,2 085 | 0,88 | 0,88
undraniert| 8058 13442 | 18455 0,6 2,3 1,4 0,78 | 0,80 | 0,64
EJ/E 0,52 2,27 0,97

Tabelle5.7:  Steifigkeitsverhaltnisse bei Kompressionsbelastung fiir Projekt 111

Eiref Eso,ref Eur ref Ei/Eso | Ew/Ei | Ew/Eso NE; NEesp Neyr
KN/mz KN/m? KN/mz

dréniert 5946 3104 16578 19 2,8 5,3 1,24 | 1,20 | 0,51
undraniert| 7259 6340 10068 11 14 1,6 1,98 | 1,85 | 0,98

EJ/E 1,22 2,04 0,61

Tabelle5.8:  Steifigkeitsverhaltnisse bei Extensionsbelastung fur Projekt I11
(horizontal orientierte Probe)

Eire Eso,ref Euwre | ElEso | Ew/Ei | Ew/Eso| N Neso | DNeur
kN/m?2 kN/m?2 kN/m?2

ClU-H 31684 | 68343 | 29116 0,5 0,9 04 0,25 | 0,03 0

CIU:H/V | 4,36 10,78 2,89
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533 Triaxiale Spannungspfadbelastung

Die Vortelle bei der Untersuchung der bodenmechanischen Eigenschaften mit der Spannungs-
pfadmethode sind bereits von Lambe (1967) und Lambe/Marr (1979) beschrieben worden.
Insbesondere die Berticksichtigung der Spannungsanderungen vor, wahrend und nach der Bau-
mal3nahme erfordern eine in der Regel von den standardméldig durchgefihrten eindimensiona
len und triaxialen Kompressionsversuchen abweichende Untersuchungsmethode. In der Litera-
tur sind bereits eine Vielzahl von Untersuchungen zur Spannungspfadabhéngigkeit des Boden-
verhatens verdffentlicht, die aber Uberwiegend Uberkonsolidierte Béden betreffen, siehe z.B.
Som (1968), Raabe (1984), Ng (1999), Garga et al. (2006). Fur weiche normalkonsolidierte
Bdden liegen hingegen vergleichsweise wenige Erkenntnisse vor. So ist in der Arbeit von Mes-
serklinger (2006) der Einfluss der Spannungsgeschichte und der Anisotropie mit drénierten
unstetigen Spannungspfaden untersucht worden. Fir normalkonsolidierten Seeton wurde mit
einer Ruckrechnung aus der transversal-isotropen (cross-anisotropy) Steifigkeitsmatrix des
anisotropen Bodenmodells nach Grahanmv Houlsby (1983) ein Verhdltnis von E,/ E, = 1,7
ermittelt. Gebreselassie (2003) fuhrte stetige Spannungspfade im Kompressionsbereich bei
anisotrop konsolidierten undrénierten Triaxialversuchen durch. Der Einfluss der Spannungs-
pfadabhangigkeit im Extensionsbereich auf das undrénierte Spannungs-Dehnungs-Verhalten
von normalkonsolidierten weichen Boden blieb in der Regel unberiicksichtigt. In dem Abschnitt
4 sind bereits fir idealisierte Verbaukonstruktionen charakteristische Spannungsverlaufszonen
definiert worden. Zur Untersuchung der Spannungspfadabhangigkeit der Steifigkeit und der
Porenwasserdruckentwicklung wurden daher insgesamt 18 anisotrop konsolidierte undrénierte
Spannungspfadversuche mit normalkonsolidiertem Kaolin und Seeton von den beiden Projekten
aus Konstanz durchgefiihrt, siehe auch Tabelle 5.9.

Tabelle5.9:  Ubersicht der durchgefiihrten Spannungspfadversuche (CAU)

Spannungspfad Neigung b Spannungsanderung Kaolin Seeton (P-11)  Seeton (P-111)

Ds , - zunehmend
TSP-A 45° 3 1 1
Ds , - konstant
TSP-B page Do onsan 1 1 1
) Ds , - abnehmend
Ds , - abnehmend
TSP-D 225° 3 1 1
Ds , - konstant
TSP-E grge e onsant 1 1 1
) Ds , - zunehmend
Ds , - abnehmend
TSP-F 270° - 1 1

Ds , - zunehmend
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Die Spannungspfade sind mit automatischer Kraftsteuerung und manueller Steuerung des Zellen-
drucks geregelt worden. Eine Darstellung des Versuchsstandes, der fur die Spannungspfadversu-
che mit einer zugfesten Kupplung zwischen Kopfplatte und Stempel modifiziert wurde, ist im
Anhang C.2 wiedergegeben. Dariiber hinaus sind dort auch die allgemein bekannten Gleichungen
zur Auswertung und Durchfihrung der Versuche zusammengestelit.

In Bild 5.25 sind die effektiven Spannungspfade und in Bild 5.25 das Spannungs-Dehnungs-
Verhalten und die Porenwasserdruckentwicklung dargestellt. Fir weitere Versuchsergebnisse
und den zugrunde liegenden Randbedingungen wird auf Anhang C.6 verwiesen.
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Bild 5.25: Spannungs-Dehnungs-V erhalten (links) und Porenwasserdruckanderung
(rechts) in Abhangigkeit triaxialer Spannungspfade

Fur die durchgefihrten Spannungspfadversuche ist der Bruchzustand mit dem Winkel der
Gesamtscherfestigkeit j *s definiert worden und in Tabelle 5.10 zusammengestellt. Es féllt eine
allgemeine Zunahme der effektiven Scherfestigkeit um etwa 5° bis 8° gegeniiber den isotrop
konsolidierten Versuchen auf. Besonders stark ist der Festigkeitszuwachs bei den Versuchen
von Projekt 11, die wie bereits beschrieben wurde auch grofRere Steifigkeiten aufweisen. An
dieser Stelle ist zu erwéhnen, dass nicht bei allen Versuchen ein eindeutiges Bruchkriterium
festgestellt worden ist. So wurde z.B. bel der Kompressionsentlastung (TSP-B) der Versuch bel
einer horizontalen Entlastung der Probe auf s, = 0 kN/m?2 abgebrochen, da ein vergleichbarer
Zustand in situ nicht wieder zu finden ist. Sofern kein hinreichendes Bruchkriterium vorhanden
war, wurde vereinfachend der Bruchzustand anhand der Scherfestigkeit bei TSP-A as Referenz
verwendet.

Tabelle 5.10: Winkel der Gesamtscherfestigkeit j s

Spannungspfad Kaolin Seeton (P-11)  Seeton (P-111)

CIU bzw. CID 27,3° 30,7° 27,1°
TSP-A 32,7° 37,4° 32,6°
TSP-B 35,4° 39,9°Y 29,5°
TSP-D 35,1°% 37,8°2 32,4°%
TSP-E 32,5°9 37,5°2 32,7°
TSP-F - 39,4°% 32,5°?

Bruchkriterien: V' s, = 0; ? extrapoliert; 2 interpoliert; ¥ DU
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Die Definition des Bruchkriteriums hat keinen weiteren Einfluss auf die Ermittlung der Se-
kantensteifigkeit, da bei alen Versuchen das Spannungs-Dehnungs-Verhalten ausreichend
untersucht werden konnte.

In Tabelle 5.11 sind die Sekantenmoduln Eso (siehe auch Bild 3.1b) in Abhangigkeit der
totalen Spannungspfade gegentbergestellt. Eine Auswertung mit dem Hyperbelansatz nach
Kondner zur Ermittlung des Anfangstangentenmodul E; war sehr problematisch, da eine
Linearisierung der transformierten Spannungs-Dehnungs-Beziehung oft erfolglos blieb. Diese
Schwierigkeiten bei der Ermittlung von E; bei normalkonsolidierten Bdden sind bekannt und
wurden bereits von Schanz et al. (1999) und Gebreselassie (2003) berichtet.

Fur die Sekantenmoduln Esp ist eine allgemeine Zunahme der Steifigkeit mit der Variation des
Spannungspfades festgestellt worden. Wahrend fur das Kaolin Gberwiegend nur im Extensi-
onsbereich eine Zunahme um den Faktor 3 eingetreten ist, wurden fur den Seeton Erhéhungen
bis zum 9-fachen der Sekantensteifigkeit bei Kompressionsbelastung ermittelt. In Abhangig-
keit der Bodenart sind in Bild 5.26 die Verhdtniswerte der Steifigkeiten aufgetragen.

Tabelle 5.11: Spannungspfadabhéngige Sekantensteifigkeit (CAU-V ersuche)

Kaolin Seeton (P-11) Seeton (P-111)
Spannungs- . . .
pfad Esoreein |Ere/ Erspa| Esorein |Ersee/ Erepa| Esoreein | Erse/ Ersa
kN/mz2 kN/m2 kN/mz2
TSP-A 3925,2 1,0 3192,3 1,0 3427,8 1,0
TSP-B 4671,0 1,2 28739,3 9,0 17463,2 51
TSP-D 13485,5 34 24896,4 78 4567.,6 1,3
TSP-E 12461,7 3,2 16938,5 53 9949,8 29
TSP-F - - 27783,0 8,7 14510,0 4,2

Bei dem Seeton von Projekt Il ist der Steifigkeitszuwachs am groften. Fir Entlastungspfade
betragt der Faktor in etwa 8 und bei Extensionsbelastung 5,3. Der Seeton von Projekt 111
hingegen weist Werte zwischen 3 und 5 auf. Lediglich bei Extensionsentlastung betréagt der
Steifigkeitszuwachs nur 30 %.

Fur die undrénierten Standardversuche ist die Ent- und Wiederbelastungssteifigkeit E,, mit
dem 1,5-fachen Wert des Sekantenmodul Esp ermittelt worden. Die Spannungspfadabhangig-
keit der Steifigkeit von normalkonsolidierten weichen Boden fuhrt bel den Entlastungspfaden
(TSP-B, -D und auch -F), die bei Baugruben das Spannungs-Dehnungs-V erhalten bestimmen,
zu einer Erhdhung der Steifigkeit um 22 bis zu 73 % gegentiber dem bisher mal3gebenden
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Ent- und Wiederbelastungsmodul E, bei Standardversuchen. Lediglich fir Kaolin wurde bei
TSP-B eine Sekantensteifigkeit Eso tsp-g kleiner als E,. ermittelt. Fir den TSP-D beim Projekt
11 betrégt das Verhdltnis Esp1se.p / Euwr SOgar 4,53. Das Materialverhalten bei einer Extensi-
onsbelastung (TSP-E) ergibt ndherungsweise mit Esp tsp.e = Eyr gleiche Steifigkeitsverhdtnis-
se. Esotsp-e / Eyr betrégt hier 1,13 (Kaolin), 0,92 (Projekt 11) und 0,99 (Projekt I11).
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Drehung der totalen Spannungspfade b in °

Bild 5.26: Spannungspfadabhangige Steifigkeitsverhaltnisse bel weichen Boden

Die Spannungspfadversuche zeigen sehr deutlich eine starke Richtungsabhangigkeit der
Steifigkeit. Diese spannungspfadabhéngige Steifigkeit ist auf die Anisotropie der weichen
Bdden zurtickzufhren. Fir die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen
Bdden, mit Uberwiegender Beanspruchung im Extensionsbereich, ist demnach die Auswir-
kung des richtungsabhéngigen anisotropen Materialverhaltens nicht zu vernachléssigen. In
Bild 5.26 sind fur den direkten Vergleich zusétzlich die Steifigkeitsverhaltnisse flr das Har-
dening Soil Modell (HSM) unter Verwendung einheitlicher Eingabeparameter angegeben. Die
Steifigkeitsverhatnisse betragen im Kompressionsbereich einheitlich Erse / Ersp.a = 1,05 und
im Extensionsbereich Ers / Ersp.a = 0,80.

Die Porenwasserdruckentwicklung hat bei Baugruben in weichen Boden einen erheblichen
Einfluss auf das Spannungs-Dehnungs-Verhalten. In Bild 5.25 ist bereits die spannungspfad-
abhangige Porenwasserdruckentwicklung Du dargestellt worden. Von besonderer Bedeutung
sind hier die Spannungspfade TSP-D, -E und -F im Extensionsbereich, die eine kritische
Porenwassertberdruckentwicklung aufweisen. Der Porenwassertiberdruck nimmt dabei mit
der Drehung des totalen Spannungspfades im Uhrzeigersinn von der Extensionsbelastung
(TSP-E) bis zur Extensionsentlastung (TSP-D) ab. Obwonhl die Porenwasserdruckentwicklung
bei TSP-D gering ist, konnte bei allen Versuchen ein Porenwassertiberdruck bei Erreichen des
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Bruchzustandes festgestel It werden. Wohingegen Spannungspfadversuche an tiberkonsolidier-
ten Tonen in Raabe (1984) bei Extensionsentlastung eine ausgepragte Porenwasserunter-
druckentwicklung mit zunehmender Dehnung aufweisen.

In Bild 5.27 sind die Porenwasserdruckbeiwerte As im Bruchzustand fir die jeweiligen Span-
nungspfade aufgetragen. Die Streuungen der Porenwasserdruckbeiwerte fur die unterschiedli-
chen Bodenarten sind vergleichsweise gering, so dass ein reprasentativer Mittelwert das Po-
renwasserdruckverhaltnis im Bruchzustand beschreiben kann.
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Bild 5.27: Spannungspfadabhangigkeit des Porenwasserdruckbeiwertes A; fir den Bruch-
zustand

Bereits Franke (1980) hat die Abhangigkeit des Porenwasserdruckbeiwertes von der Haupt-
spannungsrichtung und dem initialen Spannungszustand beschrieben, die durch die vorliegen-
den Versuchsergebnisse bestétigt werden kann. In Gebreselassie (2003) wurde ein Ansatz zur
Ermittlung des Porenwasserdruckbeiwertes unter Berticksichtigung des Spannungspfades
abgeleitet, der in Bild 5.27 auf der Grundlage der Versuchsergebnisse aus den Standardversu-
chen fur Kaolin ausgewertet wurde. Hierbel wird insbesondere im Extensionsbereich eine
gute Ubereinstimmung mit den experimentell ermittelten Werten erreicht, so dass eine hinrei-
chende Abschétzung des Porenwasserdrucks im Bruchzustand gegeben ist. Fir die Extensi-
onsentlastung (TSP-D) ergibt sich allerdings ein Porenwasserunterdruck, der somit die Si-
cherheit in Bezug auf die Scherfestigkeit Uberschétzt.
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54 Numerische Simulation der Elementver suche

Im Folgenden sind fur die untersuchten Spannungspfade die experimentellen Ergebnisse
numerischen Berechnungsergebnissen auf der Grundlage der Finite Elemente Methode unter
Verwendung von drei hochwertigen Bodenmodellen gegenlibergestellt. Die verwendeten
Stoffgesetze lassen sich in zwei Gruppen mit komplett unterschiedlicher mathematischer
Formulierung unterteilen und sind generell fir normalkonsolidierte bindige Boden geeignet.
Neben dem in der Praxis weit verbreiteten elasto-plastischen Hardening Soil Model (HS) nach
Schanz (1998) mit doppelter Materialverfestigung ist auch das mit der sogenannten ,, Small-
Strain-Stiffness’, d.h. mit erhdhter Steifigkeit bei kleinen Dehnungen, erweiterte Hardening
Soil Small Model (HSS) nach Benz (2007) untersucht worden. Darlber hinaus ist das hy-
poplastische Model fur bindige Boden (HC) nach Masin (2005) mit Berlicksichtigung der
sogenannten intergranularen Dehnungen angewendet worden. Der Vergleich wurde exempla-
risch fur die Laborversuchsserie von Projekt 111 durchgefiihrt. Eine summarische Beschrei-
bung der Bodenmodelle ist in Abschnitt 3 zu finden.

Die Materialparameter der elasto-plastischen Modelle sind zumindest fir den Standardspan-
nungspfad TSP-A nach Bild 2.3 aus den durchgefiihrten Kompressions- und Triaxialversu-
chen ermittelt und im Anhang C.7 in den Tabellen C.67 bis C.69 zusammengestellt. Die
Ermittlung des zusétzlichen Schubmoduls Gy bei kleinen Dehnungen und der Scherdehnung
o7 fur das Hardening Soil Small (HSS) Modell erfolgte nach Korrelationen mit empirischen
Daten aus Benz (2007). Fir die Spannungspfade im Extensionsbereich wurde eine Kalibrie-
rung erforderlich, die nachfolgend erlautert wird. Bei dem hypoplastischen Modell ist die
Ausgangsporenzahl e, von entscheidender Bedeutung fir das Materialverhalten. Die Materi-
aparameter wurden dabei in Anlehnung an die eindimensionalen Kompressionsversuchser-
gebnisse (Abschnitt 5.3.1) und nach in Masin/Herle (2007) publizierten Daten festgel egt.

In Bild 5.28 ist der Vergleich fir den Spannungspfad A (TSP-A) dargestellt, der fur die
el asto-plastischen Bodenmodelle mit den unverdnderten Material parametern eine gute Uber-
einstimmung mit den Versuchsergebnissen beschreibt. Der Schubmodul Gg bei kleinen Deh-
nungen wurde fir das HSS-Modell in Abhéngigkeit der Porenzahl e und der mittleren effekti-
ven Hauptspannung p’ nach Kim/Novak (1981) mit Gl. (5.17) ermittelt. Die Bestimmung der
Scherdehnung oy 7 erfolgte in Abhéngigkeit der Plastizitétszahl 1, nach Vucetic/Dobry (1991).

297-¢) [p

%:mi
1+ € pref

(5.16)
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Die Berechnung mit dem hypoplastischen Modell erforderte aufgrund der nicht vollsténdig
vorliegenden Materialparameter eine Kalibrierung des Lageparameters N der isotropen Erst-
belastungslinie und des Parameters r zur Beschreibung des Verhaltnisses zwischen der Stei-
figkeit bei isotroper Kompression K und dem Schubmodul G nach Gl. (5.17). Der modifizier-
ten Kompressions- und Schwellbeiwert | * yoq bzw. k* o wurde auf der Grundlage der eindi-
mensionalen Kompressionsversuche und einem empirischen Verhdtnis der Beiwerte zwi-
schen eindimensionaler und isotroper Kompression naherungsweise bestimmt (Gl. 5.18 bzw.
5.19) und sind in Tabelle C.69, Anhang C.7 zusammengestellt, siehe auch Abschnitt 5.3.1.

[ = % (5.17)

Y I

21 o » 1304 (5.18)
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Kog 2Ky »1,30%” (5.19)

Die Kalibrierung der hypoplastischen Materia parameter N und r erfolgte mit Bezug auf den
effektiven Spannungspfad. Eine Erhéhung von N fihrte dabei zu einem steiferen Materia ver-
halten mit einer Drehung des effektiven Spannungspfades in Richtung des totalen Span-
nungspfades, wodurch der Porenwassertiberdruck abnahm.

Waéhrend bel kleinen Dehnungen die Steifigkeit mit dem hypoplastischen Modell Uberschétzt
wurde, konnte der effektive Spannungspfad ab einer Dehnung e, = 0,5 % in sehr guter Uber-
einstimmung simuliert werden. Allerdings erreichte sowohl die Deviatorspannung als auch
der Porenwasserdruck die maximalen Werte bereits bei Dehnungen von e, = 2,0 bis 3,0 %.

Fir den Extensionsentlastungspfad D (Bild 5.29) konnten erhebliche Abweichungen hinsicht-
lich Schubsteifigkeit und Porenwasserdruckentwicklung festgestellt werden. Bereits Niemunis
(2002) und Masin/Herle (2007) bestétigten bei Extensionsversuchen mit richtungsabhangiger
Anisotropie und undranierten Verhdtnissen eine erhebliche Unterschétzung der Schubsteifig-
keitsabnahme.

Bei den elasto-plastischen Modellen bestimmt fir diesen Spannungspfad der Entlastungsmo-
dul E, e die Anfangssteifigkeit. Zur Veranschaulichung ist in Bild 5.29 das numerische
Berechnungsergebnis fir das Hardening Soil Modell mit den unverénderten Material parame-
tern fur den TSP-A dargestellt, welches erhebliche Abweichungen zu dem Elementversuch
aufweist. Die Berlicksichtigung der , Small-Strain-Stiffness® (HSS) ergab keine wesentlichen
Unterschiede, so dass die Berechnungsergebnisse hier nicht dargestellt sind. Zur Anndherung
der Versuchsergebnisse war eine unrealistische Modifikation der Materialparameter erforder-
lich, wobel der Kompressionsmodul Egeqrer auf €in Minimum reduziert wurde. Egeqrer ISt
neben Ko nc der maldgebende Parameter, der die Materialverfestigung bei isotroper Kompres-
sion bestimmt. Generell ist festzustellen, dass die Extensionsentlastung (TSP-D) mit den
verwendeten Bodenmodellen unter Berticksichtigung bodenmechanisch vertretbarer Material -
parameter im Sinne der Definitionen der Eingabeparameter nicht hinreichend gut simuliert
werden konnte.
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Ferner ist der kritische Porenwasseriberdruck im Bruchzustand, der bei allen Extensionsent-
lastungsversuchen aufgetreten ist, mit den Ausgangsmaterial parametern und den verwendeten
Bodenmodellen nicht zu beschreiben. Hier konnte bel allen Berechnungen ein fur die Scher-
festigkeit glinstig wirkender Porenwasserunterdruck beobachtet werden. Erst die Modifikation
der Materialparameter, in Form einer Reduzierung von Egeqrer bei den elasto-plastischen
Modellen in Zusammenhang mit der dadurch erforderlichen Reduzierung des Sekantenmodul
Esorer, fUhrte zu einer ansatzweisen Verbesserung. Das hypoplastische Modell beschreibt
dagegen den effektiven Spannungspfad mit den Originalmaterial parametern in guter Uberein-
stimmung. Die Deviatorspannung und auch der Porenwasserdruck wurden allerdings Uber-
schétzt. Das Berechnungsergebnis des hypoplastischen Modells weist aber die Entstehung des
Porenwassertiberdrucks bei der Extensionsentlastung auf, der mit elasto-plastischen Modellen
nicht beschrieben werden konnte.
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Fur den Extensionsbel astungspfad E (Bild 5.30) wurde wiederum die Abnahme der Scherstei-
figkeit unterschétzt, so dass bei axialen Dehnungen mit |e;| > 1% in den Bodenmodellen eine
zu grol¥e Steifigkeit berticksichtigt wird. Der Porenwassertiberdruck wird bel diesem Span-
nungspfad allerdings tUberschétzt. Mit einer Modifikation, die wiederum keinen Bezug zu den
klassischen Definitionen der Eingabeparameter berticksichtigt, konnte das Materialverhalten
mit den elasto-plastischen Modellen in guter Ubereinstimmung beschrieben werden. Hierzu
war einer Reduktion der Sekantensteifigkeit Esorer auf 50 % der Kompressionssteifigkeit
Eoed rer UNd eine Erhéhung des Dilatanzwinkels auf y = 15° erforderlich.
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Das hypoplastische Modell ist in Bild 5.30 mit dem Berechnungsergebnis unter Verwendung
der unveranderten Materialparameter dargestellt und beschreibt in Bezug auf die Devia-
torspannungen einen zu dem Hardening Soil Modell vergleichbaren Verlauf. Die Porenwas-
serdruckentwicklung weist alerdings bereits bei Dehnungen von etwa 1,5 % einen Maximal-
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wert mit anschlieRendem Abbau des Porenwassertberdrucks auf der fur Uberkonsolidierte
Bdden typisch ist. Eine Variation der Parameter fir das hypoplastische Modell wird nicht
weiter dargestellt.
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Der totale Spannungspfad F wurde in der dritten Versuchsserie (Projekt 111) nicht bis zum
Bruch gefahren, so dass in Bild 5.31 zusétzlich die Ergebnisse von Projekt 11 vergleichend
dargestellt sind. Wie bereits bei den zuvor beschriebenen Extensionspfaden wird auch hier die
Schersteifigkeit nur anndhernd simuliert. Wahrend fur die Spannungspfade D und E die Stei-
figkeit mit nicht einheitlichem Mal3 Uberschétzt wurde, kann fir den Spannungspfad F gegen-
teiliges festgestellt werden. Insbesondere bel axialen Dehnungen |e)] > 0,5 % wird die Steifig-
keit unterschétzt.
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55  Zusammenfassung der Erkenntnisse

Anhand der prasentierten Elementversuchsergebnisse ist neben der Ermittlung der Material pa-
rameter fUr die numerische Analyse der praktischen Projekte in Abschnitt 6 vor allem die
Notwendigkeit einer geeigneten Untersuchungsmethode von normalkonsolidierten weichen
Bdoden unter Berticksichtigung der zu erwartenden Spannungspfadbel astung bei der Baumal3-
nahme verdeutlicht worden. Insbesondere bei Baugruben in weichen Béden mit einer domi-
nierenden Extensionsbe- und -entlastung sind herkdmmliche Standardversuche nicht ausrei-
chend zur Beschreibung des spannungspfadabhéngigen Materialverhaltens. Dartber hinaus
wurden Probleme bei der numerischen Berechnung von Extensionsbeanspruchungen aufge-
zeigt, die mit Materialparametern unter Berticksichtigung der bodenmechanischen Definitio-
nen von den Eingabeparametern der verwendeten Bodenmodelle aufgetreten sind. Die
wesentlichen Erkenntnisse sind nachfolgend aufgelistet:

Die effektive Scherfestigkeit bei anisotrop konsolidierten Versuchen ist grof3er al's
bei isotrop konsolidierten Versuchen.

Der Winkel der Gesamtscherfestigkeit ist fur die untersuchten normalkonsolidier-
te Boden fur Kompression und Extension in etwagleich gro3j 'sc =] ’se.

Bel horizontal einbauten Proben ist die effektive Scherfestigkeit bereits bei Deh-
nungen |es| > 0,5 % in voller Grofie mobilisiert, wobei fir den Reibungsanteil kei-
ne Auswirkungen einer Anisotropie festgestellt wurde.

Die weichen normalkonsolidierten Béden lassen sich mit herkémmlichen Metho-
den nur unzureichend mit dem Anfangstangentenmodul E; beschreiben.

Der aus den Spannungspfadversuchen resultierende Sekantenmodul Esg,e ist bei
weichen normalkonsolidierten Boden grofder als bei Standardversuchen, variiert
dabel im Mittel in etwa um den Faktor 5 und Ubertrifft sogar die Ent- und Wie-
derbelastungssteifigkeit Eyy res.

Die Ent- und Wiederbelastungssteifigkeit E, ;e nimmt im Vergleich zur Sekan-
ten- und Anfangstangentensteifigkeit Gberproportional mit der Spannung ab ny <

Nsp.

Bel den untersuchten Entlastungspfaden wurde einheitlich Porenwassertiberdruck
im Bruchzustand festgestellt.
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Eine numerische Simulation der Triaxia versuche mit hochwertigen Bodenmodel -
len beschreibt den Standardspannungspfad A (TSP-A) in guter Ubereinstimmung
mit den Versuchsergebnissen. Fir die Pfade im Extensionsbereich, die bei Bau-
gruben das Spannungs-Dehnungs-Verhalten bestimmen, wurden alerdings zum
Tell erhebliche Differenzen festgestellt.

Die numerische Simulation der Triaxiaversuche erforderte fir die Extensionspfa-
de eine Kalibrierung. Teilweise mussten sogar bodenmechanisch nicht vertretbare
Manipulationen der Eingabeparameter zur Anndherung der Versuchsergebnisse
vorgenommen werden.
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6 Ausgewadhlte Fallbeispiele von Baugruben in weichen Bdden
6.1  Allgemeines

Die Verformungsprognose von Baugruben in weichen Boden wird im Allgemeinen mit numeri-
schen Berechnungen unter Verwendung der Finiten Elemente Methode (FEM) in Verbindung
mit héherwertigen Bodenmodellen durchgefiihrt. Eine zuverléssige Abschéatzung der zu erwar-
tenden Verformungen im Vorfeld der Baumal3nahme ist dabei aufgrund der Vielzahl der Ein-
flussfaktoren auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion, wie sie im Abschnitt 2 (Tabelle 2.1) be-
schrieben wurden, alerdings in der Regel nicht méglich. Vielmehr wird die FEM bel Baugru-
ben in weichen Boden bereits seit mehr as drei Jahrzehnten in Verbindung mit der Beobach-
tungsmethode angewendet. Die numerische Berechnung legt dabei Alarm- und Grenzwerte von
Verformungs- und Kraftgrofien durch Parametervariationen der Materialkennwerte und unter
Berticksichtigung einer realitétsnahen Modellierung des Randwertproblems fest. Die messtech-
nische Bautberwachung erméglicht im unglnstigen Fall des Erreichens der Alarmwerte ein
Einschreiten in den Bauablauf und dartber hinaus die Kalibrierung von Materialkennwerten
und FE-Modéell an friihen Bauzustanden fiir die Uberprifung der Prognose.

Das zeitabhéngige Materialverhalten und die bei Baugruben charakteristischen Spannungs-
pfade (Abschnitt 4), die in der Regel von denen der Standardlaborversuche abweichen, erfor-
dern ein hohes Mal3 an Erfahrung des geotechnischen Ingenieurs bei der Festlegung der Mate-
rialparameter. Sofern keine geeigneten L aborversuchsergebnisse vorliegen und eine Kalibrie-
rung an Messergebnissen in der Planungsphase noch nicht méglich ist, erhdhen sich die Unsi-
cherheiten hinsichtlich der numerischen Verformungsprognose erheblich und erschweren so-
wohl die Dimensionierung der Verbaukonstruktion als auch die Optimierung des Bauablaufs.
In der nachfolgend dargestellten numerischen Analyse von drel ausgewahlten Fallbeispielen
mit messtechnischer Baulberwachung wurde die in Abschnitt 5 festgestellte Abhangigkeit
des Spannungs-Dehnungs-Verhaltens weicher Boden von dem Spannungspfad bel der Ver-
wendung von kommerziell erhaltlichen héherwertigen Bodenmodellen berticksichtigt.

Die numerische Berechnung erfolgte mit dem FEM Programm PLAXIS v9. Zur Beschreibung
des zeitabhangigen Material verhaltens wurde das elasto-plastische Hardening Soil (HS) Modell
und das Hardening Soil Small (HSS) Modell zur Berticksichtigung erhdhter Steifigkeit bel klei-
nen Dehnungen verwendet. Die verwendeten Bodenmodelle sind in Abschnitt 3.2 mit ihren we-
sentlichen Eigenschaften beschrieben, detaillierte Informationen mit Angabe der Stoffgleichun-
gen sind in Brinkgreve et al. (2004, 2008), Schanz (1998) und Benz (2007) zu finden.
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Bei den untersuchten Fallbeispielen handelt es sich um drei tiefe Baugrubenkonstruktionen in
Konstanz, die innerhalb eines Umkreises von etwa 200 m zueinander und etwa 100 bis 300 m
westlich des Bodensees in den letzten 10 Jahren hergestellt wurden. Ein weiteres Fallbeispiel,
welches in Gebreselassie (2003) behandelt wurde, liegt ebenfalls in der Néhe. Die Baugru-
benkonstruktionen unterscheiden sich sehr in ihrer Grof3e im Grundriss, wodurch unterschied-
liche Verbaukonstruktionen und Bauweisen erforderlich waren, die in den nachfolgenden Ab-
schnitten beschrieben werden. Zu den geol ogischen Randbedingungen ist an dieser Stelle auf
den mit zunehmendem Abstand vom Bodensee nach Westen ansteigenden Schichtenverlauf
hinzuweisen, der fur die in Abschnitt 5 beschriebenen héheren Steifigkeiten des Seetons von
Projekt 11 von Bedeutung ist. Die Projekte Il und drei wurden vom Verfasser zeitlich parallel
zu der vorliegenden Arbeit begleitet.

6.2 Projekt|
6.2.1 Verbaukonstruktion und Bauweise

Anfang des Jahres 2002 wurde eine bis zu 9 m tiefe Baugrube in unmittelbarer Néhe zum Bo-
densee ein Einkaufszentrum hergestellt. Die Baugrube erstreckte sich in ndrdlicher Richtung
Uber 180 m mit Breiten von 50 bis 100 m. Der trapezférmige Grundriss (Bild 6.1) der Bau-
grube setzt sich aus einer rechteckigen Teilbaugrube | mit einer Tiefe der Baugrubensohle von
9,1 bis 9,9 m unter Gelande fir 2 Untergeschosse und einer dreieckigen Teilbaugrube Il mit
einer Tiefe von 5,8 bis 8,0 m unter Gelande zusammen, die nacheinander hergestellt wurden,
siehe auch Bild 6.2.

Die Ausfuhrungsplanung sah vor, zunéchst von einem vorhandenen abgebdschten Voraushub-
niveau die Spundwande einzubringen und rund 130 Bohrpfahle als Tiefgrindung bisin die trag-
fahige Grundmorane herzustellen. Zur Reduzierung der Verformungen wurde die tiefe Teilbau-
grube | in drei Langsstreifen mit Spundwandzwischenabtrennungen unterteilt und abschnitts-
weise hergestellt, siehe hierzu Bild 6.1. Die Aussteifung erfolgte Uber eine obere Steifenlage mit
Stahlprofilen ca. 4,3 m unter Gelénde und Uber eine untere aussteifende Bodenplatte. Die aus-
steifende Betonsohle wurde zur Sicherung gegen Geléandebruch und Umiflief3en zugfest an die
Bohrpfahle angeschl ossen, siehe auch Krieg et al. (20044, b).

In Orientierung an das Bohrpfahlraster wurde in den 3 Léngsstreifen abschnittsweise und nach-
einander der Aushub in Teilflachen angeordnet, die in Bild 6.1 fortlaufend nummeriert sind.
Ausgehend von einer Startbdschung im Norden wurde zunéchst im mittleren Streifen der Teil-
baugrube (TB | Achse C-E) die erste Teilflache durch Abgraben einer rickschreitenden Bo-
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schung und gleichzeitigem Einbau der FuRaussteifung hergestellt, siehe auch Bild 6.3 und Bild
6.4 (links). Hierzu wurde unterhalb der Bodenplatte eine 0,7 m dicke unbewehrte Unterbeton-
sohle angeordnet, die in Streifen mit einer Breite von bis zu 2 m, der rickschreitenden Bo-
schung unmittelbar folgend, jeweils in Tagedeistungen eingebracht wurde. Die obere Ausstel-
fung erfolgte im mittleren Streifen Uber eine Rickverankerung an die aufferen Spundwande
nach dem Kofferdamm Prinzip.
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Bild 6.3: Langsschnitt durch die Teilbaugrube | (Achse C-E)

Der fortlaufende Aushub erforderte den Einsatz von einer temporéren Hilfsaussteifung im Be-
reich der Boschung in einer Tiefe von —7,3 m, die nach Herstellung der unteren Betonsohle
entfernt wurde. Nach der Fertigstellung von zwei Teilfl&chen im mittleren Streifen (Achse C-
E) wurde mit dem abschnittweisen Aushub im benachbarten Streifen in Richtung Teilbaugru-
be Il begonnen. In Bild 6.4 (rechts) wird ein Uberblick der Ausfiihrung gegeben. Der Bauzu-
stand entspricht hierbel der Fertigstellung der Teilflache Nr. 6 (Bild 6.1) im 6stlichen Léangs-
streifen (Achse A-C) in Hohe des Messquerschnittes 2.

Im weiteren Verlauf der Bauausfihrung wurden anstatt des Ortbetons Betonfertigteile as untere
Aussteifung verwendet, die zur Herstellung der sofortigen Aussteifungswirkung verkeilt wurden
und nicht erst noch aushérten mussten. Die bewehrte Bodenplatte mit einer Dicke von 0,5 bis
0,7 mwurde nach Fertigstellung einer Tellfléche (Bild 6.1) eingebatit.

Ak il < . : ; - — = —g:

Bild 6.4: Herstellung der unteren Aussteifung (links) und Ubersicht der Bauausfiihrung
(rechts)
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Waéhrend der Aushubarbeiten in dem westlichen Langsstreifen (Achse E-F) mit einer Breite B
= 14 m, wurde die Rickverankerung der inneren Spundwénde (Achse C-E) durch Stahlsteifen
in einer Tiefe von —4,0 m mit einem horizontalen Abstand a= 3,0 m ersetzt. Zur Vermeidung
der Knickgefahr wurden vertikale Stitzsteifen in der Mitte der Spannweite angeordnet und
auf der fertigen Bodenplatte fixiert. Mit weiterem Fortschritt des abschnittweisen Bauvor-
gangs im westlichen Langsstreifen (Achse E-F) wurde eine obere Aussteifung in einer Tiefe
von —4,0 m mit einem Abstand von 3,0 m eingebaut. Auf diese Weise wurde ein Kraftschluss
zum benachbarten mittleren Streifen (Achse C-E) hergestellt und die Steifenkréfte in die ge-
geniiberliegende Spundwand (Achse C) eingeleitet.

Im Ostlichen Streifen mit einer Breite von B = 12,0 m (Achse A-C) wurde die obere Ausstei-
fung bereitsim Vorweg des Aushubs in kleinen Graben hergestellt. Anschlief3end wurden die
Graben verfillt um die durchgehende Arbeitsebene fir Baugerdte und Fahrzeuge zu erhalten,
siehe auch Bild 6.4 (rechts). Der Aushub erfolgte abschnittsweise in Streifen zwischen der
oberen Aussteifung. Mit der Herstellung der oberen Aussteifung im 6stlichen Langsstreifen
ist ein Kraftschluss zwischen den Spundwénden in den Achsen A bis E. Daher entstand eine
Ubertragung der Steifenkrafte aus dem auReren Streifen (A-C) zu der gegeniiberliegenden &u-
[Reren Spundwand in Achse E.

6.2.2 Baugrundverhéltnisse

Das fir das Bauvorhaben mal3gebende Schichtenprofil kann mit 5 Schichten beschrieben
werden und ist in Bild 6.5 dargestellt. Zuoberst sind etwa 3,0 bis 4,5 m dicke, anthropogene
Gelandeauffillungen (Schicht I) anzutreffen, wovon im Bereich des Baufeldes bereits 2 bis 3
m im Vorfeld der Baumal3nahme abgetragen wurden. Darunter folgt als gewachsener Unter-
grund zunéchst eine Deckschicht (Schicht 11) aus wechselnd schluffigen Fein- und Mittelsan-
den, die ab Tiefen von ca. 5,5 bis 9 m unter Geléandeoberfldche von breiigen Seetonen
(Schicht 111) unterlagert werden. Ab Tiefen von ca. 20 m im Norden bis 35 m im Siiden unter
der Gelandeoberflache gehen diese Seetone® in einem Ubergangsbereich in weiche bis steife
Konsistenz Uber und enthalten verstérkt Sand- und Kiesanteile (Schicht 1V). Den tieferen Un-
tergrund bildet die halbfeste und feste Grundmorane (Schicht V), die im Norden in Tiefen ab
ca. 28 m bis 32 m angetroffen wurde und im Siiden auf bis zu 50 m abféllt.

! Unter dem Begriff , Seeton” sind im Folgenden summarisch normalkonsolidierte weiche Seeablagerungen ver-
standen, die geologisch auch als Beckenton bezei chnet werden kdnnen.
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Bild 6.5: Schichtenprofil im Querschnitt von West nach Ost

Der Grundwasserspiegel befindet sich etwa 3 m unter Gelande. In den Kiesen der Grundmo-
rane ist ein zweiter, gespannter Grundwasseraguifer vorhanden, dessen Druckspiegel etwa 1
m unter Gelande reicht.

Zur Bewertung der bodenmechanischen Eigenschaften der Seetone wurden zahlreiche Feld-
und Laborversuche durchgefihrt, deren Ergebnisse in Bild 6.6 dargestellt sind. Die natirli-
chen Wassergehalte w liegen zwischen 15 % und 35 % und nehmen tendenziell von im Mittel
30 % auf 20 % in 20 m Tiefe ab. Die Flief3grenze streut im oberen Bereich um wi = 40 %,
was nach DIN 18196 einen mittelplastischen Ton (TM) anzeigt. Ab einer Tiefe von etwa
14 mist der Seeton mit fallender Fliel3grenze infolge steigender Schluff- und Feinsandanteile
leichtplastisch (TL) oder nur noch ein Sand-Ton-Gemisch (ST). Die Konsistenz ist mit 0< Ic
< 0,5 vorwiegend breiig, dabel ist im Bereich des VerbauwandfulRes in einer Tiefe von etwa
13 m ein Kleinstwert feststellbar, der mit zunehmender Tiefe wieder ansteigt.

Fir die Scherfestigkeit des undranierten Bodens ¢, lagen im Planungsstadium nur wenige
streuende Werte von Fligelsondierungen vor (Planung), die sich zudem weit unterhalb der
erwarteten Scherfestigkeiten befanden. Auf dieser Grundlage wurden erganzende Fligel son-
dierungen (Ausfuhrung) durchgefuhrt, die weitestgehend die geringen Scherfestigkeiten
bestétigten. Es wurde ein Ansatz fur die undrénierte Scherfestigkeit abgeleitet, der in einer
Tiefe von 17 m einen deutlichen Festigkeitszuwachs liefert.

Die normierte undranierte Scherfestigkeit | ¢, von normalkonsolidierten Béden kann unab-
hangig von der Tiefe als konstant angenommen werden, sofern der Grundwasserspiegel nahe
der Oberflache ist.

| , =——— =konstant (6.2)
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Bild 6.6: Zustandsgrofen und undranierte Scherfestigkeit aus Fligel sondierungen

Aus den Flugelsondierungen in Bild 6.6 ergibt sich unter Beriicksichtigung des Abminde-
rungsfaktors mfir kurzeitige Bauzustande nach EAB (2006) unter Beriicksichtigung der Zeit-
abhangigkeit der undranierten Scherfestigkeit nach Leinenkugel (1976) ein Wert von | ¢, =
0,13 fur den Boden bis in eine Tiefe von —17 m und mit zunehmender Tiefe betragt | ¢, =
0,18. Der Vergleich dieser Werte mit empirischen Angaben aus der Literatur, die z.B. in
Gebreselassie (2003) ausfuhrlich zusammengestellt wurden, und eigenen Auswertungen von
experimentellen Untersuchungen (Tabelle 6.1) zeigt, dass dieser Wert von Boden zu Boden
variiert. In Scherzinger (1991) wird | ¢, mit Triaxialversuchen an ungestérten Proben von See-
ton aus Konstanz ermittelt. Wohingegen in Heil et al. (1997) sowohl Triaxialversuche als
auch Fligelsondierungen zur Bestimmung von | ¢, von Seeton aus dem benachbarten Kreuz-
lingen in der Schweiz durchgefihrt wurden. Das Verhdltnis der undranierten Scherfestigkeit
aus Flugelsondierungen und Triaxialversuchen ergibt sich nach den Untersuchungen von Hell
et al. (1997) zu | curs/ | curiax = 0,7 und entspricht auch den allgemeinen Erwartungen, siehe
auch Hettler et al. (2002) und Scherzinger (1991).

Eine mogliche Erklarung fur die reduzierte Scherfestigkeit aus Fligelsondierungen ist in der
Anisotropie der weichen Boden und der unterschiedlichen Scherbeanspruchung zu sehen. An
dieser Stelle wird aber auf die Versuchsergebnisse von Projekt [11 hingewiesen, die entgegen
der allgemeinen Erfahrungen eine um bis zu 50 % grof3ere horizontale undranierte Scherfes-
tigkeit aufweist. FUr die Ergebnisse der Fllgel sondierungen wurde dabei auf der sicheren Sei-
te liegend der Kleinstwert aller durchgefihrten Sondierungen verwendet. Die durchgefiihrten
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Triaxialversuche mit horizontal orientierten Proben, die dem Extensionsbelastungspfad E
nach Bild 2.3 entsprechen, bestdtigen mit | ., = 0,36 den mit Fllgel sondierungen ermittelten
Mittelwert. Die festgestellte Diskrepanz erfordert daher eine weitergehende Untersuchung.

Tabelle 6.1: Normierte undranierte Scherfestigkeiten fir weiche Bdden

Gleichung Referenz

l,,=0,26 Seeton (Konstanz; Triaxialversuche) Scherzinger (1991)

|, =030 Seeton (Kreuzlingen; Triaxialversuche) Heil et al. (1997)

l, =020 Seeton (Kreuzlingen; Fliigel sondierung) Heil et al. (1997)

|, =030 Natirliche sensitive bindige Béden Burland (1990)

|, =029 Kaolin (Triaxiaversuche) eigene Untersuchungen
l,=029 Seeton (Konstanz, Projekt I1; Triaxialversuche) eigene Untersuchungen
l,=021 Seeton (Konstanz, Projekt I11; Triaxialversuche) eigene Untersuchungen
|, =036 Seeton (Konstanz, Projekt I11; Triax. horiz. Proben) eigene Untersuchungen
l, %032 Seeton (Konstanz, Projekt I11; Fligelsondierung)  eigene Untersuchungen

6.2.3 Instrumentierung

Die Verformungsprognose der tiefen Baugrube war zum einen wegen der schwierigen Bau-
grundverhdtnisse aber auch auf Grund der komplexen Bauweise mit rdumlichen und zeitli-
chen Einfltssen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion nicht zweifelsfrei moglich. Daher wurde
die Herstellung der Baugrube mit einem intensiven Messprogramm begleitet und Gberwacht.
Dieses umfasste Verformungsmessungen mit Vertikalinklinometer, Porenwasserdruckmes-
sungen mit Spannungsgebern und geodétische Lagemessungen. Die Messpunkte wurden Uber
die gesamte Baugrube und die angrenzenden Bereiche der Nachbarbebauung verteilt.

WESTEN Teilbaugrube |

(E-F) (Achse C-E)

OSTEN

® ®

Porenwasser-

o vertikale und horizontale Verformungen
® vertikale Verformungen

—Inklinometer

Bodenschichten

Bild 6.7:
Instrumentierung im

Messquerschnitt MQ 3
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Zur Uberprifung des Trag- und Verformungsverhaltens der Baugrubenkonstruktion unter Be-
rucksichtigung der abschnittweisen Bauweise wurde eine Testbaugrube im Teilbereich | ein-
gerichtet. In diesem Bereich wurden zusétzliche Extensiometer zur Messung der Sohlhebun-
gen und Kraftmessdosen zur Erfassung der Steifenkraft installiert. Dartiber hinaus wurde das
Raster der Messpunkte verfeinert. In Bild 6.1 sind die hierzu errichteten drei Messquerschnitte
gekennzeichnet, von denen der Messquerschnitt 3 detailliert in Bild 6.7 dargestellt ist.

6.24  Messergebnisse

Die Messergebnisse von den drei Messquerschnitten MQ 1, MQ 2 und MQ 3 fir die Teilbau-
grube | sind in den Bildern 6.9 bis 6.11 aufgetragen. Die horizontale Wandverformung der
Spundwand in der Achse A des Ostlichen Léngsstreifens ist dabel wegen des durchgefiihrten
Vergleichs mit der numerischen Analyse in den Vordergrund gestellt worden.

Hierzu sind in Abhéngigkeit des Bauvorganges, d.h. in der Regel direkt vor und nach der Fer-
tigstellung eines Aushubschrittes im Bereich der Messquerschnitte, die Messergebnisse der
Vertikalinklinometer unmittelbar hinter der Spundwand angegeben. Die zeitabhéngige Po-
renwasserdruckentwicklung ist dagegen kontinuierlich Gber die gesamte Bauzeit flr zwel
Messpunkte im unmittelbaren Wandbereich in Tiefen von —13,0 und —17,0 m dargestellt.

Die Auswirkung der komplexen Bauweise auf das zeitabhangige Verformungsverhalten wird
zunachst anhand der horizontalen Inklinometerverformungen erléutert. Ein positiver Mess-
wert beschreibt dabei eine Verformung in Richtung Baugrube. Beginnend mit der abschnitt-
weisen Herstellung der Tellflache 1 (Bild 6.1) im mittleren Streifen (Achse C-E) sind in der
Achse A Verformungen kleiner 1 mm am Wandkopf aufgetreten, siehe Bild 6.8. Nach dem
Aushub der Teilflache 2 in Messquerschnitt MQ 2 (Bild 6.9) blieben die Verformungen eben-
falls mit 2 mm vernachléssigbar. Wogegen mit dem Aushub der Teilflache 4 im Messquer-
schnitt MQ 3 die Verformung auf etwa 27 mm angewachsen ist. Der Verformungszuwachs
kann auf einen geringeren Einfluss einer rdumlichen Stitzwirkung zurtickgefthrt werden, der
in Verbindung mit der im auReren Langsstreifen (Achse E-F) bereits hergestellten Teilflache
3 und den zeitgleich stattgefundenen Aushubarbeiten in Block 4 zu sehen ist. Der Vergleich
zwischen den drei Messquerschnitten fir den Aushub in dem Léangsstreifen direkt vor der
Spundwand (Achse A-C) verdeutlicht diesen Sachverhalt. In MQ 1 sind die Verformungen
unmittelbar vor dem Aushub auf 3,7 mm, in MQ 2 auf 19,3 mm und in MQ 3 auf 35,6 mm
gestiegen. Infolge des Aushubs der Teilflachen 5, 6 und 8 wurde ein Zuwachs auf 5,5 mm,
41,2 mm und 39,3 mm festgestellt. Wie bereits erwdhnt wurde, ist in diesem Langsstreifen die
obere Aussteifung in Hohe des Wandkopfes bereits im Vorweg des Aushubs eingebaut wor-
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den, so dass die Verformungen in Achse A bis auf die aul3ere Spundwand in Achse E Ubertra-
gen wurden. Durch den fortschreitenden Aushub und auch wegen der zeitabhangigen Pore-
wasserdruckentwicklung ist in dem Messquerschnitt 3 die Verformung innerhalb 5 Wochen
um mehr al's 100 % auf 96 mm angestiegen.
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Bild 6.8: Porenwasserdruck&nderung und Horizontalverformung im Messguerschnitt MQ 1

In alen Messquerschnitten entspricht der gemessene Porenwasserdruck in etwa dem
hydrostatischen Wasserdruck bei Annahme des Grundwasserspiegels in einer Tiefe von —3,0
unter Gelandeoberflache. Der Aushubbeginn in der Teilflache 1 im mittleren Streifen fihrte in
den mehr as 12 m entfernten Porenwasserdruckgebern des MQ 1 (Bild 6.8) zu einem
sofortigen Abfall des Porenwasserdrucks. Nach einer Zeit von etwa 2,5 Wochen und
fortschreitender Aushubtatigkeit ist eine Stagnation im Porenwasserdruckabbau eingetreten.
Der resultierende Porenwasserunterdruck betrug fir den Geber in einer Tiefe von —13,0 min
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Porenwasserunterdruck betrug fur den Geber in einer Tiefe von —13,0 m in etwa 5 kN/m? und
fur den Geber in einer Tiefe von —17,0 m in etwa 10 kN/m2. Die Porenwasserdruckentwick-
lung in MQ 2 (Bild 6.9) verlief ndherungsweise identisch. Im weiter entfernten MQ 3 wurde
die Stagnation erst nach etwa 4 Wochen beobachtet. Mit zunehmender Bauzeit ist ein geringer
Porenwasserunterdruckabbau eingetreten. Die aushubbedingte und mit der Tiefe zunehmende
Porenwasserunterentwicklung last in Verbindung mit der Entfernung der einzelnen Messstel-
len zu den Aushubarbeiten Riickschliisse zur Auswirkung der Aushubentlastung auf die Aus-
dehnung der Porenwasserunterdruckentwicklung zu. Generell ist diese grof3fl&chig und bisin
grofRere Tiefen aufgetreten, wodurch im Allgemeinen, insbesondere bei vorhandener Nach-
barbebauung, eine kurzzeitige Erhdhung der Tragfahigkeit entstehen kann.
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Bild 6.9: Porenwasserdruck&nderung und Horizontalverformung im Messguerschnitt MQ 2
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Bild 6.10: Porenwasserdruck&nderung und Horizontalverformung im Messquerschnitt MQ 3

Die Porenwasserdruckentwicklung infolge der Aushubarbeiten im Léngsstreifen direkt vor den
Gebern ergab in alen drei Messquerschnitten einheitliche Verlaufe. Der schlagartig entstandene
Porenwasserunterdruck betrug in etwa 10 kN/m? und war somit genau so grof3 wie der zuvor
entstandene Porenwasserunterdruck infolge der Aushubarbeiten des benachbarten Streifens. Al-
lerdings entspricht der gemessene Porenwasserunterdruck nur einem Anteil der vertikalen
Aushubentlastung mit einer Aushubtiefe von 5,6 m. Die kurzen Abbauzeiten des Porenwas-
serunterdrucks, wie sie bereits in Freiseder (1998) festgestellt wurden, kénnen mit den vor-
liegenden Messergebnissen nur fir den Bereich in Hohe des Wandful3es bestétigt werden. In
einer Tiefe von —13,0 m, d.h. 0,80 m unterhalb des Spundwandfules, hat sich der Porenwas-
serunterdruck innerhalb von 10 bis 14 Tagen wieder abgebaut. Mit zunehmender Tiefe bei
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—17,0 m dauerte die Konsolidation mehr als 5 Wochen und verzeichnete mit Bezug auf den
freien Grundwasserspiegel einen verbleibenden Porenwasserunterdruck.

6.25 Numerische Analyse
6.2.5.1 Allgemeines

Die komplexe Bauweise mit ihrer Unterteilung in drei Langsstreifen und dem abschnittwei sen
Aushub wurde mit einer zweidimensionalen Modellierung fir den ebenen Verformungszu-
stand in einem reprasentativen Querschnitt durch beide Teilbaugruben durchgefihrt. Die
raumlichen Einfllsse, die senkrecht zur Berechnungsebene das Verformungsverhalten beein-
flussten, wurden durch eine dezidierte Unterteilung der Aushubschritte mit realitétsnaher Be-
rucksichtigung der wirksamen Stitzkonstruktion der Verbauwande modelliert. Die zeitabhan-
gigen Einflusse auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion wurden mit einer undranierten Be-
rechnung gekoppelt mit einer Konsolidationsanalyse unter Verwendung der tatsachlichen
Bauzeiten erfasst, siehe auch Abschnitt 3.3.

6.2.5.2 Modellgeometrie

Der Berechnungsguerschnitt wurde in den Messquerschnitt MQ 3 (Bild 6.1) gelegt, ist aber
aufgrund des vergleichbaren Bauablaufs auch fur die Messguerschnitte MQ 1 und MQ 2 repré-
sentativ. Allerdings sind dann die entsprechenden Bauzeiten anzupassen. Die glinstigen réaumli-
chen Effekte der Aushubarbeiten in den ersten Teilflachen auf das Verformungsverhaten, wie
sie in Abschnitt 6.2.4 beschrieben wurden, sind bei einem Vergleich mit den Verformungser-
gebnissen von MQ 1 und auch MQ 2 entsprechend zu berticksichtigen.

Die Teilbaugrube | hat eine Breite B = 50 m und eine Héhe H = 9,9 m. In Anlehnung an die
Empfehlung des AK 1.6 ,,Numerik in der Geotechnik” der Deutschen Gesellschaft fir Geo-
technik (Meif3ner, 2002) wurde das FE-Modell mit einer Ausdehnung von 3" B = 150 m auf
der westlichen Seite, mit 2" B = 100 m auf der 6stlichen Seite und einer Tiefevon 5" H =50 m
unterhalb der Teilbaugrube | gewahlt. In Bild 6.11 ist ein Ausschnitt des FE Modells mit ei-
nem detaillierten Bereich fir die Teilbaugrube | dargestellt.
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Bild 6.11: FE-Modell fir Messguerschnitt MQ 3

6.2.5.3 Berechnungsschritte

Die numerische Berechnung wurde stellvertretend fir den Messquerschnitt MQ 3 durchge-
fuhrt. Die Bertcksichtigung der rdumlichen und zeitlichen Einflisse auf das Spannungs-
Verformungsverhalten erfolgte mit einer genauen Simulation des tatséchlichen Bauablaufs.
Die durchgefihrten Berechnungsschritte sind hierzu in Tabelle 6.2 dargestellt.

Der Initialspannungszustand musste infolge des nicht horizontalen Schichtenverlaufs mit der
sogenannten ,, gravity loading” Methode berechnet werden. Fur alle Berechnungsschritte wurde
eine Grundwasserstrémungsberechnung mit einem Grundwasserspiegel in Hohe —3,0 m aul3er-
halb der Baugrube und mit einem jeweils auf das Aushubniveau abgesenkten Grundwasserspie-
gel innerhalb der Baugrube durchgefiihrt. Von einer stationdren Berechnung in Abhéngigkeit
des Grundwasserspiegels (phreatic level) ist bei Baugruben generell abzusehen. Das undranierte
Materiaverhaten wurde in den ersten vier Berechnungsschritten ignoriert.
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Tabelle 6.2: Berechnungsschritte

Phase Art Beschreibung Achse Dauerind

01 P Initialspannungen (gravitiy loading)

02 P Aktivierung der Auflast
03 P 1. Voraushubauf -3,0 m A-L
04 P Einbau der Spundwénde (wished in place)
05 C 2. Voraushubauf -4,3m A-F 14
06 C Einbau der Bohrpfahle 7
07 P Ruckverankerung des Wandkopfes C-E
08 C 1. Aushubauf-5,6m C-E 0,25
09 C 2 Aushubauf-7,0m C-E 0,25
10 C 3. Aushub auf —8,4 m; Einbau Hilfsaussteifung in —7,3 m C-E 0,25
11 C 4. Aushub auf —9,9 m; Einbau Unterbetonsohle C-E 0,25
12 P Einbau Aussteifung in —4,0 m; Rickbau Hilfsaussteifung C-E

und Rickverankerung
13 C Konsolidationsphase 13
14 P Einbau Betonsohle C-E
15 C Konsolidationsphase 16
16 C 1. Aushub auf —5,6 m; Einbau Kopfaussteifung in —4,0 m E-F 0,25
17 C 2 Aushubauf —7,0m E-F 0,25
18 C 3. Aushub auf —8,4 m; Einbau Hilfsaussteifung in —7,3 m E-F 0,25
19 C 4. Aushub auf —9,9 m; Einbau Unterbetonsohle E-F 0,25
20 P Ruckbau Hilfsaussteifung E-F
21 C Konsolidationsphase 11
22 P Einbau Betonsohle E-F
23 C Konsolidationsphase 14
24 P Einbau Aussteifungin—4,0m A-C
25 C 1. Aushubauf 5,6 m A-C 0,25
26 C 2. Aushubauf —7,0m A-C 0,25
27 C 3. Aushub auf —8,4 m; Einbau Hilfsaussteifung in —7,3 m A-C 0,25
28 C 4. Aushub auf —9,9 m; Einbau Unterbetonsohle A-C 0,25
29 P Ruckbau Hilfsaussteifung A-C
30 C Konsolidationsphase 20
31 P Einbau Betonsohle A-C
32 C Konsolidationsphase 8
33 C Konsolidation bis zum vollsténdigen Abbau des Porenwas-

sertiberdrucks (min pore pressure)

Anmerkung: P — plastische Berechnung
C — plastische Berechnung mit gekoppelter Konsolidationsanalyse

Zur Berlcksichtigung des raumlichen Einflusses des abschnittweisen Aushubs in den drei
Baugrubenstreifen wurde jeder Streifen in vier Aushubabschnitte unterteilt. Dartber hinaus
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wurde mit Einfihrung eines Aktivierungsfaktors m = 0,5 die Wirksamkeit der abschnittweise
eingebauten Sohlsteife und auch der temporaren Hilfssteife simuliert, siehe hierzu auch Ab-
schnitt 4.2.3.1. Hierbel wurde zum Beispiel fir den Einbau der Unterbetonsohle mit fort-
schreitendem gebéschten Aushub (Bild 6.3) der erste Berechnungsschritt ohne Unterstiitzung
der Verbauwand und der abschlief3ende Berechnungsschritt mit aktivierter, d.h. wirksamer,
Unterstitzung berechnet. Die Aufteilung der Aushubtiefe der jeweiligen Berechnungsschritte
erfolgt dabei in Abhéngigkeit des Aktivierungsfaktors. In Gebreselassie (2003) wurde der
Aktivierungsfaktor fir den abschnittweise hergestellten Einbau der Sohlaussteifung anhand
einer numerischen Riickrechnung einer Baugrube in weichem Boden in der Nahe von Projekt
I mit Myne = 0,50 bestimmit.

6.2.5.4 Materialparameter und Diskretisierung der konstruktiven Elemente

Fur das Projekt | lagen die Materia parameter nur in eingeschrankter Form vor. Aus den Bo-
dengutachten (BBI, 2001) war der Steifemodul Es bei Erstbelastung zur Beschreibung des
Spannungs-Dehnungs-Verhaltens und die undrénierte Scherfestigkeit ¢, bekannt. Da der
Steifmodul Eqeq bei Baugruben mit Gberwiegender Entlastung nur eine untergeordnete Rolle
einnimmt und die undrénierte Scherfestigkeit ¢, zu unrealistischen Ergebnissen fuhrt (Hettler
et al., 2002; Wehnert, 2006), wurden die Materialparameter fir die numerische Analyse auch
unter Beriicksichtigung der benachbarten Projekte gewahlt. In Tabelle 6.3 sind fir das Harde-
ning Soil (HS) Modell die Material parameter zusammengestellt. Die Sekantensteifigkeit Eso rer
wurde dabei zunachst entsprechend der aus den Gutachten bekannten Odometersteifigkeit Eoeq
gewahlt und fur die Entlastungssteifigkeit Ey ret Wurde eine Erhéhung um den Faktor 5 festge-
legt, der sich auch aus den durchgefiihrten Elementversuchen (Abschnitt 5) ergibt. Die Odo-
metersteifigkeit fir den Seeton wurde mit Eoeq = 3,0 bis 5,0 MN/m? angegeben. Die Auswir-
kung des Steifigkeitsbereiches fur die weiche bis breiige Seetonschicht auf die Verformungs-
berechnung wurde in der folgenden Analyse auch untersucht. Der Vergleich mit den in Ab-
schnitt 5 ermittelten Steifigkeiten aus dem eindimensionalen Kompressionsversuch ist ursach-
lich fur die Festlegung auf den unteren Grenzwert mit Eoeq et = 3,0 MN/m2,

Die effektive Scherfestigkeit wurde nach Gebresdlassie (2003) in Abhéngigkeit des Porenwasser-
druckbeiwertes A auf der Grundlage der geringen Werte der undrénierten Scherfestigkeit mit ¢, =
15 bis 20 kN/m2 in Form des Winkels der Gesamtscherfestigkeit mit j s = 22,5° bestimmt.

Die Seetonschicht und auch die Ubergangsschicht wurden mit undréniertem Materialverhalten
beschrieben, wohingegen fur die Auffillung, den Beckensand und die Grundmorane drénier-
tes Materialverhalten angenommen wurde.
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Tabelle 6.3: Materialparameter fr die Bodenschichten (HS-Modell)

Bodenschicht g/g k=k Ef EY EY p* np m jo ¢ y R

KN/m* m/d MN/m2MN/m2MN/m2 KN/m2 - - °  KkN/m2 ° -
Auffillung 21/21 8,64E-02 6,0 6,0 300 100 0,20 0,70 30,0 021 O 09
Beckensand 19/20 1,730 8,0 8,0 40,0 100 0,20 050 275 01 O 09
Seeton 19/19 8,64E-04 3,0 3,0 150 100 0,20 0,73 225 01 O 0,9
Ubergangsschicht 22/22 8,60E-04 8,0 80 400 100 0,20 050 250 021 O 09
Grundmoréane 20/20 8,60E-04 40,0 40,0 200,0 100 0,20 0,80 300 01 0 09

Y Fir Eyeq Wurde ein Bereich von 3,0 bis 5,0 MN/m2 angegeben

Zur Bericksichtigung der erhohten Steifigkeit bei kleinen Dehnungen mit dem Hardening
Soil Small (HSS) Modell erfolgte die Ermittlung der zwel zusétzlichen Materialparameter in
Anlehnung an Benz (2007) auf empirischer Grundlage. In Tabelle 6.4 sind die verwendeten
Parameter zusammengestellt. Der Schubmodul Go wurde dabei nach Alpan (1970) unter Be-
rucksichtigung des Zusammenhangs zwischen elastischer Anfangstangensteifigkeit Eo und
Schubmodul Gp bei kleinen Dehnungen nach Gl. (6.3) ndherungsweise bestimmt. In Alpan
(1970) sind hierzu fur den aus Triaxialversuchen ermittelten Ent- und Wiederbel astungsmodul
E. Verhdltniswerte Ey / E,r angegeben.

-_ 5K
G, =—2— 6.3
°2(1+n,) (63)
Fir den breiigen bis weichen Seeton und die weiche bis steife Ubergangsschicht wurde der
Schubmodul Gg,¢ Nnach Gl. (6.4) (KimVNovak, 1981) in Abhangigkeit der Porenzahl e und der
mittleren effektiven Hauptspannung p’ festgel egt.

2 1
Go e 216"(2’97- e) x |2
' 1+e pref

(6.4)

Tabelle 6.4: Erganzende Material parameter fir die Bodenschichten (HSS-Modell)

Bodenschicht G Referenz .7 Referenz

MN/m? -
Auffullung 60,0 Alpan (1970) 2,6E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Beckensand 70,0 Alpan (1970) 2,1E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Seeton 20,0 Kin/Novak (1981) 3,0E-04  Vucetic/Dobry (1991)
Ubergangsschicht 40,0 Kim/Novak (1981) 2,0E-04  Vucetic/Dobry (1991)

Grundmoréne 180,0 Alpan (1970) 8,6E-05 Hardin/Drnevich (1972)
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Die Scherdehnung g7 bel der G auf 70 % des Anfangswertes Go ¢ abnimmt wird néherungs-
weise nach Hardin/Drnevich (1972) nach Gl. (6.5) berechnet.

1

9:G, 4 g2>c>(1+c0s(3 1))- s p(1+K,)sin(3 )y (6.5)

o7 =

Bei den bindigen Bodenschichten wurde g7 in Abhangigkeit der Plastizitdtszahl I, nach
Vucetic/Dobry (1991) bestimmt.

Die Spundwénde, die Steifen und die Rickverankerung des mittleren Langsstreifens (Achse
C-E) wurden mit linear elastischen Balkenelementen modelliert. Die Unterbetonsohle, die
Bodenplatte und auch die Bohrpfahle wurden mit linear elastischen Kontinuumelementen ide-
dlisiert. Die Materialparameter der Strukturelemente sind in Tabelle 6.5 und die der Konti-
nuumelemente in Tabelle 6.6 zusammengestelIt.

Tabelle6.5: Materialparameter fir die Strukturelemente

Strukturel ement EA El w n
kKN/m KNm?2/m KN/m/m
Spundwande: Hoesch 2500 4,053E06 91140,0 1,5 0,3
Hoesch 1700 3,108E06 63210,0 1,2 0,3
Steife: IPB 360 1,267E06 30233,0 0,5 0,30

Ruckverankerung: GEWI (D = 3,2cm) 1,689E05 Lspacing = 3,0m

Tabelle6.6: Materialparameter fur die Kontinuumelemente

Kontinuumelement g ke = ky n =
KN/m3 m/d MN/m2
Unterbetonsohle” d = 0,80 m 23,0 0 0,20 3,2E04
Bodenplatte” d = 0,70 m 25,0 0 0,20 3,2E04
Bohrpfahle? (D = 1,50 m) 25,0° K 0,20 3,2E04%

Y non-porous; ? dréniert oder undraniert in Abhangigkeit des umgebenden Bodens; ¥ modifiziert
entsprechend umgebenden Boden und Pfahiraster; ¥ wie der umgebende Boden

Da Balkenelemente bel einer zweidimensionalen Modellierung mit einer ideellen Breite von
1 m senkrecht zur Berechnungsebene wie eine Scheibe wirken, entsteht durch die Simulation
der Bohrpféhle mit undurchlassigen Interface Elementen eine Barriere fur die Grundwasser-
stromung und daraus resultierend auch fir die Porenwasserdruckentwicklung. Bei der Ver-
wendung von durchlassigen oder auch ohne Interface Elemente entsteht durch die Balkenele-
mente eine vertikale Dréanagewirkung. Beide Modellierungen verfaschen daher erheblich die
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K onsolidationsberechnung, weswegen die Bohrpfahle mit linear elastischen Kontinuumele-
menten idealisiert wurden. Die Randbedingungen in Bezug auf draniertes oder undraniertes
Materialverhalten wurden dabei aus dem umgebenden Boden Gbernommen. Die Wichte und
Steifigkeit der Bohrpfahle wurden mit einer agquivalenten Ersatzbreite agq = 1,32 m unter Be-
rucksichtigung des Pfahlrasters (16,5 x 10,0 m) berechnet.

a, = sz% (6.6)

Fir die Interface Elemente wurden separate Materialdatensétze mit einer in Abhangigkeit der
Wandrauhigkeit und der Bodenart reduzierten Scherfestigkeit verwendet.

6.2.5.5 Konventionelle Berechnungen

In einer ersten Analyse wurde die numerische Berechnung mit den zuvor beschriebenen Ma-
terialparametern und der realitdtsnahen Modellierung der Bauphasen durchgefiihrt. Die Er-
gebnisse wurden zur Beurteilung der Materialparameter mit der Wandverformung in Achse A
und der Setzung hinter dieser Wand verglichen. In Bild 6.12 ist der Vergleich fur das Harde-
ning Soil Modell dargestellt.

Wandverformung u,, (Achse A) in cm Entfernung x von der Wand (Achse A) in m
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Bild 6.12: Vergleich der numerischen Ergebnisse mit Messergebnissen fir MQ 3 nach
Aushub auf -9,9 min Achse A-C (HS Modéell):
a) Wandverformung in Achse A
b) Setzungen hinter der Wand

Unter Verwendung des Referenzdatensatzes mit einer Odometersteifigkeit Egeqrer = 3,0
MN/m2, die in guter Ubereinstimmung mit den durchgefuihrten Elementversuchen liegt, konn-
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te das Verformungsverhalten nicht modelliert werden. Die Wandkopfverformung wurde dabei
um 55 % und die maximale Setzung um mehr als 100 % Uberschétzt. In weiteren Berechnun-
gen wurde die in dem Baugrundgutachten angegebene Streubreite des Kompressionsmodul
fUr die Seetonschicht untersucht. Das Steifigkeitsverhdltnis Eqeq/ Eso/ Eyr blieb dabel mit
1/1/5 unverandert. Selbst mit dem oberen Grenzwert mit Egeqrer = 5,0 MN/m?2 betrugen die
Abweichungen noch 27 % fur die Wandkopfverformung und 78 % fir die maximale Setzung.
Eine hypothetische Erhdhung des Mittelwertes der Steifigkeit um den Faktor 2 auf Eoeqrer =
8,0 /m? fihrte ebenfals nur zu unzureichenden Verformungsergebnissen. In Becker et al.
(2008) wurde mit einer ebenfalls hypothetischen Erhéhung der effektiven Scherfestigkeit in
Anlehnung an eine numerische Analyse von einer Baugrube aus unmittelbarer Nachbarschaft
(Gebreselassie, 2003) eine vergleichbare Optimierung erzielt. Aufgrund der breiigen Konsis-
tenz, der geringen Werte der undrénierten Scherfestigkeit und der zwischenzeitlich gewonne-
nen Erfahrungen aus den zwei weiteren Fallbeispielen wurde diese V orgehensweise hier nicht
weiter verfolgt.

Die Verwendung des Hardening Soil Small Modells fuhrte erwartungsgemal’ zu einer Redu-
zierung der Verformungen. Die Ergebnisse der konventionellen Berechnungen sind in Bild
6.13 im Vergleich zur Referenzberechnung des HS-Modells dargestel|t.

Wandverformung u,, (Achse A) in cm Entfernung x von der Wand (Achse A) in m
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Bild 6.13: Vergleich der numerischen Ergebnisse mit Messergebnissen fir MQ 3 nach
Aushub auf -9,9 min Achse A-C (HSS Modell):
a) Wandverformung in Achse A
b) Setzungen hinter der Wand

Allerdings konnten auch mit dem HSS-Modéll unter Verwendung der Bodenparameter aus dem
Baugrundgutachten und empirischen Korrelationen fir die Steifigkeit bel kleinen Dehnungen
die Verformungen nur unzureichend beschrieben werden. Wahrend die Kopfverformungen bei
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Verwendung von Egegrer = 5,0 MN/m2 mit dem Messergebnis gut Ubereinstimmen, wurde die
FuRverschiebung um den Faktor 3,3 Uberschétzt. Eine Variation des Schubmoduls und der
Scherdehnung flhrte auch nicht zu einer wesentlich besseren Beschreibung der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion. Beispielhaft ist das Ergebnis fur eine Erhthung des Schubmoduls der
Seetonschicht auf Go e = 40,0 MN/m? dargestellt. Der Sachverhalt, dass die Kopfverschiebung
bei einer konstruktiven Aussteifung besser mit der konventionellen Berechnung angendhert
wird a's die Fuldverschiebung, deutet auf eine unzureichende Modellierung des Materialverhal-
tens im Bereich des Wandfufes hin. Das Setzungsverhalten mit dem HSS-Modell beschreibt
gegenuber dem HS-Modell eine Reduzierung der maximalen Setzung um 8 bis 15 %, Uber-
schétzt aber dennoch mit der ginstigsten Variation das Messergebnis um 50 %.

Generell ist aufgrund der geringeren Streuung der Berechnungsergebnisse mit dem HSS-
Modell und der gesteigerten Annéherung der Messergebnisse im Vergleich zum HS-Modell
eine wesentliche Optimierung durch die Berlicksichtigung der erhdhten Steifigkeit bei kleinen
Dehnungen festzustellen. Eine weitere Erhéhung der Seetonsteifigkeiten, die offensichtlich im
Rahmen der konventionellen Berechnung erforderlich ist, wére allerdings aus bodenmechani-
schen Aspekten nicht mehr zu begriinden. In dem folgenden Abschnitt wird daher eine Opti-
mierung unter Berticksichtigung der spannungspfadabhangigen Steifigkeit vorgestellt.

6.2.5.6 Optimierung durch spannungspfadabhangige Steifigkeit

Die Berechnung des abschnittweise und in Streifen hergestellten Baugrubenaushubs wurde
mit einem neu erstellten FE-Modell optimiert. Hierbel erfolgte eine Unterteilung in charakte-
ristische Spannungsverlaufszonen (SPZ) nach Tabelle 4.3 fur die jeweiligen Langsstreifen der
Teilbaugrube I. Die in Abschnitt 5 festgestellte Spannungspfadabhéngigkeit der Steifigkeit
wurde dabel mit modifizierten Materialparametern fir die jeweiligen Spannungspfadzonen
berlicksichtigt. In Bild 6.14 ist das optimierte FE-Modell dargestellt. Die Einteilung erfolgte
unter Berticksichtung der Bauweise mit einer abschnittwel se hergestellten Sohlaussteifung bei
vorhandener hochgelegener oberen Aussteifung. Die verwendete Bezugsgrofe wurde durch
den Abstand der oberen Aussteifung zur geplanten Aushubtiefe mit ha = 5,9 m definiert.

Da keine Versuchsergebnisse mit einer Untersuchung der Spannungspfadabhéangigkeit des See-
tons von Projekt | vorliegen, wurden die Materiaparameter des Seetons mit dem Mittelwert des
Steifigkeitsverhdtnisses aus Tabdlle 5.11 nach Gl. (6.7) erhoht. In Tabelle 6.7 sind die modifi-
Zierten spannungspfadabhéangigen Steifigkeiten fir das Hardening Soil Modell zusammengestellt.

Ere = fTSP Ere. a (6.7)
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Charakterlstlsche Spannungspfadzonen far Aushub mlt Kopfaustelfung und

L1200
h,aeh,;

\ T

Bild 6.14: Optimiertes FE-Modell mit charakteristischen Spannungspfadzonen (SPZ)

Der Kompressionsmodul Egeq et iSt in dem Bodenmodell auch ein Parameter zur Beschreibung
der kappenformigen Fliel3funktion und dadurch kein unabhéngiger Material parameter, siehe
Abschnitt 3. Da Egeqref Mit anderen Parametern in Abhangigkeit steht, wurde er losgel 6st von
der bodenmechanischen Definition mit der Sekantensteifigkeit Eso et gleichgesetzt.

Tabelle 6.7: Modifizierte spannungspfadabhangige Steifigkeiten

SPz fre EX inMN/m2 E'® in MN/m?
D 4,2 12,6 63,0

3,8 11,4 57,0
F 6,5 19,5 97,5

In Bild 6.15 ist der Vergleich der optimierten Berechnung mit dem HS-Modell und den Mess-
ergebnissen dargestellt. Durch die Berticksichtigung der angepassten Steifigkeit entsteht eine
Verbesserung des Verformungsergebnisses. Unter Verwendung des Referenzdatensatzes mit
Eoedref = 3,0 MN/m?2 wurde fir die Abweichung vom Messergebnis allerdings noch immer ein
Faktor von 1,18 am Wandkopf beziehungsweise 3,60 am Wandful3 ermittelt. Zum Vergleich
wurde mit dem oberen Wert des Kompressionsmodul mit Egeqgrer = 5,0 MN/m?2 eine Reduzie-
rung auf 1,13 am Wandkopf und 2,72 am Wandful3 erzielt.

In einer weiteren Variation wurde fir den weichen Seeton ein Dilatanzwinkel mity = 15° in
den charakteristischen Spannungspfadzonen angenommen. Dies widerspricht zwar dem all-
gemeinen Verstandnis, wurde aber in einigen durchgefihrten Elementversuchen und auch
vereinzelt in den Modellversuchen beobachtet. Durch das dilatante Material verhalten entstand
eine Reduzierung der Abweichung auf 9 % am Wandkopf, 220 % am Wandful3 und 29 % bei
der maximalen Setzung.
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Bild 6.15:

Wandverformung u,, (Achse A) in cm
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Vergleich der numerischen Ergebnisse unter Berticksichtigung einer erhdhten
Steifigkeit in den Spannungspfadzonen mit Messergebnissen fir MQ 3 nach
Aushub auf -9,9 min Achse A-C (HS Modell):

a) Wandverformung in Achse A
b) Setzungen hinter der Wand
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Bild 6.16:
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Vergleich der numerischen Ergebnisse unter Berticksichtigung einer erhdhten
Steifigkeit in den Spannungspfadzonen mit Messergebnissen fir MQ 3 nach
Aushub auf -9,9 min Achse A-C (HSS Modell):

a) Wandverformung in Achse A
b) Setzungen hinter der Wand
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Die Berechnungsergebnisse fir das HSS-Modell sind in Bild 6.16 dargestellt und beschreiben
eine weitere Anndherung an die Messergebnisse. In Anbetracht der komplexen Bauweise kann
die Baugrund-Tragwerk-Interaktion unter Beriicksichtigung der spannungspfadabhangigen Stei-
figkeit zufriedenstellend smuliert werden. Die Verwendung des Dilatanzwinkels mit y = 15°
fir den Seeton in den Spannungspfadzonen fiihrte dabei zu einer guten Ubereinstimmung.

Da der Einfluss der Spannungspfadabhéngigkeit auf den Schubmodul Gy bel kleinen Dehnun-
gen versuchstechnisch nicht untersucht werden konnte, wurde zunéchst eine allgemeine Para-
metervariation durchgefihrt. Mit einer Zunahme des Schubmodul ist erwartungsgemald eine
Reduzierung der Verformungen eingetreten. Eine gleichméaliige Erhdhung bzw. Variation von
Go,rer IN den Spannungspfadzonen war aber nicht ausreichend fir eine zufriedenstellende Anng
herung an die Messergebnisse, weswegen hierzu noch weiterer Forschungsbedarf gegeben ist.
Aus Benz (2007) ist eine algemeine Zunahme von Gg,e in Richtung der grofiten effektiven
Hauptspannung s’; bei induzierter Anisotropie bekannt. In Richtung der kleineren effektiven
Hauptspannung s’3 bleibt der Schubmodul nahezu konstant. Dartiber hinaus wird von einer
Abnahme des Schubmodul in Richtung der kleineren Hauptspannung s’s bei einer Zunahme
des effektiven Spannungsverhdtnisses s’1/s’3 berichtet. In der durchgefihrten numerischen
Anayse wurde daher der Schubmodul in den charakteristischen Spannungspfadzonen ndhe-
rungsweise mit dem modifizierten Ent- und Wiederbel astungsmodul gleichgesetzt. Die verwen-
deten Parameter sind Tabelle 6.8 zusammengestelIt.

Tabelle 6.8: Modifizierte spannungspfadabhangige Steifigkeiten bei kleinen Dehnungen

SPz G in MN/m? Jos
D 63,0 2,8E-04
57,0 2,1E-04
F 97,5 1,3E-04

Der Anspruch an eine vollkommene Ubereinstimmung der numerischen Berechnung mit den
Messergebnissen kann bei den hier vorliegenden komplexen Randbedingungen nicht erfillt
werden. Dennoch wurde durch die spannungspfadabhangige Steifigkeit eine erhebliche Opti-
mierung der Berechnungsergebnisse erzielt. Zur Verdeutlichung der Komplexitét des Bauab-
laufs sind in Bild 6.17 die berechneten Wandverformungen in den Achsen A bis F in Abhan-
gigkeit des jeweiligen Bauzustandes fur das HSS-Modell mit Spannungsverlaufszonen darge-
stellt.
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Wandverformung in cm
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Bild 6.17: Gemessene Wandverformung und FEM-Berechnungsergebnisse in Abhéngigkeit
des abschnittwei sen Aushubs in den Langsstreifen (Messquerschnitt MQ 3)

Bereits der Voraushub mit einer Aushubtiefe von 1,3 m auf das Arbeitsniveau von —4,3 m fuhrte
in der Achse A zu Wandkopfverformungen, die mit 4,5 cm in etwa 40 % des Endwertes entspra
chen. Mit der numerischen Berechnung konnte die starke Verformungszunahme aufgrund der er-
hohten Belastung des geboschten Gelandes sehr gut erfasst werden. Die auf der gegeniiberlie-
genden Seite in Achse F aufgetretenen Verformungen, die geringer as 1,0 cm sind, verdeutli-
chen die Notwendigkeit einer oberen Aussteifung in Hohe des umgebenen Gelandes, so wie
es auch in EAB (2006) empfohlen wird.

Infolge der Aushubarbeiten in den benachbarten Langsstreifen ist aufgrund der fehlenden Un-
terstitzung der Spundwand in Achse A eine Parallelverschiebung in Richtung Baugrubenmit-
te eingetreten. In den Langsstreifen der Achsen C-E und E-F wurden die Verformungen durch
die Kopfaussteifung und die Sohlaussteifung erheblich reduziert. Durch den kraftschlissigen
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Verbund der oberen Aussteifung wurden die durch den Aushub in Achse A-C aufgetretenen
Verformungen bisin die Spundwand der Achse F Ubertragen.

Die zeitabhangige Porenwasserdruckentwicklung in den Messpunkten auf3erhalb der Baugru-
be beschreibt eine Zunahme des Porenwasserunterdruckes infolge der jeweiligen Aushubab-
schnitte mit anschlief3endem Porenwasserunterdruckabbau. Fir den Messpunkt in einer Tiefe
von —13,0 m ist der Vergleich mit den Berechnungsergebnissen in Bild 6.18 und fir den
Messpunkt in der Tiefe —17,0 m in Bild 6.19 dargestellt. In beiden Punkten wird der zeitab-
hangige Abbau des Porenwasserunterdrucks infolge der benachbarten Aushubabschnitte ge-
gentber den Messergebnissen Uberschétzt. Fur den Aushubabschnitt unmittelbar vor den
Messgebern (Achse A-C) wurde indessen eine gute Ubereinstimmung erzielt.

[ [ [ [ [
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Bild 6.18: Porenwassertiber-/-unterdruckentwicklung (Messquerschnitt MQ 3: —13,0m)

In Abschnitt 4 wurde bereits die in Anbetracht der Bauzeit zu vernachlassigende Auswirkung
der Durchlassigkeit bei Annahme von Uiblichen Werten fiir weiche Béden mit k = 10 bis 10
m/d (10° mV/s bis 10° m/s) auf das Verformungsverhalten festgestellt. Eine entsprechend
durchgefihrte Variation ergab auch hier keine wesentliche Veranderung.

Die Auswertung der Porenwasserdruckmessungen zeigt dartiber hinaus, dass die Lage der
Messpunkte im Allgemeinen nicht représentativ fur das Verformungsverhalten der Baugrube
ist. Denn mit der Reduzierung der Verformungen infolge der erhohten Steifigkeit in den
Spannungsverlaufszonen geht eine Abnahme des Porenwasserunterdrucks einher. Zur Vali-
dierung der numerisch berechneten Porenwasserdruckentwicklung wéaren daher Messpunkte
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in den charakteristischen Bereichen nach Tabelle 4.3 zumindest aber im Bereich vor dem
Wandful3 notwendig.
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Bild 6.19: Porenwasser tiber-/-unterdruckentwicklung (Messquerschnitt MQ 3: —17,0m)

6.2.6 Zusammenfassung

Die Berechnung einer Baugrube in weichen Boden mit der FEM scheint im Allgemeinen
problematisch zu sein. Fur das vorliegende Fallbeispiel war eine sehr komplexe Modellierung
des Bauablaufs erforderlich, um mit einer zweidimensionalen Berechnung die raumlichen
Einflusse auf die Baugrund-Tragwerk-Interaktion zu erfassen. Die zeitabhangigen Einflisse
wurden dabei mit einer plastischen Berechnung gekoppelt mit einer Konsolidationsanalyse
berticksichtigt.

Die Verwendung der Materialparameter aus dem Bodengutachten fur den weichen Seeton
fuhrte auch mit einer Variation im bodenmechanisch vertretbaren Mal3e mit dem hoherwerti-
gen elasto-plastischen Hardening Soil (HS) Modell zu einer ungentigenden Verformungs-
prognose. Die Beriicksichtung der erhdhten Steifigkeit bel kleinen Dehnungen mit HSS Mo-
dell fuhrte erwartungsgemal zu einer Reduzierung der Verformungen. Die Messergebnisse
konnten aber nur mit grofReren Abweichungen angendhert werden.

Die beschriebene Optimierung mit der Berlicksichtigung von spannungspfadabhangigen Stei-
figkeiten nach Abschnitt 5 in charakteristischen Zonen der Baugrube nach Abschnitt 4 fihrte
zu einer erheblichen Verbesserung der Verformungsprognose. Die Verwendung des Harde-
ning Soil Small (HSS) Modells ergab dartiber hinaus eine gute Ubereinstimmung mit den
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Messergebnissen. Es wurde hiermit sowohl die Notwendigkeit als auch eine Methode be-
schrieben das richtungsabhangige Steifigkeitsverhalten der normalkonsolidierten Boden bei
Baugruben in weichen Bdden in einem hoéherwertigen Stoffmodell mit richtungsunabhangi-

gen Materialeigenschaften zu beriicksichtigen.

63  Projektll

6.3.1 Verbaukonstruktion und Bauweise

Das zweite Fallbeispiel befindet sich in direkter Umgebung zu Projekt | ebenfallsin Konstanz
am Bodensee und liegt etwa 300 m westlich von dem Projekt 1. Im Sommer des Jahres 2007
wurde mit den Bauarbeiten fir die Erstellung des 5-geschossigen Geschéftshauses mit einer
Lange von 87,5 m und einer Breite zwischen 17,5 und 22,5 m begonnen. Ein Grundriss der

Baugrubeist in Bild 6.20 dargestellt.
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Bild 6.20:

Das Geschéftshaus wurde mit einer Flachgriindung in einer Tiefe von —5,90 m unter Gelénde-
oberflache ausgefihrt. AlsVerbaukonstruktion diente eine tberschnittene Bohrpfahlwand mit
einem Durchmesser der Einzelpféhle von D = 1,07 m und einer Pfahllange von L = 10,5 m.
Die Bohrpfahle wurden durch einen umlaufenden Kopfbalken oberhalb des Gelandes einge-
fasst, der zu einer zusétzlichen Aussteifung in Langsrichtung der Baugrube bereits vor Her-
stellung der Kopfaussteifung fuhrte. In Bild 6.21 ist der Bauablauf schematisch dargestellt.
Der Aushub der Baugrube erfolgte dabei abschnittweise von einem Voraushubniveau —1,50 m
unter Gelandeoberfléache. Hierbei wurde in den beiden westlichen Ecken unter Ausnutzung
der raumlichen Tragwirkung von Bohrpfahlwand und Kopfbalken mit dem Aushub begonnen
und anschlief3end in Hohe der Baugrubensohle eine dreieckformige aussteifende Unterbeton-
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sohle (d = 50 cm) eingebaut. Danach wurden in Hohe des Kopfbalkens diagonale Stahlrohr-
steifen mit einem Durchmesser D = 80 cm eingebaut. In weiteren gebdschten Aushubschritten
wurden in Tagesleistung jeweils Streifen mit einer Breite von 2 m ausgehoben und anschlie-
3end mit der Unterbetonsohle tberbaut. Mit fortschreitendem Aushub und Erreichen der ge-
samten Baugrubenbreite wurde die erste Stahlrohrsteife mit einem Durchmesser D = 76 cm
eingebaut (Konstruktionsschritt 5ain Bild 6.21).
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Bild 6.21: Konstruktionsplan mit idealisierten Konstruktionsschritten
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Im weiteren Verlauf wurden die Streifen Uber die gesamte Baugrubenbreite ausgehoben, der
Beton fir die Sohlsteife eingebaut und in einem Abstand von 6,9 m die Kopfaussteifung in-
stalliert. Die Bodenplatte wurde im Nachlauf dazu auf die Unterbetonsohle betoniert, siehe
auch Bild 6.22.

6.3.2 Baugrundverhéltnisse

Die Baugrundverhdtnisse wurden in der Planungsphase mit indirekten Methoden, wie z.B.
Kleinbohrungen, Drucksondierungen, und anhand von Erfahrungen aus bereits in direkter
Umgebung durchgefihrten Baumal3namen beurteilt. Der bereits fur das Projekt | beschriebene
nach westen ansteigende Schichtenverlauf (Bild 6.5) fuhrt hier zu abweichenden Méachtigkei-
ten der finf Hauptschichten.
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Unterer Beckenton

‘lr “““““““““ 385

: 380

: 375

Ubergangsschicht | 370

i 365

WESTEN Grundmorane « OSTEN 360

Bild 6.23: Schichtenprofil im Langsschnitt von West nach Ost mit ergénzenden Ergebnis-
se der durchgefihrten Drucksondierungen (CPT)

Zuoberst sind inhomogene Auffillungen aus Gemischen von Schiuff, Sand und Kies mit
wechselnden Anteilen bis in eine Tiefe von etwa 2,0 m anzutreffen. In Bereichen weisen die
schluffigen Auffullungen eine weiche bis teilweise steife Konsistenz auf. Aufgrund der tiefer
reichenden unterkellerten Altbebauung ist im Baugel@nde mit entsprechend tiefer reichenden
Auffillungen zu rechnen. Holozane Ablagerungen, wie der Beckensand in Projekt I, wurden
in den AufschlUissen nicht festgestellt.

Unter den Auffiillungen steht Seeton? an. Die Unterkante des Seetons liegt auf der Westseite
des Baufeldes in etwa 12 m Tiefe und fallt nach Osten hin in Richtung Bodensee auf etwa

2 Unter dem Begriff , Seeton* sind im Folgenden summarisch normalkonsolidierte weiche Seeablagerungen ver-

standen, die geologisch auch a's Beckenton bezei chnet werden kénnen.
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28 m Tiefe ab. Der Seeton besteht aus Uberwiegend durch Feinsand gebéanderte leicht plasti-
sche bis mittelplastische Tone und Schluffe. Unterhalb einer einige Dezimeter méchtigen
noch weichen oder steifen obersten Zone ist die Zustandsform des Seetons tUberwiegend brei-
ig. Zur Tiefe hin nehmen die Feinsandbanderungen und die Festigkeit des Seetons zu, wie an-
hand der Drucksondierungen in Bild 6.23 zu erkennen ist. Im Folgenden wurde daher unter-
schieden zwischen einer oberen Seetonschicht (in Bild 6.23 geologisch als oberer Beckenton
bezeichnet) und einer unteren Seetonschicht (Bild 6.23: unterer Beckenton).

Dem Seeton unterlagert folgt eine geologisch aufgearbeitete Ubergangsschicht zur Grundmo-
réne. Diese Schicht wird aus Sand und Schluff mit wechselndem Kiesanteil gebildet. Die
Konsistenzen der schluffigen Bereiche liegt meist zwischen weich und steif. Die Schicht-
machtigkeit variiert zwischen etwa 7 und 10 m. Der Wechsel vom unteren Seeton zur Uber-
gangsschicht ist nach den Drucksondierergebnissen gut erkennbar. Die Grenze zwischen der
Ubergangsschicht und der tragfahigen Grundmorane ist nach den Drucksondierungen scharf
ausgepragt, da die Drucksondierungen in diesen Tiefen abgebrochen werden mussten.

Das Liegende bildet die pleistozéne Grundmorane, die in der Regel als Geschiebemergel aus-
gebildet ist und ein fest gelagertes Gemenge aus Ton, Schluff, Sand mit Geréllen und Ge-
schieben darstellt. Die Oberfléche der Grundmoréne féllt von West nach Ost von etwa 19 m
unter Gelande auf etwa 37 m unter Gelénde ab.

Ab einer Tiefe von 2 bis 3 m unter Gelande muss mit Grundwasser gerechnet werden. Bei
dem Einbau der Porenwasserdruckgeber wurde in einem Schirf bereits ab einer Tiefe von et-
wa 1,8 m unter Geldnde ein Grundwasserzutritt beobachtet. Fur die im Folgenden dargestell-
ten numerischen Berechnungen wurde der Grundwasserstand in der beobachteten Tiefe von
1,8 m unter Gelande angenommen.

6.3.3 Instrumentierung

Im Rahmen der Beobachtungsmethode und der Beweissicherung wurde die Baugrubenherstel -
lung mit einem umfassenden Messprogramm begleitet. Insbesondere wurden insgesamt 7
Vertikalinklinometer zur Messung der horizontalen Wandverformungen in den Bohrpféhlen
installiert. Als Festpunkt der Inklinometer wurde das obere Ende in Hohe des Kopfbalkens
angenommen. Auf dem Kopfbalken wurden umlaufend etwa 20 geodatische L agepunkte defi-
niert. In Bild 6.20 ist die Lage der Inklinometer und der geodétischen Messpunkte gekenn-
zeichnet. In der Baugrube wurden geodétische Lagepunkte zur Hebungsmessung auf der Un-
terbetonsohle installiert. Aufgrund der konstruktionsbedingten verzégerten Erstmessung der
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Vertikalverformung, in der Regel einen Tag nach Einbau der Unterbetonsohle, konnten die
M essergebnisse nur zur Beurteilung des zeitlichen Verformungsverhaltens verwendet werden.
Absolute Hebungen waren dadurch nicht zu erfassen. Dartiber hinaus wurden an der Nach-
barbebauung und auf den Verkehrsflachen zahlreiche Kontrollpunkte zur Setzungsmessung
festgelegt.

In Ergénzung zu dem beschriebenen Messprogramm wurden in einem festgel egten Messquer-
schnitt (Bild 6.20) in eigener Leistung Porenwasserdruckgeber eingebaut. Hierbei handelte es
sich um Schwingsaiten Piezometer, die Uber ein aufgeschraubtes Rohrgesténge in den Bau-
grund gepresst wurden. In Bild 6.24 ist die Lage der Porenwasserdruckgeber in dem Mess-
guerschnitt dargestellt. Insgesamt wurden 6 Geber eingebaut, von denen vier in der Hohe ge-
staffelt vor dem Wandful3, einer unterhalb und einer auf der Erdseite der Bohrpfahlwand an-
geordnet wurden.

Geodatischer Messpunkt (3301)
Kopfbalken

Vertikalinklinometer (V-03) —y,

..................... vGOK +/-00m
Aussteifung | yGW-18m
£ 11| | Bohrschablone —
1
% | 1,0m
i 1 Einpressrohr mit
T g " innenliegendem
|
Betonsohle :: Datenkabel
. |
/7 f II
Unterbeton- P21| i v-70m _
sohle E [poo]0 v-8.0m Bild 6.24:
© * 1 ' ; ;
¥ P23 il P33y-9.0m Schnitt durch die Baugrube
I P24l | v-100m mit Anordnung der Poren-
- wasserdruckgeber im Mess-
P25 y-120m guerschnitt

6.34  Messergebnisse

Die Messergebnisse sind nachfolgend mit Bezug auf die anschlief3ende numerische Berechnung
far den in Bild 6.20 definierten Messquerschnitt dargestellt. Der zeitliche Einfluss des ab-
schnittweise hergestellten Aushubs auf die horizontalen Wandkopfverschiebungen ist anhand
der Auswertung der geodétischen Messpunkte auf dem Kopfbaken in Bild 6.25 deutlich zu er-
kennen. Durch den abschnittweisen Aushub mit dem anschlief3enden Einbau der Kopfausstei-
fung wurden Verformungen des Kopfbalkens in einer Entfernung von 15 m festgestellt. Fir den
Messguerschnitt mit den Messpunkten 2301 und 3301 waren erste Verschiebungen 20 Tage vor



Ausgewahlte Fallbeispiele 159

dem entsprechenden Aushubabschnitt in dem Messgquerschnitt (02.11.2007) zu beobachten. Der
réaumliche Einfluss der aussteifenden Schmalseiten der Baugrube auf das Verformungsverhalten
ist durch den Vergleich der maximalen Horizontal verschiebungen zu erkennen. Wahrend im
mittleren Baugrubenbereich maximale Verschiebungen von etwa 9 mm bis 14 mm aufgetreten
sind, betrugen diese in den @uf3eren Bereichen lediglich 4 mm bis 8 mm.

o Geodatische
Messpunkte
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Bild 6.25: Horizontal verschiebung des K opfbalkens in Abhéngigkeit des Bauablaufs

Die Messergebnisse der Vertikalinklinometer sind in Bild 6.26 mit einer Zusammenschau al-
ler Messstellen dargestellt. In dem linken Diagramm sind die Verformungen der Inklinometer
von der stidlichen Bohrpfahlwand (V-Z2, V-06 und V-05) und der westlichen Schmalseite der
Baugrube (V-01) und im rechten Diagramm entsprechend die von den Inklinometern auf der
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nordlichen (V-Z1, V-02 und V-03) und 6stlichen Baugrubenseite (V-04) zu erkennen. Wie
bereits zuvor erwdhnt wurde, ist der Bezugspunkt fur die Auswertung der Inklinometermes-
sungen in Hohe des K opfbalkens festgelegt worden, so dass die Kopfbal kenverschiebung zu-
sétzlich berlicksichtigt werden musste. Die Messwerte des Vertikalinklinometers V-03 im
Messquerschnitt mussten aufgrund einer Verdrehung der Messachsen beim Einbau des Be-
wehrungskorbes nachtraglich korrigiert werden.

u, in mm u, in mm
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Bild 6.26: Horizontale Wandverformungen nach abgeschlossenem Aushub
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Die gemessenen Wandverformungen sind fir den Endzustand, d.h. nach Abschluss der Aus-
hubarbeiten am 12.12.2007, dargestellt. Auf der stidlichen Seite sind die Verformungen rela-
tiv einheitlich mit maximalen Werten von 9 mm am Wandkopf und 12,5 mm bis 14 mm am
Wandful’ gemessen worden. Die Verformungsergebnisse fir die gegentiberliegende nérdliche
Baugrubenwand variieren hingegen zwischen 5 mm und 11 mm am Wandkopf und zwischen
7,5 mm und 17 mm am Wandful3. Unter Berticksichtigung dieser Streuung der M esswerte auf
der nordlichen Seite ist mit dem Mittelwert aber dennoch eine annahernde Ubereinstimmung
mit den Ergebnissen von der stidlichen Verbauwand festzustellen.

Die Herstellung der Baugrube mit einer biegesteifen Verbaukonstruktion und einem oberhalb
des Gelandes verlaufenden aussteifenden Kopfbalken flhrte zu auRerordentlich geringen Ver-
formungen. So sind zum Beispiel in Hohe der Baugrubensohle maximale Verformungen von
15 mm aufgetreten, die ein Verformungsverhaltnis von u, / H = 0,25 % ergeben.

Der Vergleich der gegentiberliegenden Vertikalinklinometer an den Schmalseiten der Bau-
grube (V-01 und V-04) verdeutlicht den raumlichen Einfluss der Tragwirkung auf das Ver-
formungsverhalten. Die Unterbetonsohle im westlichen Bereich (V-01) wurde zundchst mit
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dreieckformigen Eckaussteifungen hergestellt und dann im weiteren Bauablauf aus der Mitte
heraus flachig in Abschnitten bis zum Erreichen der vollstandigen Baugrubenbreite erweitert,
siehe auch Bild 6.21. Hierdurch sind die maximalen Wandverformungen zu erklaren. Demge-
genlber fuhrte der abschlief3ende Aushub am 6stlichen Baugrubenrand (V-04) bel bereits
vollstandig vorhandener Aussteifung in Hohe der Baugrubensohle und des Kopfbalkens zu
den sehr geringen Wandverformungen.

Die Auswertung der geodétischen Lagepunkte auRerhalb der Baugrube ist in einem Setzungs-
profil in Bild 6.27 dargestellt. Die gemessenen Setzungen sind mit Bezug auf den Messquer-
schnitt mit dem orthogonalen Abstand zur stidlichen und nordlichen Baugrubenwand angege-
ben, wobei die Messpunkte nicht in einer Achse angeordnet waren. Die zuvor beschriebenen
sehr geringen Verformungen der Baugrubenwand sind in den Setzungsprofilen wiederzuer-
kennen. Mit maximalen Setzungen von 4 mm auf der Slidseite im Bereich der Verkehrsstral3e
und 9 mm auf der Nordseite an der Nachbarbebauung in einem Abstand von jeweils 5m von
der Verbauwand ergibt sich ein Verformungsverhdtnis von u,/ H = 0,15 %. In Anbetracht
der schwierigen Baugrundverhéltnisse konnten die Verformungen mit der beschriebenen Ver-
baukonstruktion und Bauweise auf ein optimales Mal3 reduziert werden.

Entfernung x von Verbauwand in m Entfernung x von Verbauwand in m
25 -20 -15 -10 -5 0 0 5 10 15 20 25
\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\0_0 0_0\\\\\\\\\\\” DL |
Siden P 120 20 L Norden
i E L
~— 05.10.2007 140 = 4.0 - ~— 05.10.2007
- 14.11.2007 160 % 60 —+— 13.11.2007
= 21.11.2007 - -8.0 -8.0 - -+ 20.11.2007
-6~ 13.12.2007 1 100 -100 L -6~ 13.12.2007

Bild 6.27: Gemessene Setzungen der Nachbarbebauung zu verschiedenen Zeitpunkten

Nach dem Einbau der unbewehrten Unterbetonsohle sind geodétische Messpunkte installiert
worden, die Rickschlisse Uber das zeitabhangige Hebungsverhalten zulassen. Insbesondere
ist hier der Aufbruch der Baugrubensohle problematisch, der bei Baugruben in weichen Bo-
den oft erganzende konstruktive Mal3nahmen erfordert, wie z.B. eine Verankerung der Bau-
grubensohle. Fir die Aushubabschnitte im Bereich des Messquerschnittes sind in Bild 6.28
die gemessenen Hebungen dargestellt, die einen Wert von 6 mm nicht tberschreiten. Nach
annadhernd 9 Tagen konnte ein Abklingen der Hebungen in dem Abschnitt vor dem Messquer-
schnitt beobachtet werden. Mit den vorliegenden Messergebnissen konnten allerdings die ab-
soluten Hebungen, die bereits mit dem abschnittweisen Aushub auftreten, nicht erfasst wer-
den.
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Die zeitabhangige Porenwasserdruckentwicklung ist mit dem hydrostati schen Wasserdruck in
Bild 6.29 dargestellt. Von den 6 Piezometern wurden durch den Einbau zwel Schwingsaiten
zerstort, so dass die Messungen den Porenwasserdruck vor dem Verbauwandfuf3 erfassen. Die
Lage der Sensoren ist in Bild 6.24 definiert. Durch den Verdrangungseffekt beim Einbau der
» Push-In"-Piezometer ist ein Porenwassertiberdruck entstanden, der sich innerhalb zwei Wo-
chen auf den hydrostatischen Wasserdruck abbaute (Bild 6.29). Nach einem anfanglichen Po-
renwasserdruckanstieg von 4 bis 5 kN/m?, aufgrund eines direkt neben den Sensoren abge-
stellten Baggers, wurde ab dem 19.10.2007 ein kontinuierlicher Porenwasserdruckabbau fest-
gestellt. Zu diesem Zeitpunkt befand sich der Aushub noch in einer Entfernung von 20 m zu
dem Messquerschnitt. Erste horizontale Verformungen des Kopfbalkens wurden mit einer
Verzégerung von 5 Tagen beobachtet, siehe auch Bild 6.25.

Der Aushubabschnitt in dem Messquerschnitt wurde am 02.11.2007 hergestellt. Zu diesem
Zeitpunkt wurde auch der minimale Porenwasserdruck gemessen. Infolge der Aushubentlas-
tung ist eine Porenwasserdruckanderung von etwa 48 kN/m? eingetreten, die in allen Mess-
punkten vor dem Wandful3 einheitlich war.
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Bild 6.29: Wasserdruckanderung im Messquerschnitt
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Ein Einfluss der Wandverformung auf den Porenwasserdruck in Form einer reduzierten Po-
renwasserdruckabnahme konnte nicht beobachtet werden und entspricht dem gemessenen
Verformungsverhaten. Im weiteren Verlauf stieg der Porenwasserdruck wieder an, wobei
sehr deutlich der Einbau der bewahrten Bodenplatte mit einem sprunghaften Anstieg von etwa
10 kN/m2 zu erkennen ist. Mit zunehmender Tiefe nahm die Konsolidierung des Porenwas-
serunterdrucks nach der Herstellung der Bodenplatte zu und wurde durch den folgenden Roh-
bau ab dem 02.12.2007 beschleunigt. Aus Sicherheitsgriinden erfolgte am 20.12.2007 die
Herstellung von Entspannungsbohrungen, die einen weiteren Anstieg des Porenwasserdrucks
unter Berticksichtigung des freien Grundwasserspiegels aul3erhalb der Baugrube verhinderte.

6.3.5 Numerische Analyse
6.3.5.1 Allgemeines

Die numerische Analyse wurde mit einer zweidimensionalen Berechnung fur den in Bild 6.20
definierten Messquerschnitt durchgefiihrt. VVorhandene rdumliche Einfliisse der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion auf das Verformungsverhalten, wie z.B. der abschnittweise hergestellte
Aushub, der Einbau der aussteifenden Unterbetonsohle und Kopfaussteifung, wurden mit ei-
ner idealisierten Modellierung des Bauablaufs berticksichtigt. Die zeitabhéngigen Einfllisse
wurden dabei mit einer undrénierten Berechnung gekoppelt mit einer Konsolidationsanalyse
unter Beachtung der tatséchlichen Bauzeiten erfasst.

6.3.5.2 Modellgeometrie und Diskretisierung

Der Berechnungsquerschnitt ist reprasentativ fir den mittleren Bereich der Baugrube, bei dem
eine zusétzliche aussteifende Unterstiitzung durch die Schmalseiten der Baugrube nicht gege-
ben ist. Aufgrund der vorhandenen Nachbarbebauung mit Unterschieden in der Belastungs-
grofe und ihrem Abstand zur Baugrube wurden Symmetrieeffekte vernachlassigt und der ge-
samte Baugrubenquerschnitt mit der mal3gebenden Belastungssituation abgebildet. In dem
Messquerschnitt betragt die Baugrubenbreite B = 21,4 m und die Aushubtiefe H = 5,9 m. Das
FE-Modell ist mit einer Breite von 2,5 B = 54,5 m auf beiden Seiten der Baugrube definiert
und weist aufgrund der bodenmechanischen Einteilung in 5 Hauptschichten eine Tiefe von
50 m auf. In Bild 6.30 ist das vollsténdige FE-Modell dargestellt.

Die konstruktiven Elemente sind wie bereits zuvor sowohl mit Struktur- als auch mit Konti-
nuumelementen diskretisiert worden. Die Bohrpfahlwand wurde hier mit linear elastischen
Kontinuumelementen unter Berticksichtigung einer dem Pfahldurchmesser &quivalenten Ersatz-
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breite nach Gl. (6.6) mit aeq = 95,0 cm modelliert. Zur Erfassung der Schnittkréfte ist in der
Achse der Bohrpfahlwand ein linear elastisches Balkenelement angeordnet. Damit die Biege-
steifigkeit des Balkenelementes die Steifigkeit der Bohrpfahlwand nicht beeinflusst, wurde
das Bakenelement biegeweich mit Elgaken » 0 modelliert. Die Schnittkrafte des Balkenele-
mentes sind hierbei nach Walter (2008) vereinfachend mit einem Anpassungsfaktor f in Ab-
hangigkeit des Steifigkeitsverhdtnisses nach Gl. (6.9) zu multiplizieren.

— EI + El Baken

Kontinuum

= (6.8)

Des Weiteren wurde auch die unbewehrte Unterbetonsohle mit d = 0,50 m und die bewéhrte
Bodenplatte mit d = 0,80 m durch Kontinuumelemente simuliert. Der biegesteife Kopfbalken
wurde nicht direkt modelliert, sondern lediglich mit dem Eigengewicht als Streckenlast p =
34,4 kKN/m?2 auf den Bohrpfahlen berticksichtigt. Die aussteifende Wirkung des Kopfbalkens
senkrecht zu Berechnungsebene wurde Uber eine entsprechende Aktivierung der Kopfausstei-
fung als linear elastisches Balkenelement idealisiert und ist in Abschnitt 6.3.5.3 beschrieben.
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Bild 6.30: FE-Modell fur Messguerschnitt mit charakteristischen Spannungspfadzonen
(SPZ) im Detall

Die vorhandene Nachbarbebauung ist durch Kontinuumelemente mit einer der Belastung ent-
sprechend umgerechneten Wichte erfasst worden. Auf der Slidseite wurde die Bebauung mit p
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= 50 kN/m? in Hohe der Grindungssohle und die angrenzende Verkehrs- und Baustellenein-
richtungsflache mit einer erhéhten Belastung von p = 20 kN/m? angenommen. Die Belastung
auf der Nordseite der Baugrube betrug fur die Bebauung p = 70 KN/m? in Hohe der Griin-
dungssohle und fur die Flachenlast p = 10 KN/m?2.

6.3.5.3 Berechnungsschritte

Zur Berucksichtigung der zeitlichen Einflisse auf das Spannungs-Verformungs-Verhalten wur-
de der reae Bauablauf fur die Herstellung des Baugrubenabschnittes in dem Messguerschnitt
auf einen langeren Zeitraum verteilt. Hierdurch wurde versucht die Auswirkung des Aushubs
benachbarter Bereiche zu berlicksichtigen. In Abschnitt 6.3.4 wurden die ersten Verformungen
des Kopfbalkens bereits 15 Tage und der Abbau des Porenwasserdrucks sogar 20 Tage vor dem
Aushub in dem Messquerschnitt festgestellt. Fur den vorgesehenen Vergleich der numerischen
Berechnungsergebnisse mit den Messdaten wurde daher der ideaisierte Beginn des Aushubs
mit der zeitlichen Anderung des Porenwasserdrucks abgeglichen. Die weitere zeitliche Eintei-
lung der Berechnungsschritte erfolgte in Abhéngigkeit der Grof3e des Aushubschrittes und ist in
Tabelle 6.2 angegeben. Wie bereits in Abschnitt 4.2.1.2 gezeigt wurde, fuhrt eine Variation der
Bauzeit um wenige Tage aufgrund der geringen Durchlassigkeit des Bodens zu keinen wesent-
lichen Anderungen des Verformungsverhaltens.

Fur das Projekt 11 waren dartiber hinaus die raumlichen Effekte des biegesteifen Kopfbalkens,
der bereits vor dem Einbau der Kopfaussteifung die Bohrpfahlwand in horizontaler Richtung
unterstiitzte, und die abschnittweise hergestellte Unterbetonsohle zu beriicksichtigen. Diese
Effekte wurden jeweils separat in einer numerischen Analyse untersucht. In Bild 6.31 sind
hierzu die beiden idealisierten Modelle zur Berlicksichtigung der Kopf- und FuRaussteifung
dargestellt.

Die Biegesteifigkeit des Kopfbalkensist in Verbindung mit der bereits hergestellten Kopfaus-
steifung und der horizontalen Bettung der Bohrpfahlwand in Aushubrichtung zur Modellie-
rung der Unterstitzung am Wandkopf zu beriicksichtigen. Fir eine Ubertragung in eine zwei-
dimensionale Berechnung ist die obere Aussteifung in Abhangigkeit des Abstandes von der
zuletzt eingebauten Kopfaussteifung zum Berechnungsquerschnitt und dem Einbauzeitpunkt
der folgenden Kopfaussteifung zu modellieren. In dem untersuchten Messquerschnitt lag
diesbeztiglich die ungunstigste Situation vor, bel der der Abstand zur vorhergehenden Aus-
steifung mit a = 6,9 m maximal war und die folgende Aussteifung erst nach Einbau der Un-
terbetonsohle erfolgte, siehe auch Bild 6.20 und Bild 6.21. Prinzipiell ware eine Modellierung
dieses Effektes Uber die Anpassung der Dehnsteifigkeit der Kopfaussteifung moglich. Hierbel
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waére die Dehnsteifigkeit ausgehend von einer Anfangssteifigkeit der im Vorweg des numeri-
schen modellierten Baugrubenaushubs aktivierten Kopfaussteifung sukzessive zu erhéhen. In
Vergleichsberechnungen wurde zur Ermittlung der maf3gebenden Dehnsteifigkeiten ein er-
hohter Berechnungsaufwand festgestellt, weswegen diese Vorgehensweise nicht weiter ver-
folgt wurde.

Kopfaussteifung

o
=
&
B
[=)]
o
|-_
% FuBaussteifung
E k III AH
. i8 Bild 6.31:
Idealisierung raumlicher Einfllsse
e e beim Einbau der Kopf- und Fuf3-
2D FE-Modell aussteifung

In der vorliegenden Arbeit wurde der raumliche Effekt der Kopfaussteifung in Verbindung
mit dem biegesteifen Kopfbalken vereinfachend Uber einen Mobilisierungsfaktor fio, in Ab-
hangigkeit der Aushubverhaltnisse nach Gl. (6.10) und Bild 6.31 definiert. Fir die Kopfaus-
steifung wird hierbei mit DH der Aushub vor Aktivierung der Kopfaussteifung und mit H der
maximale Aushub bezeichnet. Entgegen der Definition des in Abschnitt 6.2.5.5 eingefihrten
Aktivierungsfaktors m, bei dem der Gesamtaushub unterteilt wurde, bezieht sich der Mobili-
sierungsfaktor fop, auf die gesamte Aushubtiefe H.

fo= % (6.9)
Die Modellierung der Ful3aussteifung mit der raumlichen Tragwirkung aus der abschnittweise
hergestellten Unterbetonsohle und der horizontalen Bettung durch den Boden in Aushubrich-
tung erfolgte in dhnlicher Weise. Die Aktivierung der Unterbetonsohle wurde hierbel ebenfalls
Uber den Mobilisierungsfaktor fon Nach Gl. (6.10) und Bild 6.31 beriicksichtigt. Die Auswir-
kungen der unterschiedlichen Mobilisierungsfaktoren auf das Verformungsverhalten sind in
Abschnitt 6.3.5.5 beschrieben.

In Tabelle 6.2 sind die durchgefiihrten Berechnungsschritte zusammengestellt. Der Initi-
alspannungszustand wurde mit dem sogenannten ,, Ko-Verfahren* berechnet. Fir alle Berech-
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nungsschritte wurde eine Grundwasserstromungsberechnung mit einem Grundwasserspiegel in
Hohe —1,8 m aul¥erhalb der Baugrube und mit einem jewells auf das Aushubniveau abgesenkten
Grundwasserspiegel innerhalb der Baugrube durchgefihrt. Von einer vereinfachten Wasser-
druckberechnung in Abhangigkeit der Grundwasserspiegel (phreatic level) ist bei Baugruben
generell abzusehen. Das undrénierte Materialverhalten wurde in dem ersten Berechnungsschritt
ignoriert. Die zuvor beschriebene Beriicksichtigung der réumlichen Effekte wurde in den Pha-
sen 04 und 07 vorgenommen. Hierzu wurde die Berechnungsphase in eine rein plastische Be-
rechnung abgeandert und der Bodenaushub tber den programminternen Faktor mgage gesteuert,
der die Steifigkeit des Aushubbereiches reduziert. Die Teilaushubtiefe H; kann dabel néhe-
rungsweise mit Gl. (6.11) ermittelt werden. Der anschlief3ende Berechnungsschritt wurde mit
einer gekoppelten Konsolidationsberechnung unter Berticksichtigung der ideellen Bauzeit des
vorherigen Schrittes durchgefihrt, wobei der unvollstdndige Berechnungsschritt (Mgage < 1,0)
ebenfalls abgeschl ossen wurde.

Hi = rnstage XOH ( 610)

Tabelle6.9: Berechnungsschritte

Phase Art Beschreibung Dauer ind

00 P Initiaspannungen (Ko-Verfahren)
01 P Aktivierung der Auflast

02 C Einbau der Bohrpféhle 10
03 C Aktivierung des Kopfbalkens (Belastung) 5
04 C" 1. Aushubauf—1,0m 5
05 P Einbauder Kopfaussteifung

06 C 2. Aushubauf-2,0m 4
07 CY 3. Aushubauf -59m 11
08 P Einbau der Unterbetonsohle

09 C Konsolidationsphase 9
10 P Einbau Betonsohle 10
11 C Konsolidation bis zum vollstandigen Abbau des Porenwas-

sertiberdrucks (min pore pressure)

Anmerkung: P — plastische Berechnung
C — plastische Berechnung mit gekoppelter Konsolidationsanalyse
Y Berechnungen mit Msage < 1,0 wurden plastisch (P) und die anschlief3ende
Phase mit gekoppelter Konsolidationsanalyse (C) durchgefiihrt
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6.3.5.4 Materia parameter

Fir das Projekt |1 wurden die Material parameter fir die mal3gebende obere Seetonschicht aus
den durchgefiihrten Elementversuchen (Abschnitt 5) bestimmt. Die Parameter der weiteren
Bodenschichten wurden aus den Planungsunterlagen Ubernommen und anhand der Parameter
der benachbarten Projekte Uberprift. Die zusétzlichen Hardening Soil Small (HSS) Modell
Parameter wurden in Anlehnung an Benz (2007) auf empirischer Grundlage bestimmt, siehe
auch Abschnitt 6.2.5.4. In Tabelle 6.10 sind die Materialparameter fir das Hardening Soil
Modell und in Tabelle 6.11 fur das Hardening Soil Small Modell zusammengestellt.

Tabelle 6.10: Materialparameter fur die Bodenschichten (HS-Modell)

Bodenschicht g/g k=k Ef EY E p* np m jo ¢ y R
KN/m* m/d MN/m2MN/m2MN/m2 KN/m2 - - °  KkN/m2 ° -
Auffillung 20/20 8,64E-02 3,0 3,0 120 100 0,20 060 275 01 O 09

Oberer Seeton 19/19 8,64E-04 5,9 45 190 100 0,20 090 275 01 O 09
Unterer Seeton 19/19 8,64E-04 6,0 55 240 100 0,20 0,90 250 01 O 09
Ubergangsschicht  20/20 8,60E-04 8,0 80 320 100 0,20 0,80 275 01 O 09
Grundmorane 22/22 8,60E-04 30,0 300 1200 100 0,20 0,75 275 100 O 09

Tabelle 6.11: Erganzende Material parameter fir die Bodenschichten (HSS-Modell)

Bodenschicht G{* Referenz .7 Referenz

MN/m? -
Aufflllung 35,0 Alpan (1970) 4,2E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Oberer Seeton 33,0 Kin/Novak (1981) 3,0E-04  Vucetic/Dobry (1991)
Unterer Seeton 55,0 Kinm/Novak (1981) 2,0E-04  Vucetic/Dobry (1991)
Ubergangsschicht 60,0 Alpan (1970) 2,4E-04  Hardin/Drnevich (1972
Grundmorane 140,0 Alpan (1970) 1,0E-04 Hardin/Drnevich (1972)

Fir die Kopfaussteifung und zur Ermittlung der Schnittkrafte in der Bohrpfahlwand wurden
linear elastische Bakenelemente verwendet. Die Unterbetonsohle, die Bodenplatte und auch
die Bohrpfahlwand wurden mit linear elastischen Kontinuumelementen idealisiert. Die Mate-
rialparameter der Strukturelemente sind in Tabelle 6.12 und die der Kontinuumelemente in
Tabelle 6.13 zusammengestellt. Fir die Interface Elemente wurden separate M aterial datensét-
ze mit einer in Abhangigkeit der Wandrauhigkeit und der Bodenart reduzierten Scherfestig-
keit verwendet.
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Tabelle 6.12: Materialparameter fir die Strukturelemente

Strukturelement EA El w n
kN/m KNm2/m KN/m/m

Kopfaussteifung: D =76,2cm 7,088E05 5,011E04 0,27 0,30

Bohrpfahl (nur fur SchnittgrofRen): 0,01 0,01 0 0

Tabelle 6.13: Materialparameter fur die Kontinuumelemente

Kontinuumelement g ke = ky n E .«

(non-porous) KN/m3 m/d MN/m?
Unterbetonsohled = 0,50 m 23,0 0 0,20 2,5E04
Bodenplatted = 0,80 m 25,0 0 0,20 3,2E04
Bohrpfahle (D = 1,50 m) 25,0 0 0,20 2,5E04

Zur Beriicksichtigung der spannungspfadabhéngigen Steifigkeit in den charakteristischen
Spannungsverlaufszonen (SPZ) nach Tabelle 4.3 sind in Tabelle 6.14 die resultierenden
Steifigkeiten zusammengestellt. Hierbei wurde als BezugsgroR3e die Sekantensteifigkeit bel
dem anisotropen Standardspannungspfad (TSP-A, siehe auch Tabelle 5.11) mit Esptsp.a =
3190 kN/m? fur den oberen Seeton verwendet und mit den Steifigkeitsverhéltnissen frs nach
Tabelle 6.14 fur die jeweiligen Spannungspfadzonen erhoht.

Tabelle 6.14: Modifizierte spannungspfadabhangige Steifigkeiten — Variante 1

SPz fre “ inMN/m2 E¥ inMN/m2 G/¥ in MN/m? o7
B 9,0 28,74 86,22 86,22 1,7E-04
D 7,8 24,90 74,69 74,69 1,0E-04
E 5,3 16,94 50,82 50,82 2,9E-04
F 8,7 27,78 83,34 83,34 1,8E-04

In einer zweiten Variante zur Berlicksichtigung der spannungspfadabhangigen Steifigkeit
wurden nicht wie zuvor (Tabelle 6.14) die Steifigkeitsverhatnisse aus den Elementversuchen
direkt von Projekt Il verwendet, sondern die Mittelwerte aus allen Versuchen wie sie auch fur
das Projekt | angesetzt wurden. Mit der Variante 2 wurde der Unsicherheit in Bezug auf die
Absicherung der Elementversuchsergebnisse Rechnung getragen. Die erhohten Materia stei-
figkeiten sind in Tabelle 6.15 zusammengestellt.
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Tabelle 6.15: Modifizierte spannungspfadabhéngige Steifigkeiten — Variante 2 mit Mittel-
werten der Steifigkeitsverhaltnisse frsp

SPz frep EX inMN/m2 E¥ inMN/m2 G;* in MN/m? o7
B 51 16,23 48,80 48,80 3,0E-04
D 4,2 13,40 40,20 40,20 3,6E-04
E 3,8 12,12 36,36 36,36 4,0E-04
F 6,5 20,74 62,21 62,21 2,4E-04

6.3.5.5 Vergleich der konventionellen und optimierten Berechnung

Fir das Projekt | wurde in Abschnitt 6.2.5.6 bereits die Notwendigkeit der spannungspfadab-
hangigen Steifigkeit bei Baugruben in weichen Béden demonstriert. Wahrend das V erbau-
konzept bei Projekt | hinsichtlich rédumlicher und zeitlicher Effekte auf die Baugrund-
Tragwerk-Interaktion vergleichsweise komplex war, ist fir das Projekt 11 eine Reduzierung
der rdumlichen Einflisse auf zwei Modéellierungsaspekte moglich. Dartiber hinaus sind die
zeitlichen EinflUsse aufgrund der gut dokumentierten Messergebnisse und der Begleitung des
Bauablaufs bekannt und mit einer gekoppelten Konsolidationsanalyse auch erfassbar. Aus
diesem Grund wurde in der folgenden Untersuchung primér die numerische Modellierung der
raumlichen Tragwirkung bel einer zweidimensionalen Berechnung behandelt.

In Bild 6.31 wurde bereits die Aufteilung der raumlichen Tragwirkung in zwei separaten Mo-
dellierungsschritten dargestellt. Zun&chst wurde daher der Einbau der Kopfaussteifung mit ei-
ner Variation der Aushubtiefe DH vor der Aktivierung der oberen Aussteifung untersucht. Die
untersuchten Mobilisierungsfaktoren fon k flr den Einbau der Kopfaussteifung unter Bertick-
sichtigung des biegesteifen Kopfbalkens sind in Tabelle 6.16 zusammengefasst. Fir diese Be-
rechnung wurde die Unterbetonsohle mit einem einheitlichen Mobilisierungsfaktor fropr =
0,835 beriicksichtigt. Dies entspricht einer Aushubtiefe von etwa 4,90 m. Zum Vergleich mit
der eher biegeweichen Spundwand von Projekt | wurde der Einbau der Unterbetonsohle dort
mit frobe = 8,4mM/ 9,9 m = 0,85 in guter Ubereinstimmung mit den Messergebnissen model-
liert. In gleicher Weise wurde der Einbau der Unterbetonsohle untersucht. Hierzu wurde bei
einer einheitlichen Aktivierung der Kopfaussteifung mit fropk = 0,169 (-1,0 m) bzw. fropk =
0,085 (-0,5 m) das Aushubniveau vor dem Einbau der Sohlsteife variiert. Die entsprechenden
Mobilisierungsfaktoren sind in Tabelle 6.16 angegeben.
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Tabelle 6.16: Ubersicht der Variationsberechnungen zum raumlichen Einfluss fiob

Nr. Modell Variante? Kopfaussteifung FuRaussteifung FuRaussteifung
fropk = K2 frobk = 0,169 ok = 0,085

fron,e = 0,835 fropE = FY fropE = FY
1 HS K F -
2 HSS K F -
3 HSSPZ 1 K F -
4 HSSPZ 2 - F F
5 HSS-SPZ 1 K F -
6 HSS-SPZ 2 - F F

D' Varianten nach Tabelle 6.14 und Tabelle 6.15
2K = frex = 0,042/ 0,085/ 0,127 / 0,169
9F = for = 0,380/ 0,422/ 0,504 / 0,669 / 0,752 / 0,835

Die numerische Berechnung wurde parallel mit den zwei elasto-plastischen Bodenmodellen
ohne und mit optimierter Steifigkeit in den charakteristischen Spannungspfadzonen durchge-
fahrt. Die Einteilung der Spannungspfadzonen erfolgte nach Tabelle 4.3 fir die einmal ge-
stitzte Baugrubenwand mit Sohlaussteifung und ist in Bild 6.30 dargestellt.

In Bild 6.32 sind die Ergebnisse zur Untersuchung des réaumlichen Einflusses beim Einbau der
Kopfaussteifung auf die horizontale Wandverformung dargestellt. Die K opfaussteifung wurde
dabei nach einem Aushub auf —0,25 m, -0,50 m, -0,75 m und —1,0 m aktiviert. In dem folgen-
den Berechnungsschritt wurde der Bodenaushub bis zur Tiefe von —1,0 m abgeschlossen. Der
Einbau der Unterbetonsohle wurde dabel nicht verandert und erfolgte nach einer rechneri-
schen Aushubtiefe von —4,90 m. Der Vergleich mit den Messergebnissen, diein Bild 6.32 mit
einem Bereich fur die mal3gebenden Vertikalinklinometer gekennzeichnet sind, erlaubt Riick-
schlisse sowohl Uber das verwendete Bodenmodell als auch Uber den Mobilisierungsfaktor.

Die Berechnungsergebnisse bestdtigen im Allgemeinen die Schwierigkeiten bel der Berech-
nung mit dem Hardening Soil Modell. Die Kopfverformungen sind hier offensichtlich unab-
hangig von der Aushubtiefe zur Aktivierung der Kopfaussteifung und Uberschétzen die Mess-
ergebnisse um mehr a's 100 %. Eine bereits vor dem Aushub aktivierte Kopfaussteifung ist in
Anbetracht des realen Bauablaufs unrealistisch und wurde daher nicht untersucht, zumal die
Messergebnisse in Bild 6.25 eine deutliche Zunahme der Verformungen bereits vor dem Aus-
hub beschreiben.
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Bild 6.32: Einfluss des Mobilisierungsfaktors fyopx zum Einbau der Kopfaussteifung auf
die horizontalen Verformungen am Kopf und Ful’ der Verbauwand

Das HSS-Modell fuhrt erwartungsgemal’ zu einer Reduzierung der Verformungen. Bei der
Kopfverschiebung ist dartiber hinaus eine Abhangigkeit von dem Mobilisierungsfaktor zu er-
kennen, die fir fronk = 0,085, d.h. eine Aushubtiefe von —0,50 m, eine gute Ubereinstimmung
mit den Messergebnissen ergibt. Die FulRverschiebung wird aber dennoch erheblich Gber-
schétzt.

Die optimierte Berechnung mit einer modifizierten Steifigkeit in den charakteristischen Span-
nungspfadzonen (SPZ) fuhrt zu einer erheblichen Verbesserung der Ergebnisse. Fir den Aus-
hub auf —1,0 m mit fpex = 0,17 wurden fir das HS-Modell Abweichungen von etwa 55 %
und fir das HSS-Modell von etwa 11 % festgestellt. Unter Berticksichtigung des Einbaus der
Unterbetonsohle wurde fir das HS-Modell die beste Ubereinstimmung mit eéinem Mobilisie-
rungsfaktor fmopk = 0,085 und fir das HSS-Modell mit fon k = 0,13 festgestellt.

Die Auswirkungen des Einbaus der Unterbetonsohle auf die Wandverformungen sind in Bild
6.33 dargestellt. Die Berechnungen wurden mit einer einheitlichen Mobilisierung der Kopf-
aussteifung nach einem Aushub auf —1,0 m durchgefihrt, da durch die Variation des Mobili-
sierungsfaktors fmop e der Unterbetonsohle eine weitere Reduzierung der Kopfverformungen
Zu erwarten war.
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Bild 6.33: Einfluss des Mobilisierungsfaktors fropr zum Einbau der FuRRaussteifung auf

die horizontalen Verformungen am Wandkopf (a) und am Wandfuf3 (b)

Die Berechnungen mit dem Hardening Soil Modell bestatigen abschlief3end durch die Variati-
on realistischer Aushubtiefen und unter Berticksichtigung von Material parametern aus L abor-
versuchen, die den bodenmechanischen Definitionen der Eingabeparameter des Stoffmodells
entsprechen, die Schwierigkeiten der Verformungsprognose bei Baugruben in weichen Bo-
den. Ahnlichesist auch fir das HSS-Modell festgestellt worden. Hier kénnen die Verformun-
gen nur bei einem Einbau der Unterbetonsohle von einem hoch gelegenen A ushubniveau von
—2,25 m prognostiziert werden. Diese Aushubtiefe scheint mit fyopr = 0,38 in Anbetracht des
Bauablaufs eher unrealistisch zu sein. Dartber hinaus wurde fur beide Bodenmodelle eine
sehr hohe Sensitivitét in Bezug auf die Ful3verschiebung ermittelt, die auf die geringe Steifig-
keit im Bereich des Wandfuf3es zurlickzufthren ist.

Durch die Berticksichtigung der modifizierten Steifigkeiten nach Abschnitt 5.3.3 in den cha-
rakteristischen Spannungspfadzonen nahm die zuvor beschriebene Sensitivitét erwartungsge-
mal3 ab. Die Verwendung der aus den Elementversuchen zu diesem Projekt resultierenden
Steifigkeitsverhaltnissen nach Tabelle 6.14 (Variante 1) fuhrt mit einem Faktor fopr = 0,50
fur das HS-Modell und mit fyonr = 0,67 bis 0,75 fiir das HSS-Modell zu guten Ubereinstim-
mungen mit den Messergebnissen. In einer weiteren Berechnung wurde in Anbetracht der
noch ausstehenden Absicherung der Elementversuchsergebnisse auf den Mittelwert der Stei-
figkeitsverhdltnisse zur Berlicksichtigung der spannungspfadabhéngigen Steifigkeit nach
Tabelle 6.15 (Variante 2) zuriickgegriffen. Die Berechnungen mit dem Hardening Soil Modell
konnten dadurch die Verformungsergebnisse nur bei einem sehr geringen Mobilisierungsfak-
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tor mit fopr = 0,38 anndhern, wobel die Kopfverschiebung die Messergebnisse immer noch
um 33 % Uberschétzen. Fur das Hardening Soil Small Modell wurde die beste Ubereinstim-
mung mit einer Mobilisierung der Unterbetonsohle ab einer Aushubtiefe von —3,95 m bis —
4,45 m (fropr = 0,67 bis 0,75) festgestellt. Wobei die Aktivierung der Kopfaussteifung nach
einem Aushub auf —1,0 m erfolgte (frobx = 0,17). In einer nicht dargestellten Vergleichsbe-
rechnung mit einer Aktivierung der Kopfaussteifung nach einem Aushub auf —0,50 m (fropk =
0,085) wurde keine Auswirkung auf die Fuldverschiebung aber eine entsprechende Reduzie-
rung der Kopfverschiebung festgestellt. Bel einer entsprechend erforderlichen Erhéhung des
Mobilisierungsfaktors auf fronr = 0,835 konnte zwar die Kopfverschiebung angendhert wer-
den, aber dadurch wurden die Ful3verschiebung um 35 % Uberschétzt.

Nachfolgend sind die Berechnungsergebnisse fir das HSS-Modell mit spannungspfadabhén-
giger Steifigkeit nach Tabelle 6.15 (Variante 2) mit den optimalen Mobilisierungsfaktoren
frobk = 1/6 und frop e = 2/3 den Messergebnissen gegentuibergestellt worden. Die Mobilisie-
rungsfaktoren entsprechen einem Einbau der K opfaussteifung nach einem Aushub auf —1,0 m
und dem Einbau der Unterbetonsohle nach einem Aushub auf —3,95 m.
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Bild 6.34: Gemessene Wandverformungen im Vergleich mit numerischen Berechnungs-
ergebnissen

In Bild 6.34 sind die gemessenen Wandverformungen den numerisch berechneten gegentiber-
gestellt. Mit den ermittelten Mobilisierungsfaktoren und der angepassten Steifigkeit konnte
erwartungsgemal’ das Verformungsverhalten gut beschrieben werden. Insbesondere wurde fiir
die FuR- und K opfverschiebung eine gute Ubereinstimmung mit den Messergebnissen erzielt.
Der Vergleich mit den Ergebnissen des Vertikalinklinometers V-02 auf der ndrdlichen Seite
des Messquerschnittes fiihrte zwar zu Abweichungen, die aber aufgrund des verdrehten Ein-
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baus des Inklinometers und unter Beachtung der Ergebnisse des benachbarten Inklinometers
V-02 vernachlassigt werden kdnnen.

Die raumlichen Effekte bei der Herstellung der Baugrube auf das Verformungsverhalten
konnten fur die durchgefiihrte optimierte Berechnung mit angepasster spannungspfadbhangi-
ger Steifigkeit gut Uber die Festlegung realistischer Aushubschritte erfasst werden. Die bei
Baugruben in weichen Boden dartber hinaus erforderliche Beriicksichtigung der zeitlichen
Effekte ist in den folgenden Bildern beschrieben. In Bild 6.35 sind die Wandkopfverformun-
gen in Abhangigkeit der Bauzeit dargestellt. Die numerischen Ergebnisse bestétigen aufgrund
der gekoppelten Konsolidationsberechnung unter Berlicksichtigung der realen Bauzeit die
zeitliche Zunahme der Wandkopfverformung des Messpunktes 3301. Insbesondere die fort-
schreitende Zunahme nach dem Aushub direkt im Messquerschnitt (02.11.2007) konnte mit
der gewdahiten Modellierung erfasst werden. Erganzend sind die Berechnungsergebnisse fir
das Hardening Soil Modell unter Berticksichtigung der modifizierten Steifigkeiten (Variante
2) in Bild 6.35 eingetragen. Bereits mit dem Einbau der Kopfaussteifung wurden die Messer-
gebnisse Uberschétzt und konnten auch im weiteren Verlauf nicht angendhert werden.
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Bild 6.35: Gemessene und numerisch berechnete horizontale Wandkopfverformungen im
Messquerschnitt in Abhangigkeit der Bauzeit

Der in Bild 6.36 beschriebene Vergleich der Hebungen der Baugrubensohle ist nur qualitativ
zu bewerten, da die Messungen erst zeitverzégert aufgenommen und dadurch die absoluten
Hebungen nicht erfasst wurden. Sofern man aber die Messergebnisse mit Bezug auf die Bau-
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zeit auf die numerischen Ergebnisse anhebt, kann die Tendenz der Hebungszunahme mit dem
HSS-Modell bestdtigt werden. Bis zum Einsetzen der Messungen wurden mit dem HSS-
Modell Hebungen in der Baugrubenmitte von etwa 15 mm berechnet die bis auf einen Maxi-
malwert von 27 mm angestiegen sind. Der dargestellte Vergleich mit dem Hardening Sail
Modell zeigt um bis zu 75 % grofere Hebungen, sofern die erhéhten Steifigkeiten bel kleinen
Dehnungen nicht berticksichtigt werden.
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Bild 6.36: Gemessene Hebungen der Unterbetonsohle im Vergleich mit Berechnungser-
gebnissen (FEM) fur den Messquerschnitt

Die zeitabhangige Porenwassertiber-/-unterdruckentwicklung in Bild 6.37 konnte mit der nu-
merischen Berechnung ebenfalls gut beschrieben werden. Die Grof3e der berechneten Poren-
wasserunterdruckentwicklung variiert dabei in Abhangigkeit der Einbaulage (Bild 6.24), wo-
hingegen die Messergebnisse einen einheitlichen Porenwasserunterdruck mit Du ™ -48 KN/m?
beschreiben. Der gemessene Porenwasserunterdruck entspricht hinsichtlich der vertikalen
Aushubentlastung in etwa der entsprechenden effektiven Spannungsénderung.
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Bild 6.37: Vergleich der zeitabhéngigen Porenwasseriber-/-unterdruckentwicklung im
M essquerschnitt
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Die anschlief3ende Konsolidation wird deutlich durch die Wiederbelastung infolge Unterbe-
tonsohle und insbesondere Bodenplatte beschleunigt. Die Entlastungsbohrung wurde in der
numerischen Simulation nicht beriicksichtigt, so dass sich der Porenwasserunterdruck weiter
abbaut.

6.3.6 Zusammenfassung

Das beschriebene Fallbeispiel zeigt sehr deutlich die Vorziige einer biegesteifen Verbaukon-
struktion in Verbindung mit einer Kopfaussteifung, die bereitsim Vorweg des Aushubs wirk-
sam ist. Die Messergebnisse innerhalb und aul3erhalb der Baugrube liegen hier weit unter den
sonst Ublichen Erfahrungswerten. Obwohl die fir dieses Projekt ermittelten Steifigkeiten der
mal3gebenden oberen Seetonschicht (Abschnitt 5) etwas grof3er sind as bel den benachbarten
Fallbeispielen, stellt dieses Verbaukonzept eine sehr gute Losung fur die Herstellung von
Baugruben in weichen Bdden dar.

Die numerische Analyse des Fallbeispieles bestétigt, wie bereits in Abschnitt 6.2 festgestellt
wurde, die Notwendigkeit der Berticksichtigung von spannungspfadabhangigen Materialei-
genschaften bei der Berechnung von Baugruben in weichen Boden. Es wurde gezeigt, dass
ohne diese Optimierung eine erfolgreiche Verformungsberechnung unter Berticksichtigung
eines redlitédtsnahen Bauablaufs weder mit dem Hardening Soil Modell noch mit dem Harde-
ning Soil Small Modell méglich ist. Die Berticksichtigung der in Abschnitt 5.3.3 beobachte-
ten spannungspfadabhangigen Steifigkeit in charakteristischen Spannungsverlaufszonen nach
Tabelle 4.3 fuhrte zu einer wesentlichen Verbesserung der numerischen Berechnung.

Die raumlichen Einfllsse der Baugrund-Tragwerk-Interaktion, die fir dieses Projekt durch den
Einbau der Kopfaussteifung und den abschnittweisen Einbau der Unterbetonsohle bestimmt
wurden, konnten mit Mobilisierungsfaktoren in einer zweidimensionalen Berechnung erfolg-
reich berlicksichtigt werden. Mit der vorgestellten Methode zur Beriicksichtigung des rich-
tungsabhangigen Steifigkeitsverhaltens bei Verwendung von Bodenmodellen mit richtungs-
unabhéngigen Materialeigenschaften wurde eine Optimierung der Verformungsprognose er-
reicht. Die Verwendung des Hardening Soil Small Modells filhrte dabei zu einer guten Uberein-
stimmung mit den M essergebnissen.
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6.4 Proj ekt 11
6.4.1 Verbaukonstruktion und Bauweise

Das dritte Fallbeispiel ist eine 8 m tiefe Baugrube in Konstanz, die 2008 in unmittelbarer N&-
he zu Projekt | und Il hergestellt wurde. So betrégt der Abstand zu dem stidlichen gelegenen
Projekt | in etwa 30 m und zu dem westlichen gelegenen Projekt Il in etwa 300 m. Das mit
zwel Untergeschossen geplante Geschéftshaus liegt an einer Stral3enecke und grenzt an den
beiden anderen Seiten direkt an bestehende Bebauung an. In dem Lageplan in Bild 6.38 ist
hierzu ein Uberblick dargestellt, der mit zwei Schnitten durch die Baugrube und Griindung
der Nachbarbebauung in Bild 6.39 ergénzt wird. Die Baugrube hat mit Breiten von 21,6 m
und 24,65 m einen annahernd quadratischen Grundriss.

Als Verbauwand wurde eine eingepresste Spundwand (Typ AZ 46) verwendet, die in einer
Hohe von —1,80 m durch einen oberen Aussteifungsring und mit einer abschnittweise herge-
stellten Unterbetonsohle in einer Tiefe von —7,80 m unterstiitzt wurde. Die obere Aussteifung
erfolgte Uber eine umlaufende Gurtung aus HEB 800 Profilen, die in den Viertelspunkten
durch Eckprofile ausgesteift wurde, siehe auch Bild 6.40. Die Gurtung ist dabei von einem
Voraushubniveau von —1,0 m unter Geléndeoberflache aus in gebtschten Graben eingebaut
worden. Durch Ausfillen der Spundwandtaler mit unbewahrtem Ortbeton wurde ein kraft-
schltssiger Verbund zur Gurtung hergestellt. Anschlief3end sind die Eckaussteifungen mit & -
nem zusammengesetzten Profil aus HEB 600 und IPB 450 Stahltrégern eingebaut und mit bis
zu 2,5 MN vorgespannt worden, so dass ein oberer Aussteifungsring die Verbauwand bereits

vor dem weiteren Aushub unterstiitzte.

Bild 6.38: Lageplan



Ausgewahlte Fallbeispiele 179

SCHNITTA-A SCHNITTB -B
=) o
c c
3 5
3 1.06 ‘ 1.06 2
Ke) Qo
@ +4,55 @
2 ~ ] 2
S c I — S c
oa L 2 ¢
<5 ST
(SIS c 2
I T o
z=2 EG G zz
40,00 _
Gehweg Radweg 0,20 0,00
~1,00 —_— -
Keller II — [7 —1,00 v — Kriechk.

<
N
©
o

30cm Beton C25,/30

Holzpféhle
Holzpfahle f

Spundwand: AZ 46

Spundwand

Bild 6.39: Querschnitte A und B durch die Baugrube

Der Einbau der aussteifenden Unterbetonsohle wurde bei diesem Projekt wegen der Geomet-
rie der Baugrube und der vorhandenen Nachbarbebauung in einer modifizierten Bauweise
durchgefuhrt. Hierbel wurden die Unterbetonsohlstreifen fir den ersten Aussteifungsring in
gleicher Weise wie die obere Aussteifung diagonal zu den Viertelspunkten der Baugruben-
wand angeordnet (Aushubabschnitte 1 bis 4 in Bild 6.40). Die Unterbetonsohle wurde aber in
verbauten Grében mit einer Breite von 2 m hergestellt, die von einer Baugrubenwand zur be-
nachbarten Wand reichten. Der Aushub erfolgte dabei im Schutz von Grabenverbauel emen-
ten, die bis zur geplanten Baugrubensohle abgeteuft werden sollten. In Bild 6.40 ist die An-
ordnung der Aushubabschnitte und auch der prinzipielle Bauvorgang abgebildet. Nach dem
Einbau des Ortbetons, der sich mit der Spundwand verzahnen sollte, wurde die Unterbeton-
sohle Uberschittet und der Grabenverbau gezogen. Auf diese Weise wurden vier diagonale
Streifen nacheinander in den Baugrubenecken hergestellt, die einen unteren Aussteifungsring
bilden. In Bild 6.41 ist hierzu der Einbau der oberen und unteren Aussteifung veranschaulicht.
Die folgenden Aushubabschnitte wurden dann von einem Aushubniveau von —3,5 m geboscht
hergestellt. Die nachsten Aushubabschnitte waren in den Anschlusspunkten der diagonalen
Eckstreifen als Verstdrkung des unteren Aussteifungsrings angeordnet (Aushubabschnitte 5
bis8in Bild 6.40).

Zur Sicherung der Baugrube gegen den Aufbruch der Baugrubensohle wurden bereits vor
dem Spundwandeinbau etwa 80 V erpressanker mit Leerbohrungen von der Geléndeoberflache
aus bis in eine Tiefe von —37,50 m hergestellt, siehe auch Bild 6.39. Die Pfahlkdpfe wurden
zugfest an die bewéhrte Unterbetonsohl e angeschl ossen.
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6.4.2 Baugrundverhaltnisse

Der Baugrund kann wie bei den zuvor beschriebenen Fallbeispielen mit finf Hauptschichten
beschrieben werden und ist in Bild 6.42 dargestellt. Von der Gelandeoberflache aus sind das
Auffillung, Beckensand, Beckenton, Ubergangsschicht und Grundmorane. Die Bodenschich-
ten wurden bereitsin den Abschnitten 6.2.2 und 6.3.2 beschrieben, nachfolgend sind daher die
Erlauterungen auf die Angaben reduziert, die fur die numerische Analyse von wesentlicher
Bedeutung sind.

io)o Projekt 1
fZ,VO (cw) 1. UG Auffillungen
zo Beckensand
8.0 ~78 2.UG Oberer Beckenton
N ——— -
Unterer Beckenton
-25,0
e -
Ubergangsschicht
-30,0

Grundmorane  Bild 6.42: Baugrundmodell

Die inhomogenen Auffillungen aus Gemischen von Schiuff, Sand und Kies mit wechselnden
Antellen sind im Bereich des Baufeldes bis in eine Tiefe von etwa —2,0 m anzutreffen. Unter
den Auffiillungen steht der weiche bis breiige Seeton® an. Die Unterkante des Seetons liegt in
etwa—25 m Tiefe. Der Seeton besteht aus tiberwiegend durch Feinsand gebénderte leicht plas-
tische bis mittelplastische Tone und Schiuffe. Unterhalb einer einige Dezimeter méachtigen
noch weichen oder steifen obersten Zone ist die Zustandsform des Seetons tUberwiegend brei-
ig. Zur Tiefe hin nehmen die Feinsandbanderungen und die Festigkeit des Seetons zu. Im Fol-
genden wurde daher ab einer Tiefe von —8,0 m unterschieden zwischen einer oberen und unte-

3 Unter dem Begriff , Seeton” sind im Folgenden summarisch normalkonsolidierte weiche Seeablagerungen ver-

standen, die geologisch auch a's Beckenton bezei chnet werden kénnen.
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ren Seetonschicht. Dem Seeton unterlagert folgt eine geologisch aufgearbeitete Ubergangs-
schicht zur Grundmorane. Diese Schicht wird aus Sand und Schluff mit wechselndem Kiesan-
teil gebildet. Die Schichtméchtigkeit betragt in etwa 5 m und wird ab einer Tiefe von —30,0 m
von der Grundmoréne unterlagert.

Ab einer Tiefe von -2 bis —3 m unter Gelande muss mit Grundwasser (Drucklinie) gerechnet
werden. Fur die im Folgenden dargestellten numerischen Berechnungen wurde der Grund-
wasserstand in der beobachteten Tiefe von —2,0 m unter Gelénde angenommen.

6.4.3 Instrumentierung

Die Baugrubenherstellung wurde mit einem umfangreichen Messprogramm begleitet. Im
Rahmen der Beobachtungsmethode und der Beweissicherung wurden an der Nachbarbebau-
ung im Umkreis von etwa 50 m geodétische Lagepunkte angeordnet. Die Giebelwande der
beiden direkt angrenzenden Gebaude sind im Rahmen der Baumal3nahme aus Sicherheits-
grinden ruckverankert worden. Aus diesem Grund wurden zusétzliche Messpunkte an den
Giebelwanden in Hohe der jeweiligen Geschossdecken installiert. Zusétzlich zur Beweissi-
cherung wurden zur Kontrolle des Bauablaufs geodétische Lagepunkte an den Spundwand-
kopfen installiert. Die horizontalen Verformungen der Spundwand wurden mit vier Vertikal-
inklinometern jeweils in Baugrubenmitte gemessen. Die Lage der Inklinometer ist in Bild
6.43 dargestellt.

In Erganzung zu dem beschriebenen Messprogramm wurden in den Messquerschnitten MQ 2
und MQ 3 im Rahmen des hier dokumentierten Forschungsprojektes 6 Schwingsaiten-
Porenwasserdruckgeber in Bohrlchern eingebaut. Die Porenwasserdruckgeber wurden in der
Hohe gestaffelt und im Bereich des Wandfuf3es sowohl auf der Erdseite als auch auf der Bau-
grubenseite der Spundwand angeordnet. Dartiber hinaus wurde die Dehnung der Ecksteife
zwischen MQ 2 und MQ 3 zur Steifenkraftermittiung mit 6 Schwingsaiten-Dehnungsgebern
gemessen. Die Datenerfassung erfolgte automatisch mit einem Datalogger und Fernabfrage
der Daten Uber Funk. Die Einbaulage der Porenwasserdruckgeber ist in Bild 6.43 dargestellt.
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6 Dehnungs-
messgeber

-26,0

Bild 6.43: Anordnung der Vertikalinklinometer (V), Porenwasserdruckgeber (P) und Deh-
nungsmessgeber

6.44  Messergebnisse

Die nachfolgend auszugswei se dargestellten Messergebnisse sind im Hinblick auf die raumli-
chen und zeitlichen Einwirkungen der Baugrund-Tragwerk-Interaktion im Messquerschnitt
MQ 2 (Bild 6.40) ausgewahlt worden. Hierdurch wurde der Versuch unternommen, die Ursa-
che der aufgetretenen Verformungen, die insbesondere bei der Nachbarbebauung kritische
Ausmal3e angenommen hatten, in Abhangigkeit des Bauablaufes und der Bauzeit zu erkléren.

Die Verformungen der Spundwand wurden in Hohe des Wandkopfes mit geodétischen Lage-
messungen in den Messquerschnitten erfasst und sind in Bild 6.44 in Abhéngigkeit der Bau-
zeit dargestellt. Hierbel sind bis zur Vorspannung der oberen Aussteifung horizontale Ver-
schiebungen bis zu 8 mm in Richtung Baugrube aufgetreten. Der Zeitpunkt der Vorspannung
ist durch die sprunghafte Verformung mit 8 mm bis 12 mm von der Baugrube weg deutlich zu
erkennen. Mit Beginn der Aushubarbeiten zur Herstellung des unteren Aussteifungsrings in
Grabenbauweise ist eine Verformung der gegentiberliegenden Messquerschnitte MQ 1 und
MQ 3 in Richtung Baugrubenmitte und in MQ 2 und MQ 4 eine Verformung von der Bau-
grube weg eingetreten. Dieses Verformungsverhalten ist charakteristisch fur das raumliche
Tragverhalten der Verbaukonstruktion. Mit dem ersten Aushubabschnitt nach Bild 6.40 in der
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Ecke ohne Nachbarbebauung ist im gegentiberliegenden MQ 1, der bereits vor den Aushubar-
beiten die grofdten Verschiebungen am Wandkopf aufwies, eine Horizontalverformung zur
Baugrube hin aufgetreten. Es wird vermutet, dass infolge der Lastweiterleitung Uber die Eck-
aussteifungen in den Querwéanden MQ 2 und MQ 4 die Verformung von der Baugrube weg
resultieren. Dies kann auch mit der GroRRe der Verformungen begriindet werden. In MQ 1
wurde eine Verschiebung von 8 mm zur Baugrube gemessen, die der Verschiebung im MQ 4
von der Baugrube weg entspricht. Demgegentber sind in den anderen Messguerschnitten ver-
gleichbare Tendenzen zu beobachten, die aber betragsmaliig geringere Verformungen aufwei -
sen und erst mit zunehmendem Aushub sich den jeweiligen maximalen Verformungen ann&
hern.

Die Vertikalverformung der Spundwand in Bild 6.44b) beschreibt eine Setzung von etwa
10 mm bereits vor dem ersten Aushub, die mit Herstellung der Unterbetonsohle auf 15 mm
bis 42 mm angestiegen ist. Die groften Setzungen sind dabel im Messquerschnitt MQ 1 auf-
getreten. In MQ 2 sind nach einer anfanglichen Setzung auf —18 mm mit dem weiteren Aus-
hub Hebungen von etwa 3 mm gemessen worden.
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Bild 6.44: Horizontale (a) und vertikale (b) Verformungen am Spundwandkopf

In Bild 6.45 sind die horizontalen Verformungen des Inklinometers V-02 in Messguerschnitt
MQ 2 fir verschiedene Bauzustande dargestellt. Die zuvor beschriebenen Ausfihrungen zur
Wandkopfverformung sind hier auf eine Tiefe von —1,0 m unter Gelandeoberfl&che zu tber-
tragen. Die Messung vom 27.08.2008 beschreibt den Zustand nach dem V orspannen der obe-
ren Aussteifung und vor dem ersten Aushub. Es ist hierbei bereits eine maximale Verschie-
bung von 5,0 mmin einer Tiefe von —10,0 m zu erkennen. Infolge der Herstellung des unteren
Aussteifungsringes mit den ersten vier Aushubabschnitten nach Bild 6.40 sind diese Verfor-
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mungen bis zum 12.09.2008 auf etwa 16 mm in Hohe der Unterbetonsohle angewachsen.
Durch den weiteren Anstieg der Wandverformung auf bis zu 42 mm in Héhe des WandfulRes
am 17.10.2008 ist die Wirksamkeit des unteren rautenformigen Aussteifungsringes nur be-
dingt wirksam.
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Der Einfluss der Baumalinahme auf die Nachbarbebauung ist in Bild 6.46 mit den resultieren-
den Setzungen in Verlangerung des Messquerschnittes MQ 2 in nordlicher Richtung be-
schrieben. In Bild 6.46a) sind hierzu Setzungsprofile zu verschiedenen Zeitpunkten und in
Bild 6.46b) die Setzungen der Giebelwand in Abhéngigkeit des Bauablaufes dargestel|t.

Die gemessenen Setzungen sind bis in eine Entfernung von der Baugrubenwand mit x/ H = 3
aufgetreten. Die maximalen Setzungen sind dabei direkt neben der Verbauwand an der Gie-
belwand gemessen worden. Erste Setzungen von bis zu 10 mm sind infolge des Voraushubs
auf —=1,0m und der Herstellung der Verpresspféhle entstanden. Durch das Einpressen der
Spundwénde sind die Setzungen auf 30 mm angestiegen. Als mogliche Ursachen sind hierzu
ein Volumenentzug durch das Ziehen von Holzpfahlen der Altbebauung in den Achsen der
Spundwand und eine PorenwasserUberdruckentwicklung infolge des Einbaus der Spundwand
und Verpresspféhle zu nennen. Der anschlief3ende Aushub der Baugrube verursachte bis zur
vollstandig hergestellten Unterbetonsohle am 17.10.2008 eine maximale Setzung von 65 mm.
Der im weiteren Bauablauf festgestellte andauernde Setzungsanstieg auf bis zu 80 mm deutet
auf sehr labile Griindungsverhaltnisse der Nachbarbebauung hin, die in der Planungsphase des
Neubaus nur bedingt bekannt waren.



186 Abschnitt 6

a) Entfernung x von Verbauwand in m b) : N 8 @ : S. L0
0O 10 20 30 40 50 S 83 8 8 838 8 8
0.0 rero——=g =— 0.0 @eran
5 g /

-10.0

17.01.2008 (1)

-
-20.0 = 16.05.2008 (2) -20.0
30.0 -— 05.06.2008 (3) 30.0
E EE R - 05.08.2008 (4) g YR
S 500 - -~ 16.09.2008 (6) = 500 [ Einbau Unter-
s ~ 17.10.2008 (7) " | Dbetonsohle
-60.0 - -4 25.11.2008 (8) 600 - ¢ 0
L ch C
-70.0 F -70.0 £ i
o . - Giebelwand Nachbar-
800 £ +— Giebelwand Nachbarbebauung 800 £ bebauung (x = 2,6 m)
(1) 17.01.08 - nach Riickbau Altbebauung (5) 10.09.08 - vor Aushub und Einbau UBS im
(2) 16.05.08 - nach Voraushub auf -1,0m und MQ 2 (Abschnitt 4 nach Bild 6.40)
Einbau Verpresspfahle (6) 16.09.08 - nach Aushub und Einbau UBS
(3) 05.06.08 - vor Einbau Spundwénde im MQ 2 (Abschnitt 4 nach Bild 6.40)

(4) 05.08.08 - vor 1. Aushub und Einbau Unter-  (7) 17.10.08 - nach vollstandigem Einbau der UBS
betonsohle (UBS) im MQ 2
(Abschnitt 1 nach Bild 6.40)

Bild 6.46: a) Setzungen der Gelandeoberflache in Verlangerung desMQ 2
b) Setzungen der Giebelwand (MQ 2) in Abhangigkeit des Bauablaufs
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Bild 6.47: Horizontale (a) und vertikale (b) Verformungen der Giebelwand im MQ 2

Diein Bild 6.47 dargestellten Verformungen der Giebelwand im Messquerschnitt MQ 2 wel-
sen bis zum Einbau der Spundwand eine translatorische Verformung mit einer horizontalen
Verschiebung und vertikalen Setzung von 10 mm auf. Es wird vermutet, dass diese gleichmé-
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Bigen Verformungen durch den Volumenentzug (Ziehen der Holzpfahle) verursacht wurden.
Die starke Verformungszunahme ab Anfang Juni ist dabei auf den Einpressvorgang der
Spundwénde zurtckzuf Ghren.

Diein Bild 6.48 dargestellte PorenwasserUber-/-unterdruckentwicklung bezieht sich auf einen
Grundwasserspiegel in einer Tiefe von —2,0 m unter Geldndeoberflache. Nach dem Einbau
der Messgeber in Bohrlocher konnte ein Porenwassertiberdruck festgestellt werden, der sich
bis zum Beginn des in Bild 6.48 gezeigten Zeitfensters nur gering abbaute. Der Konsolidati-
onsprozess hatte dabel mit zunehmender Einbautiefe abgenommen. Mit Bezug auf den Po-
renwasserdruckabbau innerhalb 6 Wochen nach Einbau der eingepressten Porenwasserdruck-
geber (Bild 6.29) bel Projekt I, kann auf einen vorhanden Porenwassertiberdruck im Bereich
des Baufeldes geschlossen werden. Wie bereits erwdhnt konnte dieser durch das Einpressen
der Spundwand oder bzw. und die Herstellung der Verpresspfahle entstanden sein.
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Bild 6.48: Zeitabhangige Porenwassertiber-/-unterdruckentwicklung (MQ 2 und MQ 3)

Fir dieses Projekt wurden zwei Sensoren auf der Baugrubenseite vor dem Wandfuf3 angeord-
net. Im Messquerschnitt MQ 2 (P-02) konnte hierdurch bereits beim Vorpressen der Steifen
ein Porenwasserdruckanstieg festgestellt werden. Hierbei ist der Porenwasseriiberdruck durch
die FuRverschiebung der Spundwand in Richtung der Baugrube infolge der Vorspannung im
oberen Wandbereich entstanden. Dies ist auch in MQ 3 (P-05) allerdings mit geringerem
Ausmal’d beobachtet worden. Im Gegensatz zur biegesteifen Bohrpfahlwand bei Projekt 11
konnte hier vor der Spundwand in beiden Messquerschnitten ein aushubbedingter Porenwas-
seriberdruck festgestellt werden. Dieser ist durch die zunehmende Fuldverschiebung der
Spundwand in Richtung der Baugrube zu erklaren. Zunéchst ist dieser nach Herstellung des
ersten Unterbetonstreifens in P-05 mit Du = 12,0 kN/m? und anschlief3end in P-02 mit Du =
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10,0 kN/m? nach Herstellung des dritten Unterbetonstreifens aufgetreten. Im Allgemeinen ist
dieser Porenwassertberdruck innerhalb weniger Tage dissipiert. Im weiteren Verlauf wurden
aber die Kabel der Sensoren P-02 und P-05 zerstort ohne das eine Reparatur méglich war, so
dass weitere Aussagen leider nicht moéglich sind.

In Abhangigkeit der Einbautiefe wurde eine gleichmaliige Porenwasserdruckentwicklung be-
obachtet, die im Mittel einen Porenwasserdruckabbau von Du = 35 kN/m? ausmacht. Nach
vollstandiger Herstellung der Unterbetonsohle (13.10.2008) ist eine Stagnation eingetreten,
die in einen allméhlichen Porenwasserunterdruckabbau Ubergegangen ist. Der Porenwasser-
druckgeber P-02 konnte zu diesem Zeitpunkt wieder repariert werden. Der resultierende Po-
renwasserunterdruck beschreibt mit Du = -50 kN/m? einen erheblichen Porenwasserunter-
druck vor dem Wandfuf3. Aufgrund der zuvor beschriebenen Porenwasseriberdruckentwick-
lung wahrend des Aushubs unmittelbar vor dem Geber P-02 und der gemessenen horizontalen
Verformung des Wandful3es ist das Messergebnis zunachst mit Vorbehalt zu bewerten.

Die zeitabhangige Steifenkraftentwicklung ist in Bild 6.49 fur die Steife zwischen MQ 2 und
MQ 3 dargestellt. Die Steife wurde mit 2,5 MN vorgespannt, wobei das Messergebnis eine
Vorspannkraft von 2,2 MN lieferte. Eine gewisse Streuung ist allerdings aufgrund des zu-
sammengesetzten Messquerschnittes aus zwei Stahlprofilen (HEB 600 und 1PB 450) und der
Verwendung von 6 Dehnungsmessgeber zu berticksichtigen. Der Steifenkraftverlauf zeigt mit
dem Beginn des Aushubs einen stetigen Anstieg, der das Maximum nach Abschluss der Aus-
hubarbeiten mit etwa 5 MN erreichte. Im weiteren Verlauf wurde eine Abnahme der Steifen-
kraft auf 4,3 MN festgestellt, die bis zum Riickbau der Steife nahezu konstant blieb.
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Bild 6.49: Zeitabhéangige Steifenkraftentwicklung (MQ 2)
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6.45 Numerische Analyse
6.4.5.1 Allgemeines

Die numerische Analyse wurde mit einer zweidimensionalen Berechnung fur den in Bild 6.50
definierten Messquerschnitt durchgefihrt. VVorhandene rdumliche Einfliisse der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion auf das Verformungsverhalten, wie z.B. Grabenverbau, abschnittweise
hergestellte Unterbetonsohle, obere Eckaussteifung, wurden mit einer idealisierten Modellie-
rung des Bauablaufs berticksichtigt. Die zeitabhangigen Einfllsse wurden dabei mit einer un-
dranierten Berechnung gekoppelt mit einer Konsolidationsanalyse unter Beachtung der tat-
sachlichen Bauzeiten erfasst.

6.4.5.2 Modellgeometrie und Diskretisierung

Der Berechnungsquerschnitt wurde durch die Baugrubenmitte definiert. Aufgrund der vor-
handenen Nachbarbebauung wurden Symmetrieeffekte vernachlassigt und der gesamte Bau-
grubenquerschnitt mit der mal3gebenden Belastungssituation abgebildet. In dem Berech-
nungsquerschnitt (MQ 2 — MQ 4) betrégt die Baugrubenbreite B = 25 m und die Aushubtiefe
H = 7,8 m. Das FE-Modéll ist mit einer Breite von 3" B = 75 m auf beiden Seiten der Baugru-
be definiert und weist aufgrund der bodenmechanischen Einteilung in 5 Hauptschichten eine
Tiefe von 50 m auf. In Bild 6.50 ist das vollstandige FE-Modell dargestellt.

Die konstruktiven Elemente sind wie bereits zuvor sowohl mit Struktur- as auch mit Konti-
nuumelementen diskretisiert worden. Die Spundwand wurde hier mit linear elastischen Balken-
elementen und die obere Aussteifung mit linear elastischen Knotenankern modelliert. Da hier
die obere Aussteifung ber die benachbarte Baugrubenwand erfolgte wurde eine durchgehen-
de Aussteifung zur gegenuberliegenden Wand in der zweidimensionalen Berechnung ausge-
schlossen. Die aus der schrégen Krafteinleitung resultierenden Tangentialkréfte egalisieren
sich im Idealfall gegenseitig und wurden daher nicht berticksichtigt. Die unbewehrte Unterbe-
tonsohle mit d = 0,30 m wurde durch Kontinuumelemente simuliert.

Die vorhandene Nachbarbebauung ist durch Kontinuumelemente mit einer der Belastung ent-
sprechend umgerechneten Wichte erfasst worden. Auf der Stidseite wurde die Bebauung (Pro-
jekt 1) mit p = 105 kN/m?2 in Hohe der Grindungssohle und die angrenzende Verkehrsflache
mit p = 10 KN/m?2 angenommen. Die Belastung auf der Nordseite der Baugrube betrug fir die
Bebauung p = 72,5 kN/m? in H6he der Grindungssohle —1,45 m unter Gelénde. Zur realisti-
schen Lasteinleitung im Bereich der Giebelwand wurde das vorhandene Streifenfundament in
einer Tiefe von —2,90 m und die vorhandene Holzpfahlgriindung mit linear elastischen Konti-
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nuumelementen abgebildet. Die Belastung des Streifenfundamentes wurde aus den Planungs-
unterlagen mit p = 140 kN/m? Gbernommen. Direkt neben der Giebelwand wurde fir die Hof-
einfahrt eine reduzierte Belastung mit p = 30 kN/m? angesetzt. In Bild 6.51 ist die Modellie-
rung der Nachbarbebauung im Detail ersichtlich.
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Bild 6.50: FE-Modell fir Messquerschnitt mit charakteristischen Spannungspfadzonen
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6.4.5.3 Berechnungsschritte

Zur Bertcksichtigung der zeitlichen EinflUsse auf das Spannungs-Verformungs-Verhalten
wurde der reale Bauablauf fur die Herstellung des Baugrubenabschnittes in dem Berech-
nungsquerschnitt auf einen langeren Zeitraum verteilt. Hierdurch wurde versucht die Auswir-
kung des Aushubs benachbarter Bereiche zu beriicksichtigen. Diese Vorgehensweise ist schon
aleine durch die nach der Herstellung des Unterbetonstreifens im Messquerschnitt aufgetre-
tenen Verformungen zu begrinden. Wie bereits in Bild 6.45 am Beispiel der Wandverfor-
mungen gezeigt wurde, konnte erst nachdem die Unterbetonsohle flachig hergestellt war eine
Abnahme der Verformungen beobachtet werden.

In Abschnitt 6.4.4 wurden die Verformungen beschrieben, die bereits vor den ersten Aushub-
arbeiten sogar zum Teil vor der Spundwandherstellung aufgetreten sind. Als mégliche Ursa-
chen sind bereits der Volumenentzug durch das Ziehen der Holzpfahle im Bereich der Spund-
wandachsen und ein Porenwassertberdruck infolge der Verpresspfahlherstellung und des
folgenden Einbaus der Spundwande vermutet worden, wobei letztere durch die Porenwas-
serdruckmessungen bestétigt werden konnen. Insgesamt wurden 40 Pfahle mit einem Durch-
messer von 30 cm und einer Lange von 6 m entfernt, die einer VVolumenanderung von DV =
0,17 m3/m Baugrubenbreite entsprechen. In der vorliegenden Arbeit liegt der Schwerpunkt
auf dem spannungspfadabhangigen Verformungsverhalten bei Baugruben in weichen Boden,
weswegen die zuvor genannten Effekte, die nach Tabelle 2.1 zu den beeinflussbaren und teil-
weise beeinflussbaren Einflussfaktoren auf das Verformungsverhalten gehéren, in der nume-
rischen Berechnung keine Beriicksichtigung fanden. Vielmehr wurden die Verformungen fur
den Vergleich mit den Messdaten ausschliefflich mit den aushubbedingten Anteilen bertick-
sichtigt. Unabhéangig davon kénnen unter praktischen Gesichtspunkten weitere Untersuchun-
gen mit einer ganzheitlichen Betrachtung der Baugrund-Tragwerk-Interaktion sinnvoll sein.

Die rdumlichen Effekte durch die Unterstiitzung mit einem oberen und unteren rautenformi-
gen Aussteifungsring und abschnittweise hergestellter Unterbetonsohle wurden wie bei den
beiden zuvor untersuchten Fallbeispielen mit Mobilisierungsfaktoren o Nach Gl. (6.10) be-
rucksichtigt.

In Tabelle 6.17 sind die durchgefiihrten Berechnungsschritte zusammengestellt. Der Initi-
alspannungszustand ist hier mit dem ,Ko-Verfahren® berechnet worden. Fir ale Berech-
nungsschritte wurde eine Grundwasserstrémungsberechnung mit einem Grundwasserspiegel
in Hohe —2,0 m aulRerhalb der Baugrube und mit einem jeweils auf das Aushubniveau abge-
senkten Grundwasserspiegel innerhalb der Baugrube durchgefihrt. Die zuvor beschriebene
Berticksichtigung der raumlichen Effekte ist in den Phasen 08 und 12 vorgenommen worden.
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Hierzu ist die Berechnungsphase in eine rein plastische Berechnung abgedndert und der Bo-
denaushub Uber den programminternen Faktor mgage gesteuert worden, der die Steifigkeit des
Aushubbereiches reduziert.

Tabelle 6.17: Berechnungsschritte

Phase Art Beschreibung Dauer ind
00 P Initialspannungen (Ko-Verfahren)
01 P Aktivierung der Nachbarbebauung
02 P Rickbau der Altbebauung
03 C Voraushub auf —1,0 m; Aktivierung der Verpressanker 120
04 P Einbau der Spundwand
06 C Konsolidation 12
07 C Konsolidation 70
08 C" 1 Aushub-2,0m 9
09 P Einbau Kopfaussteifung
10 P Vorspannen der Kopfaussteifung auf 2,5 MN
11 C 2. Aushub-35m 10
12 CY 3. Aushub-7,8m 10
13 P Einbau Unterbetonsohle
14 C Konsolidation bis zum vollstandigen Abbau des Porenwas-

sertiberdrucks (min pore pressure)

Anmerkung: P — plastische Berechnung
C — plastische Berechnung mit gekoppelter Konsolidationsanalyse
Y Berechnungen mit Msage < 1,0 wurden plastisch (P) und die anschlief3ende
Phase mit gekoppelter Konsolidationsanalyse (C) durchgefiihrt

6.4.5.4 Materia parameter

Fur das Projekt 11 konnten die Material parameter fir die Seetonschicht aus den durchgefiihr-
ten Elementversuchen (Abschnitt 5) bestimmt werden. Die Parameter der weiteren Boden-
schichten wurden aus den Planungsunterlagen Ubernommen und anhand der Parameter der
benachbarten Projekte Uberprift. Die zusétzlichen Hardening Soil Small (HSS) Modell Para-
meter sind in Anlehnung an Benz (2007) auf empirischer Grundlage bestimmt worden, siehe
auch Abschnitt 6.2.5.4. In Tabelle 6.18 sind die Materialparameter fir das Hardening Soil
Modell und in Tabelle 6.19 fir das Hardening Soil Small Modell zusammengestellt.
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Tabelle 6.18: Materialparameter fir die Bodenschichten (HS-Modell)

Bodenschicht g/g k=k Ef EY EY p* np m jO ¢ y R
KN/m* m/d MN/m2MN/m2MN/m2 KN/m2 - - °  KkN/m2 °
Auffillung 20/20 8,64E-02 6,0 6,0 240 100 0,20 0,70 30,0 021 O 09
Beckensand 19/20 1,73 8,0 8,0 320 100 0,20 050 275 01 O O9
Seeton” 19/19 8,64E-04 3,1 3,2 16,5 100 0,20 0,90 275 01 O 09

Ubergangsschicht  20/20 8,60E-04 8,0 80 320 100 0,20 0,80 275 01 O 09
Grundmorane 22/22 8,60E-04 350 350 1400 100 0,20 0,80 30,0 10,0 O 09

Y Oberer und unterer Seeton sind hier identisch, lediglich Unterschied in ¢, aus Fliigel sondierungen

Tabelle 6.19: Erganzende Material parameter fir die Bodenschichten (HSS-Modell)

Bodenschicht G Referenz .7 Referenz
MN/m? -

Aufflllung 50,0 Alpan (1970) 3,1E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Beckensand 60,0 Alpan (1970) 2,4E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Oberer Seeton 31,0 Kinm/Novak (1981) 3,0E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Unterer Seeton 44,0 Kin/Novak (1981) 2,0E-04  Vucetic/Dobry (1991)
Ubergangsschicht 60,0 Alpan (1970) 2,4E-04  Hardin/Drnevich (1972)
Grundmoréne 150,0 Alpan (1970) 1,0E-04 Hardin/Drnevich (1972)

Tabelle 6.20: Materialparameter fir die Strukturelemente

Strukturel ement EA El w n
KN/m KNm?2/m KN/m/m
Spundwand: AZ 46 6,11E06 2,320E05 2,30 0,30
Kopfaussteifung: HEBG600 + |PB450 7,04E05 - - -
Verpressanker: Gewi (D =5cm) 2,22E05 - - -

mit Verpresskorper (D = 15 cm)

Tabelle 6.21: Materialparameter fir die Kontinuumelemente

Kontinuumelement g Ky = Ky n E o
KN/m3 m/d MN/m?

Unterbetonsohle” (d = 0,30 m): 23,0 0 0,20 2,50E04

Holzpfahle? (D = 1,50 m): 2 2 0,20 1,28E04

2

Y non porous; ? wie umgebender Boden
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Die Unterbetonsohle und die Holzpféhle wurden mit linear elastischen Kontinuumelementen
idealisiert. Die Materialparameter der Strukturelemente sind in Tabelle 6.20 und die der Kon-
tinuumelemente in Tabelle 6.21 zusammengestellt. Fir die Interface Elemente wurden separa-
te Materialdatensatze mit einer in Abhangigkeit der Wandrauhigkeit und der Bodenart redu-
zierten Scherfestigkeit verwendet.

Zur Berlcksichtigung der spannungspfadabhéangigen Steifigkeit in den charakteristischen
Spannungsverlaufszonen (SPZ) nach Tabelle 4.3 sind in Tabelle 6.22 die resultierenden Stei-
figkeiten zusammengestellt. Hierbel wurde als BezugsgroRie die Sekantensteifigkeit bel dem
anisotropen Standardspannungspfad (TSP-A, siehe auch Tabelle 5.11) mit Esptep.a = 3430
kN/m2 fir den oberen Seeton verwendet. Die Steifigkeitsverhéltnisse frs wurden, ebenso wie
bereits fur Projekt | und I1, mit den Mittelwerten der Elementversuche berticksichtigt.

Tabelle 6.22: Modifizierte spannungspfadabhéngige Steifigkeiten — Variante 2 mit Mittel-
werten der Steifigkeitsverhaltnisse frsp

SPzZ fre EX inMN/m2 E¥ inMN/m2 G;* in MN/m? o7
B 5,1 17,50 87,50 87,50 1,7E-04
D 4,2 14,40 76,35 76,35 1,9E-04
E 3,8 13,00 69,10 69,10 2,1E-04
F 6,5 22,30 118,15 118,15 1,2E-04

6.4.5.5 Vergleich der konventionellen und optimierten Berechnung

Die numerischen Berechnungen fir dieses Fallbeispiel wurden vergleichend konventionell,
d.h. ohne Berlicksichtigung der angepassten Steifigkeitsparameter, und optimiert mit der Ein-
teilung in charakteristische Spannungspfadzonen (SPZ) durchgefihrt. Fir die konventionelle
Analyse wurde das Hardening Soil (HS) Modell verwendet und fiir die optimierte Berechnung
das Hardening Soil Small (HSS) Modell. Die Auswirkungen des Bodenmodells auf die Be-
rechnung von Baugruben in weichen Bdden wurden bereits bei den Projekten | und |1 be-
schrieben. Hier sind daher ausschliefdlich die beiden Extreme hinsichtlich der in dieser Arbeit
verwendeten Bodenmodel le untersucht worden.

In einer nicht weiter dargestellten Parametervariation wurden wie in Abschnitt 6.3.5.5 die op-
timalen Mobilisierungsfaktoren fir die Aktivierung der Kopfsteife und der Unterbetonsohle
ermittelt. Unter Beriicksichtigung des Bauablaufs und der Messergebnisse ergab sich fir den
Einbau der Kopfaussteifung der optimale Mobilisierungsfaktor fronx = 0,135. Hierbel wird
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die Aussteifung in einer Tiefe von —1,80 m nach einem Aushub auf —1,05 m aktiviert. Dies
entspricht auch der realen Situation, da die obere Aussteifung in Grében von einem Aushub-
niveau von —1,0 m hergestellt wurde, siehe hierzu auch Bild 6.41. Der Einbau der Unterbeton-
sohle wurde mit froprx = 0,975 berlicksichtigt. Der Vergleich der optimalen Mobilisierungs-
faktoren aus den untersuchten Fallbeispielen in Tabelle 6.23 verdeutlicht insbesondere fir den
Einbau der Unterbetonsohle die Abhangigkeit von der Steifigkeit der Verbaukonstruktion.
Mit zunehmender Biegesteifigkeit der Verbauwand und Dehnsteifigkeit der Unterstitzung ist
bei numerischen Berechnungen der Mobilisierungsgrad zu reduzieren. Bel Projekt |11 spiegelt
sich die spate Wirksamkeit der vollstandig hergestellten Unterbetonsohle in dem vergleichs-
weise hohen Faktor fo, r Wieder. FUr den Einbau der Kopfaussteifung sind bei dem Vergleich
die Einbauhthen der Kopfaussteifung zu berticksichtigen, die bei Projekt | 4,0 m und bel Pro-
jekt 111 1,8 m unter Gelande liegt.

Tabelle 6.23: Vergleich der Mobilisierungsfaktoren aus den untersuchten Fallbeispielen

Projekt IV Projekt I Projekt I11Y
frnob K 0,434 0,167 0,135
o, 0,848 0,667 0,975

Y BezugsgroReist die Gelandeoberkante, bei Projekt | und 11 befindet sich der Wandkopf 3,0 m bzw. 1,0 m
unter Gelande

In Bild 6.52 sind die horizontalen Wandverformungen und Setzungen im Messguerschnitt
MQ 2 dargestellt. Die Messergebnisse wurden fur den Vergleich mit einem Abzug der vor
den Aushubarbeiten aufgetretenen Verformungen korrigiert.

Die Berechnungen mit dem Hardening Soil Modell beschreiben erwartungsgemar eine Uber-
schétzung der Verformungen. Fir den Zeitpunkt der vollsténdig hergestellten Unterbetonsoh-
le und abgeschlossener Aushubarbeit (17.10.2008) wurde die maximale Wandverformung um
63 % und die maximale Setzung um 77 % Uberschétzt. Der Vergleich mit den Messergebnis-
sen von einem friheren Bauzustand zeigt hier in diesem Fallbeispiel, dass die angenommene
Mobilisierung der Unterbetonsohle nicht verantwortlich fir die zu grof3en Verformungen ist.
Fur den numerischen Aushubschritt AH 2 auf —3,5 m, welcher in der Realitét als Arbeitsebene
fUr den abschnittweise durchgefihrten Aushub hergestellt wurde, kénnen mit dem Hardening
Soil Modell die Messergebnisse (10.09.2008) nicht angendhert werden.

Die optimierte Berechnung unter Berticksichtigung der spannungspfadabhéngigen Steifigkeit
in den charakteristischen Spannungsverlaufszonen (SPZ) ergibt hingegen bei Verwendung des
HSS Modells eine gute Ubereinstimmung mit den Messergebnissen. Bis zur Baugrubensohle
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betragt die Abweichung weniger als 5 mm und ist somit vernachléssigbar. Unterhalb der Bau-
grubensohle wurden mit der numerischen Berechnung allerdings geringere Verformungen
prognostiziert. Eine naheliegende Ursache hierfur wére zundchst in einer zu hohen Steifigkeit
im WandfulZbereich zu sehen. Da aber die konventionelle Berechnung mit dem Hardening
Soil Modell die gleiche Tendenz aufweist, d.h. die maximale Wandverformung ist in Hohe
der Baugrubensohle festzustellen, kann dies ausgeschlossen werden. Der Vergleich fir den
friiheren Bauzustand zeigt hingegen wieder eine gute Ubereinstimmung. Die gemessenen Set-
zungen konnten mit dem HSS Modell und der spannungspfadabhangigen Steifigkeit befriedi-
gend angendhert werden.

u, in mm Entfernung x von Verbauwand in m
0 10 20 30 40 50

10.09.2008
-¢- 16.09.2008
-E- 17.10.2008
- HSS-SPZ: AH2
- HSS-SPZ: UBS
-b- HS: AH2

-# HS: UBS

HSS-SPZ: Hardening Soil
Small mit Sannungspfadzonen
HS: Hardening Soil (Standard)

I T AR N
u, in mm

Tiefe in m
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Bild 6.52: Vergleich der gemessenen horizontalen Wandverformungen (links) und Set-
zungen (rechts) im Messquerschnitt MQ 2 mit Berechnungsergebnissen (nur
aushubbedingt)

Die zeitabhangige Porenwasseriber-/unterdruckentwicklung ist in Bild 6.53 mit dem Ver-
gleich zwischen Messergebnissen und numerischen Berechnungsergebnissen fur das HSS
Modell mit Spannungsverlaufszonen dargestellt. Wéahrend der Aushubarbeiten sind dabei el-
nige Abweichungen zu den gemessenen Werten festzustellen, die durch den vorhandenen Po-
renwassertberdruck und auch durch den zeitlich abweichenden Bauablauf der numerischen
Simulation zu erkldren sind. Im Anschluss an die Aushubarbeiten entspricht der gemessene
Porenwasserdruckabbau sowohl in der Grofl3e as auch in der Dauer dem numerischen Be-
rechnungsergebnis. Innerhalb von 3 Monaten hat sich der Porenwasserunterdruck abgebaut.

In Bild 6.54 ist der Vergleich fur die zeitabhangige Steifenkraftentwicklung dargestellt. Nach
der Vorspannung ist die Steifenkraft erwartungsgemald bei beiden Berechnungen gleichméldig
angestiegen, wobei die Messergebnisse rechnerisch Uberschétzt werden. Der Verlauf der
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rechnerischen Steifenkraftentwicklung entspricht aber den Messwerten. Nach dem Ende der
Aushubarbeiten ist eine Stagnation mit maximalen Steifenkréften von 5,9 MN fir dass HSS
Modell mit SPZ und von 6,4 MN fir das HS Modell eingetreten und weist damit eine Diffe-
renz zu den Messergebnissen von 0,8 bzw. 1,30 MN auf. Obwohl die gemessene Steifenkraft
gewissen Streuungen unterworfen ist, kann sie durch die numerischen Berechnungsergebnisse
bestétigt werden, die mit zunehmender Wandverformung ein Anstieg der Steifenkraft be-

schreibt.

Porenwasseriberdruck Du in kN/m?2

Bild 6.53:

Steifenkraft in kN

Bild 6.54:
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6.4.6 Zusammenfassung

Die réumlichen EinflUsse der Baugrund-Tragwerk-Interaktion, die fir dieses Projekt durch den
Einbau der rautenférmigen oberen und unteren Aussteifung und den abschnittwei sen Einbau der
Unterbetonsohle bestimmt wurden, konnten mit Mobilisierungsfaktoren in einer zweidimensio-
nalen Berechnung zutreffend beriicksichtigt werden. Es wurde auch fir dieses Fallbeispiel ge-
zeigt, dass bel Verwendung des Hardening Soil Modells mit Materialparametern, die den bo-
denmechanischen Definitionen der Eingabeparameter entsprechen, keine Ubereinstimmung mit
den Messergebnissen erzielt werden konnten. Mit der vorgestellten Methode zur Berticksichti-
gung des ausgeprégt richtungsabhangigen Steifigkeitsverhaltens bel Verwendung von elasto-
plastischen Bodenmodellen mit isotroper Verfestigung wurde eine Optimierung der Verfor-
mungsprognose erreicht. Die Verwendung des Hardening Soil Small Modells fuhrte dabel zu
einer guten Ubereinstimmung mit den Messergebnissen.

Die Verformungen, die bei diesem Projekt bereits vor dem Aushub entstanden sind, wurden in
der numerischen Berechnung nicht berlicksichtigt. Die Unterbetonsohle hat in dem vorliegen-
den Fall die volle Wirksamkeit als Aussteifungsebene erst mit ihrer Fertigstellung erreicht. Dar-
Uber hinaus wurde durch das Einpressen der Spundwand und das Ziehen von Holzpféhlen vor
hoch belasteten Streifenfundamenten das Verformungsverhalten ggf. unglinstig beeinflusst.
Dieses Falbeispiel verdeutlicht daher auch die Wichtigkeit des begleitenden Messprogramms
bei Baugruben in weichen Boden. Neben den Verformungsmessungen sind dazu Porenwasser-
druckmessungen erforderlich, die friihzeitig eingebaut werden sollten.
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7 Erkenntnisfortschritt und Ausblick

Das Verformungsverhaten von Baugruben in weichen Boden ist von einer Vielzahl von Ein-
flussfaktoren abhéangig, die nur zum Teil durch den Entwurfsverfasser beeinflusst werden kon-
nen. Aus diesem Grund ist die Prognose des Verformungsverhaltens mit empirischen und
analytischen Ansdtzen mit grof3en Unsicherheiten verbunden und daher nur fir erste
Abschéatzungen geeignet. Die Finite-Elemente-Methode bietet hier eine Moglichkeit das kom-
plexe Spannungs-Verformungs-Verhaten bel Baugruben zu berticksichtigen. Dabel sollte die
FEM fur die in der vorliegenden Arbeit vorhandenen komplexen Randbedingungen bei
Baugruben in weichen Boden zunéchst nur in Zusammenhang mit der Beobachtungsmethode,
d.h. mit einer baubegleitenden messtechnischen Uberwachung, angewendet werden. Die
Grinde hierfur sind in der numerischen Modellierung der réumlichen und zeitlichen Effekte der
Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei Baugruben in weichen Boden, aber auch vor alem in der
realistischen Beschreibung des Materiaverhaltens der weichen Béden zu suchen. Im Folgenden
werden die aus dieser Forschungsarbeit entstandenen Erkenntnisfortschritte zusammengefasst
und ein Ausblick Uber noch offene Fragestellungen gegeben.

Die algemeine Annahme, dass bei Baugruben in weichen Boden eine Entlastungssituation mit
einem gunstig wirkenden Porenwasserunterdruck die Baugrund- Tragwerk-Interaktion dominie-
rend beeinflusst, konnte flr den Gebrauchszustand bestétigt werden. Mit einem zunehmenden
Aushub ohne vorhandener Sohlaussteifung geht diese Situation aber schlagartig bei Erreichen
des kritischen Aushubniveaus (H/t > 0,5) in eine Belastungssituation Uber. Hierbel wurde in-
folge der zunehmenden Wandverformung eine Abnahme des Porenwasserunterdrucks festge-
stellt, die in charakteristischen Bereichen sogar zu Porenwassertiberdriicken fihrte. Die damit
verbundene Reduzierung der effektiven Scherfestigkeit beschleunigte das Eintreten des Bruch-
zustandes. Die Auswertung der durchgefihrten Modellversuche ermdglichte eine qualitative
Einteilung der Baugrube in charakteristische Beanspruchungszonen (Bild 7.2a), die das Ver-
formungsverhalten entscheidend beeinflussen.

Mit einer numerischen Parameterstudie an drei idealisierten Verbaukonstruktionen (Bild 7.1),
die eine Ubliche Bauausfihrung in den einzelnen Bauphasen abdecken, wurde neben der Sensi-
tivitét einzelner Eingabeparameter und Bauabl&ufe auch die Spannungsentwicklung in Abhan-
gigkeit der Baugrund-Tragwerk-Interaktion analysiert. Fur das verwendete elasto-plastische
Bodenmodell mit doppelter Materiaverfestigung (Hardening Soil Modell) ist der grofte Ein-
fluss auf das Verformungsverhaten erwartungsgemald infolge der Aushubentlastung bei dem
Ent- und Wiederbelastungsmodul E, (&« festgestellt worden. Mit zunehmender Mobilisierung
der Scherfestigkeit konnte auch ein erheblicher Einfluss fur den effektiven Reibungswinkel |’
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und die effektive Kohasion ¢’ beobachtet werden, wobei die grol3ere Sensitivitét der Kohasion
zuzuordnen ist.

Modell A Modell B Modell C

nicht einfach gestiutzte Wand
gestltzte Wand gestitzte Wand mit Sohlaussteifung
Bild 7.1: |dedlisierte Baugrubenmodelle der numerischen Parameterstudie

Hierauf aufbauend konnten fir die verschiedenen Verbaukonstruktionen charakteristische
Spannungsverlaufszonen (SPZ) definiert werden, die eine einheitliche Beanspruchung des Bo-
dens beschreiben (Bild 7.2b). Die Einteilung der Spannungsverlaufszonen erfolgte dabel in Ab-
hangigkeit der Baugrubengeometrie und ist unabhéngig von den Bodenei genschaften.

a) b)
Belastung <e» Entlastung ‘[ Kopfsteife N\
-------------- ] N2 NN
Aushub 2 : \,'k Plastischer \
= Bereich H bzw. h, S
Beanspruch-
ungszone Sohlaussteifung
Belastung «e» Entlastung ' :
Aushub3 ' —
_ \ +— Plastischer
v/ )/ Bereich
o/
77\ Beanspruch-
Wandver-
ungszone
formung (V-13) d
Bild 7.2: a) |dealisierte Beanspruchungszonen aus den Baugrubenmodellversuchen
b) Charakteristische Spannungsverlaufszonen fir eine einmal ausgesteifte

Wand

Die wissenschaftliche Untersuchung der charakteristischen Spannungsverlaufszonenzonen mit
spannungspfadgesteuerten Elementversuchen ergab eine eindeutige Abhangigkeit des Span-
nungs-Dehnungs-Verhaltens der weichen Bbdden von der Beanspruchungsrichtung (Bild 7.3).
Die Sekantensteifigkeit aus den Spannungspfadversuchen (Bild 7.4) weist dabei insbesondere
fur die Extensionsentlastung und Extensionsbelastung im Mittel um den Faktor 5 grofere Werte
gegentiber einer Kompressionsbelastung (TSP-A) auf.
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Bild 7.4: Spannungspfadabhangige Steifigkeitsverhaltnisse bel weichen Boden

Die numerische Simulation der Elementversuche konnte mit 3 hoherwertigen Bodenmodellen
die Kompressionsbelastungsversuche (TSP-A) gut nachbilden. Fir die bei Baugruben in wei-
chen Boden charakteristischen Spannungspfade (TSP-D, TSP-E und TSP-F) sind hingegen er-
hebliche Probleme aufgetreten, die ohne eine Modifikation der Eingabeparameter nicht gel0st
werden konnten. Die Ursache scheint hierbel in der nicht ausreichend berticksichtigten Ani-
sotropie der verwendeten Bodenmodelle zu liegen.
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Aufbauend auf diesen Erkenntnissen sind 3 Fallbei spiele von Baugrubenkonstruktionen in wei-
chen Boden mit unterschiedlichen Verbaukonzepten bei denen umfangreiche Messdaten vorla-
gen bzw. begleitend ermittelt wurden analysiert worden. Zur Berticksichtigung raumlicher Ef-
fekte wurden in Abhangigkeit der Verbaukonstruktion und des Bauablaufs realistische Aushub-
verhdtnisse zur Aktivierung der Unterstiitzungen ermittelt. Hierzu wurden Mobilisierungsfakto-
ren abgeleitet, die den Zeitpunkt der Aktivierung der Aussteifung in Bezug auf das Aushubver-
haltnis mit frop = DH/ H definieren. In Bild 7.5 ist exemplarisch die Auswirkung der unter-
schiedlichen Mobilisierungsfaktoren fir den Einbau der Unterbetonsohle fiir das Projekt |1 dar-
gestellt.

Aushubtiefe in m Aushubtiefe in m
00 10 20 3.0 40 50 00 10 20 3.0 40 50
50'0,"‘“HH“H“HH“H“H‘L 50'0,"H‘HH“H“HH“H“H‘L
:a) © HS (Standard) . :b) .
200 & HSS ('Standard)' b 400 I b
T 2 @ HS mit SPZ (Variante 1) ] B =
e C % B HSS mit SPZ (Variante 1) | ¢ - Spannungs- 2
£ 300 S & HsmIitSPZ (Variante2) ] £ 30.0 - pfadzonen (SPZ) 52
2 | L QG|
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fone = DH/H f o0, = DH/H
Bild 7.5: Einfluss des Mobilisierungsfaktors fonr zum Einbau der FuRRaussteifung auf

die horizontalen Verformungen am Wandkopf (a) und am Wandfuf3 (b)

Die Berechnung mit den eastoplastischen Bodenmodellen ohne und auch mit Beriicksichtigung
erhohter Steifigkeit bei kleinen Dehnungen fihrte alerdings bel keinem Modell zu einem mit den
Messergebnissen Ubereinstimmenden Verformungsverhaten (Bild 7.5). Dadurch konnte die Not-
wendigkeit der Berticksichtigung von spannungspfadabhéngigen Steifigkeiten, die bidang in der
Praxis aber auch in der Wissenschaft vernachlassigt wurden, mit den numerischen Berechnungen
aufgezeigt werden. Da zurzeit kein Bodenmodell mit richtungsabhéngigen Materialeigenschaften
zur Verfligung steht, wurde eine Methode vorgestellt, die eine Beriicksichtigung der spannungs-
pfadabhangigen Steifigkeit bei Verwendung von Bodenmodelen mit isotropen Materiaeigen-
schaften ermdglicht. Hierzu ist eine Eintellung des FE-Modells in charakteristische Spannungs-
verlaufszonen (Bild 7.2b) erforderlich. In Abhangigkeit der Gberwiegenden Beanspruchungsform
in den Spannungsverlaufszonen und der aus den Elementversuchen ermittelten Steifigkeitsver-
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hadtnissen (Bild 7.4) sind die Steifigkeiten zu modifizieren. Die vorgestellte Methode mit einer
Eintellung der Baugrube in charakteristische Spannungsverlaufszonen und entsprechend ange-
passten Materialeigenschaften stellt daher einen Beitrag zur Optimierung der Verformungsbe-
rechnung bel Baugruben in weichen Bdden dar und konnte mit der numerischen Analyse von 3
Fallbeispielen validiert werden.

Als Aushlick fur weitere Forschungsarbeiten ist eine welterfihrende wissenschaftliche Absiche-
rung der Steifigkeitsverhdtnisse fir die charakteristischen Spannungspfade erforderlich. In die-
ser Arbeit wurden 3 Versuchsserien mit normalkonsolidiertem Kaolin und ungestértem Seeton
von den Projekten Il und I11 durchgefihrt, die alle eine erhebliche Spannungspfadabhangigkeit
beschreiben, aber in Bezug auf die absolute Grolde der Verhdtniswerte auch Abweichungen
aufweisen (Bild 7.4). Dartiber hinaus sollten Einflussfaktoren auf die ausgepragte spannungs-
pfadabhangige Steifigkeit, wie z.B. ZustandsgroRe, Wassergehalt und Uberkonsolidierungsver-
haltnisidentifiziert werden.

Im Hinblick auf die numerische Berechnung ist eine Implementierung der richtungsabhéngigen
Materialeigenschaften in hoherwertige Bodenmodelle fur eine Berechnung von Randwertprob-
lemen mit Rotation der Hauptspannungsrichtung erforderlich.

Des Weiteren ist eine Uberprifung von vorhandenen analytischen Standsicherheitsnachweisen
in Bezug auf richtungsabhangige Materialeigenschaften empfehlenswert. Hierbei wére eine Be-
ricksichtigung der spannungspfadabhangigen Porenwasserdruckentwicklung beim Ansatz der
effektiven Scherfestigkeit, z.B. fir den Nachweis der Sicherheit gegen Aufbruch der Baugru-
bensohle, zu untersuchen.

Fur die praktische Anwendung der vorgestellten Methode zur Beriicksichtigung der spannungs-
pfadabhangigen Steifigkeit bei Baugruben in weichen Bdden sind die Steifigkeitsverhdtnisse
durch Elementversuche zu ermitteln. Die aus dieser Arbeit resultierenden Werte konnen dabei
als vorsichtige Anhaltswerte fir Voruntersuchungen bei gleichen oder dhnlichen Bodeneigen-
schaften verwendet werden.
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8 Zusammenfassung

Die Herstellung von Baugruben in weichen Boden ist insbesondere im innerstadtischen Bereich
mit angrenzender Nachbarbebauung immer mit Verformungen verbunden, die nicht zu vermei-
den sind. Die Baugrund-Tragwerk-Interaktion ist dabei von vielen Einflussfaktoren abhangig.
In Abschnitt 2 wurde eine Einteilung der Einflussfaktoren auf das Verformungsverhaten in
Abhéangigkeit der Beeinflussbarkeit durch den Entwurfsverfasser vorgenommen. Nach dieser
Einteilung ist der Schwerpunkt der vorliegenden wissenschaftlichen Arbeit den nicht beein-
flussharen Faktoren auf das Verformungsverhaten zuzuordnen. Die Baugrundverhdtnisse im
Allgemeinen und das Materialverhalten der weichen Bdden im Besonderen sind urséchlich fur
das Verformungsverhalten verantwortlich. Aus diesem Grund wurde das Materiaverhaten der
weichen Bdden unter Berticksichtigung charakteristischer Belastungssituationen, die bei der
Herstellung von Baugruben entstehen, wissenschaftlich mit experimentellen und numerischen
Methoden untersucht. Die beeinflussbaren Faktoren, wie z.B. die Verbaukonstruktion und deren
Steifigkeit, und auch die teilweise beeinflussbaren Parameter, wie z.B. die Methode und Quali-
tét der Ausfihrungsarbeiten, Bauzeit und Bauablauf, wurden darlber hinaus unter Berticksich-
tigung des zeit- und spannungspfadabhangigen Materiaverhaltens des Bodens untersucht.

Die Forschungsarbeit 18sst sich in drel aufeinander aufbauende Bearbeitungsschwerpunkte glie-
dern. Mit Baugrubenmodellversuchen, einer numerischen Parameterstudie an drel idealisierten
V erbaukonstruktionen und spannungspfadgesteuerten Elementversuchen wurden die zuvor ge-
nannten Einflussfaktoren auf das Verformungsverhaten bei Baugruben in weichen Bdden un-
tersucht. Das zeit- und spannungspfadabhangige Materialverhalten konnte abschlief3end in einer
numerischen Analyse von drei Fallbeispielen, dieim Rahmen der Forschungsarbeit in zwei Fal-
len in der Bauphase und einem Fall auch wahrend der Planungsphase begleitet wurden, mit ei-
ner Methode zur Berticksichtigung der spannungspfadabhéngigen Steifigkeit berticksichtigt und
validiert werden. Nachfolgend sind die wesentlichen Bearbeitungsschritte mit Bezug zu den je-
weiligen Abschnitten zusammengefasst.

In dem ersten grundlegenden Bearbeitungspunkt wurden 2 Serien mit insgesamt 14 Baugru-
benmodellversuchen zur qualitativen Beurteilung der Baugrund-Tragwerk-Interaktion durchge-
fahrt, deren Ergebnisse in Abschnitt 2.3 beschrieben wurden. Als Verbaukonstruktion ist eine
bodenmechanisch eingespannte Wand und eine einma am Wandkopf ausgesteifte Wand unter-
sucht worden. Mit den Modellversuchen konnten die empirischen Ansétze zur Verformungs-
prognose fur den Gebrauchszustand im Allgemeinen bestdtigt werden. Fur die einmal am
Wandkopf gestiitzte Verbauwand wurde ein kritisches Aushubverhdtnis mit H/ t = 0,52 festge-
stellt, bei dem bereits Setzungen mit 1,1 % bis 1,5 % und horizontale Wandverformungen mit
0,9 % bis 1,1 % der Aushubtiefe aufgetreten sind. Ein Uber das kritische Aushubverhdtnis hi-
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nausgehender Aushub fihrte zu einem schlagartigen Eintreten des Bruchzustandes der Verbau-
konstruktionen. Die Versuche mit einer bodenmechanisch eingespannten Wand fihrten bereits
bei geringen Aushubverhaltnissen zu erheblichen Verformungszustanden. Fiir die Ubertragung
der Ergebnisse auf eine praktische Anwendung ist im Allgemeinen die Wichtigkeit einer bereits
vor dem ersten Aushub wirksamen Aussteifung in Hohe der Geléndeoberflache hervorzuheben.
Als erste Hypothese konnte fir die weitere Bearbeitung eine Abgrenzung des Beanspruchungs-
bereiches des Bodens durch die horizontale Wandverformung auf der Grundlage der durchge-
fUhrten Spannungsmessungen identifiziert werden. Hierbel wurde die Entstehung lokaler plasti-
scher Bereiche und deren Ausdehnung mit zunehmender Annéherung an den Grenzzustand der
Tragfahigkeit beobachtet.

Mit dem zweiten grundlegenden Schwerpunkt wurde die Baugrund-Tragwerk-Interaktion mit
der Finite Elemente Methode (FEM) untersucht. In Abschnitt 3 sind dazu grundsétzliche An-
merkungen zur Anwendung der FEM auf Baugrubenberechnungen unter Berlicksichtigung der
Auswahl des Stoffmodels und des zeitabhangigen Verhaltens angegeben. Die in Abschnitt 4
dargestellte numerische Parameterstudie an 3 Verbaukonstruktionen ermdglichte die I dentifizie-
rung sensitiver Eingabeparameter fir das verwendete elasto-plastische Hardening Soil Modell
mit doppelter Materialverfestigung. Die grofdten Einflisse wurden fur den Ent- und Wiederbe-
lastungsmodul E,, festgestellt, der erwartungsgemal3 das Spannungs-Dehnungs-V erhalten infol -
ge der Aushubentlastung dominierte. Dartiber hinaus konnte mit zunehmender Mobilisierung
der Scherfestigkeit auch ein erheblicher Einfluss fur den effektiven Reibungswinkel j ' und die
effektive Kohdsion ¢’ beobachtet werden, wobei die grofRere Sensitivitéat der Kohésion zuzuord-
nen ist. Dartiber hinaus konnten unter Beriicksichtigung der Beanspruchungszonen aus den Mo-
dellversuchen fir die jeweiligen Baugrubenmodelle charakteristische Spannungsverlaufszonen
identifiziert werden, die das zeitabhangige V erformungsverhalten mal3gebend beeinflussen.

In Abschnitt 5 wurde das Spannungs-Dehnungs-Verhaten der weichen Bdden mit Elementver-
suchen untersucht. Insbesondere wurden eindimensionale Kompressionsversuche und Triaxial-
versuche mit Proben von normalkonsolidiertem Kaolin und ungestértem Seeton von den Pro-
jekten Il und 111 durchgefihrt. Insgesamt wurden 4 Serien mit jeweils 5 Kompressionsversu-
chen und etwa 100 Triaxialversuche im Rahmen dieser Arbeit durchgefihrt. Durch einen Um-
bau des Triaxiaversuchsstand konnten beliebige Spannungspfade kraftgesteuert gefahren wer-
den. Neben der Ermittlung der Scherfestigkeit und Steifigkeit fir die Standardversuche wurden
3 Serien mit den mal3gebenden Spannungspfaden durchgefihrt, die der charakteristischen Bau-
grubenbeanspruchung in den zuvor festgelegten Spannungspfadzonen entsprechen. Die Unter-
suchungen ergaben dabei eine ausgepragte Abhangigkeit der Steifigkeit von den Spannungspfa-
den. Im Mittel konnte eine um den Faktor 5 erhdhte Steifigkeit gegentiber den standardmaéligen
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Werten bei einer Kompressionsbelastung festgestellt werden. In Abhangigkeit des Spannungs-
pfades variiert das Steifigkeitsverhdtnis im Mittel zwischen 4 und 6,5. In einer numerischen
Simulation wurden héherwertige Bodenmodelle mit isotropen Materialeigenschaften hinsicht-
lich der abweichenden Spannungspfadbeanspruchungsform Uberpriift. Neben dem Hardening
Soil Modell ist das Hardening Soil Small Modell mit einer Erweiterung zur Beriicksichtigung
der erhdhten Steifigkeit bel kleinen Dehnungen und ein hypoplastisches Modell fur bindige Bo-
den zur Anwendung gekommen. Die Kompressionsbelastungsversuche (TSP-A) konnten mit
allen Bodenmodellen unter Verwendung der zuvor ermittelten Materialparameter gut simuliert
werden. FUr die bei Baugruben in weichen Boden charakteristische Spannungspfade (TSP-D,
TSP-E und TSP-F) sind hingegen erhebliche Probleme aufgetreten, die ohne eine Modifikation
der Eingabeparameter nicht gelost werden konnten. Die Ursache scheint hierbel in der nicht
ausreichend berticksichtigten Anisotropie der verwendeten Bodenmodelle zu liegen.

In dem folgenden Abschnitt 6 wurden die zuvor ermittelten Erkenntnisse auf die Berechnung
von 3 praktischen Projekten Ubertragen. Hierzu wurde zundchst gezeigt, dass unter Berticksich-
tigung einer reditétsnahen Modellierung der raumlichen Effekte bel der Herstellung von der
Kopfaussteifung bzw. der abschnittweise hergestellten Unterbetonsohle und bei Verwendung
von Materia parametern, die den bodenmechanischen Definitionen der Eingabeparameter ent-
sprechen, nur schwerlich eine Ubereinstimmung mit den Messergebnissen zu erzielen war. Aus
diesem Grund ist eine Methode vorgestellt worden, die eine Beriicksichtigung der spannungs-
pfadabhangigen Steifigkeit entsprechend den charakteristischen Spannungsverlaufszonen er-
maoglicht. Unter Berticksichtigung der zeitlichen und raumlichen Effekte bel der Herstellung der
3 Baugruben konnte mit dem Hardening Soil Modell eine Optimierung erzielt werden, die bei
Beriicksichtigung der Steifigkeit bei kleinen Dehnungen (HSS-Modell) zu guten Ubereinstim-
mungen mit Messergebnissen fihrte. Die vorgestellte M ethode beschreibt somit fur die Berech-
nung von Baugruben in weichen Boden eine Optimierung. Fur die praktische Anwendung ist
eine weitere Absicherung der Steifigkeitsverhdlitnisse bel charakteristischen Baugrubenbean-
spruchungen erforderlich. Die hier abgeleiteten Verhdtniswerte konnen aber as vorsichtige
Anhaltswerte zur Erhéhung der Steifigkeiten in den entsprechenden Spannungsverlaufszonen
verwendet werden.

In dem folgenden Abschnitt 7 sind die wesentlichen Erkenntnisfortschritte dieser Arbeit zu-
sammengefasst. Darlber hinausist ein Ausblick tber noch offene Fragestellungen gegeben.
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Summary

Excavations in soft soils in particular in urban environments with adjacent neighbouring build-
ings are aways subjected to deformations that are not fully avoidable. The soil-structure-
interaction of excavations in soft soils is dependent on many factors. A classification of these
factors that influence the deformation behaviour depending on the degree of designer interfer-
ence dealt with in chapter 2. The focus of this research work is to examine the uncontrollable
factors that affect the deformation behaviour based on the above classification. The ground
conditions, in general, and the materia properties of the soft soils in particular, are responsible
primarily for the deformation behaviour. For this reason, the material behaviour of soft soils has
been scientifically studied using experimental and numeric methods taking into account charac-
teristic stress conditions that arise during excavation. The factors that are under designer con-
trol, e.g. support system and its stiffness, the factors that are partially under designer control,
such as the method and quality of support construction, and the construction period are also ana
lysed taking into account the time and stress path dependent material behaviour of the soil.

The research work is organised in three core areas which are developed one up on the other. Us-
ing excavation model tests, a numerical parameter study of three idealized excavations, and
stress path controlled element tests, the above mentioned factors are examined. The time and
stress path dependent material behaviour can be generally analysed and validated using a nu-
merical analysis of three practical case studies based on a method that considers the stress path
dependent stiffness. Two of the practical projects had been accompanied by the author in the
framework of this research work during the construction phase and one starting from the design
phase. In the following the main results are summarized with reference to the respective chap-
ters.

The first core area is described in chapter3 and includes a total of 14 excavation model tests
which are applied for qualitative assessment of the soil-structure-interaction. The results are de-
scribed in section 2.3. A fixed end and a free end support condition had been investigated as
support system. The empirical approaches widely used to estimate deformations at serviceabil-
ity limit state can be confirmed in genera by the model tests. For the wall supported at the top, a
critical excavation to embedment depth ratio H / t = 0.52 is derived, where settlements of 1.1%
to 1.5% and horizontal wall deformation of 0.9% to 1.1% of the excavation depth hade been re-
corded. An excess of the critical excavation to embedment depth ratio (H / t > 0.52) led to a
sudden state of failure. The model tests with a fixed end support wall system showed a signifi-
cant deformation at small excavation depth. For adopting the results of the model tests to practi-
cal applications, it is generally emphasized that an effective support is very important right at
ground surface level before the first excavation is executed. As a first hypothesis for further
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study, the influence areas of the horizontal wall deformation are identified on the basis of the
stress measurements carried out. Here, the formation of local yielding and its expansion was ob-
served as the soils approaches the ultimate limit state.

The second core area deals with the study of the soil-structure-interaction using the finite ele-
ment method (FEM). The fundamental comments on the application of FEM on analysis of ex-
cavations taking into account the selection of constitutive soil models and the time-dependent
behaviour are indicated in chapter 3. The numerical parameter study of three idealized excava-
tions described in chapter 4 allows the identification of sensitive input parameters used for the
elasto-plastic Hardening Soil model with double material hardening. The parameter with the
largest influence is found to be the unloading/reloading stiffness E, and dominates the stress-
strain behaviour of excavations as expected. Moreover, a significant influence of the effective
friction angle | * and the effective cohesion ¢' can be observed with increasing mobilization of
the shear strength, whereby the cohesion is more sensitive than the friction angle. Furthermore,
characteristic stress path zones that mainly affect the time-dependent deformation behaviour are
identified taking into account the influence areas of the horizontal wall deformations from the
model tests.

The stress-strain behaviour of soft soils is investigated with element tests and documented in
chapter 5. In particular, one-dimensional compression and triaxial tests are performed on sam-
ples of normally consolidated kaolin and undisturbed lacustrine clay samples from projects Il
and I11. A total of 4 series with 5 one-dimensional compression tests in each series and about
100 triaxial tests had been carried out in this work. Through the modification of the triaxial test
apparatus, it was possible to perform stress path controlled tests. Beside the determination of the
shear strength and stiffness from the standard triaxia tests, three series of tests are conducted
with main stress paths that correspond to the characteristic stresses during excavation as previ-
ously defined in stress path zones. The investigations reveaed a pronounced dependency of the
stiffness on the stress paths. An increase of stiffness by a factor of 5 on average is determined
compared to the stiffness values from standard compression tests. Depending on the stress path,
the stiffness ratio varies on average from 4 to 6.5. These differences in soil stiffness are verified
in anumerical simulation using advanced constitutive soil models with isotropic material prop-
erties. In addition to the Hardening Soil Model, the Hardening Soil Small Strain Model with an
extension to take account of the increased stiffness at low strains and a Hypoplastic Model for
clay had been applied. The standard compression load path (TSP-A) can be smulated well with
all constitutive soil models using the previoudly identified material parameters. For the stress
paths characteristic to excavations in soft soils (TSP-D, TSP and TSP-E-F), however, signifi-
cant problems had arisen that can not be resolved without modification of the input parameters.
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The reason for this seems to be the anisotropy of the soil which is not sufficiently taken into ac-
count in the constitutive soil models used.

In the following chapter 6, the previoudly identified findings are applied to the back analysis of
three practical projects. Firstly, it was demonstrated that taking into account a realistic model-
ling of spatial effects of the construction of the support at the top of the wall or placement of
concrete bottom dlab in dices, and use of material parameters that correspond to the soil me-
chanical definitions of input parameters, it is difficult to match the computed deformations with
the measured results. Therefore, a new approach is introduced which allows a consideration of
the stress path dependent stiffness according to the characteristic stress path zones. Taking into
account the temporal and spatial effects in the construction of the three case studies, an optimi-
sation of the results is achieved for the Hardening Soil Model (HS). With the consideration of
the stiffness at small strains (Hardening Soil Small Model — HSS), a good agreement is reached
further between measured and computed values. Thus, the new approach contributes to the op-
timisation of the analysis of excavations in soft soils. For practical applications however further
validations is required for the proportion of the soil stiffness for different characteristic stress
paths. The stiffness ratios derived in thiswork can only be used as conservative reference values
to increase the stiffness for the respective stress path zones.

In the last chapter 7, the major achievements of the work are summarized and an outlook is
given to the open questions that remained an answered in this work.
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Anhang A Al

A Baugrubenmodellversuche
A.1  Definition und Abgrenzung von weichen Bbden

Die Bezeichnung ,,weicher Boden* wird national in den Empfehlungen des Arbeitskreises
Baugruben (EAB 2006) definiert und ist als Oberbegriff zu verstehen, der nicht an die Defini-
tion der Zustandszahl nach DIN 18122-1 gebunden ist. Bel weichen Bdden handelt es sich
hauptséchlich um schichtweise einkérnige, feinkdrnige Boden nach DIN 18196, z.B. Seeton
und Beckenschluff. AufRerdem konnen auch aufgeweichte Geschiebelenme und Auelehme
sowie organische Boden wie Seekreide, Faulschlamm, Klel und zersetzter Ton zugeordnet
werden. Die Boden sind in der Regel normalkonsolidiert, teilweise aber auch unter Eigenge-
wicht noch nicht vollstandig auskonsolidiert.

Tabelle A.1: Definitionskriterien fir weiche Boden nach (EAB 2006)

breiige oder flissige Konsistenz lc<0,50 DIN 18 122-1
undranierte Scherfestigkeit Cuk £ 20 KN/m2
grol3e Erschitterungsempfindlichkeit bestimmt durch das Verhédtnisvon
(Senstivitét) Bruchscherfestigkeit zu
Restscherfestigkeit beim

FlGgel sondenversuch
Wassergehalt w = 35 % (ohne organische Anteile)
w = 75 % (mit organischen Anteilen)

Tabelle A.2: Hinweiskriterien fir weiche Bdden nach (EAB 2006)

weiche Konsistenz 0,75>1¢c 3 0,50 DIN 18 122-1
undranierte Scherfestigkeit 40 KN/m2 3 ¢, > 20 KN/n2

vollstandige oder nahezu
vollstandige Wasserséttigung

Neigung zu Flief3en

leicht plastische Eigenschaften DIN 18196
thixotrope Eigenschaften

Gehalt an organischen Bestandteilen

(wenn zwei Kriterien erfillt sind, ist der Boden als,,weicher Boden* einzustufen)
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A.2 Messtechnik

Die Porenwasserdriicke wurden mit Spannungsgeber der Firma Bourdon-Haenni gemessen. In dem
Versuchsstand wurden hierzu PTFE-Schlduche eingebaut, die im Messpunkt mit einem Filtervlies
vor dem Eindringen von Bodenteil chen geschiitzt wurden. Die Spannungsanderung erfolgte Uber die
wassergefullte Leitung in den auRerhalb der Baugrube positionierten Porenwasserdruckgebern. Die
Ausfiihrung und der Einbau der Porenwasserdruckgeber sind in Bild A.1 fir die 1. Versuchsserie
und in Bild A.2 fur die 2. Versuchsserie mit einer Optimierung des Schlauchfilters dargestelt.

A 1] |
Versuchsstand (1. Serie)

PWD - Schisuche | file
(1. Versuchserie) ot

1 - PTFE Schlauch}

|

T
o -4

(D/D, = =
0,5/1,6mm) B4 ¥

2 - Endhiilse . |

3 - Filtervlies i

L —

PWD-
Sensoren
PWD-Messpunkte

TR AN

Bild A.1: Porenwasserdruckmessungen bei den Versuchen der 1. Versuchsserie

In der zweiten Versuchsserie wurden zur Messung der totalen Spannungen spezielle Spannungs-
geber (TS-Sensoren) entwickelt, deren Gehauseabmessungen unter Berticksichtung der Versuchs
standgrofie optimiert wurden. Die Sensoren wurden zusammen mit den Porenwasserdruckschl8u-
chen in dem Versuchsstand aufgehangt und Uber ein Umlenksystem mit Totlasten austariert. Auf
diese Weise konnten die Sensoren den Konsolidationsverformungen folgen und die anschlief3ende
Hohenlage bestimmt werden, siehe hierzu Bild A.2. Die Messung der Verformungen erfolgte ma-
nuell und wird fir die Setzungsmessung ebenfallsin Bild A.2 dargestellt.
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Die Totalspannungsgeber wurden mit Luftdruck und Wasserdruck kalibriert. Die Kalibrie-
rungskurven sind exemplarisch in Bild A.3 und Bild A.4 dargestellt.

FE Schlauch
/D, =0,5/1,6 mm)

PWD — Schlauche
(2. Versuchsserie)

Filtervlies

Bild A.2: Messalemente bel den Versuchen der 2. Versuchsserie
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Bild A.3: Kalibrierung der Total spannungsgeber mit einem Messbereich von 0,5 bar
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Bild A.4: Kalibrierung der Total spannungsgeber mit einem Messbereich von 1,0 bar
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A.3  Vesuchsergebnisse (1. Serie)
A.3.1 Porenwasserdruckverlauf

Die Porenwasserdruckverldufe werden in Abhangigkeit der Zeit t* mit Beginn des 1. Aus-
hubs fir die Versuche der 1. Serie dargestellt. Die Aushubphasen und die Lage der PWD-
Messpunkte sind in den Diagrammen eingetragen.

0.5 -
IAH 1+2 (zusammen)*‘”*”i””l*””‘*””‘*””‘ ***** Geo PWD 01

& PWD 02
>+ PWD 03
o< PWD 04
a2 PWD 05
%xx%x PWD 06

Lage der Messpunkte

Porenwasserdruck u [KN/m?]

6* 5* 15
4+¢ —t
0 30 60 90 120 150 180 210 240 270 300 +PWD
Zeit t* [min]
Bild A.5: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-01)
15 e
N B Geo PWD 01
£ 10 |- &8 PWD 02
£ o5 bbb PWD 03
< O
£ . oo PWD 04
X OO0 BBSS. My, aaa PWD 05
S FNY RPN T T DN, DB
_§ -05 i : »%%x PWD 06 )
% -1.0 | 1 Lage der Messpunkte
= -1.5 - Al-i-i ¢ fo
§ NN +3 —t
S o0 | AH2[*2 15
* ; 6* 5 15
2.5 4L ewp

o
w
o

60 90 120 150 180 210 240 270 300
Zeit t* in min

Bild A.6: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-02)
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Porenwasserdruck u in kN/m?

Bild A.7:

Porenwasserdruck u in kN/m?2

Porenwasserdruck u in kN/m?2

Bild A.9: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-06)
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Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-04)
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Bild A.8: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 90 Minuten (V-05)
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Bild A.11: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-08)

20 ¢
1.0

0.0

Porenwasserdruck u in kN/m?2

-7.0

Bild A.12: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-09)

3.0 |
-4.0 |
5.0 |
6.0 |

R R

1.0 |
20 |

AH3 T e

e e Y T I O Y

60 90 120 150 180 210 240 270 300

Zeit t* in min




Anhang A

I I e S S B B AN B 550 PWDOL

] e PWDO2

B . B X >+ PWD 03
0.0 &< PWD 04
saxA PWD 05
%X PWD 06
&+ PWD 07
4<<4 PWD 08

EEL PWD 09

Porenwasserdruck u in kN/m?
1
'_\
o

L | +. J’\
AH1 H2und 3 (gemeinsam) ARL 8 155

0 30 60 90 120 150 180 210 240 270 300 13¢Z+9 30
Zeit t* in min * .

2 +]|+6 *L

4 W

PWD 01
PWD 02
PWD 03
PWD 04
PWD 05
PWD 06
PWD 07
PWD 08

+
(oe]
.

o

AHL1 AH2AH3 ™ ST T 1
S

-
A
[616;]

w
o

_20 O T Y O A N T AN
0 30 60 90 120 150 180 210 240 270 300 2
Zeit t* in min
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Bild A.15: Porenwasserdruckverlauf in den ersten 300 Minuten (V-12)
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Bild A.16: Langzeitbetrachtung der Porenwasserdruckentwicklung bei Versuch V-09

A.3.2 Wandverformung

-1.2 -0.4 0.4 -4 -3-2-10 1 -16 -8 0

10 I I I 10 771+ 10 I T
0 0
£ 2] ] ]
L. -10 S - -10 .
o s f f
Q2 .20 - - -20 .
c = ] |
S 30 S 130 .
= =~ N |
(@) m
= -40 8 - -40 8
m - [ - -
50 \ 50 == V-11 1\ 1 50 .
8 - e \/-12 8 8
_60 TN Y O S _60 T Y Y _60

-1.2 -0.4 0.4 4 -3-2-101
Wandverformung [cm]

Bild A.17: Wandverformungen der Versuche V-10 bis V-12 (eingespannte Wand)
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A.4  Vesuchsergebnisse (2.Serie)

A.41 Veformungen
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Bild A.18: Normierte Wandverformung in Hoéhe der Baugrubensohle in Abhangigkeit der
Zeit (a) und des Aushubverhaltnisses (b)
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Bild A.19: Schematische Darstellung der Wandverformung V-13 (links) und V-14 (rechts)

Die Verformungen unmittelbar nach dem jeweiligen Ende des Aushubs sind in den Dia-
grammen mit durchgezogen Linien dargestellt, zeitliche Veranderungen bei unveréndertem
Bauzustand sind gestrichelt.
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A.4.2 Spannungsverlauf

Fur die Versuche V-13 und V-14 werden die Spannungsverldufe zunéchst in Abhéngigkeit der
Zeit t* mit Beginn des ersten Aushubschrittes dargestellt. Anschlief3end werden fir jede Aushub-
phase der beiden Versuche die Total spannungen und Porenwasserdriicke mit der jeweiligen Aus-

hubentlastung normiert und zusammen mit dem Porenwasserdruckbeiwert A, angegeben.
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Bild A.20: Spannungsanderungen bei V-13 — @) Totalspannungen, b) Porenwasserdruck der
Sensoren PWD 01-08 und in c) bei PWD 09-16
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Bild A.21: Spannungsanderung wahrend Aushub 1 (V-13)
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Bild A.22: Spannungsanderung wahrend Aushub 4 (V-13)
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Bild A.23: Spannungsanderungen wahrend der 8 Aushubphasen bel V-14 — &) Totalspan-
nungen, b) Porenwasserdruck der Sensoren PWD 01-08 und in c) bei PWD 09-16
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Bild A.24: Spannungsanderungen wahrend der ersten 4 Aushubphasen bei V-14 — @) Tota span-
nungen, b) Porenwasserdruck der Sensoren PWD 01-08 und in ) bei PWD 09-16
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Bild A.25: Spannungsanderung wahrend Aushub 1 (V-14)
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Bild A.26: Spannungsanderung wahrend Aushub 2 (V-14)
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Bild A.27: Spannungsanderung wahrend Aushub 5 (V-14)
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Bild A.28: Spannungsanderung wahrend Aushub 6 (V-14)
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Bild A.29: Spannungsanderung wahrend Aushub 7 (V-14)
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Bild A.30: Spannungsanderung wahrend Aushub 8 (V-14)
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Bild A.31: Spannungsanderung wahrend Belastungsphase 1 (V-14)
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Bild A.32: Spannungsanderung wahrend Belastungsphase 2 (V-14)
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Bild A.33: Spannungsanderung wahrend Belastungsphase 3 (V-14)
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A.4.3 Spannungsverfor mungsver halten
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Bild A.34: Spannungsverformungsverhalten wahrend Aushub 3 bei V-14
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Bild A.35: Spannungsverformungsverhaten wahrend Aushub 4 bei V-14
1.00

o
a1
o

0.00 =

(Shi - Sho) IN KN/m?

-0.50

-1.00 ‘ ‘
0.000 0.005 0.010

Bild A.36: Spannungsverformungsverhaten wahrend Aushub 5 bei V-14
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Bl

B

B.1

Numerische Paramter studie

Ergénzende Ergebnisse zum idealisierten M odell A

Tabelle B.1: Variation der Berechnungszeit (Modell A)

Du in kN/m?2

-5.0
0.

Bild B.1:

Nummer | Bezeichnung Zeitdauer tin Tage [d] Wasser-
Konstruktion | Konsolidation druck
M-A_46 |undréaniert 0 - GWF
M-A_41 |gekoppelt t=1 1 - GWF
M-A_42 | gekoppelt t=2 2 - GWF
M-A_43 | gekoppelt t=3(REF) 3 - GWF
M-A_19 |gekoppelt t=3(PL) 1 - PL
M-A_44 | gekoppelt t=5 5 - GWF
M-A_45 |gekoppelt t=10 10 - GWF
M-A_36 |gekoppelt t=1+4 1 4 GWF
M-A 38 |gekoppelt t=0+3 0 3 GWF
M-A_47 |gekoppelt t=1+m 1 (0] GWF
M-A_39 |draniert 0 - GWF
M-A_68 | draniert 0 - GWF
GWF.  Wasserdruck Uber Grundwasserstromungsberechnung;
PL: Wasserdruck tber Grundwasserspiegel

Legende in Bild 3.7b) |
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-30
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Einfluss der Zeit auf die Porenwasserdruckénderung in Abhangigkeit horizontaler
Dehnungen (Modell A)
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Tabelle B.2: Variation der Scherfestigkeit (Modell A)

0.25

Nummer Scherfestigkeit
j'in® c'in KN/mz

M-A_58 20,0 0,01
M-A_59 g 25 0,01
M-A_43REF | & | 250 001
M-A_60 3 275 0,01
M-A_61 & 30,0 0,01
M-A_62 20,0 1,00
M-A_63 20,0 2,50
M-A_64 % 20,0 5,00
M-A_65 é 20,0 7,50
M-A_66 20,0 10,00
M-A_67 20,0 12,50
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> 0.10
0.05
0.00
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c) Wandver-
formung

-12
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& | '=20,0° c'=0,01 kN/m2
o | '=225° c' =0,01 kN/m?

- | '=25,0° c'=0,01 KN/m2
-+ | '=27,5°%c' =0,01 KN/m?
-+ j'=30,0°% c'=0,01 kKN/m?

Bild B.2:

Einfluss des Reibungswinkels j * auf die Verformungen nach AH2 a) Hebung der Bau-
grubensohle, b) Setzung der Geldndeoberfldche und ¢) Wandverformungen (Modell A)
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B3
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Bild B.3: Einfluss der Kohasion ¢’ auf die Verformungen nach AH 2 @ Hebung der Baugru-
bensohle, b) Setzung der Geldndeoberfléche und ¢) Wandverformungen (Modell A)

Tabelle B.3: Variation der Steifigkeit (Modell A)

Nummer Steifigkeit in KN/m?

Eso ref Eur ref Eoed ret
M-A_50 2000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-A_51 2500,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-A_43 REF u% 3000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-A_52 3500,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-A_49 4000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-A_55 3000,0 9000,0 3000,0
M-A_53 Lj% 3000,0 15000,0 3000,0
M-A_64 3000,0 18000,0 3000,0
M-A_65 %’1 3000,0 | 12.000,0 | 2000,0
M-A_66 u? 3000,0 | 12.000,0 | 3000,0
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Abstand von Baugrubenmitte in m
LEGENDE: % 0,67*Egp ey —— 1, 17*Egp e

— REF: By = 3,0 MN/M? < 0,83*Ey ¢ — 1,33*Eg

Bild B.4: Einfluss von Esg ¢ auf die Verformungen nach AH 2 a) Hebung der Baugruben-
sohle, b) Setzung der Gelandeoberflache und c) Wandverformungen (Modell A)

30 A o 30 — T T T
~a) TSP / T - b) ESP O
i S e BT e
o 20 // /// | 20 - // /// |
E e I e f
5 15 + /// /// _ 15 + /// // -
£ i / e i i / /// |
. 10 i e A i 10 - ///// A i
(7] 7 , 7
1 N 5 [ // ] 5 [ //// ]
0| <G ] G |
0 r x o 0 r X B
A [Variation von ESQ | S ég 1
-5 C \\87 i -5 i . =3 i
-10 [N \ \ \ -10 [N ! \ \
0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
S,+S, _ S,*+Sk :
5 -Ug inkN/m? > -U, in KN/m?2
Legende: @) E50 = 2,0 MN/m2 A E50 = 3,5 MN/m2

m REF: E,, =30 MN/m2 ¢ Eg,=25MN/m?  x Eg =4,0 MN/m?

Bild B.5: Einfluss von Esg ¢ auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B, Cund G (Mo-
dell A), a) totale und b) effektive Spannungsverlaufe
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Legende: o E;,=2,0MN/m? 2 E;;=3,5MN/m?
m REF:E,,=30MN/m2 ¢ E;,=25MN/m?2 x E; =4,0 MN/m2

Bild B.6: Einfluss von Esy, ¢ auf die Spannungsverlaufe fur die Punkte D, E, F und | (Mo-
dell A), a) totale und b) effektive Spannungsverlaufe

0.20
0.16
E 012
> 0.08
0.04
0.00

0.00
-0.05
-0.10

u,inm

-0.15
-0.20

T T | T T T [ T T T [ T T T [ T T 1T
| a) Hebung der 7
Baugrubensohle I

\

0 2 4 6 8 10

Abstand von Baugrubenmitte in m

L b) Setzung der i
- Gelandeoberflache

10 15 20 25 30

Abstand von Baugrubenmitte in m

Tiefe unter GOK in m
fo
I L L L L L L L L L

-10 |- ¢) Wandver-
-11 formung
_12 T T T EOY O M|

-0.16 -0.08 0.00
u,inm

LEGENDE:

= E,, =20MN/m?

—- REF:E,,=3,0MN/m? - E,_ =4,0 MN/m?

Bild B.7: Einfluss von Eeqrer auf die Verformungen nach AH 2 a) Hebung der Baugruben-
sohle, b) Setzung der Gelandeoberflache und c) Wandverformungen (Modell A)
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Legende:

m REF: E,_, = 3,0 MN/m? o E,_, = 2,0 MN/m?

x E,., = 4,0 MN/m?

Bild B.8: Einfluss von Eoeq e auf die Spannungsverléufe fur die Punkte A, B, C und G
(Modell A), a) totale und b) effektive Spannungsverlaufe

30 T T I 30 — T T
“a) TSP 7] ~ b)ESP -]
25 [ //// ~ F N 25 L 2 // F E
. 20 F B 420 e .
S 15¢ R mx 115 o l s
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5 -Ug inkN/m? > -U, in KN/m?
Legende:

m REF: E,_, = 3,0 MN/m? o E,_, = 2,0 MN/m?

x E,., = 4,0 MN/m?

Bild B.9: Einfluss von Eqeq,ef auf die Spannungsverlaufe fur die Punkte D, E, Fund | (Mo-

dell A), a) totale und b) effektive Spannungsverlaufe
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Bild B.10: Einfluss von E e« auf die Verformungen nach AH 2 a) Hebung der Baugruben-
sohle, b) Setzung der Gelandeoberfléache und c) Wandverformungen (Modell A)

30 A — 30 e I I ST T
- a) TSP L . - b) ESP PO
i S e BT S R
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E s I e f
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o] AG | 4G |
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5 e w) o B = -
-10 I AN ! ! ! | -10 L \\\ ! ! ! ! ]
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S,+S, . S, +S .
5 -Ug inkN/m? > -U, in KN/m?2
Legende: o E,=90MN/m? x E =180 MN/m?

m REF: E,, = 12,0 MN/m2 ¢ E,, = 15,0 MN/m?

Bild B.11: Einflussvon E, (¢ auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B, C und G (Mo-
dell A), a) totale und b) effektive Spannungsverlaufe
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30 T I T all A 30 T T T s A
~a) TSP 7] " b)ESP a 7]
25 //F 125 /1F ]
i E,” ] i / - i
2 15 B ! ] 15 B o ]
x ' e
£ 10 [ _ - ) Bl 10 [ e p - -
. - .- |b i - .- |P i
7 L e | L7 |
[N % oA
> S F At = Sy =
0 o [Varlatlon von EUD 1 S 1
-5 + - -5 - o _
0l “u 1 10l . i
10T LNg ] 10 Uk ]
15 | A | | 15 | N | |
0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
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Legende: o E,=90MN/m? x E =180 MN/m?

m REF: E,, = 12,0 MN/m2 ¢ E,, = 15,0 MN/m?

Bild B.12: Einfluss von E, (¢ auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte D, E, F und | (Mo-
dell A)
a) totale Spannungsverlaufe (TSP) und
b) effektive Spannungsverléufe (ESP)

Tabelle B.4: Variation der Biegesteifigkeit der Verbauwand (Modell A)

Nummer El in KNm2/m

M-A_31 115.000,0 | 0,5El«
M-A_43 REF 231.950,0 Elre
M-A_28e 460.000,0 2Elg
M-A_29 1.150.000,0 | 5El
M-A_30 2.300.000,0 | 10 El,«
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Legende: v El = 0,5%El o El = 5*El
m REF: El = 231.950,0 KNm2/m + El = 2*El o El = 10*El

Bild B.13: Einfluss der Biegesteifigkeit El der Verbauwand auf die Spannungsverlaufe fur
die Punkte A, B, C und G (Modell A), a) totale Spannungsverlaufe und b) effek-
tive Spannungsverlaufe
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Legende: v El = 0,5*El 4 O El = 5*El 4
m REF: El = 231.950,0 KNm2/m + El = 2*El o El = 10*El,,

Bild B.14: Einfluss der Biegesteifigkeit El der Verbauwand auf die Spannungsverlaufe fur
die Punkte D, E, Fund | (Modell A), a) totale Spannungsverldufe und b) effektive
Spannungsverlaufe
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Tabelle B.5: Variation der Interface-Element Eigenschaften (Modell A)

Nummer Interface
dj’ Rinter
M-A_ 23a 1/8 1,0
M-A_ 43 REF 1/3 1,0
M-A_20 = 1/2 1,0
M-A_21 2/3 1,0
M-A 22 1/1 1,0
M-A_24 - 1/3
&
M-A_25 = - 2/3
M-A_26 - 1,0
0,20 T T T \ T T T \ T T T \ T T T \ T T T
| a) Hebung der .
e 0.16 1 Baugrubensohle 7 0
c 012 j ) B _1 : :
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> 015 b) Setzung der ] -0.20 -0.10 0.00
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Abstand von Baugrubenmitte in m
LEGENDE: oo dj'=1/8 oo dj'=2/3
BEE REF:d/j'=1/3 222 dj'=12 & dj'=1

Bild B.15: Einflussvon d/j * auf die Verformungen nach AH 2
a) Hebung der Baugrubensohle,
b) Setzung der Gelandeoberflache und
c) Wandverformungen (Modell A)



Anhang B B11
30 T [ T r [ A 30 T I T I T I I
- a) TSP L // ] b) ESP - ]
25 - 7 Jc 25 lc
[ // B - ] // - ]
o 20 ‘ ~ -4 20 ) - il
g [ / // 7 ’ // B 7
§ 15 j /// /// )ﬁ// ] 15 /// /// _
E // Ve O 7/ ’ e |
o O A 1 wvr ]
U') s 7 s
: NI 5 [ // — 5 //// —
0] g ] 4G 1
0 ¥ - 0¥ ‘ -
LN - o ) A LN f— i
N 4 Variation von d/ N —_
-5 j \\\ lo, [ Jj -5 i \\\ O t
-10 Lo ! ! ! -10 Loy \ ! !
0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
S,+S, _ S, +S', _
5 - Uy inkN/m? > -U, in kN/m?
Legende: g pRep =13 O 9 =18
xdj'=1

Bild B.16: Einflussvon d/j * auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B, C und G (M-A)
a) totale Spannungsverlaufe und
b) effektive Spannungsverléufe
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Legende:  gpRep =13 O 9 =18
xdj'=1

Bild B.17: Einflussvon d/j * auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte D, E, Fund | (M-A)
a) totale Spannungsverlaufe und
b) effektive Spannungsverlaufe
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Tabelle B.6: Variation der Durchlassigkeit (Modell A)

Nummer kinm/d
ky Ky
M-A_09 8,64E-06 | 8,64E-06
M-A_43 REF § 8,64E-05 | 8,64E-05
M-A_07 8 | 864E-04 | 864E-04
M-A_08 8,64E-03 | 8,64E-03
M-A_12 8 2 8,64E-05 | 8,64E-04
M-A_13 & ~| 8,64E-05 | 1,73E-03
015 77T T 7T 1
. a) Hebung der i
£ 0.10 Baugrubensohle _ 0
-1
-2

0 2 4 6 8 10
Abstand von Baugrubenmitte in m

Tiefe unter GOK in m
fop)

0.00 s B sy B B B B B B B B -9 y
-10 | c) Wandver-}
S -11 - formung ¥
c _12 IR |
Gelandeoberflache ug,inm
T T T Y T I MY Y B

10 15 20 25

30 =8,64*10°m/d (k /k =1
Abstand von Baugrubenmitte in m 600 k=8, (kd/k,=1)

o K=8,64*10“m/d (kK /k,=1)
ooo k=8,64*10°m/d (k/k,=1)
a4 K =8,64*10°m/d (k/k,=10)
xxx Kk =8,64*10°m/d (k,/k,=20)

/

LEGENDE:
(t = 3d)

mmm REF: k=8,64*10°m/d (k,/k,=1)

Bild B.18: Einfluss der Durchlassigkeit k auf die Verformungen nach AH 2
a) Hebung der Baugrubensohle,
b) Setzung der Gelandeoberfléche und
¢) Wandverformungen (Modell A)
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B.2 Erganzende Ergebnisse zum idealisierten Modell B
Tabelle B.7: Variation der Berechnungszeit (Modell B)
Nummer | Bezeichnung Zeitdauer tin Tage [d] Wasser-
Konstruktion | Konsolidation druck
M-B_25 |undraniert 0 - GWF
M-B_01 | gekoppelt t =3 (REF) 3 - GWF
M-B_26 |dréniert 0 - GWF
30 L T 30 — T T T
25 | a) TSP P I/: | 25 | b) ESP 7 P g ]
L E .~ J L E - - F J
20 ¢ A 1 20 ’ ’
Ng 15 j - i 15 j - - . t
£ 10f 110 - 9 ]
- i i i i
ST 1 5r ]
U.LN 0 | 0 f/ i
ol ST 120 \ ’
10 - - A N i
15T T » 1 B Q. ]
_20 | | ~ | Om | | _20 | | N \ﬁo\ |
0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
S,+S, ) S, +S )
5 - Uy inkN/m? > -U, in kKN/m?
Legende: m REF:t=3d O undraniert ¢ draniert

Bild B.19: Einfluss der Zeit und der Berechnungsart auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte
D, E und F, @) totale und b) effektive Spannungsverlaufe (Modell B)

Tabelle B.8: Variation der Scherfestigkeit (Modell B)

Nummer Scherfestigkeit
jrin® c'in kN/nmz

M-B_02 20,0 0,01
M-B_03 %5 22,5 0,01
M-B_01 REF §, 25,0 0,01
M-B_04 E 27,5 0,01
M-B_05 & 30,0 0,01
M-B_06 20,0 2,50
M-B_07 % 20,0 5,00
M-B_08 é 20,0 7,50
M-B_09 20,0 10,00
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Legende: EEE | '=250° ¢' = 0,01 kN/m2

Geo j'=20,0% ¢ = 0,01 kN/m2 %%x j'=275°%c' =0,01 kN/m2

a2A ' =225% ¢'=0,01 KN/m2 === j'=30,0°% ¢' = 0,01 KN/m2

Bild B.20: Einfluss des Relbungswinkelsj ’* auf die Verformungen nach AH4 @ Hebung der Bau-
grubensohle, b) Setzung der Gelandeoberflache und c) Wandverformungen (Modell B)
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Legende: 6 | '=20,0°% c'=5,0 KN/m2

Ge0 j'=20,0%c' =0,01 kN/m2 388 j'=20,0°% c' = 7,5 kN/m2
a2A ' =20,0% ¢c'=2,5kN/m2 *%x | '=20,0° ¢' = 10,0 KN/m2

Bild B.21: Einfluss der Kohasion auf die Verformungen nach AH4 a) Hebung der Baugruben-
sohle, b) Setzung der Gelandeoberfl&che und ¢) Wandverformungen (Modell B)
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in kKN/m2

Bild B.22:

in kKN/mz2

Bild B.23:

[ T T T T 7T T /\ ] 30 [ T T T T \/ T /\ ]
ja)-I—SP ////C i 25 j b) ESP //// /// C i
X B 1 207 18 ]
X 1 Br P i
X SR .
- 1 5r 27 ]
{ B 0 éi/ { -
- SN == { ’
X U= ' :
- 4 15 - . :
L | | [N | | ] _20 L | | [N | | 1
0 20 40 60 80 100 120 0 20 40 60 80 100 120
S, +S, S\ +8S'
5 - U, in kN/m? —5— U, inkN/m?
Legende: BREF:'=25,0° c'=0,01 kN/m?

o] '=20,0°% c'=0,01 kN/m?2
A j'=225° ¢ =0,01 kN/mz
X j'=27,5° c =0,01 kN/mz
% ] '=30,0°% c'=0,01 kN/m?

Einfluss Reibungswinkels j * auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B und C
(Modell B), @) totale und b) effektive Spannungsverléufe
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Legende: MREF:j'=25,0° c' =0,01 kN/m?

o] '=20,0°% c'=0,01 kN/mz
A j'=225°% ¢ =0,01 kN/mz2
X j'=27,5°c =0,01 kN/mz2
zj'=30,0°% c¢'=0,01 kN/m2

Einfluss Reibungswinkelsj ’ auf die Spannungsverlaufe fur die Punkte D, E und F
(Modell B), @) totale und b) effektive Spannungsverlaufe
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30 T T T T T 30 T T T T T 7
[ a) TSP ] " b) ESP L ]
25 | fc 7 25 e o
N 20 j /// B _ 4 B i 20 j 7 B P B i
£ 15 ¢ e 4 15 - L .
= I L ] i P 1
£ 10 /A 4 10 A .
C r . 7 - v -
R B e ]
ZI.LN 0 ,é\/\ i 0 ,é\/ i
» DX 1 8 . %é{ i
- \\ — — \\ — —
-10 %7 1 -10 | . 2 .
-15 - +4 -15 | N -
-20 [ | L | | ] -20 L | [N | | 1
O 20 40 60 80 100 120 O 20 40 60 80 100 120
S,+S, _ S, +S', _
5 - Uy InkN/m? > -U, in kKN/m?
Legende: ©j'=20,0° c'=0,01 kN/m?
A j'=20,0°% c' =2,5KkN/m2
¢ j '=20,0° c'=5,0 kN/m2
O j '=20,0% c¢' = 7,5 kN/m2
x j '=20,0°% c' = 10,0 kN/m2
Bild B.24: Einfluss der Kohasion auf die Spannungsverlaufe fir die Punkte A, B und C (Mo-
dell B), a) totale und b) effektive Spannungsverléufe
30 T T T ‘// [ 30 T I T I = T
" a) TSP r— ] | b) ESP ]
25 r A FE 25 i I e ’
20 4 20 | . - -
o - . - _|E 1
E 15 - 4 15 | - .
zZ [ 7 r P 7
£ 10 - I 4 10 | - .
C r S 7 r Raae D q
R 1 5r. i
ey 0 f\\ i 0 ,é i
ol S 1 50 ]
-10 N x/ NN 7 -10 - \\\ 5 -
15 ¢ 1 8¢ R = ]
-20 | | -20 | L 1 ~10TY ) |
0 20 80 100 120 O 20 40 60 80 100 120
S,+S, S +S',
5 - U, inkN/m? —5— -U, in kN/m?
Legende: ©j'=20,0°% c'=0,01 kN/m?
A j'=20,0°%c' =2,5kN/mz
¢ j '=20,0° c'=5,0 kN/mz2
O j'=20,0% ¢' = 7,5 kN/m2
x j '=20,0°% c' = 10,0 kN/m?
Bild B.25: Einfluss der Kohésion auf die Spannungsverldufe fir die Punkte D, E und F (Mo-

dell B), a) totale und b) effektive Spannungsverléufe
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a) 0.04 b) 6.0
| 2 | . 50F -
0.03 - E 1 & . _—Aushub 1 |
o™ <t (7] =
N o o 2 2 4.0 - Aushub 2 ]
T A § e < i g L 7;‘-;/ i
~ S 26 9 v < v
5002 5622 / 18 30 Aushub 3 .
= g3« ’ n
> L < < ’ i (o) [ % 7
% T 20 - Aushub 4 _
ggg%/ s e
001 - § £ 42 - (st e 1
TR 1 %10 ¥ Aushub5
0.00 : : : 0.0 : : :
0.00 0.01 0.02 0.03 0.04 0.00 0.01 0.02 0.03 0.04
ux,BGS/H uX,BGS/H

LEGENDE: j '=20° c'=0,01kN/m2
j '=20° c¢'=2,5kN/mz
j '=20° c'=5,0 kN/mz2
j'=20° ¢ =7,5kN/mz
j '=20° c¢'=1,0 kN/mz

x X < o 0O

Bild B.26: Einfluss der Kohasion auf
a) normierte Verformungen und
b) Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Kopfverformung (Modell B)

Tabelle B.9: Variation der Steifigkeit (Modell B)

Nummer Steifigkeit in KN/m?

Eso et Eur ref Eoed ret
M-B_17 2000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-B_18 T 2500,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-B_01 REF o 3000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-B_16 4000,0 | 12.000,0 | 3000,0
M-B_21 3000,0 9000,0 3000,0
M-B_19 ujtz 3000,0 15000,0 3000,0
M-B_20 3000,0 18000,0 3000,0
M-B_23 T | 3000,0 | 12.000,0 | 2000,0
M-B_22 u? 3000,0 | 12.000,0 | 3000,0
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0_15 T T T I T T T I T T T I T T T I T T T
E 0'10 T T T T
c . (1) c) Wandver- |
< 0.05 +—+ . > formung r,
a) Hebung der Baugrubensohle -3
000 T O R T Y R R R B R B B B R

0 2 4 6 8 10
Abstand von Baugrubenmitte in m

Tiefe unter GOK in m
fo)
T T T T T T [ T [ T [ T [ T [ T [ T 71T

S
£ -11
= -12
-0.10 -0.05 0.00
u,inm
10 15 20 25 30
Abstand von Baugrubenmitte in m
Legende: REF: E,, = E,, = 3,0 MN/m?
--
Eur = 4 E50
ESO Eur Eoed

% E,=20MN/m> - E,=90MN/m2 -e E_,=2,0MN/m?
~ E,=25MN/m2 - E,=150MN/m?2 - E,,=4,0 MN/m?
- E,=4,0MN/m2 <+ E, =180 MN/m?

Bild B.27: Einfluss der Steifigkeit auf die Verformungen nach AH4 a) Hebung der Baugruben-
sohle, b) Setzung der Gelandeoberflache und ¢) Wandverformungen (Modell B)

Tabelle B.10: Auswirkung des Stoffgesetzes (Modell B)

Nummer Steifigkeit in KN/m?
j’ Ce Cs

=
M-B_01 REF % 25,0° - -
M-B_13 25,0 0,150 0,0356
M-B_14 5 25,0 0,110 0,0200
M-B_15 25,0 0,185 0,0370
M-B_23 s 25,0 - -

O
M-B_22 = 25,0 - -
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0,15 T T T I T T T I T T T I T T T I T T T 0

C ] i | A N P _\ T a
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> b) Setzung der
Gelandeoberflache Legende: mEE HSM
_010 I I S T Y Y Y Y I (N Y N B SSM

10 15 20 25 30
Abstand von Baugrubenmitte in m
Bild B.28: Auswirkung der Stoffgesetze HSM und SSM auf die Verformungen nach AH4
a) Hebung der Baugrubensohle,
b) Setzung der Gelandeoberflache und
c) Wandverformungen (Modell B)

T 30 T T T T 1
| . b) ESP ]
1 25 / e |
. 1 2071 T i
E o 115 | © -7 |B :
E | 10 + // _ |
E A : 5 : ////// e A :
Enx i 0 ;; i
|>N - L [ ] i
7 g 1 dr J. ]
n ] '10 [ N i
_ | Legende: mHSM(REF) 0O SSM n
RS | | -20 L L~ \ \ ]
60 80 100 120 0O 20 40 60 80 100 120
. Sy +S) .
- Uy in kKN/m2 5 -Ug inkN/m?

Bild B.29: Vergleich der Stoffgesetze HSM und SSM fir die Punkte A, B und C (Modell B),
a) totale Spannungsverlaufe und
b) effektive Spannungsverléufe
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Tabelle B.11: Plastische Wandeigenschaften (Modell B)

Nummer Rand- Mpia iN
bedingungen KNm/m
M-B_01 REF t=23d 8
M-B_26 draniert 8
M-B_27 t=3d 500,0
M-B_28 t=3d 450,0
M-B_29 draniert 450,0
t=23d
M-B_30 (' =20° 400,0
¢’ =10 kN/m?)
a) 0.08 \ \ \ \ \ \ \ b) 6.0 \
i ] Aushub 1 |
0.07 ¢ | 50 |
0.06 - A g Aushub 2 1
- 1T 40 - ]
T~ 0.05 - R * % | / Aushub 3 |
~ [~ ”/ | - - i
0041 183071 / Aushub 4
=h | ’,47 | o r .
0.03 | Aushub5 4 & , | ® / Aushub 5 .
002 - A _ 5 L B / i
o 19 10 - S S v
0.01 TRl 2 T |
OOO L | | | | | | | ] OO | | |
0.00 0.02 0.04 0.06 0.08 0.00 0.02 0.04 0.06 0.08
uX,BGS/H ux,BGS/H
LEGENDE: O elastisch
O Mp,ee = 500 KNm/m
v M = 450 KNm/m

Bild B.30: Einfluss der plastischen Wandei genschaften auf

Plast.

a) normierte Verformungen und
b) Globale Sicherheit in Bezug auf normierte Kopfverformung (Modell B)
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C Spannungsver for mungsver halten weicher Boden bei
spannungspfadartiger Beanspruchung

C.1 Eindimensionaler Kompressionsversuch

Tabelle C.1: Auswertung eindimensionaler Kompressionsversuche nach DIN 18135

e Axiale Dehnung o _Dh (C2)
- h
mit Dh—axiale Verformung
ho — Ausgangshohe der Probe
e Anfangsporenzahl _Is 1 (C.2
% r
rq Trockendichte =M T
TV 1+w
e Porenzahl e=g- e(1+ eo) (C.3)
Es Steifemodul E =- E(l- e) _. E(“ e) (C4)
De
C. Kompressionsbeiwert C = De _ g-6, (C5)
(Erstbelastung) °  Dlogs log® %
i-1
Cs  Schwellbeiwert C = De _ g-6, (C.6)
(Entlastung) °  Dlogs IogS /[
i-1
C:  Rekompressionsbeiwert C = De _ §-€, (C.7)
(Wiederbel astung) r Dlogs | ogS i
i-1
¢, Konsolidationsbeiwert ks h* T (C.8)
= S = x\V
Ow 4t
mit h— Probenhohe (Dranageweg)
T, —nach DIN 18135
t, — Konsolidationszeit
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Tabelle C.2: Einbauwerte fir eindimensionalen Kompressionsversuch an Kaolin
Platz 10 Patz 11 Platz 12 Platz 13 Platz 14 Platz 15
Wo in % 39,32 40,76 40,28 40,04 35,81 48,61
r ing/cmsd 1,79 1,75 1,75 1,76 1,64 1,80
rqing/lcmsd 1,29 1,24 1,25 1,25 1,21 1,21
€ 1,11 1,18 1,17 1,16 1,24 1,24
Tabelle C.3: Einbauwerte fir eindimensionalen Kompressionsversuch an See- und Beckenton
(Projekt I1: BS-2.6)
Platz 10 Platz 11 Platz 12 Platz 13 Platz 14
Wo in % 19,84 19,84 19,84 19,84 19,84
r ing/cm? 2,05 2,06 2,09 2,07 2,15
rqing/cms 1,80 1,84 1,88 1,86 1,93
€ 0,59 0,57 0,56 0,57 0,51
Tabelle C.4: Einbauwerte fir eindimensionalen Kompressionsversuch an See- und Beckenton
(Projekt I11: SH-1.6)
Platz 10 Platz 11 Platz 12 Platz 13 Platz 14
Wo in % 33,0 33,0 33,0 33,0 33,0
r ing/cm3 1,84 1,93 1,96 2,01 2,00
rqing/lcmsd 1,39 1,45 1,47 151 151
€ 0,96 0,91 0,82 0,73 0,74
Tabelle C.5: Einbauwerte fir eindimensionalen Kompressionsversuch an See- und Beckenton
(Projekt 111: SH-1.9H)
Platz 10 Platz 11 Platz 12 Platz 13 Platz 14
Wo in % 30,00 30,00 30,00 30,00 30,00
r ing/cm3 1,92 1,85 1,92 1,92 1,90
rqing/cmsd 147 1,42 1,48 1,48 1,46
€ 0,84 0,91 0,84 0,84 0,85
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C3

Vertikale Stauchung €, in %

Bild C.1: Spannungsstauchungsdiagramm fir Kaolin (1. Versuchsserie)

Vertikale Stauchung €, in %
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Bild C.2: Spannungsstauchungsdiagramm fir See- und Beckenton von Projekt 11 (BS-2.6)
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Bild C.3: Spannungsstauchungsdiagramm fir See- und Beckenton von Projekt 11 (SH-1.6)
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Bild C.4: Spannungsstauchungsdiagramm fir See- und Beckenton von Projekt 111 (SH-1.9H
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C.2 Versuchsstande, Auswertung und Besonder heiten bei der
Durchfihrung von Triaxialver suchen an weichen Bdden
C.2.1 Versuchseinrichtung und Auswertung
Tabelle C.6:  Spannungsgrofien bel weggesteuerten Triaxia versuchen
sy Zélendruck
ss  Sattigungsdruck _SgotSsy _
(Backpressure) Ss = 2 - (C9)
mit: s, — oben (Kopf); sy — unten (Ful)
s, Axiae Totaspannung U (C.10)
S,=S,=—2-Sg
A
mit: Py — Stempelkraft;
A — Probenquerschnittsflache
s, Radiale Totalspannung S, =S,=S,-Sg (C.11)
s'a  Axiae Effektivspannung s',=s,-Du (C.12)
s’ Radiale Effektivspannung s’ =s,-Du (C.13)
u  Porenwasserdruck u=s¢=u,+Du (C.14)
Up  Stationdrer Porenwasserdruck u, =s . (C.15)
mit ssc — Séttigungsdruck nach Konsolidati-
on
Du Porenwasseriberdruck 8., tSg, O
Du=u-u,=¢c—2 _“88 5 5 . (C.16)
& 2 g
Tabelle C.7:  Verformungsgrolien bel weggesteuerten Triaxia versuchen
e, Axiadehnung 0 —e = Dh _h-h (C.17)
T he My
mit: hy c — Probenhdhe nach Konsolidation
h; — aktuelle Probenhthe
(Stauchungen: positiv; Dehnungen: negativ)
g  Radialdehnung bei volumen- _ e,
konstanter Verformung €& =&= 7 (C.18)
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Fortsetzung Tabelle C.7

&m Radiadehnung, gemessen 0 —o = DD Dy - D (C.19
r ’ DO,C DO,C

mit: Do c — Durchmesser nach Konsolidation
D; — aktueller Durchmesser
(Stauchungen: positiv; Dehnungen: negativ)

e, Volumendehnung e, =e,+2>x, (C.20)
e,  Scherdehnung 6. = % )(ea ] er) (C.21)
n  Querdehnungszahl = De,- De, _ De .2

2>De, De, (C22)
A Querschnittsflache bei homo- Voc . Voc (C.23

gener Verformung A= Dh ~ hcX1-e,)
mit: Vo c — Volumen nach Konsolidation

Aim Querschnittsflache bel Radial- A= D§ ,;%r (C.24)

dehnungsmessung

1 - Triaxialzellen fir Probenabmessungen: D = 36 bis 50 mm; h, = 50 bis 100 mm
2 - Triaxialzelle flr Probenabmessungen: D = 100 mm; h, = 100 bis 200 mm
3 - Schrittmotor

Bild C.5: Triaxialzellen fir weggesteuerte Standardversuche
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Tabelle C.8: Auswertung der Versuchsergebnisse

B-Wert nach Skempton Du

B=—
Ds. (C.25)

Erdruhedruckbeiwert s’

Ko =— (C.26)

S a
Deviatorspannung q:sa-sr _S ."S (C27)
2 2

Mittlere totale Haupt- _S,_+s,
spannung P=— (C.28)
Mittlere effektive Haupt- ,_S ' +s
spannung b= ( C.29)
Porenwasserdruckbeiwert _ Du

A=sr— (C.30)

(S a” Sy )

Sekantenmodul 0,54s,-s,), (C.31)

By =

N

mit: e,eso — Axialdehnung bei 50 % der Bruchspan-

nung
Entlastungs- D(s .- S, )ur (C.32)

/Wiederbelastungsmodul ~ Eu =

a,ur
mit: D(s, - s, ), - Differenz der Deviatorspannung

wahrend Ent- und Wiederbelastung
€.,ur — Axialdehnungsdifferenz bei Ent-/Wiederb.

Hyperbelansatz zur Be- (s ] ): e,

stimmung von E; a+bx, (€39)
Anf I
nfangstangentenmodu E = 1 (C.34)
a
Ultimative _1
Bruchspannung (sa-s )““ b (€39
Bruchverhaltnis (sa-s.),
R = (C.36)
(S a” Sy )ult

Steifigkeitsparameter g
nund K E=Kxp. >§ L (C.37)
)
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Bild C.6: Triaxialzelle mit zugfestem Anschluss des Stempels an die Kopfplatte fur kraftge-
steuerte Spannungspfadversuche




Anhang C C9

1 - Querdehnungsmessring

2 - Zentrierbugel

3 - Porenwasserdruckmessung innerhalb
der Probe (3 zusatzl. Messpunkte)

Bild C.7: Triaxialzelle mit Querdehnungsmessung und zusétzlicher Porenwasserdruckmes-
sung innerhalb der Probe

Tabelle C.9: Spannungs- und Kraftgrofien bel den spannungspfadgesteuerten Triaxialversuchen

Furs  Vertikallast (MTS-Presse) positiv: Zug; negativ: Druck

Fursc Input fur Controller MTS- Fursc = Furs >( 1) +F, (C.38)
Presse ’

Fe Eigengewicht des (0,089 kN)
Pressenadapters

Sa Axiale Spannung s, = (s amrs +S a,Z) - S, (C.39)

Sauts Vertikalspannung aus _ Furs (C.40)
Pressenkraft Samrs = A,

Saz Vertikal spannung aus _ A - A (C.41)
Zellendruck Saz TSz

Ap Querschnittsflache der Probe A =D/ (C.42)

Am Querschnittsflache der Kol - A, =D} %, (C.43)
benmembran
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C.2.2 Einflussder Membrandehnsteifigkeit

Zur Korrektur der Radialspannungen bei Triaxialversuchen sind in Bild C.8 Kurven fir ver-
schiedene Gummimembrane aufgetragen. Aufgrund der zunehmenden Beanspruchung der
zylindrischen Probe mit steigender axialer Stauchung und der daraus resultierenden radialen
Dehnung wurden bei den durchgefiihrten Versuchen die Radialspannungen nach Gl. (C.35)
berticksichtigt.

38mm Vtinmm
Dinmm 0,2mm

Ds, = Referenz nach Head (1986) [kN/m?| (C.44)

4.0
T 30 —— Referenz nach Head (1986)
> --0--- D=95mm;t=0,7 mm
é 2.0 --®- D=95mm;t=0,2mm
'é 10 —o— D=50mm;t=0,2 mm
—H— D=35mm;t=0,2mm
00w

00 40 80 120 16.0 20.0
€,in%

Bild C.8: Korrektur der Radialspannung in Abhangigkeit der Dehnsteifigkeit der Gummi-
membran

Bel den Extensionsversuchen ist ebenfalls eine Korrektur der axialen Kraft aufgrund der
Dehnsteifigkeit der Gummimembran erforderlich. In Bild C.9 sind hierzu die erforderlichen
Korrekturkréfte DFyembran iN Abhéngigkeit der Verschiebung Ds mit Bezug auf den unver-
formten Ausgangszustand aufgetragen.

0.03 —
- Ausgangsprobenhdhe: ]
0.025 L ho =100 mm _

Z 002 - &F ]
C L @’(b |
€ S

§ 0.015 - > ]
§ = 2 05
= *x

L B o E’A

& oot S o2 |

0.005 | O et —

0 : : ‘ ! Bild C.9:
00 40 80 120 16.0 20.0 Korrektur der axialen Kraft in Abhéngig-
Ds in mm keit der Dehnsteifigkeit der Membran
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C.2.3 Einflussder Verformungsgeschwindigkeit bei undranierten Triaxialver suchen

Der Einfluss der Verformungsgeschwindigkeit auf das undranierte Materialverhalten wurde
bereits vielfach in der Literatur beschrieben. Eine Abhangigkeit der undranierten Scherfestig-
keit ¢, von der Verformungsgeschwindigkeit wurde bereits in Leinenkugel (1976) mit dem
sogenannten logarithmischen Zahigkeitsgesetz beschrieben. Dieses wurde dort auch auf die
effektive Scherfestigkeit in Form des Winkels der Gesamtscherfestigkeit j 's Ubertragen. In
Gudehus (1981) hingegen wird dieser Ansatz zur Diskussion gestellt. Als Hypothese wird der
Einfluss der Verformungsgeschwindigkeit in erster Linie der Porenwasserdruckentwicklung
zugeschrieben. Die daraus resultierenden effektiven Spannungspfade fuhren zu unterschiedli-
che Bruchspannungen, ergeben unabhangig davon aber eine einheitliche effektive Scherfes-
tigkeit. Dieser Aspekt wurde aufgegriffen und der Einfluss mit undranierten Triaxialversu-
chen mit unterschiedlichen Abschergeschwindigkeiten nach Tabelle C.10 untersucht.

Bel undrénierten Standardversuchen wurde die Abschergeschwindigkeit nach DIN 1837 Teil
2 (1990) in Abhangigkeit der Plastizitétszahl und der VVolumendnderung mit der Zeit bei dré-
nierter Konsolidationsbeanspruchung ermittelt. Die gleichmaliige Verteilung des Porenwas-
serdrucks innerhalb der Probe muss dabei mit der Wahl der Verformungsgeschwindigkeit
gewdhrleistet sein. FUr das Kaolin ergab sich augrund der Plastizitdtszahl |p = 17,8 % die
Verformungsgeschwindigkeit v, = 0,050 mm/min, die bei den undrénierten Triaxial versuchen
dieser Arbeit a's Referenzgeschwindigkeit festgel egt wurde.

Die Ergebnisse dieser Untersuchung sind in Tabelle C.11 zusammengestellt und bestétigen
die zuvor beschriebene Unabhangigkeit der effektiven Scherfestigkeit von der Verformungs-
geschwindigkeit. Die Neigung der effektiven Spannungspfade dreht sich mit zunehmender
Geschwindigkeit entgegen dem Uhrzeigersinn. Die effektiven Spannungen im Bruchzustand
weisen dagegen mit R?=0,97 nur eine geringe Streuung zur Bruchgeraden auf, die auf ver-
suchsbedingte Ungenauigkeiten zurtickzuftihren sind.

Tabelle C.10: Abmessungen und Zustandsgrof3en der undranierten Triaxialversuche mit Kaolin

Versuch Ip V1 & S'3 E Eso Ei / Eso
% inmm/min | ino/h | inkN/m2 | inkN/m2 | inkN/m?2
CIU-SK_01 17,8 0,050 3,0 85,0 7533,5 5411,3 1,39
CIU-SK_03 17,8 0,050 3,0 84,0 38314 2238,8 1,71
CIU-SK_33 17,8 0,050 3,0 80,0 47847 2809,2 1,70
CIU-SK_18 17,8 0,020 12 82,0 4237,3 2098,9 2,02
CIU-SK_19 17,8 0,100 6,0 99,0 4651,2 41574 1,12
CIU-SK_27 17,8 0,100 6,0 91,0 3731,3 24533 1,52
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Eine Auswirkung der Verformungsgeschwindigkeit wurde allerdings bel der Steifigkeit festge-
sellt. Der grofdte Einfluss ist bel der Sekantensteifigkeit Esy aufgetreten, der trotz grof3ere Streu-
ungen eine Zunahme der Steifigkeit mit der Belastungsgeschwindigkeit beschreibt. Aufgrund der
groferen Streuungen, sollten hierzu weitere Untersuchungen durchgefihrt werden.

Tabelle C.11: Einfluss der Verformungsrate bel undrénierten Triaxial versuchen (Kaolin)
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C.1.4 Porenwasserdruckentwicklung innerhalb der Probe

Im Allgemeinen wird der Porenwasserdruck bei undranierten Triaxialversuchen tber die Sat-
tigungsleitungen am Probenkopf und —fufd gemessen. Sofern die Belastungsrate nicht zu grof
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gewadhlt ist, sollte eine gleichméidige Verteilung des Porenwasserdrucks innerhalb der Probe
eine legitime Annahme fir die Auswertung darstellen.

Aus gegebenem Anlass wurde die Triaxialzelle derart modifiziert, dass eine zusétzliche Mes-
sung des Porenwasserdrucks innerhalb der Probe an drei Stellen in Hohe der Viertelpunkte
durchgefiihrt werden konnte. Die Ergebnisse hierzu sind in Bild C.10 dargestellt. Ein Einfluss
auf die effektive Scherfestigkeit und die Steifigkeit konnte nicht festgestellt werden. Der Po-
renwasserdruck erreicht innerhalb der Probe dennoch grofRere Werte, die bereits nach gerin-
gerer axialer Stauchung aufgetreten sind. Im Bereich der Scherzone in Probenmitte mit ma-
ximaler Beanspruchung sind diese Unterschiede gegeniiber der externen Porenwasserdruck-
messung vernachlassigbar gering.

Porenwasseruberdruck Du Porenwasserdruckbeiwert A
40 [ T T T T ‘ T T T T ‘ T T T T ‘ T T T T | 1_0 [ T T T T ‘ T T T T ‘ T T T T ‘ T T T T ]
i B PWD ] . — — Standard -
i e (oben+unten)/2 H B
i ' 1 L 08, —— PWD1 |
30 + 7 @ ) .
N i 1 o i 1
£y B e 506 .
< 20 T ]
- ] ]
E — PWDoben | § 04 b
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Bild C.10: Porenwasserdruckverteilung innerhalb der Probe und deren Auswirkung
(CIU-SK-33)
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C.3 Dranierte Triaxialversuche (Cl D-Versuche)

Tabelle C.12: Abmessungen und Zustandsgrofien der dranierten Triaxialversuche mit Kaolin

Versuch hoincm | Doincem | r ing/cm® | Woin % € S WEe in %
CID-sK_01 4,74 5,00 1,91 42,2 1,02 1,12 31,8
CID-sK_02 4,81 5,00 1,90 44,3 1,06 1,14 29,6
CID-s-K_03 471 5,00 1,92 42,0 1,00 1,14 27,4
CID-s-K_04 4,89 5,00 1,84 39,4 1,05 1,01 29,4
CID-s-K_05 4,84 5,00 1,84 39,0 1,05 1,01 28,5
CID-s-K_06 4,72 5,00 1,96 38,7 0,92 1,14 26,6
CID-s-K_07 473 5,00 1,90 43,6 1,05 1,12 -
CID-sK_08 4,68 5,00 1,91 43,6 1,04 1,13 -
CID-s-K_09 4,85 5,00 1,90 43,6 1,05 1,13 -

Tabelle C.13: Abmessungen und Zustandsgrof3en der dranierten Triaxialversuche mit Seeton

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm® | Woin % € S WEe in %
CID-s-BS 01 7,20 3,50 2,11 247 0,60 1,11 20,2
CID-s-BS 02 7,20 3,50 2,13 24,7 0,59 1,14 19,0
CID-s-BS 03 7,20 3,50 2,09 247 0,61 1,09 18,3
CID-s-BS 04 7,35 3,50 1,98 28,2 0,75 1,02 21,7
CID-s-BS 05 7,25 3,50 2,03 28,2 0,71 1,07 19,7
CID-s-BS 06 7,30 3,50 2,01 28,2 0,73 1,05 19,6
CID-s-SH_01 7,25 3,50 1,94 33,9 0,87 1,05 26,0
CID-s-SH_02 7,30 3,50 1,93 33,9 0,88 1,05 24,6
CID-s-SH_03 7,35 3,50 1,91 33,9 0,90 1,03 22,9
CID-s-SH_04 7,20 3,50 2,00 32,0 0,79 1,10 24,5
CID-s-SH_05 7,20 3,50 2,00 32,0 0,79 1,10 23,3
CID-s-SH_06 7,20 3,50 1,99 32,0 0,80 1,09 21,8
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Tabelle C.14: Steifigkeitsparameter (Erstbelastung) fur Kaolin aus CID-Versuchen

Versuch GZ: (S1 - S3)max GZ: Critical state
ss| B | n| K| Eo | R | n | Kjejs|Eo|R|n]|K]ey
KN/m| kN/mz | - - | kN/m2| - - - % | KN/m2 | - - - %
2
CID-sK_01| 25 |1119.3 640,3 | 0,71 19,9 | 553,0 | 0,55 10,9
CID-sK_02| 50 |1536,1|0,84|33,0( 926,0 | 0,65 | 0,79 | 18,1 | 19,9 | 891,3 | 0,59 | 0,90 | 18,3 | 13,5
CID-s-K_03| 100 |3610,1 1924,2| 0,73 20,1 | 1924,2| 0,73 20,0
CID-sK_04| 25 | 909,9 596,7 | 0,65 19,8 | 602,5 | 0,57 11,9
CID-sK_05| 50 |1024,6(094|279| 7644 | 051|083 | 169 | 19,7 | 769,1 |0,45|0,83| 17,0 | 13,7
CID-sK_06| 100 |3333,3 1885,9| 0,73 20,0 | 1901,5| 0,69 16,0
CID-sK_07| 25 |1090,6 691,0 | 0,64 19,3 | 687,6 | 0,63 19,8
CID-sK_08| 50 |1948,2|0,77|32,4|1138,8| 0,68 | 0,72 | 18,7 | 19,5 | 1148,8 | 0,66 | 0,74 | 19,3 | 16,1
CID-sK_09| 100 |3188,8 1869,8| 0,71 20,1 | 1928,0| 0,64 13,3

Tabelle C.15: Steifigkeitsparameter (Ent- und Wiederbelastung) fir Kaolin aus CID-Versuchen

Versuch S3 Eur n K Ew/Ei | Eu/Eso
KN/m2 | KN/m?2 - - - -
CID-sK_01 25 4318,2 3,86 6,74
CID-sK_02 50 7096,2 | 0,78 | 125,4 4,62 7,66
CID-sK_03 100 127241 3,52 6,61
CID-sK_04 25 3935,6 4,33 6,60
CID-sK_05 50 6107,1 | 0,65 | 96,8 5,96 7,99
CID-sK_06 100 97215 2,92 515
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Tabelle C.16: Steifigkeitsverhatnisse (Erstbelastung) fur Kaolin aus CID-Versuchen

Versuch GZ: (S1-S3)mx | GZ: Critical state
S3 Ei/Eso Ei/Eso
KN/m2 - -
CID-sK 01 | 25 175 1,38
CID-sK_02 | 50 1,66 1,66
CID-sK_03 | 100 1,88 1,88
CID-sK_ 04 | 25 1,53 1,53
CID-sK_05 | 50 1,34 1,34
CID-sK_06 | 100 1,77 1,77
CID-sK 07 | 25 1,58 1,58
CID-sK_08 | 50 171 1,71
CID-sK_09 | 100 171 171

Tabelle C.17: Steifigkeitsparameter (Sekantenmodul Esp) fir Seeton aus CID-V ersuchen

Versuch GZ: (S1- S3)max GZ: Critical state
s3 | Eso Re n K err | Eso Re n K erf
kKN/m| KN/m? - - - % kN/m? - - - %
2

CID-sBS 01| 100 | 5876,1 | 0,95 10,7 | 5874,6| 0,91 20,0
Cl D-S—BS_OZl) 200 | 10686,6 | 0,84 | 0,99 58,8 8,4 |10686,6| 0,84 1,04 58,8 8,4
CID-sBS 03| 300 | 17451,8 | 0,97 15,7 |18384,2| 0,95 19,8
CID-sBS 04| 100 | 8473,6 | 0,96 11,4 |8647,6| 0,95 13,0
CID-sBS 05| 200 37877,3%| 0,98 | 0,45 84,7 10,9 |37579,8| 0,97 0,44 86,5 12,6
CID-sBS 06| 300 | 13816,1 | 0,87 19,8 [13994,5| 0,85 14,1
CID-ssSH 01| 100 | 25539 | 0,84 14,1 | 2564,2| 0,84 15,1
CID-ssSH 02| 200 | 8510,1 | 0,89 | 1,26 27,9 19,4 |8686,0| 0,88 1,25 28,2 17,0
CID-ssSH 03| 300 | 9552,0 | 0,87 19,7 | 9475,3| 0,86 16,5
CID-s-SH 04| 100 | 34015 | 0,93 11,6 |3339,8| 0,92 12,7
CID-ssSH 05| 200 | 7878,0 | 0,90 | 1,14 34,5 14,2 | 8002,3| 0,88 1,18 33,9 16,0
CID-s-SH 06| 300 | 11721,5| 0,89 14,1 |12119,0, 0,89 16,2
Y Versuch nur bis e, = 8,4%; ? Vorbelastung durch Stempelvorfahren
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Tabelle C.18: Steifigkeitsverhdtnisse (Erstbelastung) fur Seeton aus CID-Versuchen

Versuch GZ: (S1-S3)mx | GZ: Critical state

S3 Ei/Eso Ei/Eso
kN/m2 - -
CID-sBS 01 100 2,50 k.A.
CID-sBS 02 | 200 - K.A.
CID-sBS 03 300 3,98 k.A.
CID-sBS 04 100 2,20 2,15
CID-sBS 05 200 1,75 1,76
CID-sBS 06 | 300 2,00 1,97
CID-s-SH_01 100 2,14 2,14
CID-ssSH_02 | 200 1,73 1,70
CID-ssSH_03 | 300 1,90 1,92
CID-ssSH_04 | 100 3,13 3,19
CID-sSH_05 | 200 2,13 2,10
CID-ssSH_06 | 300 2,21 2,14
k.A. —keine Angabe mdglich

Tabelle C.19: Verformungsparameter (Tangentenmodul und Ent- und Wiederbelastung) fir See-
ton aus CID-Versuchen

Versuch S3 Ei n K Eur n K | Ew/E |Eu/Eso

[kN/m? | kN/m? - - [KN/m? | [-] [-] [-] [-]
CID-sBS 01| 100 | 146843 13766,7 094 | 234
CID-sBS 02| 200 |205339| 131 125,7 - 1,07 | 137,7 - -
CID-sBS 03| 300 | 694444 44686,0 064 | 256
CID-sBS 04| 100 | 186220 25593,7 1,37 | 3,02
CID-sBS 05| 200 [6622522| 0,36 186,2 | 37944,4 | 0,67 | 251,3 | 057 2
CID-sBS 06 | 300 |27624,3 53848,4 1,95 | 3,90
CID-sSH_ 01| 100 | 54765 17000,1 310 | 6,66
CID-sSH 02| 200 |147275| 113 57,9 |23149,7 | 045|1700| 157 | 272
CID-sSH_03| 300 | 181488 277955 153 | 291
CID-sSH_ 04| 100 | 106383 16804,8 158 | 49
CID-sSH 05| 200 |167785| 0,79 103,7 | 21531,4| 0,56 | 161,7 | 128 | 273
CID-sSH_ 06| 300 | 25906,7 32067,6 124 | 274
Y Versuch nur bis e, = 8,4%; ? Vorbelastung durch Stempelvorfahren
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Tabelle C.20: CID-s-K_01-02-03 (Kaolin)

Einbau: Sattigung: ss = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Bo; = 1,00 S301 = 25 kN/mz2 Art:  Standard
ho= 5,0cm B = 0,98 S302= 50 kN/m2 vy = 0,005 mm/min
DO = 5,0 cm Bog = 0,95 33’03 = 100 kN/m?2
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Tabelle C.21: CID-s-K_04-05-06 (Kaolin)
Einbau: Sattigung: ss = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Bos = 0,99 S304 = 25 kN/mz2 Art:  Standard
ho= 5,0cm Bos = 0,99 S35 = 50 kN/m?2 v = 0,004 mm/min
DO = 5,0 cm Boe = 0,95 33,06 = 100 kN/m?2
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Tabelle C.22: CID-s-K_07-08-09 (Kaolin)

Einbau: Sattigung: ss = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Byy = 0,95 S307 = 25 kN/mz2 Art:  Standard
ho = 5,0cm Bog = 0,95 S308 = 50 kKN/m?2 Vi = 0,004 mm/min
DO = 5,0 cm Bog = 0,95 33’09 = 100 kN/m?2
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Tabelle C.23: CID-s-BS_01-02-03 (Projekt |1 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bo1 = 0,95 S301 = 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bg; = 0,97 S302= 200 kN/m? vi = 0,005 mm/min
DO = 3,5 cm Bog = 0,95 33’03 = 300 kN/m?2
350 CrT 1 1 1 [ 1 1t 1 [ 1 T T 1T ] T 1 1 1] 0004 i T T T [ T T T T [ T T T T [ T T T 1 ]
300 - E i ]
E o - S', = 300 kN/m2- Z 0.003 } ,
2 : | E i |
£ 200 - q1 . i i
g B S'; = 200 kN/m2] ;?0 0.002 - n
0 150 =R i '
' c 119 L |
w 100 e——o— | '0.001 |- -
S'; = 100 kKN/m27] r 1
50 n [ ]
4 7 L i
0 I T T T Y T A N ] O 3 ]
0 5 10 15 20 0 5 10 15 20
€ in% € in %
OO /) s e L L L L Y N B B B B 1000 E T T T T7T] T \E
05 1 1= i ]
B 1wl i i
-1.0 - 13
- “|R 100 - .
o C 112 F ]
z e e z
B 20 | f f
c 113
o5 - I8N 10 - Jo E, (K=58,76;n=0,99) =
- 1|2 A E (K=12574;n=1,31) |-
3.0 ¢ iR 0 E, (K=137,67;n=1,07)
_35 - T T T Y I T Y ] 1 Ll I
0 5 10 15 20 0.1 1 10
el in % S'S / pref
50 T T T [ T T T T [ T T T T [ T T T 1 NE 400 T T T T T T 1 I I
i = e = 28,99° i
40 r = 5 300 71 (s1-s3)max ' i
™ F . i 2
» 3.0 - , — c | ¢'=0kN/m |
5 2.0 M@ 15207 ]
n < I N I j ‘o = 28,74°
" 100 - J cs e
108 1| I c'=0kN/m2 _
00 I T O R T T T TSR O T B | \(n/ O | | | | | | | |
0 5 10 15 20 0 200 400 600 800

€ in%

(S', +S'))/2in kN/m?




C22 Anhang C

Tabelle C.24: CID-s-BS_04-05-06 (Projekt |1 - Seeton)

Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bos = 0,95 S304= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bos = 0,97 S305 = 200 kN/m? vy = 0,005 mm/min
DO = 3,5 cm Boe = 0,95 33,06 = 300 kN/m?2
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Tabelle C.25: CID-s-SH_01-02-03 (Projekt I11 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bo; = 0,99 S301 = 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm B2 = 0,96 S302= 200 kN/m2 vy = 0,005 mm/min
DO = 3,5 cm Bog = 0,95 33’03 = 300 kN/m?2
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Tabelle C.26: CID-s-SH_04-05-06 (Projekt 111 - Seeton)

Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bos = 0,96 S304= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bos = 0,97 S305 = 200 kN/m? vy = 0,005 mm/min
DO = 3,5 cm Boe = 0,99 33,06 = 300 kN/m?2
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C.4 Undranierte Triaxialversuche (ClU-Versuche)

C41 Versuche mit normalkonsolidiertem Kaolin

Tabelle C.27: Abmessungen und Zustandsgrofen der undrénierten Triaxialversuche mit Kaolin

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm® | Wo in % € S We in %
ClU-s-K_01 4,94 5,00 1,87 43,8 1,08 1,10 -
ClU-s-K_02 4,87 5,00 1,85 43,8 1,10 1,08 -
ClU-s-K_03 4,69 5,00 1,97 43,8 0,98 1,22 -
ClU-s-K_04 472 5,00 1,87 44,0 1,09 1,09 -
ClU-s-K_05 4,72 5,00 1,85 44,0 1,11 1,08 -
ClU-s-K_06 4,69 5,00 1,88 44,0 1,08 1,11 -
ClU-s-K_07 4,69 5,00 1,88 42,8 1,06 1,10 -
ClU-s-K_08 471 5,00 1,88 424 1,05 1,10 -
CIU-SK_01 9,37 9,52 1,98 36,1 0,86 1,13 28,7
CIU-SK_02 9,46 9,61 1,93 36,1 0,92 1,07 28,9
CIU-SK_03 9,44 9,58 1,90 36,8 0,96 1,04 28,9
CIU-SK_04 8,92 9,68 1,87 36,8 0,98 1,02 27,4
CIU-SK_07 9,48 5,45 1,75 34,7 1,08 0,87 28,7
CIU-SK_08 9,32 5,36 1,82 34,7 1,00 0,94 28,4
CIU-SK_09 9,22 5,28 1,88 37,7 0,94 1,00 28,3
CIU-SK_12 9,86 10,00 1,91 28,4 0,82 0,94 28,6
CIU-SK_13 9,89 9,75 1,96 28,4 0,77 1,00 23,9
CIU-SK_15 9,66 9,66 1,95 34,8 0,87 1,08 25,0
CIU-SK_16 9,83 9,80 1,88 35,1 0,95 1,01 26,2
CIU-SK_18 9,37 9,51 1,93 34,5 0,88 1,06 26,9
CIU-SK_19 9,81 9,72 1,90 33,9 0,91 1,01 29,1
CIU-SK_20 9,81 9,72 1,82 33,9 1,00 0,92 27,1
CIU-SK_21 9,69 9,50 1,95 33,9 0,86 1,07 28,3
CIU-SK_23 9,82 9,73 1,90 34,1 0,91 1,02 31,0
CIU-SK_24 9,76 9,69 1,95 34,1 0,86 1,07 30,0
CIU-SK_25 9,95 9,76 1,90 32,3 0,88 0,99 29,4
CIU-SK_26 9,85 9,77 1,89 32,4 0,89 0,98 29,3
CIU-SK_27 9,87 9,74 1,89 32,4 0,90 0,97 29,0
CIU-SK_28 9,99 9,73 1,91 32,1 0,88 0,99 29,2
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Fortsetzung Tabelle C.27:

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm? | Wo in % € S We in %
CIU-SK_30 9,30 4,90 1,63 33,1 1,21 0,74 24,6
CIU-SK_31 9,50 5,05 1,69 33,1 1,13 0,79 23,6
CIU-SK_33 9,55 9,46 1,92 33,1 0,87 1,03 27,4

Tabelle C.28: Verformungsparameter (Erstbelastung) fur Kaolin aus ClU-Versuchen
(Kleine (s) Zellen)

Versuch GZ: (S1 - S3)max GZ: (s"1/ S 3)max
ss| B |[n| K| Eo | R | n | Kjlef|l Eo|R | n| K] ey
KN/m| kKN/m2 | - - | kKN/m2| - - % | KN/m2| - - - %
2
ClU-sK 01| 25 |1002,0 450,3 | 0,81 20,0 | 475,6 | 0,79 18,9
ClU-ssK 02| 50 | 961,3 |0,94|29,20| 4775 | 0,82 | 0,88 [12,69| 20,0 | 477,5 | 0,82 | 0,86 {12,84| 20,0
ClU-sK_03| 100 |3677,1 1525,3| 0,92 20,0 | 1563,7| 0,90 18,4
ClU-sK 04| 25 | 539,5 266,3 | 0,73 20,0 | 266,3 | 0,73 20,0
ClU-sK_05| 50 |1150,8|1,20(27,71| 562,8 | 0,77 | 1,21 |13,77| 20,0 | 562,8 | 0,77 | 1,26 |14,65| 20,0
ClU-ssK_06| 100 | 2838,7 1418,5| 0,87 20,0 | 1527,8 | 0,86 18,6
ClU-sK_07| 50 |1102,6 521,7 | 0,83 20,0 | 521,7 | 0,83 20,0
ClU-ssK_08| 100 | 1919,60,80|19,20| 985,5 | 0,83 | 0,92 | 9,85 | 20,0 | 1075,0| 0,80 | 1,04 (10,75| 17,7

Tabelle C.29: Porenwasserdruckparameter und Steifigkeitsverhaltnisse fur Kaolin
aus ClU-Versuchen (Kleine (s) Zellen)

Versuch GZ: (S1- S3)max GZ: (s'1/ S 3)max
S3 Amax €1, Amax As Ei/Eso Ar Ei/Eso
kN/m2 - % - - - -
ClU-s-K_01 25 0,74 2,4 0,21 2,23 0,22 2,11
ClU-s-K_02 50 1,41 1,4 0,35 2,01 0,35 2,01
ClU-s-K_03 100 1,04 2,4 0,47 2,41 0,49 2,35
ClU-s-K_04 25 1,35 1,8 0,38 2,03 0,38 2,03
ClU-s-K_05 50 1,18 2,4 0,39 2,04 0,39 2,04
ClU-s-K_06 100 1,25 2,2 0,51 2,00 0,54 1,86
ClU-sK_07 50 1,27 2,2 0,49 2,11 0,49 2,11
ClU-s-K_08 100 1,60 2,9 0,71 1,95 0,78 1,79




C28

Anhang C

Tabelle C.30: Verformungsparameter (Erstbelastung) fur Kaolin aus CIU-Versuchen
(GrolRe (S) Zdlen)

Versuch GZ: (S1 - S3)max GZ: (s"1/ S’ 3)max

ss| B |n| K| Eo | R | n | Kjlesr| Eo | R|n|K]|e;

KN/m| kKN/m2 | - - | kKN/m2| - - - % | KN/m2 | - - - %

2
CIU-SK 01| 85 |7533,5 5411,3| 0,94 18,8 | 5708,3 | 0,90 11,3
CIU-SK 02| 98 |5252,1 3256,8 | 0,91 20,0 [ 3272,1| 0,91 20,0
CIU-SK 03| 84 |38314 2238,8 | 0,89 20,0 | 2245,9| 0,88 19,2
CIU-SK 04| 42 |2784,0 1389,3 | 0,86 20,0 [ 1952,9 | 0,59 59
CIU-S-K_07| 100 |4304,8 2394,4| 0,86 14,1 | 2883,0| 0,79 10,0
CIU-SK_08| 100 |6849,3 3869,9 | 0,91 15,7 | 3880,9 | 0,83 7,1
CIU-S-K_09| 100 |8673,0 6496,0 | 0,94 16,3 | 8443,3| 0,87 8,3
ClIU-SK_12| 197 |5851,4 3054,7| 0,88 19,7 | 3054,7 | 0,88 19,7
CIU-SK 13| 81 |5571,0|0,56(56,53|3642,3| 0,92 | 0,67 |35,19| 20,0 | 3609,2 | 0,91 | 0,62 |36,90| 17,9
CIU-SK_15| 283 |12821,0 10616 | 0,93 19,0 | 10616 | 0,93 19,0
CIU-SK_16| 261 |4885,2 2608,8 | 0,86 19,5 | 2608,8 | 0,86 19,5
ClIU-SK_18| 82 |4237,3 2098,9 | 0,85 19,5 | 2708,2 | 0,73 9,3
CIU-S-K_19| 99 |4651,2 4157,4 | 0,94 19,4 | 5140,5| 0,93 15,9
CIU-SK 20| 80 |3257,3 1617,4| 0,85 19,6 | 1615,4 | 0,85 19,7
CIU-SK 21| 78 |2659,6 1370,8| 0,87 20,0 | 1339,0| 0,85 18,0
ClIU-SK 23| 77 |3787,9 2344,8| 0,90 20,0 | 2296,2 | 0,89 13,8
CIU-SK 24| 91 |4016,1 2737,1| 0,91 19,2 | 2718,4 | 0,90 17,9
ClU-SK 27| 91 |3731,3 2453,3| 0,92 19,0 | 2453,3| 0,92 19,0
CIU-SK 28| 86 |1908,4 1050,8 | 0,84 16,7 | 1047,4| 0,84 17,0
CIU-SK_30| 125 |12063,0 6462,4 | 0,86 14,3 | 11378 | 0,62 54
CIU-SK_31| 293 |11976,0 6094,9 | 0,87 16,2 | 6480,8 | 0,80 10,5
CIU-SK_33| 80 |4784,7 2809,2 | 0,89 19,7 | 3014,7 | 0,82 10,2
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Tabelle C.31: Porenwasserdruckparameter und Steifigkeitsverhaltnisse fur Kaolin

aus ClU-Versuchen (Grof3e (S) Zdlen)

Versuch GZ: (S1- S3)max GZ: (s"1/S 3)mex
S3 Arrax €1, Amax A Ei/Eso As Ei/Eso
[kN/m?] [-] [%] [-] [-] [-] [-]
CIU-SK_01 85 0,54 3,0 0,39 1,39 0,45 1,32
CIU-SK_02 98 0,70 3,0 0,47 1,61 0,47 1,61
CIU-S-K_03 84 0,57 3,6 0,33 1,71 0,34 1,71
CIU-SK_04 42 0,57 0,8 -0,09 2,00 0,14 1,43
CIU-SK_07 100 0,57 1,3 0,12 1,80 0,24 1,49
CIU-SK_08 100 0,52 21 0,17 1,77 0,30 1,76
CIU-S-K_09 100 0,37 21 0,10 1,34 0,20 1,03
CIU-SK_12 197 0,75 54 0,56 1,92 0,56 1,92
CIU-SK_13 81 0,36 2,6 0,19 1,53 0,19 1,54
CIU-SK_15 283 0,84 16,0 0,83 1,21 0,83 1,21
CIU-SK_16 261 1,59 3,0 0,87 1,87 0,87 1,87
CIU-SK_18 82 0,52 1,5 0,04 2,02 0,18 1,56
CIU-SK_19 99 1,07 1,9 0,77 1,12 0,80 0,90
CIU-SK_20 80 0,51 1,8 0,11 2,01 0,11 2,02
CIU-SK_21 78 1,05 0,9 0,33 1,94 0,34 1,99
CIU-SK_23 77 0,75 27 0,44 1,62 0,47 1,65
CIU-SK_24 91 0,75 32 0,44 1,47 0,45 1,48
CIU-SK_25 96 1,42 1,6 0,97 1,82 0,97 1,82
CIU-S-K_26 69 0,78 38 0,49 2,05 0,50 2,06
CIU-SK_27 a1 1,07 1,6 0,63 1,52 0,63 1,52
CIU-SK_28 86 1,91 0,8 0,77 1,82 0,78 1,82
CIU-SK_30 125 0,56 1,4 0,12 1,87 0,38 1,06
CIU-SK_31 293 0,54 1,0 -0,04 1,96 0,08 1,85
CIU-SK_33 80 0,51 31 0,22 1,70 0,33 1,59
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Tabelle C.32: ClU-s-K_01-02-03 (Kaolin)
Einbau: Sattigung: s; = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Bo1 = 0,95 S301 = 25 kKN/mz2 Art:  Standard
ho = 5,0cm BOZ = 0,95 S302 = 50 kN/m?2 Vi = 0,035 mm/min
DO = 5,0 cm Bog = 0,95 33'03 = 100 kN/m?2
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Tabelle C.33: ClU-s-K_04-05-06 (Kaolin)

Einbau: Sattigung: s; = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Bos = 0,95 S304 = 25 kKN/mz2 Art:  Standard
ho= 5,0cm Bos = 0,95 S305 = 50 kN/mz vi = 0,035 mm/min
DO = 5,0 cm BOG = 0,95 33,06 = 100 kN/m?2
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Tabelle C.34: CIU-s-K_07-08 (Kaolin)
Einbau: Sattigung: s; = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 Boy = 0,95 S307 = 50 kN/mz Art:  Standard
ho = 5,0 cm Bog = 0,95 83,08 = 100 kN/m?2 Vi = 0,040 mm/min
Dg= 5,0cm
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Tabelle C.35: CIU-S-K_01-03-12-13-15-33 (Kaolin)
Einbau: Sattigung: s; = 100 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=1 BOl = 0,95 B13 = 0,95 $301-03-13-33 — 100 KN/m2 | Art: Standard
ho= 10,0cm Biz = 0,95 B;s= 0,95 S312 = 200 kN/m2 vy = 0,050 mm/min
Do= 10,0cm B, = 0,95 Bs;= 1,00 S315= 300 kKN/m2
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C.4.2 Versuchemit Seeton (Projekt I und 111)

Tabelle C.36: Abmessungen und Zustandsgréfien der undréanierten Triaxia versuche mit Seeton

Versuch hoincm | Doincem | r ing/cm® | Woin % € S WEe in %
ClU-sBS 01 7,80 3,55 2,06 245 0,64 1,04 20,2
ClU-s-BS 02 7,75 3,55 2,06 24,5 0,64 1,04 214
ClU-sBS 03 7,10 3,50 2,03 279 0,70 1,08 22,8
ClU-s-BS 04 7,35 3,50 1,99 279 0,74 1,02 22,0
ClU-sBS 05 7,40 3,50 2,05 279 0,69 1,09 20,3
ClU-s-SH_01 7,25 3,50 1,98 34,5 0,84 1,12 25,4
ClU-s-SH_02 7,25 3,50 191 34,5 0,91 1,03 32,6
ClU-s-SH_03 7,20 3,50 1,85 34,5 0,97 0,96 289
ClU-s-SH_04 7,10 3,50 1,97 32,8 0,82 1,08 25,6
ClU-s-SH_05 7,20 3,50 1,97 32,8 0,83 1,07 23,4
ClU-s-SH_06 7,30 3,50 1,99 32,8 0,81 1,10 23,2
ClU-s-SH_07* 7,10 3,50 2,09 26,0 0,64 1,11 23,3
ClU-s-SH_08* 7,20 3,50 2,07 26,0 0,65 1,09 21,7
ClU-s-SH_09* 7,30 3,50 2,18 26,0 0,57 1,25 194

*: Horizontal orientierte Probe

Tabelle C.37: Verformungsparameter (Anfangs- und Ent-/Wiederbel astungssteifigkeit)
fur Seeton aus ClU-Versuchen

Versuch S3 E n K Eur n K Eu/Ei
kN/m2 | KN/m2 | - - KN/m? - - -

ClU-sBS 01 | 178 |12048,2| 0,10 | 113,65 | 36336,2 | 1,05 | 199,12 3,02

ClU-s-BS 02 93 [11286,7 18539,3 1,64
ClU-s-BS 03 91 |75131 14492,1 1,93
ClU-sBS 04 | 201 |14524,6| 0,83 | 81,54 | 15856,0 | 0,55 | 140,62 1,09
ClU-ssBS 05 | 292 |97714 30416,3 311
ClU-s-SH_01 97 |6305,2 8921,0 1,41
ClU-sSH_02 | 203 |17513,1] 2,21 | 58,65 | 183285 | 1,10 | 90,55 1,05
ClU-s-SH_03 | 283 |81300,8 29780,9 0,37
ClU-s-SH_04 97 |8569,0 10936,2 1,28
ClU-s-SH_07* 96 |30303,0 31553,6 1,04

ClU-s-SH_08* | 203 |41666,7| 0,25 | 316,84 | 22938,9 0 291,16 0,55
ClU-s-SH_09* | 297 |38759,7 34079,4 0,88




Anhang C C35

Tabelle C.38: Steifigkeitsparameter (Sekantensteifigkeit) und Porenwasserdruckparameter
flr Seeton aus ClU-Versuchen im GZ: (S1 - S3)mex

Vesich | s3 | Eso | R | n | K |ey| E/Eso |Ew/Eso| A | Avex |€1ame
KN/mz2 | kN/m? - - - % - - - - %
ClU-sBS 01 178 | 6446,7 | 0,87 | -1,32 |137,48|15,4 1,87 5,64 0,11 | 0,60 2,1
ClU-sBS 02 93 |15041,5| 0,93 17,3| 0,75 1,23 -0,01 | 0,33 | 15,6
ClU-sBS 03 91 10551,6 | 0,99 17,9 0,71 1,88 0,28 | 0,59 1,5
ClU-sBS 04 201 |67550,8| 0,98 | 0,94 |11525|19,2| 0,30 0,20 0,46 | 0,62 35
ClU-sBS 05 292 |31597,3| 1,00 19,5 0,82 0,81 0,35 | 0,70 2,5
ClU-sSH_01 97 3674,6 | 0,92 17,4 1,72 2,43 0,42 | 0,76 21
ClU-s-SH_02 203 [18080,5| 0,96 | 2,42 | 38,03 |16,1 0,97 1,01 0,73 | 0,80 7,5
ClU-s-SH_03 283 |52193,6| 1,00 9,8 1,56 0,57 087 | 1,11 | 20,0
ClU-ssSH 04 97 10439,3| 0,94 15,7 0,82 1,05 0,31 | 0,72 1,2
ClU-s-SH_07* 96 | 69804,9| 0,97 10,1| 0,43 0,45 0,07 | 0,23 1,8
ClU-s-SH_08* 203 [65399,6| 0,98 | 0,03 |[683,43|13,1 0,64 0,35 0,23 | 0,39 2,6
ClU-sSH _09* | 297 |74011,4| 0,96 19,6| 0,52 0,46 0,26 | 0,51 2,5

Tabelle C.39: Steifigkeitsparameter (Sekantensteifigkeit) und Porenwasserdruckparameter
fur Seeton aus ClU-Versuchenim GZ: (S’1/ S’ 3)max

Versuch S3 E50 Rf n K €Lt E,/ E50 Af
KN/mz2 | kN/m? - - - % - R

ClU-sBS 01 | 178 |11949,8| 0,74 | -1,52 | 287,12 | 8,6 1,01 0,26

ClU-s-BS 02 93 |31862,9| 0,76 7,8 0,35 0,14
ClU-s-BS 03 91 |23963,1| 0,84 7,6 0,31 0,44
ClU-sBS 04 | 201 |89142,7| 0,82 | 0,89 |303,09| 7,0 0,23 0,66
ClU-sBS 05 | 292 |57213,4| 0,84 106 045 0,54
ClU-s-SH_01 97 | 4540,3 | 0,86 91 1,39 0,52
ClU-s-SH_02 | 203 |18075,7| 0,96 | 2,20 | 46,06 |13,7| 0,97 0,73
ClU-ssSH_03 | 283 |52110,5| 1,00 10,3| 1,56 0,88
ClU-s-SH_04 97 |17381,9| 0,79 7,5 0,49 0,54
ClU-s-SH_O7* 96 |62608,1| 0,87 56 0,48 0,19

ClU-s-SH_08* | 203 |73580,3| 0,91 | 0,26 |628,25| 7,6 0,57 0,34
ClU-ssSH_09* | 297 |84347,0| 0,92 10,3| 0,46 0,33
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Tabelle C.40: CIU-s-BS_01-02 (Projekt 11 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bo1 = 0,95 S301 = 200 kN/m? Art:  Standard
ho = 7,0cm Boz = 0,95 S302 = 100 kN/mz2 Vi = 0,050 mm/min
Dg= 3,5cm
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Tabelle C.41: CIU-s-BS_03-04-05 (Projekt |1 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Boz = 0,95 S303= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bos = 0,95 S304= 200 kN/m? vi = 0,050 mm/min
DO = 3,5 cm Bos = 0,95 33’05 = 300 kN/m?2
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Tabelle C.42: CIU-s-SH_01-02-03 (Projekt 111 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bo; = 0,97 S303= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm By, = 0,95 S304= 200 kN/m? vi = 0,050 mm/min
Dg= 3,5cm Bos = 0,95 S305 = 300 kN/m?
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Tabelle C.43: ClU-s-SH_04-05-06 (Projekt 111 - Seeton)
Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Bos = 0,98 S303= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bos = 0,95 S304= 200 kN/m? vi = 0,050 mm/min
Dy= 3,5cm Bos = 0,97 S305 = 300 KN/m?2
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Tabelle C.44: ClU-s-SH_07-08-09 (Projekt I11 - Seeton)

Einbau: Sattigung: ss = 400 kN/m2 | Konsolidation: K, = 1,00 | Abschervorgang:
h/D=2 Byy = 0,96 S303= 100 kN/m? Art:  Standard
ho= 7,0cm Bog = 0,95 S304= 200 kN/m? v; = 0,050 mm/min
Dg= 3,5cm Bgo = 0,97 S305 = 300 kN/m?
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C.5 Undranierteund unkonsolidierte Triaxialver suche (UU-Ver suche)

Tabelle C.45: Abmessungen und ZustandsgrofRen der undranierten und unkonsolidierten Tria-

xialversuche mit Kaolin

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm?® | Woin % € S We in %
UU-s-K-F 01 5,05 5,17 1,58 51,1 1,58 0,86 50,9
UU-s-K-F 02 5,14 5,20 1,57 51,1 1,61 0,86 49,0
UU-s-K-F_03 5,20 5,20 1,56 51,1 1,63 0,85 47,0
UU-sK-A_ 01| 5,15 5,14 1,62 50,0 1,51 0,90 45,3
UU-sK-A_02 | 5,00 5,18 1,64 50,0 1,49 0,91 447
UU-sK-A_ 03| 5,25 5,15 1,69 50,0 1,40 0,97 42,2
UU-sK-K 01| 5,10 5,16 1,63 50,0 1,49 0,91 42,6
UU-sK-K 02 | 5,12 5,14 1,67 50,0 1,44 0,94 39,1
UU-sK-K 03| 5,11 5,15 1,65 50,0 1,46 0,93 37,9
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Tabelle C.46;: UU-S-K_01-09 (Kaolin)

Einbau:

h/D=1 S301 = 25 kN/mz
ho= 5,0cm S302= 50 kN/m?2
Do= 50cm Sz03= 75 KN/m2

Abschervorgang:  Art:  Standard
UU-s-K-F  v; = 0,030 mm/min
UU-s-K-A  v; = 0,050 mm/min
UU-s-K-K  v; = 0,005 mm/min

UU-s-K-F_01-03

UU-s-K-A_01-03
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C.6  Spannungspfadgesteuerte undranierte Triaxialversuche

C.6.1 Versuchsseriel (mit normalkonsolidiertem Kaolin)

Tabelle C.47: Abmessungen und Zustandsgrofen der undranierten Triaxialversuche mit Kaolin

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm® | Wo in % € S We in %
CAU-A-K_09 9,86 10,0 1,91 28,4 0,82 0,94 27,7
CAU-A-K_10 9,81 9,72 1,90 345 0,92 1,02 29,1
CAU-A-K_12 11,50 9,50 1,80 30,5 0,96 0,86 26,4
CAU-B-K_01 9,33 9,86 1,92 34,8 0,90 1,05 33,0
CAU-D-K_01 9,60 9,65 1,93 34,8 0,89 1,06 30,2
CAU-D-K_02 9,71 9,83 1,89 351 0,93 1,02 28,0
CAU-D-K_03 9,54 9,63 1,55 33,1 1,33 0,68 26,5
CAU-E-K_01 9,73 9,75 1,90 351 0,92 1,03 28,6

Tabelle C.48: Auswertungsergebnisse zum Spannungs-Dehnungs-Verhaten (Kaolin)

Versuch s |Ko| s 1 Eso |€yeso| €af E R |Ei/Esol Ar | Amax €Amax|] s
KN/m2| - |kN/m2| kN/m2 | % % kKN/m2z | - - - - % °
/h

CAU-A-K_O91) 94,5 |0,70| 50,0 | 3925,2 | 1,16 | 10,6 | 6871,5 |0,95| 1,75 | 0,24 | 0,28 | 4,4 |32,7
CAU-A-K_10 | 97,2 |0,70({100,0| 5967,7 | 0,58 | 17,2 | 11606,1 {1,00| 1,89 | 0,40 | 0,40 | 17,2 |31,6
CAU-A-K_lZl) 98,4 |0,75/200,0| 42829 | 1,22 | 11,0 | 5515,6 |0,85| 1,29 | 0,32 | 0,42 | 3,3 |32,6
CAU-B-K_Oll) 92,3 |0,70| 50,0 | 46710 | 0,94 | 8,5 |30951,3|0,69| 6,63 |-0,42|-0,42| 85 |354
CAU-D-K_OlZ) 104,7,0,70| 50,0 | 13563,1|-0,48 | -84 | 13756,2 (0,90 1,01 | 0,08 | 0,22 | -1,9 (39,8
CAU-D-K_OlS) 104,710,70| 50,0 | 15687,1|-0,38| -6,1 | 17488,0|0,51| 1,11 | 0,09 | 0,22 | -1,9 |32,6
CAU-D-K_OZZ) 92,2 |0,70/100,0| 4871,7 |-1,35|-13,0| 3289,5 |0,69| 0,68 | 0,22 | -0,05| -6,7 |43,7
CAU-D-K_023) 92,2 10,70{100,0| 7408,4 |-0,69| -6,7 | 9586,1 |0,88| 1,29 |-0,04|-0,05| -6,7 |325
CAU-D-K_O32) 100,0|0,75| 50,0 | 8027,2 |-0,81|-10,9| 4527,9 |0,75| 0,56 | 0,04 |-0,10| -3,9 (69,6
CAU-D-K_O34) 100,0|0,75| 50,0 | 13485,5|-0,36 | -4,5 | 12584,9(0,91| 0,93 |-0,10|-0,10| -34 |35,1
CAU-E—K_Olz) 97,6 |0,70/100,0| 6497,4 |-0,81|-14,9| 7770,0 |0,89| 1,20 |-0,95|-0,95| -14,9 38,1
CAU-E-K_O].S) 97,6 |0,70{100,0| 12461,7 | -0,53 | -9,2 | 12915,5|0,91| 1,04 |-1,11|-1,11| -9,2 |325
Y Bruchkriterium: (S’ /S’ )max; 2 letzter Versuchswert; 2 interpoliert; ¥ Abbruchbedingung: D
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Tabelle C.49: Spannungspfad A (Kaolin — CAU-A-K_09-10-12)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 |Ss=200/200/300kN/m? Ko= 0,70/0,70/0,75 |Art:  TSP-A
Bio = 0,95 kN/m2/h
BlZ = 1,00
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Tabelle C.50: Spannungspfad B (Kaolin — CAU-B-K_01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 200 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-B
BOl = 0,97 S3 = 100 kN/m?2 S‘l = 50 kN/m2h
100 7\ T T T I T T T T I T T T T I T T T \7 5 T T T T I T T T T I T T T T I T T T T
80 - . - S'/s' 1
NE L — 4 L ¢( a r)max
2 i ] "
c 60T I w .
S I ]
n 40 = n |
w 0 ] 2 | ;
20 ] f ]
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£ r 1% 75 |
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S - 1 n 50 =
= 100 - 1 ,
C 11 2
125 © 1 % I
B = CAU-B-K_011 1
_150 Lo v vy g 0 | | | |
0 5 10 15 20 25 50 75 100 125 150
€,in % (S'a+S")/2 bzw. (S, *+S))/2 in KN/m?
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Tabelle C.51: Spannungspfad D (Kaolin — CAU-D-K_01-02-03)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 S¢ = 200 kN/m?2 Ko= 0,70/0,70/0,75 |aArt: TSP-D
Bo1 = 0,95 S3= 100 kN/m? c
o= 3 S, = 40/100/50
Boz = 0,95 kN/m2/h
Bogz 0,96
O T ol LS L MERKUNG: |
- - CAU-D-K 01 | Sprunghafter Kraftanstieg der
25 - = CAU-D-K_02 1.25 | MTS-Presse bei
N [ - D-01: e, =-3,6%
S - = CAU-D-K_03 " D-02: e, = -3,8% und -7,0%
Z 0r 1 - cAU-D-K 01
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&N-25 - 1 =% 075 - cAu-D-K_03
0 S 1l »n I 1
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75 Pressenkraft ] 0.95 |- ] b
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c O <
3 5+ @25
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00 L D-01bis e, =-0.7% draniert 1 5 (Extensionsent|astung) ‘\\‘\ |
-15 -10 -5 0 25 50 75 100 125 150
€.in% (S'a+S")/2 bzw. (S, +S)/2 in KN/m2
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Tabelle C.52: Spannungspfad E (Kaolin — CAU-E-K_01)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 200 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-E
BO]_ = 0,95 83 = 100 kN/m2 S‘l - 100 kN/mZ/h
50 [ T T T T I T T T T I T T T T I T T T T ] 1.50 [ T T T T I T T T T I T T T T I T T T T <
"~ CAU-E-K 01 ] - j
250 h 1.25 ; 5
£ i g - S'./S'=10
> i ) 1.00 - —>
4
e 0r f §
N i 4 0.75 |- .
»n -25 - . - ]
'S - i 0.50 - 7
) - ] r ]
=0 ¢ i 025 | .
- ] i ~~ CAU-E-K_011
_75 I T O I T T N 000 T YT Y I T N
-20 -15 -10 -5 0 -20 -15 -10 -5 0
€,in % €,in %
150 L T T T T I T T T T I T T T T I T T T T 50 T I T I . T I T I
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125 - 25 010 ‘7
L g g - i
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g [ < 0OF--—---—--§- T _|
= B £ .
< 75 ¢ K .
= - 005 | "\ TSP-E
= 50 L Im | \\\ i
[ @ N . \\
- .50 j e =325 <
25 ¢ SIVARSTIEETE
- —— CAU-E-K_01 g I ~ f
0 T T O R N R O N B R R .: _75 | I W | |
-20 -15 -10 -5 0 75 100 125 150 175 200
e, in % (S'a*+S")/2 bzw. (S, *+ S))/2 in KN/m?2
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C.6.2 Versuchsseriell (mit Seeton von Projekt I1)

Tabelle C.53: Abmessungen und Zustandsgroféen der undranierten Triaxia versuche mit Seeton

(Projekt 1)

Versuch hoincm | Doincm | r ing/cm® | Woin % € S WEe in %
CAU-A-BS 01 10,15 9,60 2,07 20,5 0,58 0,96 20,0
CAU-B-BS 01 9,30 9,40 2,08 20,0 0,56 0,96 20,6
CAU-D-BS 01 11,65 9,50 2,05 23,4 0,63 1,01 22,4
CAU-E-BS 01 11,60 9,15 2,05 22,5 0,62 0,99 21,5
CAU-F-BS 01 10,50 9,50 1,97 26,1 0,73 0,96 27,1

Tabelle C.54: Auswertungsergebnisse zum Spannungs-Dehnungs-Verhaten (Projekt 1)

Versuch | s, |Ko| s, | Eso |exeso| €af | E | R |E/Eso| A | Amex|€aamex|] 's

KN/m2| - |kN/m2| kN/m? | % % | KN/m2 | - - - - % °
/h

CAU-A-BS 1”|100,3|0,70| 50,0 | 3192,3 | 4,51 | 13,1 | 3801,4 | 0,52 | 1,19 |-002| 0,33 | 1,2 |37,4
CAU-B-BS 1%| 98,9 (0,70| 50,0 | 4010,4 | 2,67 | 7,7 | 45125 | 0,39| 1,13 |-0,74|-0,74| 7,7 |50,2
CAU-B-BS 1%| 98,9 [0,70| 50,0 | 28739,3| 1,58 | 1,9 [52997,4|0,97| 1,84 |-0,28|-028| 1,9 |39,9
CAU-D-BS 1¥| 99,1 |0,70| 50,0 |34882,2|-0,11 | -1,4 | 46628,7|0,90 | 1,34 |-0,33|-0,33| -1,4 |153

CAU-D-BS_1%| 99,1 |0,70| 50,0 | 24896,4 | -0,18 37,8
CAU-E-BS 1 | 97,4 |0,70| 50,0 | 20613,1|-0,25| -7,0 | 61315 | 0,78| 0,30 |-1,72|-1,72| -7,0 |258
CAU-E-BS_1°| 97,4 |0,70| 50,0 | 16938,5 | -0,33 37,5

CAU-F-BS 1¥| 99,3 |0,70| 50,0 | 22272,5|-0,31|-11,3 | 8210,3 | 0,87 | 0,37 |-0,54 |-0,54| -11,3 (45,5
CAU-F-BS 1%| 99,3 |0,70| 50,0 | 27783,0|-0,22| -8,2 |11661,9|1,00| 0,42 |-0,64 |-0,64| -8,2 |39,4

Y Bruchkriterium: (S'a/S')mx; 2 Abbruchbedingung: s, = 0; ¥ letzter Versuchswert; ¥ extrapoliert;
% Abbruchbedingung: Dumeax
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Tabelle C.55: Spannungspfad A (Projekt |1 — CAU-A-BS 01)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-A
250 ‘ ‘ ‘ 5 I T T T T I T T T T I T T T T I T T T T ]
: : L (S 'a/S 'r)max -
. 200 |- y I oY oo
£ " ] i
Z C ] i
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N i § ]
» 100 - . ]
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O T TN T T I N N Y TN TN Y N N \_\ |
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0 5 10 15 20 0 5 10 15 20
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I 1l E
= 40 - 7 5200
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S i IR}
2 o006 1] ‘<100
i i )
20 - . 50
_40 7\ T T T O Y A B \7 O i
0 5 10 15 20 100 200 300
€,in% (S'.+S")/2 bzw. (S, *+ S))/2 in kN/m2
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Tabelle C.56: Spannungspfad B (Projekt Il — CAU-B-BS _01)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-B
140 }\ T T T T T T 1 r 1 1 1 11T \E 10 7‘ e — ‘7
. 120 ] I ]
£ B b 8 ]
Z 100 | . I 1
< C i L ]
= i 1] -~ i 1
o~ 800 1] @ 6r ]
» 60 - 1w i I
w40 [ . 47 i
20 0 ] I ]
O i [ N Y B B \_\E|_\ \C:éL\J_\B_\BS\_\O\l: 2@ = CAU-B-BS_Oli
I T T O T O T T O T E R |
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r ] © L 5‘59‘
-150 | 11 L
-175 . A 1
_200 :\ T T T I T T B N T \: O o | | | |
0 2 4 6 8 10 25 50 75 100 125 150
€, in % (S'a+S')/2 bzw. (S, *+ S)/2 in kN/m?2
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Tabelle C.57: Spannungspfad D (Projekt |1 — CAU-D-BS _01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-D
BO]_: 0,96 83: 100 kN/m2 S‘l - 50 kN/mZ/h
50\\\\\\\\\\\\\\\\\\\ 1.50\\\\\\\\\\\\\\\\\\\7
| = CAU-D-BS 01 - - CAU-D-BS_01
N i 1.25
£ 25 C I
Z i n
= i i 1.00 r
S 0 ’ i
0 f - 0.75 -
@ 25 - : :
- q 0.50 -
_507\\\\\\\\\\\\\\\\\\\7 0.257\\\\\\\\\\\\\\\\\\\
-2 -1.5 -1 -0.5 0 -2 -1.5 -1 -0.5 0
€,in % €,in %
20 T T T T I T T T T I T T T T I T T T T 50 T I I T
| > CAU-D-BS 01 | ‘|> CAU-D-BS 01| ---- TSP-D
15 |- B i = — ESP
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L i NE 25 -
L 10 E
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E 5 X0
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o 3
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5 F \|
| Dumin¢ " extraaoh'ert j'se=378°
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_10 T T T ST _50 | \[ |
-2 -1.5 -1 -0.5 0 25 50 75 100 125
e, in % (S'a*+S")/2 bzw. (S, *+ S))/2 in KN/m?2
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Tabelle C.58: Spannungspfad E (Projekt 11 — CAU-E-BS _01)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-E
Bo]_ = 0,99 S3 = 100 kN/m?2 S'l = 50 kN/m2/h
50 7\ T [ T T T [ T T T [ T T T [ T T 1T 150 L L L L
- < CAU-E-BS_ 01 - g
i 1.25 - f
‘?\E 25 C
pd L 1.00 -
< i
s | i ]
Q Oj 0.75 - ]
v : .
' i 0.50 - N
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i 0.25 [ .
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150 R L L 50 T T T . T T T T
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o 100 [ ] Pz -
g B J = [0 ) - SN N
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= 5 EES
3 5. 1 950 | |
B ] ru L T~ —extrapoliert .
r 11 L ~
25 - | -50 T - \/j 'e=375° |
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0 Coov v b v b _75 | | I | |
-10 -8 -6 -4 -2 0 50 75 100 125 150 175
e, in % (S'a*+S")/2 bzw. (S, *+ S))/2 in KN/m?2
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Tabelle C.59: Spannungspfad F (Projekt Il — CAU-F-BS 01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,70 Art:  TSP-F
Bo: = 0,95 S3 = 100 kN/m?2 S]_ = 50 kN/m2/h
50 ‘ \ 1.50 ¢ \
" % CAU-F-BS_01 -
L 25 ¢ 1.25 n
£ - i
Z i 1.00 -
e Or -
K i N 0.75 -
0 -25 - . i
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@ i ] g
=0 ¢ 1 o025 F
i ] - CAU-F-BS 01
-75 : ‘ 0.00
-15 -10 -5 0 -15 -10 -5 0
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80 C I T T I i 50 T [ T [ T I
r ] X CAU-F-BS 01
70 - 7 i i
- | .25+ .
60 ¢ EIS 1
E 50 - 112 _
2 1| £
< 40 ¢ EISN ]
330 3 925 i
20 - 4N |
B -50 7
10 - i
- % CAU-F-BS 01
O L1 I I I | I I I I | _75
-15 -10 -5 0 50 75 100 125 150 175
e, in % (S'a*+S")/2 bzw. (S, *+ S))/2 in KN/m?2
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C.6.3 Versuchsserielll (mit Seeton von Projekt I11)

Tabelle C.60: Abmessungen und Zustandsgrof3en der undrénierten Triaxialversuche mit Seeton

(Projekt 111)

Versuch hoincm | Doincem | r ing/cm? | Woin % € S WEe in %
CAU-A-SH_01 10,40 9,50 1,89 34,7 0,93 1,01 29,6
CAU-B-SH_01 10,60 9,50 1,88 35,7 0,96 1,01 31,8
CAU-D-SH_01 10,30 9,50 1,92 30,8 0,85 0,98 28,7
CAU-E-SH_01 10,50 9,50 1,86 34,4 0,95 0,98 32,1
CAU-F-SH_01 10,50 9,50 1,93 37,7 0,93 0,93 26,4

Tabelle C.61: Auswertungsergebnisse zum Spannungs-Dehnungs-Verhalten (Projekt 111)

Versuch | s; |Ko| s, | Eso |eaeso| €ar | Ei Re |E/Eso] Ar | Amex |€aamax|] 's
kKN/m2| - |KN/m?| kN/m2 % % kN/m? - - - - % °
/h

CAU-A-SH 1| 994 |0,75| 50,0 | 34278 | 1,27 | 11,3 | 5307,8 |0,86| 1,55 | 043 | 049 | 4,1 (32,6
CAU-B-SH 1| 98,6 |0,75| 50,0 | 17463,2| 0,16 | 6,9 |34338,2(1,00| 1,97 {-0,04|-0,04| 6,9 |29,5
CAU-D-SH_ls) 98,7 |0,77| 50,0 | 9258,2 |-0,36| -7,3 | 77322 |0,90| 0,84 |-0,35|-0,35| -7,3 |[19,1
CAU-D-SH_14) 98,7 |0,77| 50,0 | 4567,6 | -0,65 32,4
CAU-E-SH_ls) 94,6 10,85| 50,0 | 7471,8 | -0,67|-16,3| 3680,9 |0,85| 0,49 |-0,80|-0,80| -16,3 |37,6
CAU-E—SH_lS) 94,6 |0,85| 50,0 | 9949,8 | -0,45|-12,0| 5163,8 [ 0,95| 0,52 |-0,90|-0,90| -12,0 |32,7
CAU-F-SH_13) 100,0|0,80| 50,0 | 16654,5|-0,31 | -1,0 | 14342,2|0,30| 0,86 |-0,37|-0,37| -1,0 |25,9
CAU-F-SH_14) 100,0(0,80| 50,0 | 14510,0 | -0,38 32,5

Y Bruchkriterium: (S’ /S’ )max; > letzter Versuchswert; @ extrapoliert; ® Abbruchbedingung: Dupmay
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Tabelle C.62: Spannungspfad A (Projekt |11 — CAU-A-SH_01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss =400 kN/m? Ko= 0,75 Art:  TSP-A
Bo1 = 0,98 S3 = 100 kN/mz? L= 50 kN/m2/h
70 CrT 1 1 1 [ 1 1T 1 [ 1 T 1T 1 ] T 1T 1 1] 400 L L L L
E (Sa -S r)max E B (S 'a/S 'r)max :
60 - | | ss0 v ]
E50 ¢ ] - :
p E ] 3.00 - a
= r ] - B ]
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w30 e ]
© : 2.00 |- ]
\u_')/ 20 B N - ]
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0 Cooov v b e e by g 1.00 Coov v b e by
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£ . ]
> r ] £ L |
E 30 - j ’_L:' 50 ro ]
=N e - f
= 20 ol ]
11 £ 25 - 2
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0 5 10 15 20 75 100 125 150 175
€,in % (S'.+S")/2 bzw. (S, *+S)/2 in kN/m?
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Tabelle C.63: Spannungspfad B (Projekt 111 — CAU-B-SH_01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss =400 kN/m? Ko= 0,75 Art:  TSP-B
BOl = 0,99 83 = 100 kN/m2 S‘l - 50 kN/mZ/h
60 7\ T T T I T T T T I T T T T I T T T \7 4.00 7\ T T T I T T T T I T T T T I T T T \7
50 - (S.-S). . . 3.50 - .
E F . i )
Z 40 - =] r 7
< i |
e . i ]
<130 | ’ C i
w i 1
'« 20 i i i
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_25 Lo vy 0 I | | |
0 5 10 15 20 50 75 100 125
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Tabelle C.64: Spannungspfad D (Projekt |11 — CAU-D-SH_01)
Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,77 Art:  TSP-D
BO]_ = 0,95 83 = 100 kN/m2 S‘l - 50 kN/mZ/h
20 [ T T T I T T T I T T T I T T T I T T T ] 1.50 L T T T I T T T I T T T I T T T I T T T ]
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Tabelle C.65: Spannungspfad E (Projekt 111 — CAU-E-SH_01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,85 Art:  TSP-E
BO]_ = 0,99 83 = 100 kN/m2 S‘l - 50 kN/mZ/h
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Tabelle C.66: Spannungspfad F (Projekt 111 — CAU-F-SH_01)

Einbau: Sattigung: Konsolidation: Abschervorgang:
h/D=1 Ss = 400 kN/m? Ko= 0,80 Art:  TSP-F
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C.7 Materialparameter fur Simulation der Elementversuche (FEM)

Tabelle C.67: Hardening Soil Materialparameter fir Seeton (Projekt I11)

Hardening Soil | TSP-A | TSP-D | TSP-D? | TSP-E | TSP-E? | TSP-F
Model (HS) original original | modifiziert | origina | modifiziert | original
j' in° 32,5 32,5 32,5 32,5 32,5 32,5
c in kKN/m? 01 0,1 0,1 0,1 01 0,1
y in® 0 0 0 0 15,0 0
Eoedrer 1N KN/M?2 3.100 3.100 600 4.000 3.100 4.000
Esorer 1N KN/M?2 3.430 3.430 600 3.430 1550 5.000
Eurrer 1N KN/M2 10.290 10.290 10.290 10.290 10.290 15.000
Nur - 0,20 0,20 0,20 0,20 0,20 0,20
m - 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00
P inkN/m2 100 100 100 100 100 100
R. - 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80 0,80
Ko© 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60 0,60
g in KN/ms3 0 0 0 0 0 0
o} in KN/m3 0 0 0 0 0 0
Rnter - 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0 1,0
ke = kyinm/day | 8,64E-05 | 8,64E-05 | 8,64E-05 | 8,64E-05| 8,64E-05 | 8,64E-05
Datei A-60a D-26a D-56 E-21 E-25 F-19
Anmerkung:

Die Originamaterial parameter beziehen sich den TSP-A und kénnen bodenmechanisch ver-
tretbare Kalibrierungen aufweisen. Die modifizierten Parameter mussten Uber ein vertretba-
res Mal3 hinaus verandert werden. Alle Modifikationen sind kursiv und grau schattiert.

Y Eed,rer Und Esg, e Wurden auf ein Minimum reduziert (Esoet > 1/20 Eur res)

?) Esoe Musste reduziert werden (Esoef = 1/2 Eoeqre)und Dilatanz war erforderlich
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Tabelle C.68: Hardening Soil Small Materialparameter fir Seeton (Projekt I11)

Hardening Soil Small | TSP-A | TSP-DY | TSP-E? | TSP-F
Model (HSS) original modifiziert | modifiziert original
j! in® 32,5 32,5 32,5 32,5
c in kKN/m? 01 0,1 01 0,1
y in® 0 0 15,0 0
Eoedrer 1N KN/M?2 4.000 300 3.100 4.000
Esorer 1N KN/M? 3.430 300 1.550 5.000
Eurer 1N KN/M?2 10.290 4.550 22.480 15.000
Nur - 0,20 0,20 0,20 0,20
m - 1,00 1,00 1,00 1,00
P inkN/m? 100 100 100 100
R. - 0,80 0,80 0,80 0,80
Ko'\© 0,60 0,60 0,60 0,60
g in kKN/m3 0 0 0 0
g in KN/m3 0 0 0 0
Rinter - 1,0 1,0 1,0 1,0
ky = ky in m/day 8,64E-05 8,64E-05 8,64E-05 8,64E-05
Gorer  INKN/m2 20.000 10.290 20.000 20.000
Q7 - 1E-05 2E-04 1E-05 1E-05
Datei A-67 D-48a E-30 F-21
Anmerkung:

Die Originalmateria parameter beziehen sich den TSP-A und kénnen bodenme-
chanisch vertretbare Kalibrierungen aufweisen. Die modifizierten Parameter
mussten Uber ein vertretbares Mal3 hinaus verandert werden. Alle Modifikatio-
nen sind kursiv und grau schattiert.

b Eoed ref, Esoref, Eur ref und Goyref wurden reduziert (GO,ref = Eur,ref)

2) Esorer Musste reduziert werden (Esoref = 1/2 Ecedef), Dilatanz war erforderlich
und E, wurde vergroflert.
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Tabelle C.69: Materialparameter fur Hypoplastizitét fir Seeton (Projekt I11)

Hypoplastizitdt | TSP- A TSP-D TSP-D TSP-E TSP-F
(HC) original original modifiziert original original
Jc in® 27,5 27,5 27,0 27,5 27,5
| *moa - 0,062 0,062 0,0533 0,062 0,062
K*mod - 0,00511 0,00511 0,0044 0,00511 0,00511
N - 0,928 0,928 0,84 0,928 0,928
r - 0,90 0,90 0,80 0,90 0,90
mr - 3,5 3,5 4,5 3,5 3,5
m - 3,5 3,5 4,5 3,5 3,5
Rrmax - 1,0E-04 1,0E-04 1,0E-04 1,0E-04 1,0E-04
by - 0,25 0,25 0,2 0,25 0,25
c - 6,0 6,0 6,0 6,0 6,0
€ - 0,82 0,82 0,82 0,82 0,82
g in kKN/m3 0 0 0 0 0
g  inkN/md 0 0 0 0 0
k« = ky inm/d 8,64E-05 8,64E-05 8,64E-05 8,64E-05 | 8,64E-05
Datel A-110 D-69 D-68 E-33 F-27
Anmerkung:

Die Originalmaterialparameter beziehen sich den TSP-A und kdnnen bodenmecha-
nisch vertretbare Kalibrierungen aufweisen. Die modifizierten Parameter mussten Uber
ein vertretbares Mal3 hinaus verandert werden. Alle Modifikationen sind kursiv und

grau schattiert.




Anhang D D1

D Liste haufig verwendeter Symbole und Abklrzungen

Hier sind die hdufig verwendeten Symbole, Abkurzungen und Bezeichnungen erldutert. In der
Regel wurden die Symbole an entsprechender Stelle im Text erlautert. Manche Symbole kénnen
auch mehreren Definitionen entsprechen.

D.1  Geometrische Abkirzungen und Symbole

Symbol Einheit Beschreibung

z [m] Tiefe unter Gelandeoberflache

H [m] Baugrubentiefe

t [m] Einbindetiefe

ha [m] Abstand der Aussteifung zur Baugrubensohle
X [m] Horizontaler Abstand von der Wand

B [m] Baugrubenbreite

D [m] Durchmesser oder Entwésserungsweg

D.2 Materialparameter

Symbol Einheit Beschreibung

Ko [-] Erdruhedruckbeiwert

Konc [-] Erdruhedruckbeiwert fir normalkonsolidierte Boden

OCR [-] Uberkonsolidierungsverhaltnis

Cv [m?/a] Durchl&ssigkeitsbeiwert

d [°] Erddruckneigung

] [°] Reibungswinkel

j ¢ [°] Winkel der Gesamtscherfestigkeit

&) ¢ [°] Winkel der Gesamtscherfestigkeit bei Kompressions- bzw. Extensi-

onsbeanspruchung



D2 Anhang D
c [KN/m?]  Effektive Kohasion
Cu [KN/m?]  Undranierte Scherfestigkeit
ts [KN/m?]  Scherfestigkeit bel Fllgel sondierungen
v [KN/m3]  Wichte des Wassers
g [KN/m3]  Wichte des Bodens
o} [KN/m3]  Geséttigte Wichte des Bodens
[KN/m3]  Wichte des Bodens unter Auftrieb
b7 [-] Scherdehnung bei der sich der Schubmodul auf 70 % des Anfangs-
wertes verringert
I cu [-] Normalisierte undranierte Scherfestigkeit
E [KN/m?]  Drénierter Elastizitdtsmodul
Eur [KN/m?Z]  Ent- und Wiederbel astungsmodul
E; [KN/m?3]  Anfangstangentenmodul
Eo [KN/m?]  Elastizitdétsmodul bei kleinen Dehnungen
Eso [KN/m?]  Sekantenmodul bei 50% der Deviatorspannung beim Bruch
Eoed [KN/m?]  Kompressionsmodul bei eindimensionaler Kompression (= Es)
K [KN/m?]  Kompressionsmodul
G [KN/m?]  Schubmodul
Go [KN/m?]  Schubmodul bei kleinen Dehnungen
k [-] Steifigkeitszahl und Durchlassigkeit
m oder n [-] Steifigkeitsexponent
w [%0] Wassergehalt
lp [%0] Plastizitétszahl
WL [%0] Wassergehalt bei der Flief3grenze
lc [-] Konsistenzzahl
I [-] Wassergehalt bei der Ausrollgrenze
n [-] Querdehnungszahl
Nur [-] Querdehnungszahl bei Ent- und Wiederbelastung
u [-] Spezifisches Volumen
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Ce
Cs

A B
A, B

[]
[]

[°]

Porenzahl

Anfangsporenzahl

Neigung der Erstbelastungslinie

Neigung der Ent- und Wiederbelastungslinie
K ompressionsindex

Schwellindex

Porenwasserdruckbeiwerte
Porenwasserdruckbeiwerte im Bruchzustand

Dilatanzwinkel

D.3  Verformungen, Kréfte und Spannungen

Symbol

uh) l'IV

P, P

Einheit
[KN/m?]
[kN/m?]
[KN/m?]
[kN/m?]
[KN/m?]
[kN/m?]
[KN/m?]
[kN/m?]
[KN/m?]
[kN/m?]
[KN/m?]
[kN/m?]
[mm]

[KN/m?]

Beschreibung

Nutzlast

Effektive Konsolidationsspannung

Totale und effektive Uberlagerungsspannung
Effektive Vertikal spannung

Effektive Horizontal spannung

Effektive grofite Hauptspannung

Effektive kleinste Hauptspannung s
Deviatorspannung im Bruchzustand
Porenwasserdruck

Hydrostatischer Porenwasserdruck
Porenwassertiberdruck
Porenwassertiberdruck im Bruchzustand
Horizontale und vertikale Verformung (bzw. auch uy, uy)

Totale und effektive mittlere Hauptspannungen
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q [KN/m?]  Deviatorspannung

S [KN/m2/h] Spannungsrate

e [-] or [%] Dehnung

& [%0] Dehnung im Bruchzustand

e [mm/min] Dehnungsrate

v [mm/s] V erformungsgeschwindigkeit
e [-] or [%] Volumendehnung

Pref [KN/m?]  Referenzspannung

D.4  Verschiedene

Symbol Einheit Beschreibung

F.S. oder h [-] Sicherheitsfaktor

k []
R []
ClU

CID

CAU

CAD

uu

BGM

TS

TSP
ESP
SPZ

Hauptspannungsverhéltnis
Bruchspannungsverhdtnis

| sotrop konsolidiert undraniert
I sotrop konsolidiert draniert
Anisotrop konsolidiert undraniert
Anisotrop konsolidiert draniert
Unkonsolidiert undraniert
Baugrubenmodel lversuch
Total spannungsgeber
Porenwasserdruckgeber
Totaler Spannungspfad
Effektiver Spannungspfad

Spannungsverlaufszone
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