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Vorwort der Herausgeber

Mit dem Mitteilungsheft Nr. 38 publizieren das Institut und die Versuchsanstalt fiir Geo-
technik der Technischen Universitidt Darmstadt die Beitrdge zum Workshop Baugrund-
Tragwerk-Interaktion, der am 21.11.1997 an der Technischen Universitit Darmstadt
stattgefunden hat.

Seit Juni 1996 fordert die Deutsche Forschungsgemeinschaft (DFG) dankenswerterweise
die Forschergruppe Baugrund-Tragwerk-Interaktion. Mitglieder der Forschergruppe
Baugrund-Tragwerk-Interaktion sind die Professoren Arslan (Institut fiir Geotechnik),
Ehlers (Institut fiir Mechanik (Bauwesen), Universitdt Stuttgart), Katzenbach (Institut
fiir Geotechnik), Worner (Institut fiir Statik) und Wriggers (Institut fiir Mechanik 1V).
Mit Beginn der zweiten Antragsphase ab Juli 1998 wird die Forschergruppe durch
Prof. Meifner und Dr. Limmer (Institut fiir Numerische Methoden und Informatik im
Bauwesen) vervollstiandigt. Sprecher der Forschergruppe ist Professor Rolf Katzenbach.
Das gemeinsame Ziel der einzelnen Forschungsvorhaben der Forschergruppe ist es, die
Frage zu kldren, in welchen Fillen und in welchem Umfang, d.h. mit welcher abstrahie-
renden Modellbildung die Baugrund-Tragwerk-Interaktion bei flach und tief gegriindeten
Tragwerken im Hinblick auf die Anforderungen an die Sicherheit und an die Wirtschaft-
lichkeit der Konstruktion betrachtet werden muf}. Die Klidrung dieser Frage wird ent-
scheidend zum ressourcenschonenden und optimierten Entwurf von Griindungen und der
aufgehenden Konstruktion beitragen.

Im Rahmen des Workshops wurde iiber die ersten Forschungsergebnisse der fiir einen
Zeitraum von 6 Jahren angelegten Forschungen der Forschergruppe berichtet. Diese Bei-
trige und die Beitrdge der Gastreferenten zeigen den hohen Stellenwert der Baugrund-
Tragwerk-Interaktion in Wissenschaft und Praxis auch auf nationaler und internationaler
Ebene.

Seit dem 1. Oktober 1997 fiihrt unsere Universitidt auf Initiative unseres Prasidenten,
Herrn Prof. Dr.-Ing. Johann-Dietrich Worner, mit Zustimmung des Senats und des Kon-
vents unserer Universitdt gemdB Erlall des Hessischen Ministeriums fiir Wissenschaft
und Kunst die Bezeichnung Technische Universitidt Darmstadt. Wir haben diese Namens-
fortschreibung zum Anlall genommen, das dufere Erscheinungsbild unseres Mitteilungs-
heftes an diese Entwicklung anzupassen.

Allen, die zum Gelingen dieses Mitteilungsheftes und des Workshops Baugrund-Trag-
werk-Interaktion beigetragen haben, sei an dieser Stelle ganz herzlich gedankt.

Rolf Katzenbach Ulvi Arslan
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Numerical Modelling of Saturated Soil in
Dynamic Soil-Structure Interaction
Andrew Hin Cheong Chan

School of Civil Engineering, University of Birmingham, England

1 Abstract

This note presents a numerical method for the calculation of the overall behaviour of a
non-trivial saturated soil/structure system. The numerical modelling of saturated soil is
discussed in detail together with three comparisons with soil-structure physical experi-
ments performed on various centrifuge facilities. The numerical procedure involves the
Biot formulation which is the basic mathematical framework and the Finite Element me-
thod for discretisation. Displacement (u) and pore pressure (p) are the primary unknowns
and an adequate constitutive relationship is used.

This combination has been shown to be adequate for a number of applications shown
including a sand bed with overlying dyke, dry and submerged quay wall, and an Alumini-
um wall retaining saturated sand. Good comparisons have been obtained for this range of
physical centrifuges tests. They also highlighted the need of good modelling for the soil-
structure interface. Furthermore, the numerical procedure does not involve expensive
computational resources. This computational efficiency would allow parametric studies
to be performed which is essential for practical design process.

2 Introduction

Dynamic soil-structure interaction is one of the more complex problems in geotechnical
engineering. There are two major difficulties to be dealt with in most problems;
modelling the structure-soil interface and the non-linear effective stress behaviour. The
modelling of the dynamic behaviour of the structure is less demanding but it still poses
problems in some unexpected ways.



For most dynamic soil-structure interaction problems, the structure can be considered
essentially as a single phase material. With its relative high stiffness, the structure could
be modelled as a linear elastic perfectly plastic material. In some of the problems such as
the concrete dyke on soil foundation considered in this note, the structure can be model-
led as a rigid block with no deformation to be considered. However, for problems where
bending is important such as retaining wall, quadratic finite element is required to permit
sufficient flexural flexibility in the structure. Under most practical circumstance, the
hysteretic damping found in the soil should dominate the energy dissipation characteristic
of the soil-structure system. However, if the motion in the structure is relatively large,
substantial energy may be dissipated within the structure. If this dissipation is not
accounted for within the analysis, the displacement and acceleration of the system would
be overestimated.

It is common in most static soil-structure interaction problem to consider the soil as
springs similar to that of Wrinker foundation. However, this approach is inadequate for
some steady state problems and this is even more pronounced for dynamic problems. The
main reason is that the stiffness and damping characteristic of the soil is highly non-linear
and dependent on strain level. They are also inter-related and should not be simplified
into a non-linear elastic stiffness and viscous damping coefficient. The modelling of soil
is further complicated by the fact that soil is a two-phase material and if partially
saturated, a three-phase material of solid, water and air. For simplicity, only fully
saturated soils will be considered hereinafter in this note.

2.1 Behaviour of saturated soils

Saturated soils and other two phase media have been the subject of much investigation
both experimentally and numerically over a number of years. Soils in particular have
received considerable attention because of the vital role they play in foundations, dams,
dykes and pavement construction. The interaction of soil and pore fluid can be strong
enough, due to the build up of the pore pressure, to lead to a catastrophic material
softening, a phenomenon known as liquefaction, which occurs frequently in saturated
loose granular material under earthquake and other dynamic loading such as blasting. The
potential consequences of liquefaction can be illustrated by the near collapse of the
Lower San Fernando dam near Los Angeles during the 1971 earthquake. This failure
fortunately did not involve any loss of life as the level to which the dam “slumped™ still
contained the reservoir. Had this been but a few feet lower, the over-topping of the dam
would indeed have caused a major catastrophe with the flood hitting a densely populated
area of Los Angeles.

A further example to highlight the difference between the typical behaviour of soil and
structure is the response of a series of residential buildings in Niigata, Japan during the
1964 earthquake. The buildings have mostly survived the earthquake sustaining minimal

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitat Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



structural damages and some have even been jacked back into vertical to be reused after
the earthquake. However, their foundations have completely liquefied leading to sinking
and tilting of a number of them.

It is evident that the examples quoted above involved the interaction of pore water
pressure and the soil skeleton. Perhaps the particular feature of this interaction however
escapes immediate attention. This feature relates to the “weakening” of the soil-fluid
composite during the cyclic motion such as that which is involved in an earthquake.
However it is this rather than the overall acceleration forces which caused the slumping
of the Lower San Fernando dam. What appears to have happened here is that during the
motion the interstitial pore pressure increased thus reducing the inter-particle forces in
solid phase of the soil and causing a loss of strength. Therefore it is unsafe to separate the
behaviour of structure and soil in a soil-structure interaction problem.

A qualitative, and if possible quantitative prediction of the phenomena leading to
permanent deformation or unacceptably high build up of pore pressures, is therefore
essential in order to guarantee the safe behaviour of such structures. In the analysis of
such dynamic behaviour, the usual decoupled and factor of safety approach may not be
most appropriate.

For very slow phenomena with adequate drainage, drained static behaviour can be
assumed. The behaviour of the two phases, i.e. soil skeleton (the deformable porous
solid) and water (the incompressible pore fluid), decouples and solutions can be found
separately for the soil skeleton and pore fluid via usual mechanics and effective stress
principles even for non-linear problems. On the other hand, if the loading is applied very
rapidly and drainage is prevented, an assumption of undrained conditions can be made
and the pore pressure can be calculated via the Bulk modulus of the fluid and again a
single set of field equations need to be solved. However, under transient consolidation
and dynamic conditions, such decoupling does not occur.

Furthermore, let us return to the example of the Lower San Fernando dam. According to
the strict sense of factor of safety on force equilibrium, the dam has failed because a sub-
stantial part of the upstream side of the dam has collapsed and slid into the reservoir. This
would be the result if a Newmark type sliding block analysis had been performed im-
plying that the action due to the earthquake loading exceeded the shear resisting capacity
of the soil. However, because the motion was arrested, a complete failure did not occur.

The designer can demand that the factor of safety on force equilibrium should never be
allowed to fall below unity. However, this could lead to extremely conservative and costly
design. On the other hand, the soil-structure system may be so stiff that a brittle failure
may occur at higher level of excitation. By contrast a more flexible ductile system with
adequate energy absorption mechanism which is allowed to move and “fail” may survive
similar level of excitation which minor damages to the structure and its human inhabitants.
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Besides considering the behaviour of the structure and soil independently, in order to
analysis the behaviour in a saturated soil/structure system during dynamic excitation, one
has to consider the behaviour of the interface also. This is a very difficult subject and a
topic under continual research. In this note, only simple frictional interfacial behaviour is
considered. However, in reality, modelling the interface would involve modification of
properties such as strength, stiffness, void ratio and permeability for soil adjacent to the
structure. This is brought about by the installation of the structure on the soil.

Having discussed the three components found in the soil-structure interaction, we shall
focus our attention on the numerical modelling of saturated soil. There are three main
components and they are as follows:

a.  The establishment of an adequate mathematical framework to describe the
phenomenon
The establishment of a numerical (discrete) approximation procedure

c.  The establishment of an adequate constitutive relationship for the material
behaviour

Each of them is a major topic on its own and involves a certain degrees of approximation.
There is also different level of agreement amongst researchers on approaches to be taken
in each of them. In this note, the mathematical framework, the process of numerical
approximation and the definition of an adequate constitutive relationship are first presen-
ted. The discussion then turns to the validation of the numerical procedure using analyti-
cal solutions and physical experiments. Then the basic equations used in the numerical
modelling are introduced together with the basic information for the numerical analyses.
Comparisons with three centrifuge experimental results are given before the final discus-
sions and conclusions.

2.2 Mathematical framework for the dynamic behaviour of saturated soil

In this area, there is almost total agreement on the approach to be taken. Taking for
instance the VELACS project (Arulanandan 1994), which stands for the Verification of
Liquefaction Analysis by Centrifuge Studies (the project will be introduced later in the
note). Most of the numerical predictions for the centrifuge tests, except the test modelling
a level ground with single layer of sand, used formulations (Smith 1994 and Chan et al
1994b) that can be traced back to the original Biot dynamic formulation (Biot 1956). The
Biot formulation provides a mathematical description of physical behaviour which can
adequately describe the transient behaviour of saturated soil for most geomechanics
applications except notably fast pile driving and explosive events.
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The basic equations for the Biot formulation are:

a.  The equilibrium equation of the soil-pore fluid mixture

b.  The equilibrium equation for the pore fluid which is a generalisation of the
Darcy’s equation to include the acceleration of the soil skeleton

c.  The conservation of mass for the pore fluid
The concept of effective stress

e.  The constitutive equation

The formulation emphasised the two phase nature of saturated soil. The effective stress
equation emphasised the disparity between the natures of the two media so the simple
distribution of stress between the two media according to the ratio of volume would not
be correct. Lastly, the use of two equilibrium equations emphasised that the two phases
are acting separately and a fully drained or an undrained analysis would not be appropria-
te in general (Zienkiewicz et al 1980).

In dynamic analysis, a fully drained calculation assumes no change in pore water pressure
occurred, usually on the basis that permeability is high. However, a high permeability
may lead to a high fluid velocity which, in turn, would be preceded by a high fluid accele-
ration. The high level of fluid velocity and acceleration would introduce substantial
changes in pore water pressure and invalidate the original assumption of the calculation.

On the other hand, a fully undrained calculation during earthquake shaking could be
justified for soils with relatively low permeability such as silt and clay but not in the case
of sand where drainage can be substantial during the short duration of seismic activity.
Furthermore this assumption of no drainage, however breaks down during the consolida-
tion stage. In order to obtain a correct spatial distribution of permanent settlement, the
build-up, the redistribution and drainage of the pore water pressure has to be as accurate
as possible.

These simplified fully drained and fully undrained analyses were employed, in most
cases, due to the limited availability of inexpensive computing power. However, the
situation is now changing and, for most of the examples quoted in this note, the results
could be obtained on a 486DX2 IBM compatible personal computer with reasonable
computational time.

2.3 Numerical (discrete) approximation procedure

A slightly more diverse approach has been taken by researchers in this area. Again
quoting the VELACS project, of the numerical predictors performing Class A predictions
for model 3, the following three strategies, all based on the finite element method, have
been used for the numerical discretisation of the Biot equation (Smith 1994):
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The u-p formulation — where u the displacement of soil skeleton and p the pore fluid
pressure are the basic variables (Chan 1988 and Zienkiewicz et al 1990).

The u-U or u-w formulation — when U is the displacement of the pore fluid and w is the
averaged relative fluid displacement defined in accordance with Darcy’s law (Prevost
1987 and 1993, Chan et al 1991, Shiomi 1983 and Zienkiewicz and Shiomi 1984).

The u-U-p formulation — which employs both the displacement of the soil skeleton and
the fluid as well as the pore fluid pressure as the basic unknowns (Anandarajah 1990,
Gajo et al 1994 and Sandhu et al 1990).

Although the u-p formulation neglects the averaged relative fluid acceleration, it has been
found to be satisfactory for static, consolidating and slow dynamic loading including
most seismic calculations and it has been widely adopted. The most popular implementa-
tion is the fully Implicit procedure (Chan 1988, Zienkiewicz et al 1990 and Parra-
Colmenares 1996). Other variants included the Explicit u/Implicit p formulation
(Zienkiewicz et al 1982 and Leung 1984) and Implicit-Implicit staggered (Zienkiewicz et
al 1987, 1988 and Paul 1982).

For faster dynamic conditions, the u-U or the u-w formulation would be more appropriate
with the retention of the averaged relative fluid acceleration. Again a number of variants
exist for this strategy namely Implicit u-U (Prevost 1987, Lacy 1986, Shiomi 1983 and
Zienkiewicz and Shiomi 1984) and the fully Explicit u-w (Chan et al 1991). The fully
Explicit u-w formulation has the advantage of simplicity and only two by two matrices
are required to be solved even under three-dimensional conditions. Although it suffers
from more degrees of freedom per node than the u-p formulation and is only conditional-
ly stable, no iteration is required within a time step. Also the scheme lends itself more
easily to vectorisation and parallelisation and requires less storage. This method together
with the Explicit u/Implicit p and Implicit-Implicit staggered formulation can be attached
to a solid finite element programs, e.g. DYNA3D or NIKE3D, to augment its capability
to include two phase analysis. In the author’s opinion, less implementation effort would
be involved if the Explicit u-w scheme is taken for such augmentation.

The u-U-p formulation, although being formulated by Zienkiewicz and Shiomi (1984) is
a relatively new development. With three sets of independent variables, the procedure
imposed a higher computational requirement. But as it contains no extra terms in addition
to the u-U or the u-w formulation, they should share similar converged results. However
as the formulation has a mixed character, it could have a better convergency characteristic
but this has yet to be shown.
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24 An adequate constitutive relationship for the material behaviour

There is generally little if any agreement on the way to approach the issue of constitutive
modelling. However, there is some agreement on the following major issues

a. A peak and residual friction angle can be defined for cohesionless soil like
sand

b.  Dilative characteristic of dense sand leads to cyclic mobility and contracti-
ve behaviour of loose sand, on the other hand, could lead to static or cyclic
initial liquefaction

c.  Classical elasto-plastic model with single yield surface, associative flow
rule and elastic interior is in general inadequate for the modelling of the
cyclic behaviour of soil.

The author would not attempt a detail discussions on this matter. Many material models
have been developed and these material models have varying degrees of success under
dynamic loading condition. There may be more constitutive models than the number of
researchers in the field. Mainly, two diametrically opposite approaches have been taken.

The first is to include as many aspects of soil behaviour in the model as possible leading
to a sort of Grand Unified Model (see e.g. Crouch and Wolf 1994a, 1994b and 1994c).
This implies a large number of soil model parameters, and thus a number of soil property
tests are required to find them out. The models should be able to account for all
foreseeable aspects of soil behaviour, but usually this would lead to heavy computational
overheads. From a scientific point of view, this is a direction which has to be pursued, not
the least to form a framework for the calibration of simpler models in their own area of
applicability.

On the other hand, for engineering applications, simpler models must suffice, for reasons
such as computational efficiency, limited test data available, site variability, and uncer-
tainty in input parameters including earthquake input. Simpler models can also enhance
understanding and allow extensive parametric studies to be performed. These simpler
models have to be used with care to avoid some of their assumptions being violated
during the analysis. For example, a simple classical non-associative Mohr Coulomb
model may be adequate for static analysis. However, when used in cyclic analysis,
appropriate damping must be introduced to account for the hysteretic damping available
in the physical material (Chan et al 1994).

For interested readers, a number of review volumes can be referred to (Murayama 1985,
Committee on earthquake engineering USA 1985, Ledbetter 1983, Saada and Bianchini
1988 and Dafalias 1994). The material model used in this note is the Pastor Zienkiewicz
mark I1I model (1986).
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2.5 Validation of the numerical procedure

Having established the numerical procedure, it is imperative to establish the extent of
validity of the assumptions made during the three stages of numerical formulation. This
can be performed individually for the three stages:

The constitutive model can be compared with laboratory experiments such as the conven-
tional triaxial apparatus, true triaxial apparatus, hollow cylinder and shear box tests. The
constitutive model can be tested against other constitutive models. A parametric sensiti-
vity analysis can also be performed. These tests can be conveniently performed on a soil
model testing computer program such as SM2D (Chan 1995b). Single subroutine call is
involved for each separate constitutive model implementation and this allows the same
subroutine to be used in the soil model testing mode or in various finite element programs
such as DIANA-SWANDYNE II (Chan 1995a), GLADYS-2E (Chan 1995) and CRISP
(Britto and Gunn 1987) via an interfacing subroutine (Al-Tabbaa 1995).

The numerical approximation can be tested against analytical solutions obtained using
linear elastic material such as the Terzaghi consolidation and solutions for dynamic
(cyclic) steady state (Zienkiewicz et al 1980 and Simon et al 1984). But in order for such
analytical solutions to be used correctly, the basic assumption of the formulation must be
respected.

For instance, in the classical analytical solution of Terzaghi consolidation, one of the
basic assumptions is violated when the top drainage of the soil column is opened
suddenly at time zero. Although an analytical solution can be obtained, the solution is
discontinuous at small time. This is because, underlying the consolidation formulation is
the assumption that the acceleration of the fluid is small and it has been neglected. By
opening the top drainage suddenly, the infinite acceleration resulted in the fluid phase
would invalidate this basic assumption. Traditionally, this infinite acceleration is avoided
in numerical analysis by choosing a large time step at the beginning of the analysis (Britto
and Gunn 1987). An alternative solution to this problem is to assume an initial excess
pore water distribution that would not invalidate the small fluid acceleration assumption
such as a triangular or trapezoidal distribution with zero excess pore water pressure and
finite slope of change at the top.

However, in order to test the validity of the assumptions made in the initial mathematical
framework and the behaviour of the constitutive model in the boundary value problems,
one has to resort to the comparison with physical results from prototype or model
experiments. It is generally accepted that centrifuge experiments are able to provide a
good representation of the prototype behaviour with proper scaling of stress level within
the model (Schofield 1980). In this note, the calculated results of displacement, pore
pressure, acceleration and other relevant engineering quantities using the implicit u-p
formulation (via the computer program DIANA-SWANDYNE II) are compared with
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centrifuge experiments performed on the Cambridge Geotechnical Centrifuge, the centri-
fuge in California Institute of Technology, USA and the one in University of Colorado,
Boulder. Various types of soil-structure system have been considered:

1. A concrete dyke on a sand bed with a silicone oil sea on one side contained
in a rigid box. Silicon oil is used to provide proper dynamic scaling for
permeability (see e.g. Schofield 1980 and 1981 and Zeng 1990). The test
was performed by Venter (1985 and 1987) and coded KVV03.

ii. A submerged quay wall retaining loose soil contained in a rigid box. The
test was performed by Zeng (1993) and formed the model No. 11 of the
VELACS project.

iii. Aluminium cantilever retaining wall retaining saturated soil backfill.
A series of centrifuge tests was performed by Dewoolkar (1996) and the
result of test MMDI1 is quoted in this note.

VELACS is the acronym for Verification of Liquefaction Analysis by Centrifuge Studies
funded by National Science Foundation, USA. The main objective of the project is to
verify numerical prediction procedures using centrifuge tests. A total of nine centrifuge
tests were planned. The numerical predictors, invited from all over the world, were given
the model configuration and planned input and density of the soil used in the tests; they
were then asked to submit their predictions before the tests were commenced. The Class
A prediction results were kept by a third party so the centrifuge experiments were perfor-
med without the knowledge of the submitted numerical predictions. In October 1993,
a symposium was held in University of California, Davis and the numerical predictions
were compared with the centrifuge results and the centrifuge tests were also compared
with their duplicate tests (Arulanandan 1994).

3. Numerical Modelling and Computer Code

Because of space limitation, only a brief outline is given in this section. Further details
can be found in Zienkiewicz et al (1990 and 1991) and Chan (1988). The FORTRAN 77
program DIANA-SWANDYNE II (Chan et al 1995a) has been developed for the static,
consolidating and dynamic analysis of soils. It is based on the fully implicit u-p approxi-
mation of the Biot (1956) formulation for a saturated porous medium possibly interacting
with a solid component e.g. a structure.

SWANDYNE II has access to an array of soil models via the SM2D interface and adopts
the fully implicit scheme. Using the continuity, momentum and generalised Darcy equati-
ons, the complete Biot equation governing deformable porous media can be expressed in
two-dimensional Cartesian co-ordinates as:
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where c,,,0,, are the normal total stresses (tensile positive) which are further separated
into the effective stresses G'Wg'yy acting on the soil and pore pressure p (compression
positive) for the fluid in the pores, g, and g, are the body acceleration, r and ry are the
average density of the soil-pore fluid mixture and the density of the pore fluid respective-
ly, uy and uy are the displacement of the soil and ,W, are the averaged relative fluid
acceleration. By including porosity n in the definition of the averaged relative fluid
velocity:

w,=n(U,-u,) (2a)
w,=n(U,—10,) (2b)

their value conforms with the one used in the original Darcy equation (see e.g. Craig
1992) with Uy and Uy being the displacement of the fluid. The generalised Darcy equation
can be expressed as:

a pfwx
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W v, K., kxy _ax+pfgx PeUy n -
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where the permeability tensor consists of Ky, k
permeability k (unit = length/time):

ko =k, =k
k, =k, =0

«y» Kyx and kyy. For material with isotropic

“4)

Furthermore ny, r, and g are the viscosity of the fluid, density of fluid and gravitational
acceleration at which the permeability is measured and n; is the viscosity of the fluid
actually being used. For example, for test KVVO03, g, is 0, g, is 78g, where gi= g=9.81
ms-2 and ny is 1 centistoke (for water) and n¢is 80 centistoke (for 80cs silicone oil). Lastly
the continuity equation for the fluid phase can be expressed as:

p ou Jdu Idw Iw
—t—t—+—+—=
Q ox dy oJx dy
where Q is the averaged bulk modulus defined with K being the bulk modulus of the soil
grains and K; the bulk modulus of the pore fluid as:

0 ®)

i—ﬂ.FL (6)
Q K, K

S
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By eliminating pore pressure p between eqns (3) and (5), the u-w formulation (so-called
because u and w are the primary variables) results. On the other hand, if the averaged
relative fluid acceleration is neglected from eqns (1) and (3), and W, W, are eliminated
between eqns (3) and (5), the u-p formulation is recovered. By neglecting further the solid
acceleration in eqns (1) and (3), the standard consolidation equation is obtained. Lastly,
if both the solid and fluid velocities are neglected, the resulting equations are now
decoupled and they are the static solid equation and the steady state seepage equation.
Using the finite element method (Zienkiewicz and Taylor 1989 and 1991) for spatial
discretisation, the discretised u-p formulation is as follow:

The dynamic form:

Mii+P(u)-Qp=f{,

7

Gii+Q"u+Sp+Hp=f, )
The consolidation form:
P(U) - Qp = fu

To | (7b)
Qu+Sp+Hp=f,
The static and steady state form:
P(ll) - Qp = fu 7
Hp=f, (7¢)

where M is the mass matrix, G is the dynamic coupling matrix, S is the compressibility
matrix, H is the permeability matrix, (sometimes a viscous damping term Cqis added to
the first equation in 7a), u and p are the vectors for the nodal value of u and p respectively,
Q is the coupling matrix, P(u) is non-linear internal force vector which is given by:

P(u)=[ B'cdQ (8)

where B is the usual displacement-strain transformation matrix for the finite element
method, ¢’ is vector of all effective stress components at the integration (Gauss) points
and Q is the domain concerned. Eqns (5-8) together with the undrained version of
eqn (7a) and (7c) formed the basis of the implicit finite element program DIANA-
SWANDYNE II. The time discretisation is performed using the generalised Newmark
method presented by Katona and Zienkiewicz (1985).
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4. Material Model, Soil Data and Mesh Discretisation

The details of the material model can be found in Pastor and Zienkiewicz (1986). The
soil data, numerical parameters and mesh discretisation for KVV03 has been given in
Chan (1988) and Zienkiewicz et al (1990). For VELACS Model No. 11, the Class C
results of Madabhushi and Zeng (1994) is presented instead of the Class A results in Chan
et al (1993). This is because, due to time limitation at the time of Class A prediction, slip
element was not used behind the quay wall and the results are not as comparable to the
experiments as the Class C results. As for MMD, the centrifuge test has been well docu-
mented in the PhD thesis of Dewoolkar (1996).

5 Experimental Set-up and Results
5.1 Test KVV03

The finite element idealisation and location of measurements are given in Fig. 1. Very
good results were obtained in the first Class B prediction. The experiment was first
performed and the input motion was passed to the author. Further triaxial tests were
performed on the Leighton-Buzzard 120/200 sand used in the test (Venter 1986) and
material parameters were obtained using soil model tester SM3D (Chan 1986) — the
predecessor of SM2D. Good responses have been obtained for most, if not all, the pore
pressure transducers, linear voltage displacement transducers and accelerometers. The
input motion and the comparison of the predicted and measured vertical displacement
at the top of the dyke are shown in Fig 2. The values are given in model scale and they
can be converted into prototype scale by dividing the acceleration value by 78 (i.e., the
gravity level used in the test), multiplying the displacement and time by the same factor.
Despite the noise recorded in the measurement, the comparison is remarkable. Almost
identical slope, start time and finishing time for displacement together with excellent
permanent displacement were obtained.
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Figure 1 Finite Element Idealisation and location
of measurements

The progression of displacement was continuous during the passage of the earthquake.
Contrary to the sliding theory, there was no discernible threshold acceleration at which
the displacement began or ended. For an earthquake of this relative complexity, it is not
clear if the displacement has a direct relationship with the number of cycles. Besides
the vertical movement, there were rotational and horizontal translational components of
the dyke’s displacement (Chan 1988) which could not be easily accounted for by a
one-dimensional model.
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Figure 2 Comparison with centrifuge results
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The time evolution of excess pore pressure at point A and B are given in Fig. 3. The
computed solution showed good agreement with the experiment in both cases. Less
oscillation in the pore pressure trace is found at point A which represented a far-field
situation and the influence of the structure is relatively less significant. However, for
point B which is found right underneath the dyke, substantial oscillation of the excess
pore pressure trace is found. The frequency of oscillation was found to be similar to that
of the structure. One can conclude that the tight numerical coupling of the structure and
soil underneath the dyke is responsible for this oscillation. The situation is made worse by
the absence of averaged relative fluid acceleration. At the assumed impermeable and the
no storage boundary condition underneath the dyke, the continuity equation in eqn(5)
indicates that all rate of change in volume would be transferred into rate of change of pore
pressure. This oscillation dies down rapidly after the earthquake-like motion finishes at
0.12 seconds of model time confirming its link to the motion of the structure.
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Figure 3 Comparison with centrifuge results
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5.2 VELACS Model No. 11

The experimental set-up is given in Fig. 4 which was taken from Zeng (1993). Reasona-
ble results have been obtained in the Class A prediction (Chan et al 1993) and even better
agreement was obtained by Madabhushi and Zeng (1994) in their Class C prediction of
two similar tests using also DIANA-SWANDYNE II when a layer of slip element was
used behind the submerged quay wall. The displacement and rotation of the quay for the
experimental and numerical results are given in Fig. 5 for dry and Fig. 6 for saturated
condition and very good agreement has been observed. This kind of quay wall failure
shares a similar mechanism as the ones failed on the Port Island of Kobe during the
Hyogo Ken-Nanbu earthquake on 17th January 1995. This example once again
highlighted the fact that accurate modelling of the soil-structure is essence in this kind of
interaction problems.
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Figure 4 (Top) Schematic section of centrifuge model XZ7
(Bottom) Schematic section of centrifuge model XZ9
from Madabhushi and Zeng (1994)
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3.3 Centrifuge test MMD1

The schematic model configuration of test MMDI1 in Fig 7a has been taken from
(Dewoolkar 1996). A layer of slip element can be found behind the retaining wall in
Fig 7b. Without this layer of slip element, a consistent stress state cannot be found as
the initial condition for the dynamic analyses. Good agreement with theoretical and
experimental results has been found for the static analysis. The experimental results are

stiffer than the theoretical and numerical results because of the stiffening of the retaining
wall by the weld at the root of it.
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Figure 7a Schematic model configuration of test MMDI
(Dewoolkar 1996)

Figure 7b Finite Element Mesh with slip element, in heavy line
(Dewoolkar 1996)
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Figure 9 Comparison with centrifuge test MMD1

(Dewoolkar 1996)

(Top) Horizontal wall accelerations at the top
(Middle) Horizontal soil accelerations
(Bottom) Dynamic bending strains of the wall
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Selected results for the horizontal accelerations at the tip of the wall, horizontal accelera-
tions within the soil and dynamic bending strains in the wall can be found in Fig. 9. All of
them showed good agreement with the experimental results. The same is true for the

horizontal displacement at the tip of the wall and long term excess pore pressure trace in
Fig. 10.
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Figure 10 Comparison with centrifuge test MMD1
(Dewoolkar 1996)
(Top) Dynamic wall deflections
(Bottom) Long term excess pore pressure

6. Discussions and Conclusions

In order to calculate the overall behaviour of a non-trivial saturated soil/structure system,
careful considerations have to be made for the structure, soil and the soil-structure
interface. In this note, the numerical modelling of saturated soil is discussed in detail

together with three comparisons with soil-structure physical experiments performed on
various centrifuge facilities.

In order to model the dynamic behaviour of saturated soil adequately, it is necessary to
employ an appropriate mathematical framework, numerical (discrete) approximation and
an adequate constitutive relationship. The Biot formulation, the u-p formulation and the
Pastor-Zienkiewicz mark III model have been shown to be adequate for the applications
shown including a sand bed with overlying dyke, dry and submerged quay wall, and an
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Aluminium wall retaining saturated sand. Good comparisons have been obtained for this
range of physical centrifuges tests.

Furthermore, the numerical procedure did not involve expensive computational
resources. Most of the (two-dimensional) results have been obtained on an IBM compati-
ble computer with reasonable computational time. This computational efficiency would
allow parametric studies which are essential in the design process.

There are four major factors which will determine the quality of the numerical predic-
tions:

a.  Different Numerical approximations to the Biot formulation

b.  Different Constitutive Models

(o Skill of the operator: Mesh density, Choice of element, Choice of time
stepping parameters, Choice of constitutive parameters

d. Computer Implementation: Coding correctness, Machine dependent
constants, Physical Unit dependent constants, stress return scheme, strain
subdivision scheme

Point a has been discussed briefly in this note. Its effect can be compared and isolated by
comparing codes with different numerical approximation but using the same constitutive
model, the same constitutive and time stepping parameters.

More comparisons would be needed to compare constitutive models but it would be
imperative to find out the common points between constitutive models which are able to
model a certain aspect of material behaviour successfully. Key concepts such as critical
state has to be extracted from them. The ‘Tower of Babel” situation in the current
constitutive modelling community has to be addressed in order to allow practitioners a
better understanding of the basic concepts of the models.

Standardised procedure of parameter identification has to be identified so as to minimise
the effect of the skill of operator. Training and practice would also play an important role.
On the other hand, it is the duty of the programmers to ensure that the computer code is
codified properly. Comparisons with analytical tests such as those mentioned in the text
and others like the patch test (Zienkiewicz and Taylor 1989 and Taylor et al 1986) are also
of importance. A well formulated program should allow the user the choice of physical
units and some guidance on the input (for example, by providing a knowledge based
system) would be beneficial. The computer code should allow for different levels of
expertise; a greater number of input parameters should have values proposed by the
software for use by novices, while greater numerical control would be allowed for an
expert user.
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Lastly, further development on numerical approximation is still underway. Extension of
the numerical procedure to three-dimension is been undertaken and an even more ef-
ficient and simpler to understand constitutive model is also under development in order to
deliver this powerful design and analysis tool into the hands of practising Civil Engi-
neers.
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Abstract

The paper investigates reservoir compaction and resulting surface subsidence during ex-
ploitation of a gas reservoir and in the period after shutdown of the wells. The substantial
difference in behaviour is pointed out when assuming elastic and elastoplastic constituti-
ve relationships for the reservoir rock and surroundings. Further, a correction is introdu-
ced to account for capillary effects, which strongly modify the behaviour after shutdown
and may account for ongoing subsidence observed.

Introduction

Surface subsidence above exploited gas reservoirs is observed in many parts of the world.
Two well known examples in Europe are the Groningen field, in the Netherlands, and the
gas reservoirs in the Northern Adriatic basin. In both cases the prediction of the expected
subsidence is important because the areas are low-lying ones close to the sea border.

Surface subsidence is due to reservoir compaction. The causes for such a compaction
may be twofold: one, traditionally known, is drop of reservoir pressure due to pumping.
The second one, up to now neither known nor expected, is compaction due to capillary
effects which are not negligible in gas reservoirs. In this paper both aspects will be
addressed.

Reservoir compaction due to pressure drop has usually been analysed by means of uncou-
pled or coupled linear elastic numerical models. These models yield surface rebound as
soon as pressure increases again due to encroaching water, after shutdown of the wells
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[1]. However such rebound is usually not observed in reality; on the contrary, very often
ongoing subsidence is observed. It will be shown that elastoplastic material models give a
more realistic answer, in the sense that they yield no or very little rebound. Capillary ef-
fects are then analysed in more detail. In this way a rational explanation of the ongoing
subsidence is possible.

The Northern Adriatic Basin

For our investigations we refer to some gas fields of the Ravenna area in the Northern
Adriatic Basin, owing that experimental data are available which allow at least for a qua-
litative comparison. The gas fields of this area are shown in Figure 1. They are located at
depths ranging from 1200 to 4000 m. One gas field, the Ravenna Terra one, is particularly
well documented and has been investigated in a companion paper [2]. There an axisym-
metric reservoir with an equivalent radius of 2 km [3] was studied considering both linear
elastic and elastoplastic models. It has been shown that conventional subsidence models,
based on pressure drop only yield a rebound after shutdown of the wells in case of linear
elastic soil behaviour, rebound which may be reduced to zero in the limit if elastoplastici-
ty is taken into account. No ongoing subsidence after cessation of pumping was obtained
for such a reservoir. However surface levelling clearly shows that subsidence continued
after 1982, when pumping was stopped [5]. Hydrodynamic consolidation of clay layers
which limit gas bearing sand strata can be discarded as reason for ongoing subsidence
since such layers are usually rather thin (1-2 m).
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Figure 1 Geographical distribution of the main gas fields in the
Northern Adriatic Basin [4]
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Since in the area there are also several smaller reservoirs, we study here a reservoir with
an equivalent radius of 1 km to analyse if in such a situation enhanced conventional sub-
sidence models give some ongoing consolidation. This allows also to find out if there is
some arching effect of the overburden, which is missing or less important in larger reser-
voirs. Both waterdrive reservoirs and volumetric reservoirs will be investigated. A smal-
ler reservoir with waterdrive may be representative of the Dosso degli Angeli field (Figu-
re 1) for which inflow data are known [6]. Such data were for instance missing for the
Ravenna Terra field.

In the presence of edge aquifers (waterdrive reservoir), land subsidence involves an area
substantially larger than the gas reservoir area. Water pressure gradients related to reser-
voir exploitation develop in neighbouring aquifers and some time is necessary to recover
hydraulic steady state conditions in the whole system. As a result, subsidence may be
slightly delayed in time and its final values larger than in the case of an isolated reservoir
(volumetric reservoir).

Linear elastic and elastoplastic models where only pressure drop is considered

We now consider a situation depicted in Figure 2 where water occupies the pores in the
edge aquifer (if present) and gas the pores in the reservoir. The presence of only one fluid
in each respective domains is an assumption common to all conventional subsidence mo-
dels [1]. The mathematical model used here for such a case comprises one mass balance
equation, in integral form, for the gas in the reservoir, a second mass balance equation for
water outside the reservoir and one equilibrium equation for the mixture.
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Figure 2 Cross-section and position of the ideal axisymmetric reservoir
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Constant permeabilities and linear constitutive relationships were firstly assumed, as is
usual in subsidence problems. The following data and boundary conditions can be envisa-
ged for the reservoir:

° depth of burial 1800 m, thickness 80 m, external radius R,, 1000 m. The
adjacent aquifer is assumed as the same thickness as the reservoir and both
are overlaid by a clay layer 80 m thick, with the remaining depth compri-
sing sand;

. the base of the model system is assumed impermeable with no vertical and
free horizontal displacements. The top surface is impermeable with no dis-
placement constraints. At the outer boundary, horizontal displacements are
fixed and vertical displacements free, with fixed flow potential. The outer
boundary of the reservoir is impermeable in one case (volumetric reservoir)
and permeable in the second case (waterdrive reservoir);

° elastic properties for sand are E=990 MPa, v=0.2 and E=392 MPa, v=0.45
for clay. These values were obtained by experiments performed in real ca-
ses similar to the Ravenna Terra reservoir. Permeability for the clay is 8.65
*10- m/day and 4.32 m/day for the sand;

. reservoir exploitation lasts for 10 years, with a cumulative gas production
of 11.076*10° Nm?. Initial reservoir pressure is 19.7 MPa, with initial gas
volume 13*10° Nm? at a temperature of 40°C.

Figure 3 presents compaction history for a point on the border of the reservoir and a se-
cond on the symmetry axis. In all cases maximum displacements occur roughly when the
total gas volume is produced. We then observe a reversal of the strain rate sign and a reco-
very phase takes place, even though at a different rate: higher for waterdrive conditions,
very slow (nearly zero) for volumetric conditions. For a larger reservoir [2], the rate of
recovery 1s higher for volumetric conditions also. This recovery is in contrast with obser-
ved behaviour, but is an obvious consequence of the assumed soil elasticity. When the
maximum pressure drop in the reservoir is attained, the model gives maximum displace-
ment. From that time, inflow of water in the reservoir is continuing, water overpressures
reduce and finally disappear and initial displacement conditions are then recovered.

The maximum compaction is obtained in volumetric conditions, however for the border
node compaction is larger for the waterdrive conditions. This is so because of the diffe-
rent lateral extent of the areas involved in consolidation: for the waterdrive reservoir the
lateral aquifer is compacting together with the reservoir. In volumetric conditions the la-
teral stratum represent a constraint to the reservoir compaction.
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Figure 3 Compaction history for ideal reservoirs with Ry, 1000 m
Figure 4 shows maximum surface subsidence for the cases analysed. Time histories, in

particular surface rebound, are similar to those of reservoir compaction but maximum
subsidence is obtained for the waterdrive reservoir.
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Figure 4 Maximum subsidence history for the ideal reservoirs

Displacement values are reduced particularly for the volumetric case, when compared to
compaction: this reduction is due the so-called vault effect which depends on the ratio
between the depth of burial and the lateral extent of the compacting area. When this ratio
increases this ratio, the reduction of subsidence is larger, as can be observed for the volu-
metric reservoir.
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In the numerical models, for the both the reservoirs, the inflow of water continues for
more than fifteen years after shutdown of the wells. At that moment only a limited part of
final volume of water has inflowed (Figure 5); particularly for the volumetric reservoir,
where water has to seep from less permeable strata, water inflow is certainly not comple-
ted after this time interval. These transient phases are in reality longer, because permeabi-
lities assumed in the numerical model refer to fully saturated conditions, whereas the re-
servoir is partially saturated. In these conditions permeability is lower than in a fully satu-
rated medium, hence a decrease in inflow rate has to be expected.
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Figure S Influence of boundary conditions on cumulative water
inflow

The most important conclusion is that linear elastic models are unable to simulate ongoing
compaction and subsidence when the withdrawal rate is significantly reduced or stopped.
This is so because the problem is essentially an elastoplastic one, even though the effective
stress variations involved are usually quite limited: the soil is in fact very close to the yield
limit. Introducing elastoplastic constitutive soil behaviour improves the prediction capaci-
ty of the numerical models, as will be shown in the next paragraph. However, it has to be
assumed that the stress point lies very near to, or on, the yield surface at the onset of the
exploitation [1]. This corresponds to the assumption of an overconsolidation ratio OCR
equal to one, i.e. the reservoir overburden did not substantially change in the past.

The analysis of the ideal axisymmetric reservoir is now repeated by assuming an elasto-
plastic behaviour for the solid. It is known that with increasing depth, the mechanical
behaviour of clay and sand becomes almost the same, e.g. vertical compressibilities at
1800 m of burial assume very similar values [4]. Hence we could use, without distinction,
a Mohr-Coulomb or a critical state model for the reservoir and confining aquifers. In the
cases analysed, material parameters are as follows:
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. in the Mohr-Coulomb model, apparent cohesion of 10 MPa and internal
friction angle of 38 degrees are assumed;
. in the critical state model, the initial position of the centre of the critical

state ellipse P.;=3.24 MPa, initial size of the ellipse 3.40 MPa and consoli-
dation factor of 20 are assumed;

. all other parameters, boundary conditions and production history were the
same as in the previous analyses.

Mechanical parameters were estimated on the basis of known data of clays and sands in
real reservoirs in the Alto Adriatico area [1, 7].

The sand of aquifers at the top behaves elastically during the whole simulation. As can be
seen in Figure 6, which presents compaction histories for the ideal reservoir, the recovery
of compaction after stopping of pumping is considerably reduced also for the waterdrive
reservoir and maximum displacements occur at the border instead of the central area. The
recovery of surface subsidence is also strongly reduced (Figure 7), with respect to elastic
solution. It is interesting to observe the water inflow histories, which present nearly the
same shape as in the elastic solution. However the volume of encroaching water is redu-
ced for all boundary conditions: at 25 years (15 after depletion of the wells) the cumulati-
ve inflowed water is about 17% and 15% of the elastic solution, for waterdrive and volu-
metric situations respectively (Figure 8). The final water inflow must be estimated lower
in the elastoplastic solution, owing the fact that the original pore structure is not recover-
ed. Initial pressure distribution is hence obtained after a longer time than the elastic case.
It is worth mentioning that reduced water inflow and delayed times have been observed in
the Dosso degli Angeli gas field [6].
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Figure 6 Compaction histories when assuming elastoplastic
materials
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Figure 8 Water inflow histories when assuming elastoplastic
materials

The analyses performed show that the use of traditional elastoplastic models (Mohr-
Coulomb, critical state etc.), have certainly improved the capabilities of the numerical
model in the sense that recovery of compaction is reduced and, at maximum, eliminated.
However, ongoing subsidence in real cases has not yet been forecast. To this end, we
have to introduce different plastic models which are justified by observing the microscale
of the soil.
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A generalised plasticity model which takes into account capillary effects

Real gas reservoirs are made up of media (more or less cemented sands, porous rocks
etc.) with an open structure, i.e. with many interconnected voids filled with gas and
water. Observed degrees of water saturation in the gas fields of the Northern Adriatic
basin vary between 40 and 65%. Gas must have a continuous distribution in the zone of
the wells, otherwise it remains trapped in the reservoir. At the fluid interface, tensions
occur which cause capillary effects or suction and strongly affect the mechanical beha-
viour of the solid skeleton. For sands in particular, the original geometric structure is
maintained mainly by capillary effects, which result in an apparent cohesion. When these
decrease, the system assumes a different geometric configuration with a re-arrangement
of the grains or local fracture of the rocks, both causing a reduction in void volume. The
original system is said to be metastable. Capillary effects diminish when water saturation
increases because of the water flooding the reservoir. During this transient phase, the
areal extent of the capillary discontinuity surfaces decreases and mechanical strength is
reduced. In this situation a soil sample is said to collapse, with a macroscopic strain
related to volume reduction. For these reasons, in the presence of capillary effects, a
stress measure has to be introduced, which differs from the case when pores are fully
saturated by the same fluid.

Whereas in fully saturated media mechanical behaviour is controlled by one stress di-
mension variable (the effective stress), for a partially saturated medium two independent
stress dimension parameters (combination of total stress tensor, water and gas pressure)
are needed to describe the deformational behaviour. In the following, the assumed stress
variables are suction, say the difference between gas and water pressure, and Bishop’s
effective stress. The latter is a combination of total stress and pressure acting on the solid,
represented by a weighted average of water and gas pressure. As weighting function,
water saturation or, more rarely, the areal extent of the contact surfaces is assumed.
Bishop’s stress definition recovers the effective stress definition when saturation equals
one.

An important consequence of the assumed definition is that changes in effective stress
may occur (hence deformation takes place) related only to changes in water saturation
and/or capillary pressure. Both cases are linked to water filtration through the solid skele-
ton. This movement depends on water permeability and develops during long transient
phases, see e.g. Figure 8. As we have observed, water intlow continues for some years
after shutdown of the wells, hence saturation and Bishop’s stress continuously change
during these time spans. This may be one of the causes of ongoing subsidence.

Extensive laboratory experiments under oedometric and triaxial isotropic compression
with variable saturation (suction) exhibit a strong plastic behaviour involving volume
strains caused by suction changes. With increasing saturation, the lowering of the yield
limit is of the order of some megapascals [8], depending on the radius of capillary meni-
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sci, i.e. on the structure and dimensions of the pores. This confirms the known fact that in
sands and in some types of rocks deformability increases with increasing water saturation
reaching a maximum in fully saturated conditions. This behaviour has been observed in
clays, silts, clayey sands and also in chalk and sandstone. An initial nearly-elastic phase is
shown, then a hardening plastic interval and an approximately linear behaviour associa-
ted with decreasing of the mean effective pressure (unloading). The nearer to its yield
limit the material is, the stronger the influence of changes in saturation.

On the grounds of the mechanical behaviour described, to evaluate reservoir compaction
and surface subsidence completely we have to take into account the volumetric strains
associated with changes in water saturation and the pertinent constitutive relationships
have to be stated in an elastoplasticity frame. To this end we make use of the material
model [9], whose main features are now summarised:

. hardening modulus is assumed depending on the stress path (isotropic or
not), suction and, linearly, on the mean Bishop’s pressure;

. for a fixed value of the ratio of a measure of the deviatoric stress tensor and
the hydrostatic part, the compressibility modulus is dependent on suction;

. the change in total volumetric strain depends directly on the change in mean
effective pressure through the compressibility modulus and inversely on the
mean effective pressure and initial specific volume, i.e. the ratio of total
volume and volume of the solid part of the sample;

. disregarding the elastic contribution, the compressibility modulus can be
approximated as the ratio of its value in fully saturated conditions and a
term linearly depending on suction. A very simple approximated relation is
obtained in this way and has the advantage of being computationally very
efficient;

. the yield limit in partially saturated conditions depends on its value in fully
saturated case with a correction term linearly dependent on suction;

. irreversible volumetric strain is assumed as the parameter controlling har-
dening, hence the evolution of the yield surface.

We show now on a simple 1-D example how the model works for reservoir compaction.
The soil parameters used are taken from Reference 7. Let us assume that the initial water
saturation is 0.65, the confinement pressure 11.0 MPa and that we have a reservoir pres-
sure drop of 1 MPa. Let us further assume, for seek of simplicity, that on the Bishop’s
mean stress — suction plane the initial yield surface is approximately a vertical line (Figu-
re 9). Point A represents the initial condition. If for our calculations we use the compres-
sibility modulus related to full saturation, the corresponding transformation is represen-
ted by the line A'-F. For this path, which takes place with a compressibility modulus A(0),
we have the same volumetric plastic strain as in the transformation A-E-F, because the in-
itial and final points of both loading paths belong to the same yield surfaces. The first part
A-E involves only the Bishop’s stress change of 1 MPa, with the compressibility modulus
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M0.2) i.e. in partially saturated conditions, resulting in a volumetric plastic strain of
0.0032. The second transformation E-F represents the change in saturation with a volu-
metric plastic strain equal to 0.0037. The total plastic strain is hence 0.0069, the same as
for A'-F. The yield surface through F could also be reached in partially saturated conditi-
ons by simply increasing the mean pressure change to 14 MPa, and keeping the degree of
saturation constant (point F'). This is peculiar to partially saturated soil behaviour.
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Figure 9 Yield surfaces in the Bishop’s mean stress — suction
plane

When analysing the described total transformation A-E-F, a possible error is to use the
compressibility modulus related to suction equal to 0.2 MPa, neglecting the effect of
change in saturation. The error is dramatic (-54%).

For a gas reservoir having the thickness as the one previously analysed, oedometric
conditions occur in the surroundings of the symmetry axis. Hence in that area, assuming
that fully saturated conditions could be reached, we obtain an increment of compaction of
30 cm with respect to the previous solution.

We can reach the conclusion that increase of saturation after the shutdown of the wells
results in a considerable increment of the reservoir compaction and the resulting surface
subsidence. This behaviour, which is typical of soils presenting a metastable structure, is
a reasonable explanation of the subsidence recorded in some real cases after the closing
of the reservoirs. Another consequence is that if the subsidence was predicted with
compressibilities obtained from fully saturated samples, this subsidence presents an
upper limit. On the contrary, if for the prediction of subsidence compressibilities were
used which were measured in partially saturated conditions (e.g. from markers downhole)
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this predicted subsidence is probably underestimated. From this point of view, the discre-
pancies between the initial predictions and those made at later stages for the expected
subsidence in 2050 in the Groningen gas field [10] could be explained by the presented
mechanical model.

Conclusions

On the grounds of a real test case and numerical analyses on an ideal reservoir, the
capacity to reliably forecast surface subsidence is discussed. Only by using a particular
elastoplastic model which includes also capillary effects it is possible to represent time
histories qualitatively similar to those observed in real cases.
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1 Grundprobleme der Baugrund-Tragwerk-Interaktion

Die Boden-Bauwerk-Interaktion steht an der Schnittstelle zwischen Tragwerksplanung
und Geotechnik. Sie mufl demnach die Forderungen und Sicherheitsbediirfnisse der bei-
den beteiligten Fachrichtungen beriicksichtigen. Dies ist schwieriger, als es zunichst
scheint, da sich Tragwerksplanung und Geotechnik in den letzten Jahrzehnten weitge-
hend unabhingig voneinander entwickelt haben und da sich die Baustoffe Boden und
Beton/Stahl/Mauerwerk in ihrer Natur stark unterscheiden.

Aus dieser Problematik hat sich eine Bemessungspraxis entwickelt, deren Absicherung
weitgehend auf Erfahrung beruhte. Vor dem Hintergrund der Formulierung neuer Sicher-
heits- und Bemessungskonzepte sowohl in der Geotechnik als auch in der Tragwerkspla-
nung erweist es sich als erforderlich, die gewohnten Berechnungsannahmen und -metho-
den zu tiberdenken.

Die traditionellen Nachweiskonzepte der zuldssigen Spannungen mit der etwas willkiirli-
chen Vermischung von Gebrauchs- und Bruchzustand haben sich in einigen Fillen als
unzureichend erwiesen. Dies fiihrte zur Einfiilhrung genau definierter Grenzzustidnde der
Tragfdhigkeit und der Gebrauchstauglichkeit, deren klare Trennung es erlauben soll, de-
finierte Anforderungen an das Bauwerk mit einem moglichst konstanten Sicherheitsni-
veau zu erfiillen. Diese Grenzzustdnde konnen aber nur baustoffspezifisch festgelegt
werden. In der BTI liegen Ursache und Wirkung eines Grenzzustandes jedoch hdufig auf
verschiedenen Seiten der Schnittstelle. Im allgemeinen sind Grenzzustidnde des Baugrun-
des nicht an sich, sondern nur in ihrer Einwirkung auf das Tragwerk fiir die Bemessung
von Interesse. Bei der Entwicklung eines schliissigen Sicherheitskonzeptes muf3 dieser
Umstand beriicksichtigt werden, was wiederum bedeutet, dal ein Nachweiskonzept fiir
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die Interaktion mehr sein muf} als die Summe der Nachweise fiir Tragwerk und Bau-
grund.

2 Mechanische Modellbildung

Das Gesamtsystem aus Boden und Tragwerk 146t sich mit den iiblichen Methoden der
Baustatik als Gleichungssystem in der Form

[ el

darstellen mit den Steifigkeitsmatrizen k. ,k, der zunichst entkoppelten Teilsysteme
Tragwerk und Boden. Der Lastvektor des Baugrundes pg ist im allgemeinen gleich Null
und wird im folgenden nicht beriicksichtigt. Wegen der Entkopplung der Knotenverschie-
bungen wr, wg im Tragwerk und im Baugrund und der fehlenden Auflagerbedingungen
fiir den Uberbau ist das Gleichungssystem zunichst singulir, was sich jedoch durch die
Einfiihrung der Kompatibilitit an der Schnittstelle

wp =Ry - Wy

beheben 14Bt. Die Matrix R, die die Kopplungsbedingungen fiir die beiden Teilsysteme
enthilt, lieBe sich als Interaktionsmatrix bezeichnen. Das Gleichungssystem kann damit

in eine nicht singuldre Form gebracht werden: (I ist die Einheitsmatrix, R die transpo-

nierte Matrix von R,

k, O07[1 p
X RI“]'{OT kBHR J'WT:"HB'WT:[I RL]'[J}:pT

int

Natiirlich ist die exakte Losung solcher Gleichungssysteme mit den heute zur Verfiigung
stehenden Hilfsmitteln auch bei groen Strukturen kein Problem. Allerdings hat das Vor-
gehen einen gravierenden Nachteil. Die Betrachtung des Gesamtsystems liefert dem
Tragwerksplaner keine Zwischenergebnisse mehr, die ihn vor die Notwendigkeit einer
kritischen Interpretation stellen; der Einflu} der Baugrundverformung auf die Schnitt-
groBen des Tragwerkes 1dBt sich aus dem Ergebnis nicht ablesen.

Das Berechnungsverfahren 146t sich so modifizieren, daf} die Betrachtung des Gesamtsy-

stems durch eine getrennte Betrachtung der Teilsysteme ersetzt wird. Das singulédre Glei-
chungssystem des Tragwerkes

K, -w,=p;
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mubB jedoch erst durch den Einbau kiinstlicher Randbedingungen in eine 16sbare Form
gebracht werden. Man erreicht dies durch eine Zerlegung des Verformungsvektors

_ T
W= RT "Worred +R;

int © wB

in die Anteile der Verschiebungen der Knoten im Inneren des Tragwerkes und an der
Kontaktstelle zum Baugrund. Der Anteil der Baugrundverformung 146t sich dann auf die
rechte Seite bringen und wird so dem Lastvektor zugeschlagen.

k; -w;=p;

_ T
ki Ri-wp ,=p;—K Ry -wy

Ri'kT'RT'wT,red :R'T"'(pT—kT 'R;: 'WB)

Vernachldssigt man den Anteil der Baugrundverformung auf der rechten Seite, so be-
schreibt das Gleichungssystem ein Tragwerk mit unverschieblichen Auflagern.
Das Teilsystem Baugrund 148t sich in die folgende Form bringen:

(k; +R}, ks R, ) w, =p,

mnt mt

ky R, -w; =Ky W, :Rim'(p”r—kT‘wT)

Man erhilt also auf diese Weise Beziehungen fiir das Verhalten der beiden Teilsysteme.
Dies 14t sich fiir ein iteratives Vorgehen nutzen, bei dem in jedem Iterationsschritt die
Verformungen bzw. Auflagerkrifte des jeweils anderen Teilsystems als bekannt voraus-
gesetzt werden. Anders als bei der Gesamtsystemberechnung liBt sich hier aus der Ande-
rung der Setzungen und Schnittgréen zwischen zwei Schritten auf die Setzungsempfind-
lichkeit des Tragwerks schlie3en.

: 350m | 35,0m l
l I 250 kN/m I
¥ v v ¥ v v vl
El=3-10° MNm?
5,0x4,0m’ = 6,0x5,0m’ 5,0x4,0m?

Bild 1 Zweifeldtriger
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Der Unterschied der beiden Verfahren 148t sich anhand des in Bild 1 dargestellten Zwei-
feldtrdgers verdeutlichen. Zunéchst wird fiir den Baugrund ein Steifemodul von E; = 100
MN/m? angenommen. Aus der Betrachtung des Gesamtsystems erhélt man die Auflager-
setzungen (in [m])

0,00737
w, =|001619
0,00737

aus der iterativen Teilsystemberechnung in den einzelnen Iterationsschritten die Ergeb-
nisse:

0,00706 0,00740 0,00737 0,00737
wl =|0,01670 |= wi =| 0,01614 |= w} =| 0,01619 |= wy =| 0,01619
0,00706 0,00740 0,00737 0,00737

Man sieht, daf} die Iteration sehr schnell gegen das exakte Ergebnis konvergiert, bereits
nach dem ersten Schritt ist eine fiir baupraktische Zweck ausreichende Genauigkeit er-
reicht. Auch das Stiitzmoment erreicht schon nach wenigen Schritten seinen Endwert:

M'=-383=M?>=-312=M’=-319=M"=-31,8 [MNm]

Reduziert man dagegen den Steifemodul auf Eg = 50 MN/m?, so nimmt der Einfluf} der
Boden-Tragwerk-Interaktion auf die Beanspruchungen des Uberbaus erwartungsgemif3
stark zu. Die Konvergenz der iterativen Losung verschlechtert sich geringfiigig.

Exakte Losung:

0,01526
w, =|003152
0,01526
Iteration:
0,01412 0,01547 0,01522 0,01527
w' =1003340 |= w2 =] 0,03117 |= w3 =| 003158 | = w, =| 0,03150
0,01412 0,01547 0,01522 0,01527
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Die Anderung des Stiitzmomentes zwischen erstem und zweitem Iterationsschritt ist hier
deutlich groBer als im ersten Fall; eine fiir baupraktische Fille ausreichende Genauigkeit
wird jedoch auch hier nach 2-3 Schritten erreicht:

M' =-383=M?=-241=M>=-268= M* =-26,3 [MNm]

In extremen — und daher nicht sehr realistischen — Fillen kann die iterative Losung stark
oszillieren. Beispielsweise erhilt man bei einer Verringerung der Stiitzweite auf | = 20 m
und E; = 50 MN/m? in den einzelnen Iterationsschritten die Schnittgrofen:

M =-125=>M* =+112= M’ =-11,1= M* =+10,0 [MNm]

Die Gesamtsystemberechnung erscheint zunichst vorteilhaft, da sie in einem Rechen-
schritt das exakte Ergebnis liefert. Dieses ist aber nur exakt im Rahmen einer bestimmten
Konstellation der Eingangsparameter, sie enthilt keine Aussage tiber den Einfluf} einer
Variation etwa der Baugrundsteifigkeit auf die Beanspruchungen des Tragwerks. Eine
iterative Teilsystembetrachtung kann diese trotz ihrer fehlenden Exaktheit liefern, wenn-
gleich sich diese auf globale Anderungen der Bodeneigenschaften beschrinkt, den u.U.
entscheidenden EinfluB3 értlicher Schwankungen dagegen nicht erfal3t.

Auf der Grundlage des geschilderten Vorgehens lassen sich Verfahren entwickeln, die in
Abhingigkeit von der Setzungsempfindlichkeit der Konstruktion vier Stufen umfassen
(NABau, 1995):

Stufe 0:  Auf der Stufe 0 werden Setzungen des Baugrundes weder explizit
beriicksichtigt noch ermittelt, lediglich durch zulédssige Bodenpressun-
gen implizit begrenzt. Ein solches Vorgehen entspricht dem heute in
der Praxis bei normalen Hochbauten iiblichen. Es liefert aber nur
sinnvolle Ergebnisse, wenn die Schnittgroenverteilung durch die
Baugrundverformung nur unwesentlich beeinflufit wird, wenn also die
Setzungsdifferenzen gering sind und/oder das Tragwerk sehr weich ist,
im Extremfall statisch bestimmt.

Stufe 1:  Sind diese Bedingungen nicht erfiillt, so sind die Verfahren der Stufe 1
anzuwenden. Hier wird mit den resultierenden Auflagerkriften der Stu-
fe O die Setzung des Baugrundes ermittelt und mit Werten verglichen,
die als zuldssig angesehen werden. Um den Einflu} auf die Schnitt-
groen im Tragwerk zu ermitteln, muf sich eine Grenze nicht auf die
absoluten Setzungen, sondern auf die Setzungsdifferenzen beziehen.

Stufe 2:  Sind die Grenzwerte fiir die Setzung nicht eingehalten, oder kann auf-
grund der Natur des Tragwerkes eine solche Grenze nicht angegeben
werden, so kann der Einflul der Baugrundverformung auf die Schnitt-
groBen abgeschitzt werden, indem die Baugrundverformung in der
oben geschilderten Weise als Last auf den Uberbau aufgebracht wird.
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Stufe 3:  Stellt man bei der Neuberechnung des Systems erhebliche Anderungen
der Baugrundverformung fest, so mufl das Verfahren der Stufe 2 wie-
derholt angewandt werden. Durch eine solche iterative Berechnung der
Teilsysteme ndhert man sich an das Ergebnis der Gesamtsystembe-
rechnung an.

In der Praxis liefern die gekoppelten Verfahren und die Teilsysteme unterschiedliche
Ergebnisse, da bei einer Beriicksichtigung der Baugrundverformung durch Ansatz von
Zwingungen diese im allgemeinen mit einem Sicherheitsbeiwert beaufschlagt werden,
der bei der Gesamtsystemberechnung verloren geht, sofern nicht die Steifigkeiten des
Baugrundes mit Sicherheiten gewichtet werden.

Die erforderliche Modellierung ist iiberdies vom untersuchten Grenzzustand des
Tragwerks abhiéngig, da bei Annidherung an die Traglast die Verformungsfahigkeit durch
RiBbildung und lokales Plastifizieren stark zunimmt und somit der Einfluf der Bau-
grundverformungen abnimmt, wihrend er sich beim Nachweis der Gebrauchstauglich-
keit hdufig deutlich bemerkbar macht.

Bei Nachweisen auf der Grundlage zulédssiger Bodenpressungen sollte daher zwischen
den Grenzzustinden unterschieden werden. Das heute praktizierte Vorgehen ist proble-
matisch, da die Festlegung der zuldssigen Bodenpressungen entweder aus der Begren-
zung der Setzungen oder der Sicherheit gegen Grundbruch resultiert und somit nicht ein-
deutig den Grenzzustinden der Gebrauchstauglichkeit oder Tragfiahigkeit zugeordnet
werden kann.

3 Stochastische Baugrundeigenschaften

Die Beschreibung des mechanischen Verhaltens von Baugrund und Bauwerk ist fiir die
Bemessung nicht ausreichend, da sie die Kenntnis aller Systemparameter voraussetzt.
Bei realen Systemen unterliegen diese jedoch betriachtlichen Schwankungen.

Besonders im Baugrund sind diese stark ausgepridgt, was vor allem auf die aus wirt-
schaftlichen und technischen Griinden nur in sehr beschrinktem Maf3e mogliche Erkun-
dung zuriickzufiihren ist. Zu Beginn einer BaumaBnahme ist die Beschaffenheit des Bo-
dens daher nur in sehr groben Ziigen bekannt. Die Unkenntnis des tatsdchlichen Zustands
erfordert die Einfiihrung probabilistischer Uberlegungen und somit die Definition eines
Sicherheitskonzeptes.

Man beschreibt den Boden mit stochastischen Modellen, die der Realisation einer Eigen-
schaft mit einem bestimmten Wert eine Wahrscheinlichkeit zuweisen (siehe z.B. Rack-
witz [1]). In statistischer Hinsicht ist es vorteilhaft, den Wert X einer Baugrundeigen-
schaft in einem bestimmten Punkt zusammenzusetzen aus einem Erwartungswert X,
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dieser Eigenschaft im betrachteten Bereich, d.h. innerhalb der Baustelle, und einer zu-
falligen Schwankung AX um diesen Erwartungswert.

Der Erwartungswert X,, muf} im betrachteten Bereich nicht konstant sein und wird in vie-
len Fillen besonders in Tiefenrichtung einen Trend aufweisen, da z.B. der Steifemodul
des Bodens mit der Tiefe im allgemeinen zunimmt. Die Abweichung der Werte X von X,
ist nicht vollig regellos, sondern gehorcht gewissen stochastischen GesetzmiBigkeiten,
da die Eigenschaften in einzelnen Punkten aufgrund ihrer gemeinsamen Entstehungsge-
schichte nicht unabhingig voneinander sind. Daher fiihrt man in das Modell die Auto-
korrelation ein, um die stochastische Abhéngigkeit der Parameter in verschiedenen Punk-
ten zu erfassen. Fiir eine bestimmte Bodeneigenschaft X ergibt sich der Korrelati-
onskoeffizient der beiden Punkte &;, & aus:

Dabei bezeichnet E(.) den Erwartungswert einer Grof3e. Fiir eine unkorrelierte Grofie gilt
wegen der stochastischen Unabhéngigkeit

B(x(¢)-x(&,)) = B(x(&,))- E(x(8,))

und damit p = 0.

Die Korrelation der Eigenschaften in zwei Punkten ist vor allem vom Abstand Al zwi-
schen den beiden Punkten abhingig. Ein Maf hierfiir ist die Korrelationslénge /,, ein ge-
briauchlicher Ansatz fiir den Korrelationskoeffizienten die folgende quadratisch exponen-
tielle Funktion:

Die gegenseitige Abhingigkeit klingt mit zunehmendem Abstand zweier Punkte rasch
ab. Im allgemeinen Fall wird [, fiir die Vertikal- und Horizontalrichtung besonders bei
geschichteten Boden deutlich unterschiedlich sein. Eine solche Anisotropie kann in das
Modell eingefiihrt werden, indem man die Autokorrelationsfunktion mit dem horizonta-
len und vertikalen Abstand Ak, Av in der folgenden Form schreibt:

(e

p=e
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Die Bestimmung der Bodenparameter muf aufgrund weniger, stichprobenartiger Versu-
che und einer groben Klassifizierung unter Ausnutzung der Erfahrung des Bodengutach-
ters erfolgen. Es ist offensichtlich, dafl auch die Verteilungsparameter des Zufallsfeldes,
insbesondere der Erwartungswert X,,,, nicht exakt bestimmbar und somit Zufallsvariablen
sind. Thr Variationskoeffizient 148t sich durch den Umfang der Baugrunduntersuchung
beeinflussen, jedoch nicht vollstdndig eliminieren, da die durchgefiihrten Laborversuche
auch unter systematischen Fehlern und dem Problem der Ubertragung von Laborergeb-
nissen an gestorten Proben auf den gewachsenen Baugrund leiden.

Bei der Bestimmung von Variationskoeffizienten ist dariiber hinaus zu bedenken, daf3
diese wegen der Autokorrelation des Baugrundes vom betrachteten Bodenvolumen ab-
hdngen. Dies fiihrt zu einem deutlichen stochastischen MaBstabseffekt fiir die Baugrund-
eigenschaften, wie an zwei einfachen Beispielen gezeigt werden soll.

Beispiel 1: Verformung eines Bodenkorpers
Bild 2 zeigt eine quadratischen Bodenprobe der Seitenlinge a beim Kompressionsver-
such. Qualitativ entspricht dies dem Erdkorper unter einer Griindung. Dieser Probekorper

wird in vier Felder unterteilt, denen jeweils konstante, untereinander korrelierte Stei-
figkeiten zugewiesen werden.

System Stochastisches Modell Mechanisches Modell

v

Bild 2 Bodenkorper, stochastische und mechanische
Modellbildung

Untersucht man die Steifigkeit der gesamten Probe, so entspricht dies der Parallelschal-
tung von vier Einzelfedern. Der Steifemodul in den einzelnen Bodenelementen und damit
die Federsteifigkeit wird als streuend mit einem Variationskoeffizienten von 30 % unter
Annahme einer Normalverteilung angesetzt. Die Steifigkeit der Bodenfedern ist korre-
liert mit einer Korrelationsldnge von a bzw. 5 a, die Korrelationsmatrix ist dann
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1 0,779 0,779 0,606
0,779 1 0,606 0,779

a=l: R=10779 0606 1 0779
0,606 0,779 0,779 1
bzw.
1 1,9-10° 19-10° 3,7-10°
1,9-107° 1 3,7-10° 19-107°
a=51:R=

19-10° 3,7-10°° 1 1,9-107°
37-10° 19-10° 19-107° 1

Wihrend die Matrix im ersten Fall noch voll besetzt ist verschwinden im zweiten die Ne-
bendiagonalglieder fast vollig. Die Einzelfedern sind damit stochastisch nahezu unab-
hingig.

Daraus 146t sich nun die Verteilungsfunktion der Verformung der gesamten Bodenprobe
ermitteln. Bild 3 zeigt den Verlauf fiir die beiden Fille. Die Streuung des stark korre-
lierten Falles ist erheblich groBer als die des schwach korrelierten, was leicht verstandlich
ist, wenn man bedenkt, daf} bei einem unendlich gro3en Bodenvolumen die Steifigkeit
gegen den Erwartungswert streben muf3. Ein Vergroerung des Volumens reduziert also
durch die Mittelung der Eigenschaften die Unsicherheiten des Bodens.

0,005 0,01 0,015 0,02
S

Bild 3 Stochastische Verteilung der Verformung bei unter-
schiedlichen Korrelationslangen

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitdt Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



_48 -

Bei der Ausnutzung dieses Effektes in der Bemessung ist jedoch zu bedenken, dal die
Mittelung nur den fluktuierenden Anteil AX betrifft, nicht aber die Streuung des Erwar-
tungswertes X, der ja in der Baustelle definitionsgemif voll korreliert ist. Die Varianz-
reduktion wird daher erheblich iiberschitzt, wenn die Unsicherheiten der Parameterbe-
stimmung nicht beriicksichtigt werden.

Beispiel 2: Differenzsetzung eines Zweifeldtrigers

Nun wird ein einfacher Zweifeldtriger auf drei korrelierten Einzelfedern (Variations-
koeffizient der Federsteifigkeit: 30%) untersucht (Bild 4). Die Fundamentabmessungen
und damit die Erwartungswerte der Federsteifigkeiten werden so gewéhlt, daf} der Erwar-
tungswert der Setzungsdifferenz Null ist. Die Spannweite wird nun der einfachen und der
fiinffachen Korrelationsldnge gleichgesetzt. Die in Bild 5 dargestellte Verteilungs-
funktion fiir As zeigt wieder einen deutlichen Einfluf der Korrelation, allerdings ist dies-
mal der Variationskoeffizient bei kleineren Systemabmessungen geringer. Das ist auch
wieder verstindlich, da fiir den Grenzfall [ = 0 die Fundamente in einem einzigen Punkt
mit identischen Baugrundeigenschaften zusammenfallen miissen, so daf} sich fiir diesen
Fall keine Setzungsdifferenz ergeben kann.

L+ v v v |
2 S £

Bild 4 Zweifeldtrager
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-0,01 -0,005 0 0,005 0,01

Bild 5 Stochastische Verteilung der Setzungsdifferenz bei
unterschiedlichen Abmessungen

4 Modellunsicherheiten

Die Unsicherheit geologischer Prognosen beruht nicht alleine auf der stochastischen
Streuung der Bodenparameter, sondern auch auf den Unsicherheiten der zugrunde liegen-
den mechanischen Modelle.

Diese miissen, um eine Anwendung in der Praxis tiberhaupt erst zu ermoglichen, im Re-
gelfall grobe Idealisierungen der Wirklichkeit darstellen. Beispielhaft seien hier nur starr-
plastische Mechanismen zur Ermittlung des Erddrucks auf Stiitzbauwerke oder elastische
Bodenmodelle zur Setzungsberechnung erwéhnt.

Dieses Problem 146t sich theoretisch durch die Verwendung wirklichkeitsnaher Material-
modelle umgehen. Allerdings steigt mit zunehmender Komplexitit der Modelle die Zahl
der erforderlichen Materialparameter und die Schwierigkeit ihrer Bestimmung aus La-
borversuchen an, so daf} letztlich eine Verminderung der Modellunsicherheit mit einer
Vergroferung der Unsicherheit der Materialparameter erkauft wird.

] Folgerungen fiir ein neues Sicherheitskonzept

Die Einfiihrung neuer, auf Grenzzustinden der Tragfihigkeit und der Gebrauchstaug-
lichkeit basierender Nachweisformate erfordert ein Uberdenken der bestehenden Sicher-
heitskonzepte.

Die Beschreibung einer Bodeneigenschaft durch einen einzigen Wert ohne eine mogliche
Bandbreite ist fiir die Tragwerksplanung in vielen Fillen nicht ausreichend. Dies gilt ins-
besondere dann, wenn es sich bei dem Wert nicht um einen Mittelwert, sondern um einen
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,auf der sicheren Seite liegenden* charakteristischen Wert handelt, da es eine sichere
Seite in der Boden-Bauwerk-Interaktion im allgemeinen nicht gibt.

Auch konnen zu unterschiedlichen Zeitpunkten unterschiedliche Grenzwerte bemes-
sungsentscheidend sein, etwa im Fall einer dicken Bodenplatte, deren Zwangsschnitt-
grofen aus dem Schwinden und dem Abflieen der Hydratationswirme durch eine ge-
ringe Bodensteifigkeit reduziert werden, wihrend fiir die Lastabtragung im Endzustand
im allgemeinen ein unterer Grenzwert der Baugrundsteifigkeit mafgebend ist.

Ein schliissiges Sicherheitskonzept muf} die stochastischen Streuungen vor allem der
Bodenparameter auch bei Nachweisen der Gebrauchstauglichkeit beriicksichtigen. Dies
ist jedoch schwierig, da die Streuungen der Baugrundeigenschaften aufgrund ihrer
GroBenabhingigkeit keine reine Materialeigenschaft, sondern auch eine System-
eigenschaft sind und somit nur in einer Kooperation von Tragwerksplaner und Geo-
techniker festgelegt werden konnen.
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Modelling interaction of structures on soft soils modellierung
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ABSTRACT

In this paper the behaviour of soft soils under embankments is analysed and discussed. In
stage construction of embankments the major concern is to control shear stress induced
deformations in the ground. The proposed procedure allows a sufficient factor of safety
against base failure at each stage of the construction.

INTRODUCTION

Analysis of soil-structure interaction may serve to detect the behaviour of any type of
structural element that lies in contact with soil. Modelling of the soil response is an im-
portant stage in the analysis of soil-structure interaction. Very often soil behaviour needs
to be idealised and generalised for all soil strata encountered in a site.

In this paper the behaviour of soft soils is characterised by a critical state model and a
design procedure for embankment construction on soft clays is developed.

A stress-strain-time analysis that is truly representative of in-situ behaviour is a major
concern in the embankment design on soft soils. Although there has been an increasing
use of stage-construction techniques for embankment construction in recent years, many
of the existing design procedures suffer from limited capability to represent the true soil
behaviour.

A stability analysis based on effective stresses necessitates correct prediction of excess
pore water pressures induced during construction stages. A review of case records indica-
ted that the application of the existing theories of pore pressure evaluation has not consi-
stently led to satisfactory results. Therefore, empirical approaches employing measured
excess pore water pressures have been developed in recent years for the evaluation of the
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effective stress paths. In either case the total stresses induced in the clay masses are calcu-
lated by using elastic methods, although it is known that elastic conditions do not prevail
in a yielding soil structure. A normally consolidated clay is one that is in a state of yield
such that a small increase in stress gives rise to significant plastic strains. Also, the pore
pressure build-up is higher in the case of normally consolidated clays than the case of
overconsolidated clays.

Elimination of a source of error is attempted by taking the plastic behaviour into account
in the proposed design procedure, which hypothesises that the at-rest conditions are re-
created in a soil body by the end of each consolidation period. This hypothesis is rationa-
lised by showing theoretically that the amount of accumulated excess pore water pressu-
res during a shearing process depends on the ratio of anisotropy in a soil body.

SOIL BEHAVIOUR
Effective stress concept

The recent progress in microscopic study of friction showed that the laws of friction
should be re-written in a more general way (Bhushan et al, 1995; Krim.1996):

(1)  The friction force depends on how easily two surfaces become stuck relati-
ve to becoming unstuck; it is proportional to the degree of irreversibility of
the force that squeezes the two surfaces together, rather than the outright
strength of the force;

(2) The friction force is proportional to the actual, rather than the apparent area
of contact;

(3) The friction force is directly proportional to the sliding speed of the inter-
face at the true contact points, so long as the surfaces are not allowed to heat
up and the sliding speed remains well below the speed of sound.

(The true area of contact between macroscopic objects is likely to be proportional to the
squeezing force. The harder objects are squeezed the more area comes into contact. So
friction appears to be proportional to the normal load as Guillaume Amontons stated in
the 17th century.)

Terzaghi’s effective stress concept is very important in this context. Positive effective
stresses press soil particles to each others. All measurable effects of change of stress,
such as compression, distortion and strength are due to changes in the effective stress.
Volume changes in soils are due exclusively to changes in effective stress.
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Consolidation

The time-dependent process of volume change in soil is known as consolidation. The
relationship between the volume of the soil and the effective stress, which is independent
of time, is known as compression. There are three important consequences of the consoli-
dation process, namely, (1) compression, (2) time dependency, (3) strength increase.

For isotropic compression the equations of the compression and swelling lines are,
respectively,

N — Alnp’ (1)

<
Il

\%

Vi — Klnp’ ()
v is the specific volume of the soil and defined as the volume of the soil sample contai-
ning unit volume of soil grains (v = I + €). For the A-line, N is defined as the specific

volume of a normally consolidated soil at unit mean stress. For the x-line, v, is defined
as the specific volume of an overconsolidated soil at unit mean stress.

Critical state line

At any stage of a triaxial compression test with axial and radial effective stresses ¢; and
O3, the stress state of the triaxial test specimen can be defined by equations (3) and (4),

p =(0o;+203)/3 (3)

qg =(0;—-03) (4)
Design of embankments on soft soils is an especially interesting subject to study for a
geotechnical engineer. It is even more so if you are also interested in critical soil mecha-
nics. In that context the strain hardening of soft soils brings forth many valuable possibi-

lities.

The projection of the critical state line (Roscoe, Burland, 1968) onto the g: p’ plane may
be described by

g = Mp’ (5)

where M is its gradient. The projection of the critical state line onto the v : p’ plane may
be described by

v=I-2A1Inp (6)
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where I'is defined as the value of v corresponding to unit p’ on the critical state line, thus
I'locates the critical state line in the v : [np’ plane.
At the same specific volume, v, the critical state mean effective pressure is
pr=exp(( T -=v )/ 1) (7)
At lower values of p’, when
p'<py

soil fails in a brittle manner, and dilates on slip planes so specimens do not deform uni-
formly at peak stresses. At higher values of p’, when

p’ > p!f

the soil specimen deforms more uniformly, positive pore pressure develop and better data
would be obtained (Figs. 1, 2).

q
1
1 3
3 - ug ' ug
=t
Q¢
Total
stress
Effective
stress path
Sample B Sample A
Effective
stress path
P B Po B

Figure 1 Undrained stress paths of (A) normally consolidated, (B)
overconsolidated specimens.
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Figure 2 Excess pore water pressure vs water content curves of
kaolin specimens for undrained triaxial compression
tests at varying overconsolidation ratios.

State boundary surface

The initial state of an isotropically normally consolidated soil lies on the normal
consolidation line and hence on the state boundary surface. In the case of idealised
undrained loading, the effective stress path resulting from the application of the total
stress increments will reach the critical state line by following a constant volume contour
on the state boundary surface. The stage loading technique involves undrained loading
and drained consolidation periods. During each consolidation period, the effective stress
path of the soil tends toward a new effective stress state at which specific volume is
smaller. Along this part of the effective stress path there is no change in the shear
stresses. Risk of general failure during undrained loading stages is eliminated by maintai-
ning the effective stress paths below the critical state line.
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The accumulated amount of excess pore water pressures at the end of a loading stage
can be calculated as being the horizontal distance between the total and the effective
values of normal pressure. If elastic methods are used in estimating the total stresses, as
in current design practice, the plastic behaviour of the yielding clay structure would not
be considered, and this results in unrealistic solutions. After yielding, the clay starts to
lose its rigidity, and thus the lateral stresses increase (Law and Lo, 1976).

Let us consider a unit volume of isotropically normally consolidated soil. When an addi-
tional stress is applied to the soil element, the increase in the pore water pressure equals
the increase in applied stress, and as the pore pressure dissipates, the effective stresses
increase. This behaviour can be followed on Fig.3. Initial stress state of an isotropically
normally consolidated clay is represented as point A. As the soil is loaded the effective
stress path follows a constant volume contour and reaches an effective stress state, such
as point B in Fig.3. The stress state of the soil moves from point B to point C during the
succeeding consolidation period. Point C can be considered as the end of the consolidati-
on period. In this context, it is worthwhile to mention that at point C the soil experiences
a stress-induced anisotropy and therefore inherits a shear stress value (q) that should be
accompanied by an excess pore water pressure. To take into account the additional excess
pore water pressure inherited by the stress-induced anisotropy, the total stress path should
be applied from point C’ corresponding to point C on the normal consolidation line. In
other words, the anisotropy created at point C is a development of isotropic conditions
and thus the behaviour is dependent on a compatible value of isotropic pressure. Accor-
dingly, the excess pore water pressures are calculated as being the horizontal distance
between the new total stress path drawn from point C* and the corresponding effective
stress path that comprises point C on it.

The above argument can be used to demonstrate the behaviour of anisotropically normally
consolidated natural clays. The ratio of anisotropy of natural clays is defined in terms of K.
The value of K is also affected by plasticity, overconsolidation ratio, ageing and thixotropic
hardening of soil. Under at-rest conditions the effective stress state of a normally consolida-
ted soil lies on the normally consolidated K line which can be represented as

qg=(3(1-Ko)p’)/ (1+Kyp) (8)

on the g: p’ plane. K, for a soil in normally consolidated condition remains constant. In
the case studied in this paper, the soil will always be normally consolidated since the
stresses applied will not be relieved at any stage.

The K line for anisotropic natural clays serves as the g = Z p’ line for isotropic clays.
Therefore, it can be stated that the effective stress states corresponding to the end of
consolidation periods fall on the K, line. In that case, excess pore water pressures
can be calculated as the horizontal distance of the normal effective pressure from the
Ky line (Fig.3).
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Figure 3  Stress paths of anisotropically normally consolidated
soft clay under stage loading.

STABILITY

Stability is one of the main geotechnical considerations in the design of embankments on
soft clays; settlement is the other criteria which has primary importance. Loganathan et al
(1993) introduce “field deformation analysis™ in order to separate and quantify settlement
components for both loading and consolidation stages. Field deformation analysis based
on volumetric deformation concept is an important contribution to the present design
practice. It can be argued that stability and strength changes in the foundation soils are
determined by volume changes.

If the volume change effects of the soil is in the stiffening direction as it occurs during
consolidation periods, this can be utilised during stage-construction of embankments.
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A number of researchers pointed out that lateral deformations can be considered as indi-
rect measures of stability criterion (Yamaguchi, 1984; Marche et al, 1974; Tavenas et al,
1980). Most of the total deformation and thus major portion of lateral deformation occur
during the construction (Ortiz, 1967). These observations are also an indication of the
close relation between embankment instability and lateral flow. Therefore, one of the
main considerations for the safe design of embankments on soft soils should be to mini-
mise lateral flow during loading stages. If the stresses in the ground can be kept at a safe
value so that failure will not be initiated at any location beneath the embankment, lateral
flow will be minimised which in turn contributes to stability.

In the proposed procedure, stresses are not allowed to reach critical values and it secures
the desired value of safety factor to be preserved at each stage of loading.

PROCEDURE

The initial effective stress of a normally consolidated soil is at or very close to the yield
surface and its behaviour may be approximated by that of a completely plastic “wet” clay
(Roscoe, Burland, 1968). Therefore the undrained effective stress path equation coinci-
des with that of the yield surface. The proposed procedure is developed for centre line
region below embankments.

Stress paths together which are used in the proposed approach are given in Fig.3. The pro-
cedure is explained here. The symbols used in the equations, N, M, I', A are soil constants
and determined by conventional laboratory and field tests.

(1) Initial stress state of the soil is represented as point A in Fig.1 and can be determined
from the data of saturated unit weight of the soil and from the knowledge of K. The initi-
al specific volume v; is known or it can be calculated from the corresponding preconso-
lidation pressure p’.. If soil is normally consolidated p’. = p’y;, and the initial isotropic
normal pressure is expressed as,

pPo=pc=exp(( N-vi)/A) )
If initial specific volume of the soil, v, is not known p’y, can be determined from equation

(9) and then is used in equation (8) in order to determine v,;. The equation of the yield
surface according to the Modified Cam-clay theory is

Pou=p1+(q°/ M?p’;) (10)

where p’; and g; are normal and shear stresses corresponding to the initial stress state and
are found for normally consolidated soil with a stress anisotropy of K.
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(2) Normal and shear stresses corresponding to failure state can be found by
pp=ep( I -v)/ L) (7 bis)
g = M p’y (5 bis)

(3) The position of the intermediate line is chosen. The selection is based on providing a

sufficient factor of safety. The equations of the projections of the intermediate line on the
q:p’,and v:p’ planes are

g =mp’ (1)

v=L-2AInp (12)

where m 1s the slope of the intermediate line when it is projected into g : p’ plane. In sel-
ecting the value of m it would be appropriate to apply a safety factor F on failure shear
stresses

F, = qr / qint (13)
L and m values which are required to construct intermediate (design) line inthe g - p’: n
plane can easily be obtained by inserting the desired value of the safety factor into the
equations developed by Ciniciodlu and Togrol (1991).
(4) In the embankment construction loads are applied in such a way that shear stress
level in the ground should always kept at or below the design line. Thus a desired value of
safety factor will automatically be provided at each stage of loading.
The value of the normal stress for the first stage of loading is predicted as

Pmr = exp(( L-v;)/2) (14)

and the value of design shear stress is found by inserting values of p’;,; ; and p’y ; into
Modified Cam-clay yield surface equation

Gie1 = + M { D1 (P01 -Pine1) 1% (15)
or in a simpler form as

Gint 1= M Pine 1 (16)

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt ftir Geotechnik der Technischen Universitdt Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



- 60 -

(5) The first stage of loading is completed when effective stress states represented by
point B in Fig.1 is reached. Then soil is allowed to consolidate. Line BC represents the
stress path during the consolidation period. Point C represents the end of first consolidati-
on stage and it is on the anisotropic loading line termed K, /ine which is characterised by
the slope of

q/p = 3(1-Ky)/(1+2K,) (17)

on g : p’ plane. The value of K is constant and will remain constant as long as the soil
remains in normally consolidated condition.

Since the stresses applied will not be relieved at any stage for the design problem analy-
sed in this paper, the effective stress state of the soil will be carried back onto the normal-
ly consolidated K line after complete dissipation of excess pore water pressure. Stress
states at the beginning and at the end of the first consolidation period are represented as
points B (p’ii 1, Gine1, 1) and C ( p’2, g2, ny ), respectively. Values of stresses corre-
sponding to point C are:

Q2= Gim1 and p’r= ((1+2Ky)/3(1-Kp)} Qine:

Thus the amount of excess water pressure which should be dissipated during the consoli-
dation period is

U = p’Z'p,imJ (18)

(6) At the end of the first consolidation period the specific volume of the soil decreases
from v; to v,. The value of n, can easily be calculated as v, = N - Alnp’y,; at the point
of intersection of constant volume contour corresponding to this state and the normal
consolidation line. The value of preconsolidation pressure corresponding to the effective
stress state represented as point C in Fig.1 is

Po=pr+ (q?/ M?p’,) (19)

(7) After the excess pore pressure u; is dissipated, and the effective stress state C is
reached, the second stage of undrained loading can be applied until the undrained
effective stress path reaches the intermediate line. This procedure continues in the same
way during the further stages of loading and consolidation.
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BEARING CAPACITY

The analysis so far carried out satisfies the bearing capacity consideration for embank-
ments. The undrained shear strength ¢, can be defined from

ch = q/2=(M/2) exp((I" = Vv)/A (20)
and using the conventional prediction of bearing capacity for strip footings which is
qdda = NC* Cy = 5cu (21)

it is only necessary that the applied incremental load at each stage should be less than
qa- The analysis carried out satisfies

9int < qa = 5 Cy (22)
because
int < qu = 2 Cy (23)

Thus the bearing capacity consideration is also satisfied. The surface loading will result
in stress increments that are smaller at greater depths. Furthermore the shear strength is
usually increase with depth. Therefore, the top level of the clay layer is the most critical
elevation at which the closer attention should be paid.

CONTROL

In geotechnical engineering, more than in any other field of civil engineering, important
savings can be made by considering the most probable rather than the most favourable
possibilities. Observations made during the construction are often used to fill the gaps in
the available information. Building embankments on soft soils is a good example where
observational procedures are widely used.

The values of g and p’ are assessed before starting a new loading stage. A “shear strength/
time” relationship can be obtained by application of field vane tests with appropriate time
intervals. The ratio between the measured value of ¢, at the beginning of a consolidation
period and a ¢, value at any time 7 before starting a new loading period equals the ratio of
preconsolidation pressures corresponding to these stress states. It is generally accepted
that undrained strength of natural soils are primarily dependent on their preconsolidation
pressures (Chapuis, 1980; Trak et al, 1980; Bergdahl et al, 1987). Thus for a measured
value of c,, at time ¢, during consolidation, it can be written

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitat Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



_62 -

Cux/Cuo = Plox ! Poi (24)

where ¢,y corresponds the measured strength at the beginning of consolidation, i.e. at
time fp and p’g, and p’y; are the preconsolidation pressures corresponding to the stress
states at times ¢, and #,. This relationship can be made use of to determine the yield enve-
lope relevant to the current effective stress state of the soil and the procedure is continued.
In this way, the design procedure based on effective stresses is controlled by field strength
measurements.

CONCLUSIONS

The design and construction of embankments on soft soils is one of the major concerns of
geotechnical engineers in regards to growing demands in road and harbour works. If the
thickness of the soft stratum is great, in addition to excessive settlements, slides caused
by the failure of the base soil occur during or immediately after the construction. High
embankments can be built if the base soil is allowed to consolidate under the fill without
causing failure.

The design of embankments to be built on thick beds of soft soils are usually preceeded
by stability and settlement calculations. Until recent years, the stability has been evalua-
ted by the methods based on total stresses. The use of effective stress methods are justi-
fied by the fact that they employ the fundamental factors governing soil behaviour.

In this paper, firstly, the behaviour of isotropically normally consolidated clays is analy-
sed and the analysis is extended to cover the anisotropic behaviour. The stage construc-
tion technique presented in this study ensures that the critical state line will not be rea-
ched by the effective stress paths at any stage of loading and the same safety factors will
be provided against bearing capacity failure throughout the loading stages.This is achie-
ved by construction of an intermediate line.

The proposed procedure enables the designer to optimise the length of the consolidation-
pause periods according to the constructional and economical requirements. Use of field
vane shear tests provides a measure of the intermediate shear stress corresponding the
time required for consolidation and strength gain.

The construction of 1.8 kilometres long Iskenderun breakwater on soft silts reaching to a
thickness of 18 meters, in southern Turkey suggested that the required time for consolida-
tion periods is better determined in the field for a successful application of stage-con-
struction technique (Togrol, Dadapbilge, 1977).
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1 Ziel, Motivation und Problemstellung

Mit der Theorie Poroser Medien (TPM) liegt ein generelles, kontinuumsmechanisch und
thermodynamisch fundiertes Konzept zur makroskopischen Beschreibung allgemeiner
Mehrphasenmaterialien vor. Insbesondere zielt die Theorie auf die Behandlung von ganz
oder teilweise fluidgesittigten porosen Festkorpermaterialien ab. Damit ist eine exzellen-
te Grundlage fiir die Behandlung von geomechanischen Problemstellungen bereitgestellt.
Es ist das Ziel des vorliegenden Artikels, bindige und nichtbindige Boden im Rahmen ei-
ner ganzheitlichen kontinuumsmechanischen Formulierung mit Hilfe der TPM durch ein
Mehrphasenmodell zu beschreiben.

Geomechanische Problemstellungen, wie z. B. das klassische Konsolidationsproblem, ver-
langen die Beschreibung eines in den Bewegungen gekoppelten Festkorper-Fluid-Pro-
blems. Das Konsolidationsproblem ist dadurch gekennzeichnet, daf} das Aufbringen einer
zusitzlichen dufleren Belastung (z. B. durch ein Bauwerk) auf einen fliissigkeitsgeséttig-
ten Boden zu zeitabhidngigen Deformationen fiihrt, die begleitet werden von einem Pro-
zef3 austretenden Porenwassers (Bild 1). Der Konsolidationsprozef ist dann abgeschlos-
sen, wenn die effektive Spannung des Bodens, die iiber ein Konstitutivgesetz mit der
Festkorperdeformation verbunden ist, einen neuen Gleichgewichtszustand mit der duf3e-
ren Zusatzlast bildet.
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Bild 1 Schematische Darstellung des klassischen Konsolidationsproblems

Die Behandlung solcher Probleme mit Hilfe kontinuumsmechanischer Methoden, also
weitestgehend im Rahmen einer phdnomenologischen Betrachtungsweise, stellt zundchst
die Frage nach dem Grad der Homogenisierung; d. h. es mul a priori entschieden wer-
den, ob man (1) jedes Material fiir sich auf dem von diesem Material eingenommenen
Gebiet mit den Mitteln der klassischen Kontinuumsmechanik der Einphasenmaterialien
beschreiben will, oder ob man (2) von vornherein eine konzeptionelle Durchschnittsbil-
dung liber das gesamte Gebiet aus Festkorper- und Fluidanteilen durchfiihrt und dann von
einem statistisch gemittelten, ,,verschmierten* Mehrphasenkontinuum ausgeht.

Im Regelfall ist die duBBere Geometrie der Einzelkorper von natiirlichen Granulaten, z. B.
Sandbdden, unbekannt. Daraus ergibt sich eine Notwendigkeit zur Durchschnittsbildung.
Man gibt sich prinzipiell mit Informationen zufrieden, die nicht das einzelne Material mit
der aus der klassischen Kontinuumsmechanik gewohnten Genauigkeit beschreiben, son-
dern die die jeweiligen physikalischen Eigenschaften der Teilkorper lediglich im Mittel
wiedergeben. Um statistische Aussagen als reprédsentative Aussagen werten zu konnen,
mull man voraussetzen, daf (a) der betrachtete Bereich grof3 genug ist, um eine statisti-
sche Aussage zuzulassen, und daf} (b) die lokalen Substrukturen, z.B. die Korngréen
eines Granulats oder die lokale Verteilung der Konstituierenden im Kontrollraum, fein
genug sind, um die verschmierte Modellbildung zu gestatten. Man erhilt ein Kontinu-
um mit statistisch verteilten, de facto unvermischbaren Konstituierenden, bei dem man
davon ausgeht, dal sich alle am Gesamtkorper beteiligten Materialien nach der Durch-
schnittsbildung gleichzeitig und gemeinsam im gesamten Kontrollraum befinden (Bild 2).
Diese Vorstellung fiihrt automatisch auf die aus der Theorie der mischbaren Materialien
(Mischungstheorie) bekannte Axiomatik von heterogen aus verschiedenen Stoffen kon-
stituierten, superponierten Kontinua mit inneren Wechselwirkungen, durch die man die
internen Kopplungsmechanismen zwischen den einzelnen Phasen beschreibt (Truesdell
& Toupin, 1960; Bowen, 1976).
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Bild 2 Geometrischer Aufbau (links) und statistisches Ersatzmodell
(rechts) eines fluidgeséttigten granularen Festkorpers

Da die Mischungstheorie kein volumetrisches MaB fiir die Anteile der die Mischung kon-
stituierenden Teilkorper enthilt, wird zur Beschreibung allgemeiner Mehrphasenmateria-
lien und insbesondere zur Beschreibung von pordsen Medien, also gekoppelten Festkor-
per-Fluid-Aggregaten, zusitzlich vom Konzept der Volumenanteile Gebrauch gemacht.
Hierbei werden die Anteile der Teilkorper durch skalare Strukturvariablen (Volumenan-
teile) erfaBBt. Damit ist die TPM definiert als eine Kontinuumstheorie fiir mehrphasige
Materialien, die sich aus den Elementen , Mischungstheorie* und ,,Konzept der Volumen-
anteile’ zusammensetzt (Bowen, 1980, 1982; de Boer & Ehlers, 1986, 1990; Ehlers, 1989,
1993, 1996).

2 Modellgleichungen
2.1 Annahmen und Voraussetzungen

Im folgenden wird ein bindres Modell behandelt, das aus den Teilkdrpern Bodengertist
und Porenwasser besteht. Das Materialverhalten des Bodengeriists sei elastisch-plastisch,
das des Porenwassers viskos. Es wird vorausgesetzt, da3 zwischen den Konstituierenden
kein Massenaustausch stattfindet. Auflerdem sollen die Konstituierenden dieselbe kon-
stante Temperatur haben, d. h. die behandelten Prozesse sind isotherm.

Im Rahmen der konzeptionellen Modellbildung in der TPM geht man davon aus, dal} sich
die am Gesamtmodell beteiligten Partialkorper (Festkorperskelett und Fluid) im Zustand
idealer Unordnung befinden, also statistisch iiber den Kontrollraum verteilt sind. Diese
Voraussetzung fiihrt auf ein Ersatzmodell (o mit superponierten und interagierenden Kon-
stituierenden ¢, o € {S, F'} (Skelett und Fluid):

p=9 "+

An jedem Punkt des Kontrollraums befinden sich demnach gleichzeitig materielle Punkte
X“ beider Konstituierenden, so dal die mathematischen Funktionen zur Beschreibung
der geometrischen und physikalischen Eigenschaften der Teilkorper in jedem Raumpunkt
des Kontrollraums definiert sind (Feldfunktionen).
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Konzept der Volumenanteile

Die Anteile der Konstituierenden am Gesamtvolumen des Kontrollraums sind definiert
als lokale Quotienten dv® von * bezogen auf das Volumenelement dv von ¢:

o
ne dw
dv

Fiir den gesittigten Festkorper gilt die Sittigungsbedingung
n® +nf = 1.

Verbunden mit der Definition der Volumenanteile n® ist die Einfiihrung von zwei unter-
schiedlichen Dichtefunktionen fiir jede Konstituierende ¢*:

. . : B dm®

o cffektive (realistische) Dichte: P = Toe
P

d «
e partiale Dichte: * = T
dv

Die effektive Dichte p® bezieht die lokale Masse dm® auf das Volumenelement dv®,
wihrend die partiale Dichte p* dieselbe lokale Masse auf das Volumenelement dv bezieht.
Damit folgt unmittelbar, da die Dichtefunktionen iiber die Volumenanteile gekoppelt
sind:

@ a aR

pr=np

Da die Kompressibilitit von Festkorper und Fluid im Vergleich zur Kompressibilitit des
pordsen Festkorperskeletts gering ist, werden die Teilkorper des Modells als materiell in-
kompressibel angenommen. Mit Hilfe der oben genannten Beziehung kann unmittelbar
darauf geschlossen werden, dafl die Eigenschaft materieller Inkompressibilitdt von ¢
wegen p®f = konst. nicht gleichbedeutend ist mit der Eigenschaft globaler Inkompres-
sibilitit dieser Konstituierenden, da sich die Partialdichten immer noch dndern konnen
durch Anderung der Volumenanteile n®.

22 Grundgleichungen der TPM

Kinematik (Standard-Formulierung)

Zur Beschreibung des in den Bewegungen gekoppelten Festkorper-Fluid-Problems wird
die Festkorperbewegung in der Lagrangeschen Form mit Hilfe des Verschiebungsvektors

ug dargestellt:

ug = x — Xg.
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x ist der Ortsvektor der homogenisierten Mischung in der aktuellen Konfiguration, X ist
der Ortsvektor des Festkorpers in der Ausgangskonfiguration.

Im Rahmen der geometrisch linearen Theorie kann der Verzerrungstensor €g des Festkor-
pers als symmetrischer Anteil des Verschiebungsgradienten angegeben werden. Dariiber
hinaus 148t sich e¢ additiv in elastische und plastische Anteile zerlegen:

T
es = 3 (Gradsug + Gradgug) = €5 + €5,.

Das Symbol Gradg () kennzeichnet die partielle Ableitung von (-) nach dem Ortsvektor
X des Festkorpers in der Ausgangskonfiguration.

Fiir das Porenfluid wird mit der Sickergeschwindigkeit wy eine modifizierte Eulersche
Beschreibung gewihlt. Die Sickergeschwindigkeit wird aus der Differenz der Fluidge-
schwindigkeit X r und der Geschwindigkeit X s des sich deformierenden Festkorpers ge-
bildet:

/ !
Wp = Xp — Xg .

Bilanzgleichungen

Grundlage zur Aufstellung der Bilanzgleichungen in der TPM ist die Idee, daf sich die
Bilanzgleichungen sowohl fiir die Konstituierenden ¢ als auch fiir den ganzen Mehrpha-
senkorper ¢ = ¢° + ¢! in Analogie zu den Bilanzgleichungen der klassischen Kontinu-
umsmechanik der Einphasenmaterialien darstellen lassen, sofern man den Kopplungsme-
chanismen (Produktionsgréfen) zwischen den Phasen ¢ Rechnung trigt. Daraus folgt,
daB fiir die speziellen Bilanzen von Masse, Bewegungsgroe (Impuls), Drall, Energie und
Entropie zusitzliche Produktionsterme zur Beschreibung der Interaktionswirkungen ein-
gefiihrt werden miissen.

Fiir Mischungen ohne Massenaustauschprozesse lautet die lokale Massenbilanz
- 1
(p*)L, + p*divx, = 0.

Die darin enthaltene materielle Zeitableitung der Partialdichte p® ist durch

(0%)s = % +grad p® - X,
definiert. Der Operator grad (-) kennzeichnet die partielle Ableitung von () nach dem
Ortsvektor x der aktuellen Konfiguration; div (-) ist der zu grad (-) gehorende Divergenz-
Operator.
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Aufgrund der materiellen Inkompressibilitdt der Konstituierenden 146t sich die Massen-
bilanz in eine Volumenbilanz iiberfiihren:

p*R = konst. —  (n%), + n%divx, = 0.
Fiir das Festkorperskelett kann diese Volumenbilanz integriert werden:
n® =ns (det Fg)™' .
Hierin sind njq der Volumenanteil des Festkorpers in seiner Ausgangskonfiguration und

Fs = Gradgx

der Deformationsgradient des Festkorpers. Uber die Sittigungsbedingung liBt sich n’
ermitteln:

nf=1-n".
Unter Voraussetzung quasistatischer Prozesse lautet die lokale Impulsbilanz:

0 = divT*+ p*b + p®.
Darin sind T der partiale Cauchysche Spannungstensor, b die duflere Volumenkraft pro
Masseneinheit (Gravitation) und p* die Impulsproduktion, die fiir den Fall des Zweipha-

senmaterials als lokale Interaktionskraft zwischen den TeilkOrpern interpretiert werden
kann. Fiir die Impulsproduktion gilt die Zwangsbedingung

d. h. die lokalen Interaktionskrifte der Phasen heben sich gegenseitig auf.

Aus der lokalen Drallbilanz folgt unter der Voraussetzung nicht-polarer Konstituierenden
die Symmetrie der partialen Cauchyschen Spannungstensoren:

T

Alle Bilanzen sind ausfiihrlich in Ehlers (1996) behandelt.

23 Allgemeine Konstitutivgleichungen

Da die Bilanzgleichungen ein Gleichungssystem darstellen, in dem die Anzahl der Unbe-
kannten grofer ist als die Anzahl der zur Verfiigung stehenden Gleichungen, sind zusétz-
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liche Konstitutivgleichungen fiir die Cauchyschen Spannungstensoren T und eine der
beiden Impulsproduktionen p® erforderlich. Infolge der Inkompressibilitidt der beiden
Phasen bestehen die folgenden Gleichungen aus jeweils zwei Summanden. Der erste
Summand wird durch den effektiven Porenfluiddruck p bestimmt. Der zweite Summand
resultiert aus der Festkorperdeformation bzw. der Viskositét der Porenfliissigkeit und wird
als Extragrof3e bezeichnet (Ehlers, 1989, 1993).

Interaktionskraft (Impulsproduktion)

Fiir die volumenbezogene Interaktionskraft bzw. Impulsproduktion zwischen Festkorper-
skelett und Porenfluid gilt

p’ =pgradn” + pg
mit dem Extraanteil

Pg=——"7"—" Wg.

oY
=
o

Darin sind v/'# = p'f |b| die reale Wichte des Fluids und k" der Darcysche Permea-

bilitdtskoeffizient. Als makroskopische GroB3e ist dieser abhédngig von der Geometrie des

Porenraums und der Viskositit des Porenwassers. Er wird hier als Funktion der Porositét

in Abhéngigkeit von den Volumendehnungen €, =eg-I angegeben (Ehlers & Volk, 1997):
K = ky (1 + mkngssv) .

kl ist der Darcysche Permeabilititskoeffizient im unverformten Zustand, m* ist eine Ma-
terialkonstante.

Spannungszustand der Porenfliissigkeit
Fiir die Fluidspannungen gilt
T =-nfpl+ TL ~ —nfpl,

wobei der Extraspannungstensor T (Reibungsspannung) a priori vernachlissigt wird.

Spannungszustand des Festkorperskeletts
Fiir die Festkorperspannungen gilt

TS =-npl + T3,
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Im folgenden wird zur Beschreibung der Extraspannungen des Festkorperskeletts (effekti-
ve Spannungen) von der Annahme der geometrisch linearen Theorie Gebrauch gemacht:

Teo= 207 et, + & (g5, + L} L.

Der Tensor eé?e = Eg5s— % (ese-I) I kennzeichnet darin den isochoren (spurfreien) Anteil
der elastischen Festkorperverzerrung.

Um das komplexe Materialverhalten von Sand beschreiben zu konnen, muf} das Elastizi-
titsgesetz materiell nichtlinear formuliert werden, d. h. die GroBen . und k& diirfen hier
nicht als elastische Konstanten aufgefal3t werden, sondern konnen z. B. als Materialfunk-
tionen in Abhéngigkeit der elastischen Volumendehnung ¢, = £g. - I, der plastischen
Volumendehnung ¢, = €, - I sowie der maximal moglichen Volumenkontraktanz ,, iy,
formuliert werden (Ehlers & Miillerschon, 1998):

.uS = /LS (&Jp) ) B = (5116; Eup; 5vmin) :

24 Plastizitit des Festkorperskeletts

Im Rahmen der TPM kann das Materialverhalten eines granularen Festkorperskeletts
durch elastisch-plastische Materialgesetze beschrieben werden. Solche Gesetze miissen
unterschiedliche Festigkeitseigenschaften im Hauptspannungsraum beriicksichtigen. Gra-
nulare Materialien haben z.B. die Eigenschaft, keine oder nur sehr geringe Zugspan-
nungen aufnehmen zu kénnen, sie besitzen dilatantes Verhalten bei Scherbeanspruchung
und haben die Charakteristik der Materialverfestigung mit zunehmender Belastung.

Zur Beschreibung von kohésiven Reibungsmaterialien werden folgende Elemente der Pla-
stizitdtstheorie benotigt:

e FlieBbedingung und Verfestigungsgesetz,

e nicht-assoziierte FlieBregel.

FlieBbedingung und Verfestigungsgesetz

Hier wird ein Modell verwendet, das eine geometrisch lineare, elastisch-plastische Theo-
rie mit einem EinflichenflieBkriterium, isotroper Verfestigung und einer nicht-assoziier-
ten FlieBregel beschreibt (Ehlers, 1993, 1995). Im Unterschied zu anderen FlieBkriterien,
z. B. den Kappenmodellen von Schad (1974) und Arslan (1980), treten bei diesem Modell
keine Unstetigkeitsstellen auf.

Das EinflachenflieBmodell wird durch die erste Invariante I und die zweite und dritte de-
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viatorische Invariante (ITp und I11p) der effektiven Festkrperspannungen T3 und durch
einen Satz von sieben Materialparametern { o W BR SR g g R gn d} beschrieben:

F=&Y2 B8P+ P —gh=0,

®=1lp (1+740)™ +Lal 2+ 514,

9 =11p/(11p)%?

. I, IIp, Hip :  Invarianten von T%,
mit
at gh 6" et k" 49 m? .  Materialparameter

und  {ah, Bh 50 P kMY = F(W,).
Form und GroBe der FlieBkurve in der hydrostatischen Ebene des Hauptspannungsraums
werden durch die Parameter o, 3", ", ¢” und " bestimmt. Sie entwickeln sich als
Funktionen der plastischen Arbeit W), (sieche Abschnitt 2.5). Die Parameter 4 und m ¢
beschreiben die Form der FlieBkurve in der deviatorischen Ebene.
Die FlieBbedingung ist in Bild 3 als FlieBfliche im Hauptspannungsraum geometrisch

dargestellt. oy, o9, o3 sind die Hauptwerte der effektiven Festkorperspannungen T3
(Zugspannungen positiv).

4

S

<

= ;{/[1

~

o

Bild 3 FlieBflache im Hauptspannungsraum (Ehlers, 1993, 1995)
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Nicht-assoziierte FlieBregel

Aus experimentellen Ergebnissen ist bekannt, dal der fiir nicht-porose metallische Stof-
fe libliche Ansatz einer assoziierten FlieBregel fiir die plastische Dehnungsrate bei Rei-
bungsmaterialien nicht angewandt werden kann, da ein solcher Ansatz insbesondere in
bezug auf die Berechnung plastischer Volumendehnung (Dilatanz und Kontraktanz) zu
falschen Ergebnissen fiihrt. Daher ist es im Rahmen der nicht-assoziierten Plastizitit er-
forderlich, zusitzlich zur FlieBbedingung ein plastisches Potential einzufiihren (Diebels,
Ellsiepen & Ehlers, 1996; Ehlers & Volk, 1997):

G = T2 48 +eP12 4 g(I),
P = Ilp3Liall+8%1,

Die nicht-assoziierte FlieBregel ergibt sich aus der Differentiation des plastischen Poten-
tials nach den effektiven Spannungen:

(esrls = Agpe
Die FlieBregel beschreibt die Evolution der plastischen Verzerrungen (plastische Deh-
nungsrate). Dabei gibt die Ableitung der Funktion ¢(I) nach den effektiven Spannungen
die Abweichung von der assoziierten FlieBrichtung in der hydrostatischen Ebene an. Fiir
g(I) = —k" und © = 0° sind die FlieBkurve und die Kurve des plastischen Potentials
identisch, d. h. die FlieBrichtung ist beziiglich der hydrostatischen Ebene assoziiert. In
der Deviatorebene wird die FlieBrichtung koaxial angenommen, d. h. sie hat die gleiche
Richtung wie der herrschende deviatorische Spannungsvektor (Bild 4).

(esp)s

Bild 4 Schnitt durch die Fliefliche in der Deviatorebene

In Bild 4 bezeichnen K den Kompressionspunkt, E den Extensionspunkt und S den soge-
nannten Punkt der einfachen Scherung.
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1,8 | .
‘ e - (e
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g ]
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50,3
& — ——- assoziiert
Eé-o, 8 —— nicht-assoziiert |
A ‘( ---- FlieBkurve (skaliert) fiir © = 0°
1,3 ]
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-800 -600 -400 -200 0
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Bild 5 Schnitt durch die FlieBfldche in der hydrostatischen Ebene
(qualitativ)

Der Winkel zwischen der FlieBrichtung und der Senkrechten auf die hydrostatische Achse
wird durch

tan v, =

beschrieben. Darin sind 1, der Dilatanzwinkel sowie (e§,)’s und (€§,)’s Deviator und Ku-
geltensor von (eg,)’. In Bild 5 ist v, fiir den assoziierten und einen nicht-assoziierten Fall
iber die gesamte FlieBkurve angegeben. Fiir den Fall hydrostatischen Drucks oder Zugs
steht die FlieBrichtung senkrecht auf den Polen der FlieBfliche. Daraus folgt, da3 sich der
Wertebereich des Dilatanzwinkels zwischen —Z und 7 befindet. Fiir negative Winkel v,
sind die Volumendehnungen eines belasteten Korpers negativ (kontraktant), fiir positive
Winkel positiv (dilatant). Beim Nulldurchgang des Dilatanzwinkels verschwindet der Ku-
gelanteil der FlieBrichtung, d. h. der Korper verformt sich volumenkonstant.

2.5 Modellanpassung fiir Berliner Sand

Beispielhaft wird fiir das vorliegende Zweiphasenmodell eine Parameteridentifikation an
Berliner Sand vorgestellt. Der Sand wurde am Potsdamer Platz ca. 16 m unter der Gelidn-
deoberfliche entnommen. Er weist eine enggestufte Korngroenverteilung (SE) und eine
dichte Lagerung auf. Die fiir die folgende Parameterbestimmung erforderlichen Triaxial-
versuche wurden vom Institut flir Geotechnik der TU Darmstadt durchgefiihrt.
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Bestimmung der Permeabilitatskonstanten

Die Permeabilititskoeffizienten konnen aus Durchléssigkeitsversuchen bestimmt werden.
Fiir dicht gelagerten Sand wurde von Canou (1989) ein linearer Zusammenhang in der
Form

k¥ = kfe — KE

angegeben. Darin sind e = (1 —njs)/ngs die Porenzahl und k7', k2" Materialkonstanten.
Fiir den dicht gelagerten Berliner Sand lassen sich die Konstanten k¢ und m* der Funktion
fiir den Permeabilititsverlauf nach Ehlers & Volk (1997) aus dem Canouschen Ansatz
bestimmen.

Bestimmung der elastischen MaterialkenngroBen

Die elastischen Materialfunktionen 1° und k° werden iiber Dehnungsinkremente an Ent-
bzw. Wiederbelastungsschleifen triaxialer Kompressionsversuche ermittelt. Da die Ver-
formungen in diesen Bereichen annihernd reversibel sind, wird rein elastisches Material-
verhalten vorausgesetzt.

Die Funktion z° wird in Abhéngigkeit der plastischen Volumendehnung ¢, angegeben,
die durch die Belastungsgeschichte bis zu der betrachteten Entlastungsschleife entstanden
ist (Bild 6). Die plastische Vordeformation ¢,, wird fiir den elastischen Ent- und Wie-
derbelastungsprozef als konstant angenommen, d.h. p° wird mit &, parametrisiert. Fiir
einen rotationssymmetrischen Hauptspannungszustand (Triaxialversuch) ergibt sich y°
aus dem Elastizititsgesetz nach Abschnitt 2.3:

lus(ﬁ ) = EM
= 2 A(Sl —53) .

Dabei wurde ein linearer Zusammenhang in der Form
US (5'Up> = /‘g Eup
vorausgesetzt (Ehlers & Miillerschon, 1998).

Da die elastische Steifigkeit mit zunehmender Verdichtung gréBer wird, sind triaxiale
Scherversuche bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen erforderlich.

Zur Bestimmung von £° muB ein hydrostatischer Kompressionsversuch mit Entlastungs-
schleifen durchgefiihrt werden (Bild 7). Die MaterialkenngroBe k° beschreibt den Ver-
lauf der mittleren Spannung o, in den Ent- bzw. Wiederbelastungsschleifen iiber der
Volumendehnung ¢,.. k¥ basiert auf einer Logarithmus-Funktion, die die hydrostatische
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Kompression an die minimale Volumendehnung &, i, anndhert. Damit ergibt sich aus
dem Elastizititsgesetz fiir den hydrostatischen Spannungszustand o, in Abhédngigkeit
von k*°:

— LS i -
Om = k (Evea 8Up: s'umin) Cye
mit
S . = .
k (Eve; Eups cumin) —

; 1
=k + ki In [1 + Epe (5% + Eop — Eymin + —.-—N Eve -
Evp' €y min

Dabei ist &,, als Parameter zu verstehen, der fiir die momentane Auswertung des Elasti-
zitdtsgesetzes als konstant angenommen wird (Ehlers & Miillerschon, 1998).

o1 — o3 [kN/m?

—500

—400 |- /// i
~300 - 2 15 (e4p) 1
—200 + i B
~100 -
0 I} 1 1
0 -0,5 -1,0 =1,5 =2,0
g1 — €3 [%]
Bild 6 Entlastungszyklen im Scherversuch (qualitativ)
om [kN/m?]
—1000
-800 .
—600 |- -
—400 -
doy
—200 - o
deye
0 . e
0 ~1,0 -1,8
Evp
pat—————}
€y min "
R
Bild 7 Entlastungszyklen im hydrostatischen Kompressionsversuch
(qualitativ)
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Bestimmung der plastischen Materialparameter
Parameteridentifikation in der Deviatorebene:

,Wahre* Triaxialversuche (drei Spannungsrichtungen unabhiéngig voneinander regelbar)
zeigen, daf} die Form der Fliefliche im Bruchzustand fiir Sand in der Deviatorebene ei-
nem Dreieck mit abgerundeten Ecken entspricht (vgl. Bild 4). Dabei entwickelt sich diese
Form mit zunehmender deviatorischer Belastung aus einer Kreisform zu Beginn des pla-
stischen Flieens.

Die Formulierung der FlieBbedingung (vgl. Abschnitt 2.4) erlaubt eine Modellierung die-
ser Eigenschaften bei geeigneter Wahl von v und m ?. Hier werden fiir beide GroBen
zunichst konstante Werte fiir die Form der FlieBflache im Bruchzustand verwendet.

Parameteridentifikation in der hydrostatischen Ebene:

Zur Ermittlung der FlieBkurven in der hydrostatischen Ebene wird die Entwicklung der
volumenspezifischen plastischen Arbeit

W, = / TS - deg,

fiir verschiedene Spannungspfade in Triaxialversuchen untersucht. Mit der Annahme, daf}
Punkte gleicher plastischer Arbeit auf einer FlieBflache liegen, kann fiir ein beliebiges
Niveau der plastischen Arbeit ein Parametersatz ¥ = {a", 5" ¢" €", x"} bestimmt
werden. Die Entwicklung der Parameter und somit der Verfestigung wird durch folgende
Evolutionsgleichung beschrieben:

Bh = G (Fh— UMW,
Dabei gelten die Randbedingungen
W, =0) =T > \i;h, UMW, = 00) = Tl = o

Die mit einem Stern gekennzeichneten Parameter sind Sittigungswerte fiir die groBtmogli-
che FlieBfliche, C;, 7 = «, .. ., k, sind die die Verfestigung beschreibenden Konstanten.

Fiir kohisionsloses Material, wie z. B. Sand, gilt o = k" = 0 (Diskussion in Ehlers
(1995)). Bild 8 zeigt FlieBkurven fiir verschiedene Stufen der plastischen Arbeit, die durch
eine Anpassung an experimentelle Ergebnisse aus Triaxialversuchen an Berliner Sand
gewonnen wurden. Die gestrichelten Linien zeigen die Spannungspfade der Versuche.
Auf der Abszisse ist die erste Invariante des Spannungstensors T, aufgetragen, auf der
Ordinate der FlieBradius ry = /2 11.
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Ein Zusammenhang mit den in der Bodenmechanik fiir Triaxialversuche iiblichen p/q -
Diagrammen ist wie folgt gegeben:

-m?/2
2
p=11, g=4/2n (1— r—277d> :

ro ist der FlieBradius fiir © = 0° (vgl. Bild 4). Da sich ¢ auf den um 30° verschobe-
nen Kompressionspunkt bezieht, ergibt sich die oben dargestellte Abhingigkeit von den
Parametern ¢ und m <.

Bild 9 zeigt die Entwicklung der Parameter 3", §* und €” in Abhingigkeit von der pla-
stischen Arbeit IV/,,.

1500 — ‘ 1 - T .
O W, =2.60 kN/m’
O W,=3.00 kN/m’
1250 - | A W, =4.00 kN/m’
+ W =7.00 kN/m’
* W =10.00 kN/m’
1000 - LX_W =25.00 kN/m’
750

r, [kN/m’]

500

250

-3000 -4000 -5000
I [kN/m’]

0  -1000  —2000

Bild 8 FlieBkurven gleicher plastischer Arbeit (isotrope Verfestigung)

300 30.0 , 30.0
""EE 200 | 20.0 20.0
5 i
= 100 o ] 10.0 10.0
z
0.0 0.0 0.0
023 025 027 029 0.31 5.0e-05 1.0e—04 1.0e=05  3.0e-05
B" [ 8" [m’/kN] &' [m’/kN]
Bild 9 Entwicklung der Parameter 3", 6" und €
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3 Diskretisierung
3.1 Schwache Form der Feldgleichungen

Zur Bestimmung der Festkorperverschiebung ug, der Sickergeschwindigkeit wx und der
Volumenanteile n° und n!" des biniren Modells aus Festkorper und Porenfluid stehen die
Massen- und Impulsbilanzen der Teilkérper und die Sittigungsbedingung zur Verfiigung
(vgl. Abschnitt 2.2).

Impulsbilanz der Mischung

Zur Beschreibung des Festkorperskeletts wird von der Summe der Impulsbilanzen der
Teilkorper (Impulsbilanz der Mischung) ausgegangen:

0 = div (T + T9) + (p" + p%)b.

Die Massendichten werden in Abhédngigkeit von den Volumenanteilen angegeben, die
totalen Spannungen werden durch die effektiven Spannungen und den Porenfluiddruck
ersetzt (vgl. Abschnitt 2.3):

0 = div(T% — pI) + (n"p" %+ n%p5F)b.

Diese Gleichung wird durch Multiplikation mit einer Testfunktion dug, Integration iiber
das Volumen V' und durch Anwendung des Divergenztheorems und des Gaufschen Inte-
gralsatzes in eine schwache Form {iiberfiihrt:

/ (Ti —-p I) - grad dug dv —
5
— / (anFR'—{— nSpSH> b - (5115' dv = / t- (5115 da .
v oV

Hierin sind dug ein virtuelles Verschiebungsfeld und t = (T3, — p I) n die Oberflichenbe-
lastung des betrachteten Korpers. n ist der nach aulen gerichtete Oberflachennormalen-
einheitsvektor. Eine Aufteilung der Oberflichenbelastung in Festkorper- und Fluidanteile
entfillt. Der Anteil der dulleren Last, den der Festkorper allein trdgt, hingt von der De-
formation ab, durch die dic Festkorperspannung erst aufgebaut wird.

Volumenbilanz der Mischung

Aufgrund der materiellen Inkompressibilitit der Konstituierenden 146t sich die Massen-
bilanz in eine Volumenbilanz tiberfiihren:

. !
(n®)., + n®divx, = 0.
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Mit der Séttigungsbedingung (vgl. Abschnitt 2.2) und dem Divergenztheorem kann aus
der Summe der Volumenbilanzen der Konstituierenden eine Volumenbilanz fiir den Ge-
samtkorper hergeleitet werden (Inkompressibilitdtsbedingung):

div[(us)s +nfwg] = 0.

Die Filtergeschwindigkeit n’” wp gibt die Stromungsgeschwindigkeit des Porenfluids be-
ziiglich des durchstromten Gesamtkorpers an, wihrend sich die Sickergeschwindigkeit
wp auf die Stromung im Porenraum bezieht. Die Filtergeschwindigkeit kann mit Hilfe
der Impulsbilanz des Porenfluids und der fiir diese Bilanz getroffenen konstitutiven An-
nahmen (vgl. Abschnitt 2.3) ausgedriickt werden. Fiir den quasistatischen Fall erhélt man
das Darcysche Filtergesetz

kF

F

n"wp = — gradp — p"%®b).

~FR (
Hiermit 148t sich in der Volumenbilanz der Mischung die unbekannte Filtergeschwindig-
keit ersetzen:

. k¥ :
div l(us)g—ﬁ(gradp — T EBY| = 1.

Die Volumenbilanz wird analog zur Impulsbilanz in eine schwache Form tiberfiihrt. Mul-
tiplikation mit einer Testfunktion dp, Integration iiber das Volumen V' und Anwendung
des Divergenztheorems und des Gaufischen Integralsatzes fiithren auf

/diV (us)’s op dv +
v »
+/ﬂ(gfadp — p"*b) - grad 6p dv :—/qdpda.
v \a

Hierin sind dp ein virtuelles Druckfeld und ¢ = (n' wp) - n die Filtergeschwindigkeit des
durch einen Teil der Oberfliche tretenden Porenfluids.

Im Rahmen des Standard-Galerkin-Verfahrens sind Test- und Gewichtsfunktionen iden-
tisch und korrespondieren mit den entsprechenden Feldgrofen.

DAE-System

Die numerische Umsetzung der schwachen Formen der Verschiebungs-Druck-Formulie-
rung filihrt auf ein differential-algebraisches Gleichungssystem (DAE) erster Ordnung in
der Zeit, bei dem Differentialgleichungen mit algebraischen Gleichungen gekoppelt sind.
Die Losung dieses Gleichungssytems bestimmt die Felder ug und p.
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Die Volumenanteile werden in Abhingigkeit von den Festkorperdeformationen ermittelt
(vgl. Abschnitt 2.2).

3.2 Abwirtskompatibilitit des Modells

Im Sinne einer Abwirtskompatibilitit 146t sich mit dem oben beschriebenen Modell auch
Material beschreiben, dessen Poren geschlossen sind oder das nur aus einem Festkorper-
anteil besteht.

»Gefangenes‘ Fluid

Geschlossene Poren innerhalb des Materials bedeuten, daf das Fluid ,,gefangen® ist. Die
Relativgeschwindigkeit des Fluids zur Geschwindigkeit des sich deformierenden Festkor-
pers (Sickergeschwindigkeit) verschwindet dann:

wgrp =0.
Die schwache Form der Volumenbilanz der Mischung reduziert sich damit auf

/div (ug)sdpdv = 0,
7

d. h. der Korper verformt sich bei Volumenkonstanz.

Leeres Bodengeriist

Durch Weglassen der Porenfliissigkeit 146t sich das gekoppelte Zweiphasenmodell in ein
Einphasenmodell tiberfiihren. Das Bodengeriist ist dann leer:

{p, %} =0.

Die schwache Form der Impulsbilanz des leeren porosen Festkorpers lautet dann

/ T;’ -grad dug dv — / nspm‘ b - dugdv = / t - dugda.
4 1% av

Hierin ist t = T% n die Oberflichenbelastung des Korpers. Diese Form ist bekannt als
Standardform des Prinzips der virtuellen Arbeit.

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitat Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



-83-

- Numerische Beispiele
4.1 Nachrechnung eines Triaxialversuchs
Wasser-
behalter
e
Messung r
der Axialver- Zelle —a— KraftmeRdose
formung
[[4— Kugellinearfiihrung
5" Fallen 5'
| 3 1 5 l ]
| | Al
Druckplatte
Glasplatten mit Schlauch- Zu 2
mit Drainage- / anschluf fiir 2
filtersteine zur Porenwassar DV 20 3
Reduzierung DV__20 O fiir .é
der Endflachen- fur LA Poren- S
reibung +——— Probe in Zell- M wasser- a
Latexhiille druck druck 2
E
Zell- A é‘:,
u
wasser SEGFaEF _ ot % g
:.j—_—l—l PWD Zu 3
unterer <
e — N
PWD i Anschlus fiir Ot =
i externen Poren- <
wasserdruck- O== §
geber -
Priifpresse UP 100 %
(max. 100 kN) Ent- <
luftung =
| | g
Zell- E
wasser oberer S
PWD a
Steuergerat der Steuergerét der
PC flr Monitoring, DV 20 fur DV 20 fur
Steuerung und Zelldruck Porenwasser-
Vakuumpumpe MeBwerterfassung druck
Bild 10 Triaxialgerdt — schematische Darstellung und Funktionsweise

Beim Triaxialversuch wird eine zylindrische Probe rotationssymmetrisch belastet. Die
Probe wird in eine Druckzelle eingebaut (Bild 10). Die Radialspannungen o, = o3 wer-
den durch Wasserdruck aufgebracht. Eine Latexhiille verhindert den Zutritt des Wassers
zur Probe. Der Axialspannung o, wird mit Hilfe eines Druckstempels veréindert.
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Charakterisierung des Versuchs

e Kompressionsversuch an trockenem Berliner Sand (vgl. Tabelle 1)

pie = 1,7lg/em’
e dichte Lagerung | n5s = 0,644
Eymn = —1,9 % — ns(gvmin) = 0,656
e Seitenspannung oy = o3 = —500 kN/In2
Durchgefiihrt wird ein Kompressionsversuch (Jo;| > |o2| = |o3]) an trockenem Berliner

Sand. Der Sand wird nahe seiner dichtesten Lagerung in die Versuchseinrichtung einge-
bracht. Die bodenmechanischen Kennwerte sind der obigen Aufstellung zu entnehmen.
Darin sind pjy die Dichte und njs der Volumenanteil des Festkorpers in der Ausgangsla-
g€. €, min 15t die maximal erreichbare Volumenkompression. Fiir diesen Deformationszu-
stand ist der zugehdrige Volumenanteil des Festkorpers n° (€ymin) angegeben.

Zunichst wird die Probe im hydrostatischen Spannungszustand belastet, dann wird der
Zelldruck gehalten und der Axialdruck gesteigert. Der Belastungspfad ist in Bild 11 dar-
gestellt. Die Seitenspannung betrigt oy = 03 = —500 kN/m?. Gemessen werden die Deh-
nung ¢, und die Volumendehnung ¢,, ausgehend vom hydrostatischen Anfangszustand.

—01 hydrostatische Achse
) ;7 01=02=03
Kompression -

Belastungspfad \<

Extension

5D
. ' ] = e

// - 203

Bild 11 FlieBkurven, Richtungen der plastischen Verzerrungsrate und
Belastungspfad im Hauptspannungsraum
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Elastizitat
Parameter Symbol | Wert Einheit
s —1,07-10® | kKN/m?
BE 6,11 - 10° kN/m?
k5 3,86 - 10* kN/m?
o —0,019 -
Plastizitit
Parameter Symbol | Wert Einheit
FlieBbedingung und al 0 —
Verfestigung (*3 b 0,2255 -
Cs 0,25 m?/kN
B 0, 3281 -
v @ 1,664 -
5t 1,100 105 | m¥kN
Cs 0,70 m?/kN
o 7,0699 - 10~* | m*/kN
Eh 0 m?/kN
C, 0,20 m?/kN
&¢ 5,7189-107° | m?/kN
gl 0 kN/m?
m? 0,569 -
Bodenmechanische Kenngrofien
Parameter Symbol | Wert Einheit
Effektive Dichten poF 2653 kg/m?
PR 1000 kg/m?
Volumenanteile " 0,644 —~
o 0, 356 -
Effektive Fluidwichte B 10 kN/m?
Permeabilititskonstanten | k¥ 12,8-10~* | m/s
b 5,1-107* m/s
74 1,6-107* m/s
mk 18,5 -
Tabelle 1 Zusammenfassung der Materialparameter

fiir Berliner Sand
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Wihrend der Verfestigung, d. h. Aufweitung der FlieBflache, dndert sich die Richtung des
plastischen FlieBens. Dies beeinflult die Volumendehnung der Probe. Die unterschiedli-
chen, wihrend eines Belastungsprozesses auftretenden plastischen Fliefrichtungen (eg,)’s
konnen qualitativ aus Bild 11 entnommen werden.

Der Winkel zwischen der FlieBrichtung und der Senkrechten auf die hydrostatische Ach-
se wird durch den Dilatanzwinkel beschrieben. Die Anpassung dieses Winkels durch die
Funktion g(I) (vgl. Abschnitt 2.4) liefert im folgenden den korrekten Verlauf der Volu-
mendehnung.

In Bild 12 sind die experimentellen Mefergebnisse und die Ergebnisse einer numerischen
Simulation des Triaxialversuchs graphisch dargestellt. Die deviatorische Belastung
01 — o3 und die Volumendehnung ¢, sind iiber die Dehnung ¢, aufgetragen. Die MeB-
werte sind durch Quadrate gekennzeichnet. Die durchgezogenen Linien sind das Ergebnis
der numerischen Rechnung.

Die Probe zeigt zunéchst kontraktantes Verhalten (negative Volumendehnung), im weite-
ren Verlauf der Belastung dilatantes Verhalten (positive Volumendehnung). Die Mellwerte
werden durch die numerische Rechnung gut wiedergegeben.

g1 — 03 [kN/mQ] €y [%]
—1800 T T T T | J 2.0
~1600 o o o Mef3daten
1400 ——— FE-Rechnung
41,5
~1200
~1000
4 1,0
—800
—600
—400 40,5
—200
o3 = —500 kN /m?
0 & - 40
I l I -0,5
-5 —6 7 -8

&1 [%]

Bild 12 Numerische Rechnung (FEM) / Versuchsergebnisse

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitdt Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



_87 -

4.2 Gekoppeltes Festkorper-Fluid-Problem

Als Beispiel eines in den Bewegungen gekoppelten Festkorper-Fluid-Problems wurde ein
wassergesdttigter Halbraum gewihlt, der durch ein aufgesetztes Fundament belastet wird.
Der Halbraum ist nach unten und zur Seite durch wasserundurchldssige Rénder begrenzt.
Das im Baugrund enthaltene Porenwasser befindet sich somit in einer geschlossenen Wan-
ne. Das Porenwasser kann nur an der Oberflache neben der Lastplatte austreten.

Fiir den Baugrund wurden die Bodenparameter des in 4.1 untersuchten Berliner Sandes
verwendet. Die Auflast wird linear gesteigert.

In Bild 13 zeigen die Isolinien die Bereiche gleichen Porenwasserdrucks p an. In vektori-
eller Darstellung sind die Sickergeschwindigkeiten w des Porenwassers angegeben.

- . 0,0
Porenwasserlberdruck (skaliert) p/p 4,
0,1
RN 0,2
i //II e
i - BG
i ) |
oo ! [l |
Gl |
o
A i
v !/ i !
A i//’f ;
Bild 13 Fundament auf wassergesdttigtem Halbraum

Fiir das gekoppelte Festkorper-Fluid-Problem fiihren unterschiedliche k%' -Werte zu einem
unterschiedlichen Last-Setzungs- und Zeit-Setzungs-Verlauf. Um dieses Verhalten zu do-
kumentieren, wurden neben dem k/"-Wert nach Tabelle 1 zwei weitere Werte benutzt, die
einer groferen bzw. kleineren Anfangsdurchléssigkeit entsprechen. In Bild 14 sind die
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Vortrige zum Workshop Baugrund-Tragwerk-Interaktion am 21. November 1997

Kontaktmodelle fiir die Interaktion Baugrund-Tragwerk

Prof. Dr.-Ing. Peter Wriggers, Dipl.-Ing. Anna Haraldsson
Institut fir Mechanik, Technische Universitdt Darmstadt

1 Einleitung

Die Interaktion zwischen Bauwerk und Boden ist in vielen praktischen Fillen nicht zu
vernachlidssigen. Dabei sind im wesentlichen die nichtlinearen Einwirkungen aus der De-
formation des Bodens auf das Tragwerk und umgekehrt zu untersuchen. Dies gilt sowohl
fiir das fertige Bauwerk als auch fiir die einzelnen Bauabschnitte. Durch die enge Ver-
kniipfung von Setzung und Deformation des Tragwerks ist es notwendig, ein ganzheitli-
ches Modell zu erstellen.

Einen nicht unwichtigen Einflufl auf die Deformation des Gesamttragwerks hat das Ver-
halten in der Kontaktzone zwischen dem Boden und dem Bauwerk. Dies zeigt sich deut-
lich bei Pfihlen, bei denen die vertikalen Lasten mafgeblich durch die Mantelreibung in
den Boden tibertragen werden. Wesentlich ist aber auch die genaue Kenntnis des Kontakt-
druckes zwischen Fundamentplatten und Boden und damit die Spannungsverteilung im
Boden. So ist zum Beispiel bei Abhebung von Fundamentplatten eine Beriicksichtigung
der einseitigen Kontaktbindung bei der Berechnung unbedingt erforderlich. Aus diesen
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Griinden miissen Reibungs- und Kontaktkrifte bei der Behandlung der Bauwerks-Boden-
Interaktion mit ausreichender Genauigkeit in die Analysen einflieBen. Dazu benétigt man
sowohl auf kontinuumsmechanischer Grundlage formulierte Kontaktgesetze als auch, auf-
grund der Nichtlinearitit dieser Prozesse, entsprechende numerische Diskretisierungsver-
fahren und zugehorige Algorithmen.

Im Bereich zwischen Boden und Bauwerk ist die Ungleichungsnebenbedingung fiir den
Kontakt zu formulieren. Diese ist zunéchst rein kinematischer Natur und vielfach in der
Literatur beschrieben worden, z.B. in den Biichern von Kikuchi, Oden (1988) oder von
Antes, Panagiotopoulos (1992). Es sind auch konsistente kinematische Formulierungen
fiir den Kontakt zweier deformierbarer Korper endlicher Verzerrungen entstanden, sie-
he z.B. Simo, Laursen (1993), Wriggers, Miehe (1992) oder Klarbring (1994). Entspre-
chende numerische Modelle fiir die Diskretisierung im Rahmen der Methode der finiten
Elemente liegen vor, mit denen man die kinematische Kontaktbedingung im numerischen
Modell abbilden kann. Sie finden sich z.B. in den Arbeiten von Hallquist (1979), Wrig-
gers, Simo (1985) Bathe, Chaudhary (1985), Chaudhary, Bathe (1986), Parisch (1989)
oder Simo, Laursen(1993).

Betrachtet man jedoch die Materialgesetze in der Kontaktzone zwischen Bauwerk und
Boden, so ist festzustellen, daf hier, sowohl in der theoretischen Formulierung als auch
in deren numerischer Umsetzung, noch ein erheblicher Forschungsbedarf besteht. Im Ge-
gensatz zu metallischen Festkorpern, fiir die unterschiedliche Materialgleichungen, so-
wohl fiir Normal- als auch fiir Tangentialkontakt entwickelt wurden, siehe z.B. Kragelski
(1982) oder Tabor (1981), fehlen entsprechende Ansitze fiir Boden. Bei der Behandlung
von Boden geht man zur Zeit in der Regel davon aus, dafl der Normalkonkakt durch die
Zwangsbedingung der Nichteindringung beschrieben wird, woraus sich die Normalspan-
nung dann als Lagrangescher Multiplikator ergibt. Weiterhin wird fiir den Reibkontakt
dann das klassische Coulombsche Gesetz angenommen. Dem Coulombschen Reibgesetz
liegt jedoch im allgemeinen die Annahme zugrunde, dafl die aufnehmbare Schubspan-
nung im Bereich der Oberfldche grofer ist als im Inneren des Korpers. Diese Vorrausset-
zung erfiillen in der Regel metallische Werkstoffe, siehe z.B. Kragelski (1982). Bei Boden
sind jedoch entsprechende Untersuchungen, die erheblichen Einflu} auf die Formulierung
von Reibgesetzen haben, bisher nicht bekannt.

In diesem Beitrag werden nun verschiedene Kontaktmodelle fiir die Interaktion Baugrund
- Tragwerk beschrieben. Zunichst wird ein Uberblick iiber die Formulierung der Kon-
taktkinematik mittels des Master-Slave-Konzepts gegeben. Dann werden unterschiedli-
che Materialmodelle fiir die Reibung betrachtet. Auf den Zugang mittels elastoplasti-
scher Analogie, der erstmals von Michalowski, Mroz (1978) beschrieben wurde, wird
hierbei besonders eingegangen. Insbesondere wird ein Verfahren zur Bestimmung eines
Reibgesetzes Beton-Boden mittels numerischer Simulation gezeigt. Anschliefend wird
die schwache Form des Gleichgewichtes aufgestellt und die 3D-Diskretisierung fiir Cou-
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lombsche Reibung im Rahmen einer Penalty-Methode mit Return-Mapping-Algorithmus
gezeigt. Zum Schlufl werden noch Bauteilversuche numerisch simuliert, um die Notwen-
digkeit der Beriicksichtigung des Kontaktes und eines speziellen Reibgesetzes zu demon-
strieren. Dies geschieht anhand von statischen Pfahlprobebelastungen zweier Bohrpfihle.
Zusitzlich wird noch die unsymmetrische Belastung von Bodenplatten numerisch simu-
liert.

2 Kontaktkinematik
2.1 Ausgangs- und verformte Konfiguration

Zur Modellierung von Kontaktproblemen mit finiten Deformationen hat sich das Master-
Slave-Konzept von Hallquist (1979) als besonders geeignet erwiesen und wird mittler-
weile von zahlreichen Autoren verwendet, z.B. von Curnier (1984), Curnier, Alart (1988),
Wriggers, Miehe (1992) und Laursen, Simo (1993). Hierbei wird zur Beschreibung der
Relativbewegung zweier Korper ein Korper als Referenzkorper (Master-Korper) B™ aus-
gewihlt, auf den man sich im weiteren bezieht. Die Kontaktfliche auf dem Master-K&rper
wird in der Referenzkonfiguration mit I'j} C I'(* und in der aktuellen Konfiguration mit
I'* C I'™ bezeichnet. Entsprechende Bezeichnungen gelten mit '), C ['J und I'} C I'*
fiir den Relativkorper (Slave-Korper) B®. Die Kontaktflichen werden a priori festgelegt
und beinhalten im allgemeinen eine aktive Kontaktzone, in der sich die Korper beriihren,
und einen inaktiven Bereich, in dem die Korper getrennt sind. Siehe hierzu auch Abbil-

dung 1.
(PS

s

ol chn

—

rm

Abbildung 1: Referenz- und aktuelle Konfiguration

Die Referenzfliche I']* und die Relativfliche I'] sollen nun in einer natiirlichen Parame-
terdarstellung mit GauB3schen Flichenparametern £¢ gegeben und hinreichend oft stetig
differenzierbar sein. Punkte auf I'7* in der Referenz- bzw. der aktuellen Konfiguration
konnen dann durch ihre Koordinaten X™(£%, ¢y) bzw. x™(£%, t) identifiziert werden. Lo-
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kale Basissysteme in Referenz- und Momentankonfiguration erhilt man durch Ableiten
der Koordinaten nach den Flichenparametern (siehe auch Abbildung 2):

Aq = XT(E% ), aq=xXT(E%,1). (1)

Die Schreibweise x ,, bedeutet hierbei die partielle Ableitung von x nach den natiirlichen
Parametern £“.

Abbildung 2: Flachenparameter und Vektoren
2.2 Definition einer Abstandsfunktion

Die Relativbewegung zweier Korper kann mit Hilfe einer Projektionsvorschrift erfaf3t
werden, die zu jeder Zeit eine Abbildung zwischen einem Slave-Punkt x* auf I'} und ei-
nem Master-Punkt x™ (£%, ¢) auf '’ definiert. Dazu berechnet man fiir jeden Slave-Punkt
den Punkt x™ (f e t) auf ['”", der die Abstandsfunktion d minimiert:

d(&t) = ||x* —x™ (£,t) || = MIN. )

5_ @ kennzeichnet die Parameterwerte, die den minimalen Abstand liefern. Man kann sie
nach Wriggers, Miehe (1994) durch Auswerten der notwendigen Bedingung

VN sl G
}jg&d (fu’t) - ||xs — x™ (€8, 1) || X (gﬁ’t) =0 )

erhalten. GroBen, die an der Stelle £* berechnet werden, sind im folgenden mit einem
Querstrich gekennzeichnet, z.B. X™ = x™ (£, t). Wie im letzten Abschnitt beschrieben,
entspricht x'y (€°,t) dem Tangentenvektor a,. Daraus ergibt sich, daB x* — x™(£%,¢)
in die Richtung der Flachennormalen n)" zeigt. Die durch obige Projektion festgelegte
Zuordnung von Punkten auf der Master- und Slavefliche ermdglicht es nun, eine lokale
Abstandsfunktion (gap) g einzufiihren:

-n" (4)

Mitteilungen des Institutes und der Versuchsanstalt fir Geotechnik der Technischen Universitat Darmstadt, Heft Nr. 38, 1997



-05 -

Abbildung 3: Die lokale Abstandsfunktion (gap) gn

(siehe Abbildung 3 fiir den zweidimensionalen Fall). Die Abstandsfunktion ist positiv,
wenn die beiden Korper in den Punkten x* und X™ getrennt sind und gleich Null, wenn
sich die Korper bei x° = X™ beriihren. Ein negativer Wert von gy zeigt an, daf} der
Slave-Punkt in den Master-Korper eingedrungen ist:

> (0 Seperation
0 Kontakt (%)

gN§ =
< 0 Penetration.

Im Rahmen einer rein geometrischen Kontaktformulierung wird gefordert, dal wihrend
der Bewegung zweier Korper zu keiner Zeit eine Eindringung stattfinden darf. Die lokale
geometrische Zwangsbedingung fiir den Kontakt lautet somit

gy 2 0. (6)
Die Penetrationsfunktion
_ gy fir gy <O
In = { 0 sonst (7)

ermoglicht die Beriicksichtigung dieser Zwangsbedingung im Rahmen der Penalty-Methode.
Ferner kann sie als kinematische Grofe in konstitutiven Gleichungen fiir den Kontakt die-
nen. Die Bereiche, in denen gy # 0 gilt, definieren in beiden Fillen die aktive Kontakt-
flache.

2.3 Tangentialbewegung

Die tangentiale Relativbewegung ist mit einer Anderung des Losungspunktes £& = £°(t)
verbunden. Deshalb kann aus der zeitlichen Ableitung von (3) die Zeitableitung von £*
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berechnet werden, sieche Wriggers, Miehe (1994). Mit X™ = x™(£%(t),t) und v =
ax" (Ex(2),t)

= ergibt sich

-8
(vs - v =X ) ca, + (x° —x") - (v + :Tc"a‘ﬁg ) =1, (8)

Der Differenzenvektor (x* — x™) kann auch durch das Produkt gyn. ausgedriickt wer-
den. Mit den Metrlkkoefﬁmenten Qo3 = A, - ag auf 8Bm im Punkt £* und den Koeffi-

zienten des Kriimmungstensors b3 = X' - 1. folgt § schlieBlich aus der Losung des
Gleichungssystems

_ <0
(&aﬁ — ngaﬁ) g = (VS - {fm) : aa + gNﬁc ' ‘_/—,72 (9)

Im Fall von Kontakt (g5 = 0) vereinfacht sich dies zu

Vi ¥ =€ a,. (10)
Die Differenz der materiellen Geschw1nd1gkelten v? — v stellt die relative Tangential-
geschwindigkeit dar, die wegen (10) durch f a,, ausgedriickt werden kann. Die relative
Tangentialgeschwindigkeit

gr=v'—v" (11)

dient als lokale kinematische Variable im konstitutiven Gesetz fiir die Tangentialspannun-
gen, siche Abschnitt 3.1.

3 Formulierung des Materialverhaltens in der Kontaktzone
3.1 Materialmodell fiir Reibung

Zur Modellierung des Materialverhaltens in der Kontaktzone sind verschiedene Strategien
moglich. So konnen die Materialgesetze der angrenzenden Korper auf die Kontaktfliche
projeziert werden, wie z.B. von Larsson, Runesson(1992) oder Miehe, Schroder (1994)
beschrieben.

Eine weitere Moglichkeit besteht darin, das Reibgesetz unabhingig vom Materialgesetz
des Bodens zu modellieren, wie z.B. bei der Coulombschen Reibung. Dieser Zugang wird
nun genauer betrachtet. Klassischerwiese unterscheidet man zwischen dem Haften und
dem mit relativen Tangentialverschiebungen verbundenen Gleiten. Die Idee des elasto-
plastischen Vorgehens ist es nun, diese relativen Tangentialverschiebungen in einen elasti-
schen “Haftanteil” und einen plastischen Gleitanteil aufzuspalten, siehe auch Abbildung
4:

87 = 8r — &7 (12)
Der elastische Anteil beschreibt Mikro-Verschiebungen, die als Haftverhalten angesehen
werden konnen, da die zugehorigen Deformationen beim Entlasten verschwinden.
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lr ‘ _ Verfestigung
=] —:;\ Coulomb
> Entfestigung
~g= o

Abbildung 4: Elastoplastische Analogie

Im einfachsten Fall kann man eine linear elastische isotropische Materialgleichung fiir
den tangentialen Kontaktspannungsvektor wihlen:

tr = er g7, (13)

wobel er ein Materialparameter ist.

Die konstitutive Evolutionsgleichung fiir den irreversiblen Gleitanteil der relativen Tan-
gentialverschiebung g7 kann in Form einer Gleitregel fiir grofe Deformationen in der
Kontaktzone folgendermallen beschrieben werden:

/s

g = 2\&;- (14)

A ist hierbei der “plastische” Parameter. Er beschreibt die Grofle des Gleitens. f; ist die
Gleitfunktion. Sie definiert die Gleitfliche. Im Fall von Coulombscher Reibung lautet sie

fs — ’tT‘ — K tf\f S 07 (15)

wobei p der Reibkoeffizient ist. 7 5 reprédsentiert die aus der Eindringung resultierende Re-
aktionskraft normal zur Kontaktfliche. Die Normalkraft ¢ 5 folgt aus der Nebenbedingung
(gy = 0). Im Fall einer Penalty - Regularisierung ergibt sich fiir ¢ 5

tn = GNg];' (16)

mit dem Penaltyparameter €y .

Das mit Gleichung 12 bis 15 beschriebene Coulombsche Reibgesetz entspricht in der
Kontakt-Plastizitits-Analogie idealer Plastizitit (siehe hierzu auch Abbildung 4). Es kann
aber auch eine verallgemeinerte Form der Gleitfunktion gewéhlt werden, bei der der Reib-
koeffizient von der Normalkraft und dem Gleitweg abhéngt.

fs = |tr| — p(ty, g7)tn <0. (17)
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Hiermit ist dann ver- bzw. entfestigendes Materialverhalten in der Kontaktzone beschreib-
bar.

Die zu beiden Gleitkriterienfunktionen definierten Gleitflichen sind in Abbildung 5 dar-

gestellt.
% Tr, % Tr,

Coulomb Verallgemeinert

Abbildung 5: Gleitflichen
3.2 Vorgehensweise zur Bestimmung des Materialverhaltens in der Kontaktzone

Materialgleichungen fiir die Kontaktzone konnen auch durch einen Mittelungsprozef3 aus
mikromechanischen Betrachtungen ermittelt werden. Dazu wird zunéchst die Mikrostruk-
tur in ['. betrachtet (sieche Abbildung 6). Dies kann sowohl mittels analytischer Untersu-
chungen als auch mittels numerischer Simulationen geschehen. Hierbei miissen bekannte
Oberflichenprofile angenommen werden, oder es muf} mit einer statistischen Verteilung
gerechnet werden.

b)

Abbildung 6: a)Mikrostruktur b) Kontinuumsmechanisches Modell
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Die so bestimmten Normalspannungen o und Tangentialspannungen 7 werden anschlie-
Bend unter Annahme von Periodizitét iiber die betrachtete Fldche gemittelt:

1
(fm:Z/adA

1
Tm:Z/TdA

Zur Parameteridentifikation miissen anschlieend noch Experimente zu Rate gezogen
werden, bevor man endlich durch Nachrechnung eines Bauteilversuches die gewonne-
nen Ergebnisse verifizieren kann, siehe Abschnitt 6.1.

4 Grundgleichungen und schwache Form des Gleichgewichts

Die lokale Gleichgewichtsbedingung fiir einen Korper B lautet
DiwP +f=0. (18)

P ist hierbei der Piola-Kirchhoffsche Spannungstensor, der durch die jeweiligen Materi-
algleichungen, elastische oder inelastische, definiert wird, und f sind die Volumenkrifte.
Es seien folgende Randbedingungen gegeben:

= PN auf 0B,

= i auf 0By,. {15)

:) [ b

AuBerdem muf} noch zur Beriicksichtigung des Kontaktes Ungleichungsrestriktion (6)

beachtet werden:
gy 2> 0. (20)

Durch Multiplikation der Differentialgleichung (18) mit der Testfunktion v, die die kine-
matischen Randbedingungen erfiillt, und anschlieende Integration erhidlt man

/ (DivP +1£) -vav =o. 1)

Bog

Partielle Integration fiihrt auf eine Variationsungleichung:

/P:Gmdvdv—/f-vd\/— / $ovdn— / £ vodA — / £ VA > 0 (22)
Bo By

9Bo. 9B5c 9Bge

mit den Spannungen t° und t™ an den Kontaktrindern 0B und 0 B(},. Zur praktischen
Berechnung dieser Variationsungleichung wird eine Strategie der aktiven Mengen ver-
wendet, innerhalb derer die Ungleichungsnebenbedingung (20) als Gleichungsnebenbe-
dingung fiir die aktive Menge eingefiihrt wird.
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Unter Beriicksichtigung des Newtonschen Axioms von actio und reactio t*dA* = —t™dA™
und der Aufspaltungen des Spannungvektors t° in t* = ty + t; = —tyne + tp erhilt
man folgendes Problem: finde u, so daf3

Gu,v)= [P:GradvdV — [f-vdV — [t-vdA
Bo By dBos (23)
= f (*tNﬁC + tT) : (V's == Vm) dA = 0 Vv. N
9B;¢
Der Kontaktanteil der schwachen Form (23) 146t sich mit (4), (10) und tp, = tr - a,
folgendermaflen umformen:

44(,' = f (tNﬁC — t’[) : (VS — Vm)dxll
9Bg.
— f tN(SgNdfl — f tT . (V'S — Vm)d;4
9B5¢ 9B (24)
= f tN(SgNdA = f tT ' (5g7d44
9B3,, OB3,,
= f tN<5gNdA — j tTa(SgadA
9B3,, 9B3,,
Die hierzu benotigte Variation d gy erhilt man durch Variation von (4):
dgy = [vP —v™] -l (25)
0&* folgt entsprechend (9) aus der Losung des Gleichungssystems
(Aas — grbas) 087 = (v* —¥™) - &g + gyhi. - V. (26)

Wie von Wriggers (1995) beschrieben, entspricht (24) der Behandlung des Kontaktes mit
einer Penalty-Methode, wenn fiir £y Gleichung (16) angenommen wird.

3 3D Diskretisierung des Kontaktes
5.1 Riumliche Diskretisierung

Der Kontaktrand wird nun durch 5-Knoten-Kontaktelemente diskretisiert, wie sie bereits
von Laursen, Simo (1993) beschrieben wurden. Das Element besteht aus einem Slave-
Knoten, von dem aus Kontakt mit einem Master-Segment gesucht wird, siehe Abbildung
7. Nun kann der Abstand der beiden Flidchen entsprechend Gleichung (4) beschrieben
werden

g = [x* —x™ (8, &)] -8 (27)
Hierfiir miissen &' und £ iterativ berechnet werden, da wegen der isoparametrischen Dis-
kretisierung mit Gleichung (3) ein nichtlineares Gleichungssystem fiir die £* gegeben ist.
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Abbildung 7: Geometrie des 5-Knoten-Kontaktelementes

Dies geschieht mit Hilfe eines Newton-Verfahrens.

5.2 Zeitdiskretisierung

Der Reibweg zur Zeit t,,,1 14Bt sich in Abhéingigkeit von £ und g7, aus dem vorherigen
Zeitschritt t,, berechnen:

ETn+1 = 8T'n + Ang«H mit AgT77,~|-1 = (53_4_1 - gg) E_lo¢n~)—1 (28)

Die Normalspannungen berechnet man nun entsprechend Gleichung (16)
tN = fg\rgiv. (29)

Zur Berechnung der Tangentialspannungen wird zusitzlich der Return-Mapping-Algorithmus
verwendet, um die Ungleichungsrestriktion fiir die Gleitflache f; < 0 (siehe Kapitel 3.1)

zu erfiillen, sowie eine implizite Euler-Integrationsregel zur zeitlichen Diskretisierung. In
Verbindung mit Reibkontakt wurde diese Vorgehensweise u.A. von Wriggers (1987), Ju,
Taylor(1988), Wriggers, Vu Van, Stein (1990) und Simo, Laursen(1993) angewendet.

Im Fall der Coulombschen Reibung ergeben sich dann die Tangentialspannungen zu

{ e fir fi" <0
tr =

tr .. r 30
M‘tN'Hf:ﬁ fir fIr > 0, (30)
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wobei die Gleitfliche f" = ||t}|| — p|t x| mit den elastischen “Trial”-Spannungen t =
ergr ausgewertet wird. Fiir die verallgemeinerte Gleitflache (17) kann die Tangential-
spannung nicht explizit angegeben werden, hier hat eine lokale Iteration zu erfolgen, um
alle Restriktionen zu erfiillen.

6 Beispiele

6.1 Numerische Simulation des Verhaltens in der Mikrostruktur zur Bestim-
mung eines Reibgesetzes Beton - Boden

20em, Materialparameter:
N Beton:
- W $ =" Elastizititsmodul E:300.0001\r/[nl2\I
Querdehnungszahl  1=0.2
o T T T T Boden:
D ERu G S guuRRNAL L RRRL} Elastizititsmodul ~ F=50 MN
~<— :EE EE”““‘ <t— Querdehnungszahl ~ v=0.25
R N Ry Konuswinkel f=62.13
R=R + Ry Konusachsabschnitt  d=3.464 %

Abbildung 8: FEM-Netz der Mikrostruktur und Materialparameter

Zur numerischen Simulation des Verhaltens in der Mikrostruktur wird ein 20cm brei-
ter Ausschnitt der Kontaktzone Beton-Boden im ebenen Verzerrungszustand betrachtet
(sieche Abbildung 8). Zur Generierung des Netzes werden B-Splines verwendet. Hierbei
wird die rauhe Oberflidche durch eine B-Spline-Kurve beschreiben. Fiir die exemplarische

Tm [KN/m?]

12 T 1 T T
- om =25 kN/m? __ |
R G, = SO KN/m? —

8 i Om = 55 kKN/m? ... - 5
6 L : 0'771,:601(N/m2""_
4 |- Oberflachenrauhigkeit=0.4cm .
2