
Mitlellungen der Versuchsanstall für Bodenmechanik und Grundbau

der Technischen Hochschule Darmstadt

Hérausgegeben von Prof. Dr.-Ing. H. Breth

Helt 11

Beiträge in den Jahren

1972 -1973

Gere e

Urheberrechtlich geschützt / In Copyright: https://rightsstatements.org/page/InC/1.0/





-

Lehrtekl fr

Rodenmechenie u. Crundbou

Tochn, H arrstec

Lw. 85.

43





Mitteilungen der Versuchsanstalt für Bodenmechanik und Grundbau

der Technischen Hochschule Darmstadt

Herausgegeben von Prof. Dr.-Ing. H. Breth

Hest 11

Beiträge in den Jahren

1972 -1973

Oktober 1973





Norwort

Dieses Mitteilungsheft enthält unsere seit der Herausgabe des

ersten Sammelbandes (Heft 7) entstandenen Beiträge. Einige der

Beiträge sind bei der Bearbeitung von Fragen aus der Praxis ent¬

standen. Sie stehen daher in keinem unmittelbaren Zusammenhang.

Hingegen haben wir vor einigen Jahren mit Untersuchungen über

die Spannungs-Dehnungsbeziehungen der Böden begonnen. Hierzu

gehören auch die Setzungsmessungen an Hochhäusern und die Ver¬

schiebungsmessungen an Baugrubenwänden in der Frankfurter In¬

nenstadt. Sie sollten über das Verformungsverhalten des dortigen

Tons Aufschluß geben. Desweiteren haben wir mit Versuchen über

die "Stress strain characteristics of sands" begonnen, über deren

bisherige Ergebnisse im August dieses Jahres ein Bericht im

Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, Proceedings

of the American Society of Civil Engineers, Vol. 99, No. SMS,

p. 617-632 erschienen ist.

Nachdem die Erforschung der Spannungs-Dehnungsbeziehung der

Böden von der Deutschen Forschungsgemeinschaft mit der Bildung

eines Schwerpunktes eine bevorzugte Förderung erfahren hat, konn¬

ten Untersuchungen verstärkt weitergeführt werden. Mit einer ver¬

besserten Meßtechnik werden die Versuche über die Verformungsei¬

genschaften des Sandes fortgesetzt und der Einfluß der Vorbelastung

und der Seitenspannung auf sein Verformungsverhalten geprüft. In

Verbindung mit diesen Versuchen werden Setzungsmessungen unter

einem auf Sand gegründeten über 100.000 Mp schweren Reaktorge¬

bäude ausgeführt. Von einer Arbeitsgruppe wurde ein FEM-Programm

für die Anwendung im Erd- und Grundbau entwickelt, daß auch nicht¬

lineare Verformungsvorgänge im Boden nachvollzogen werden können.

Mit Hilfe dieses Programms ist es gelungen, die in Frankfurt gemes¬



senen Hochhaussetzungen und Wandverschiebungen mit den an Proben

festgestellten Spannungs-Dehnungsbeziehungen des Frankfurter Tons

in Einklang zu bringen und damit einen Einblick in die Verformungs¬

vorgänge unter Bauwerken und im Umkreis von tiefen Baugruben zu

gewinnen. Über diese Arbeiten werden wir in den nächsten Mitteilun¬

gen berichten.

Darmstadt, im Oktober 1973 H. Breth
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Auswirkung von Ilauslasten auf die Belastung ausgesteifter Baugrubenwände

Von Dr.-Iug. Rabert Wanoschek und Prof. Dr.-lug. Herberl Breih

Lrhraluhl und Versuchsaustali für Badenmechanik und Grandhau, Trchishr llodhule Darmaladt

1. Einleilung 2. Mudrivrrauche

m Stadbiel komen die augrubuwnde af uahe an btehend- Aus dru gruanntru Grůndeu wurde dic Auswirkung von Streisen-
Crbäude heran. Aul den Verbau wirki in diexem Fall aufter dem Erd- asten in cinem cigena hierfúr konstruierten Modell unterauchi,
druc aus dem Eigengewic es Badens auc dr Erddruck infalge dei in dem der Boden wirklichkcitegeireu lagruwrire susgrhohen und
ausast. Di auslast wird mit einem zusätzlichen Fridruck beruc die Steifen uadeinander heim Erreicen der jewoiligen Aushuh-
sichligi, der dem Erddruck aus dem Eigengewiht iles Hadens iherla tirfe ringrhaul werden kaunten. Ilic Lasten wurdru vor dem Aus¬
gerl wird. Den bither in Vorsdlag gehruchien lemesaungsausatren hub aulgebrachi, wodurdi sie in dlic Wrcsclhczichung zwischon dem

haflel geminsam der Widersprud. an, daß die Wrdelwirkun Aushuh. der Autsteifung und der Wandhewegung cinhezogen
zwischen Wandhrwegung und Erduruck nur beim Eigengewidu dr warrn. Ilinter dem Fundament befand sic der Keller, so dal der
Hodens, nichl aber bei der Hauslust berücksiigt wird. Tatsdlid Boden hinter der Wand rinerseils durch den Keller entlastel.
erfallt aber die Wechselwirkung den gesamten Erddruck, gleichgul- andrerseils mil dem Fundament helasel war. Die Auxwirkung de
lig. wodurch er im einzelura erzeugl wird. Wie sich hierhei die Streifculas und des Kellers auf den Erddruck wurde durch einen
Fundamenilusten auswirken, ist weilgchend unhekanal. Es gihi kri Yrraleldisversuch ohne Lasl unl Keller hei sonst gleichen Bedin
zufriedenstellendra Vrrfahren, die Verteilung drs Erdirucs aul gungru erhallen.
rine hiegaame Wand, z. B. auf cinr Trägrrhahlwand, zu herechnen Die Veradewand war xwci- und dreifach abgesteifi. Der Modell-
Wir ind uf empirihe ilsmitel. auf Felsungen und Madel malstal wur 1 15, ie Mube der Versudaulage und die gewühl-
versuche angewicien. Wihrend Frlaversuche mr mit Vorheha tru Lssien sind im Lili 2 angrgehen, chenso die nadh dem Modell-
vrallgemeineri werden knen, birieu Madeliversuche die Möglic geseiz auf die Wirklichkeil umgrrechurten Grällen. Die Anluge
keil, sytematische lutrrauchungen durdizufuhren. Voraussetzuus usprich einer lm liefeu Baugrube mil ciner 17 m hohen Wand
für die Chereinstimmung mil der Wirklichkeil isl allerdinga, dak

Die aufgebrachten Streifrulusien entaprechen mit 0 Mpfm der
nich nur dic Maße und Lasten des Madells der Wirklichkeil eut Regellas hri sblicher lelanung and mil E0 Mpfm der Fundament-
sprechen, tondern auch der Auchub und die Anisteifung der Hau- last hei Musgesprocu surrer lehauung. Bel jedem Versud
gruhe heim Modeliversuch wirklichkeilagetreu nadigeaht werden vurden in der Wand die Vrrteilaug des Erdlrusks und des Erd-
Urim Erddruck infolge Auflasten ist zwischen den Lasten, dic he- widerstandes, die Sleifenkrafte, der Wandreihungswinkel, die
reits vor dem Aushh vorhanden sind und solchen, die rst na

Wandbrweguug suwie die Selzung der Fundamente und Boden-
heendetem Aushuh aufgebrach werden, zu unterscheiden. Wie

ohorttache gemessen Smtlid Mesungru konnten von leginn des
Bild 1 zeigi, ist die Auswirkung in beiden Fällen sehr verachieden- Aushuhs an durchgeführt verden. Der Versuchshoden, cin ge¬
weshalh die Yrrauche von Gerher (1920), Spangler (1938) und Ver- wathruer, trockener Quarzand mit his zu 2 mm Korngrölle, ist in
deyen und Raisin (16l) keinen Anfachluf üher die Wirkung ver mitteldichter Lagerung einschaut worden. Sein Reihungewinke
hereits vorhandenen Gehindelasten suf die Belastung der Bau-

hetrigi hei den im Modell herrschenden Spannungen 10 his 42
grubenwand grben können.

Einc ausführliche Beschreihung der Versucs- und MeBeinrichtungen

hringt das Milteilungehel 9 der Veraucnnstalt für lodenmechanil

und Grunhau der Techischen Hadachule Darmeladt.

AwImn) Aan

J. Ergehniee

N egn
Bild 3 zeigi den Ahlauf rincs lypiscen Versudhs. Mit dem Aushul
nimmi der Erdiruck zunchat chnell, dann laugsamer ah. um sic

schließlich einem nuteren Grenzwert zu nähern. Der mitlleru

Wandrihungswinkel nimmi dahci stůndig zu uud errricu beim

En mil ctwa  # scinen Grältwert. Din Steilen rrhalten

ihre eudgülligen Kräfte bercils beim Varhan, In Hild 1 sind die

gemessenen Erddrüske E in Ahhüngigkeit von der Lausellung au-

gegehrn. Sie liegen beträchtlich úber den nach Coulomb mil ehenen
Frodruchverteli anbegun Erodrucvertelung Nanobewegung Cleilllachen ermittelien Werten Ex. Uuter Erddruck (E und E
alLostoufbrinug nr dee usto Lastaufbr ch den s wird hier. wie im folgenden die Harizontalkompanrnte des resultio¬

renden Grsanterddrucs verstanden. Der Crenxabsiand ngr, vonI. Erddrud allris lnfulpr rinen Sirrifrnlast suf stnr abgretrilie Wand mah
Medellerrinds

dem ab die Streifenlas den Erddruc nichi mehr becinluût, lat rwa
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Auswirkung van aua uf dir e rtir ugrhenwand

1: 90 a e Lostabstand

E - genessenar ErcGruck

Ea - Frodrucà nach Coulomb

.8321 Na4

Serie 1.FE40 Mm76

Sere 7.PS 80 Mpfn 

* Der Hondreibungsmntel à kann fur

dise Sereiche getrennt aogegeben werden Malle m fom) en

hangigt de Lns

mat LaslafMpe! e (Mnim?)
ofe Last05 10 05 10

25 M5—
P. J7 Apin P.372 hoie

Nae engerernnet au
dre Mre

Penselae
nagenaetge de dcnau0

Sterfsoran
Netengpsang 9456.0225 E.S. 34

Versuchsser ?Fungonenbenne Versuchsserte 3
Geuncangaele Dr.d2 15 20 ILI4 *. Eillall drSiflt auf dir tafr nad ilang dr rid-e 9ss
Last . 9162.0377 41

m a prilfrr al u r Errkiheuri,  rgr ulml2 195..
rlr Erru hat «rinen Lranl in der brpune. Herril-Pa 165
Lelnan (1 hab gexriet. dal der Erd-

AL  - d Mm-I
, lu  dr nerr arei un-

rirli ist nud nill «u drr leurguug lim. Die iu dir-
l e drke warru falls u ua 2

rulr al« drr Erilru nn Clomh. Es t drnh verstanlliel,
m)fonn) u dr E u utzt» Hangruuuudr grélier

0 O2  CE g l dr skiiv Erru. n« Cuum, uil ei iu in en-
ri der re ih uuver-200 400 Fihain

P.Jn eli get t  e gun auf das mere Fel

.  Zag  dea na Cauluml

r Erdrus Lann trchlihrn. urun dir ludenkeun-

rri vorsidlie angetzt rien, as  der ruxie i algniuen

dr lall sl. ush «inl in der Nalur «h Kuhsiunskrafte wirksam.
r  Til  edmune getsl rrar. Ni
r   us ifuuia-

8 Munpeu rierrriet uul iru vriteren lrmrsenugen fugrimie

l  zrigt au zuri lrispilen den Frdruc mit aai »hue Lnst.WndteWqUr) RoneesungErddruchrerteiong
r auhrnfiesamterddrech
di pluh Fori. rs hrvoreh,   unat diwutrend des Ausfuts
Far r k ni ntli rimeri. ir Erldruk-

SIhpim) Mfomkpim! ru  i ihrrr Lrille. us trrsie  aufl 1
500 0-500Pegel lr 1 2 u len ll riehn enlastt. der Erdrurt kouzrnieri tid

r rten Seit.  ucifaer tifaug sl dir Lei-

rn anril dreirfrmig, bi drrifahr -
E

sifun^ e sir je la« uurgaue drri- der lrauHrmis.
ir Trapfar sl sih «in. vrun der tuh in slrich grafiru

riln gesi ner venu igleu die lezteu hen Ans-

hhril plih grol in. l der lrii uritl gréller al-

vorangegangenen. so strlt si auh hier rinc nunibernd drei-
riki rurtilaug ci.  u run hinel dir rl

rs Frrus vau der Crulir anl Stellans der Lael ab. Dir Eril-

vrl  inege tsud von hh- nud Ah-
stnn

eunrgau einti.Steionbrufte Betzungen Begemumente
Xah ihrer ikuu uf d Eru aru ir u wand-nach nem Endoustud
nahu. . L iurhal de rikris irn un uriter ruiferu

IIIA J. Ergrhals «lars Vernh. ur ri  n, Lastu uerhal drs



Hahrrt Wanauhek  Herherl Hreih

nwirkunz v u u di l-lung ugiier augruhuwndn

epm e Mpfn) — -f—
05 10 05 10

tostfalt.Mi P.16240n 1P. 04

Lastiat

Lastfal 8

Erdoruckveriedung Erdert

0J ungunstigste ftenftocheEIkpfm) EIepen)
nach Culmam700 400 200 400

0' Baugrubensonte oder

Betastungsouttpurt

Gesamterderuc Erdoreck ohnedesomterdsruch Erddruch mninige
Haustast naustast

r   d u Ea-Floche 35  Fluche

9—

Grundioen Forn! Farm?
Gesamterddrucà F-Ege4f

Hald  Frdruh aeigr raregrug m a a fiel-
r ar aina

g  lh
d7 52.

r Wand die Lrrurkvertrilung uurmehr vom lauvorgang al-2123,S3 it dr Ln hn« Last tisc ia
Laten nrhal  kils habru auf dir Crabe und Ver-

loiln es ridruks krinu Lmllul mehr,

i  zeii dos Ergrhuis rucier Vr. iu Veru mil iuer

lr mit zur rhil augreilenen
b. 3 3 .  mit d n taxtn hat die rni-

G.« 3 Irruter wirkende Las dru Lrddruck vargrülieri, die Erdlrukvrr-

trilun jdar ni mrbr brrinilulit

1. Hrurnngrhlas

urde der rsud unternam-

men, vinen Vur«hla fur dio Ermiltan d« Erddru«k« infolge vun25

us i ritiu der sstln vielltigen Ein-

und Wrwirkangen uarin. Er wird in der Folg-
ur lliskussian gestell.

r Lddra wird na Louamh Lxw. uun mit ru«u leil-

. Z wir r Lrdk E er Lislul
d

r auf den itkeil wirkemen laulas lestimmt. Der Keller
dg-d,

iiber m litkeil wird hirrbri heriidigt. Ausind wird
7. ra h l 1

r Erdru E «bur auast hurt und hierfur inuerhll.

i   iien u elndehuhe
ii rnr sowahl die Créfe uls auc dir Vrtrilung des . er Wanreilwinkel wird zu à  + *  auge-
Erddruk» jeduch uherizl suc bier hel der Erdiru-kveri-ilung tzi. ie Diflerruz A  L   du Liniut der Fundament-
r Eul der Steifanrdnnn d des uhlvargaugre. Lasien nt dar, i a u den Krlrr verinria engwicht bereiis
lichen dir Crl- brri i. r Lr  a  in rinc der in
r il  uncr Lrruklhen mit dem luhal l umgewan-



Rohert Wanoichek  Herbert Brrih

Auswirkung von Hauslasten auf die Helsstung ausgriteiller Baugrubennd¬

parsbelfrmigen Mementenfliche aul etwa 60 *a Rechnung gelrasendelt. Sie sind sus den Versudsergchnissen abgeleitet und von der

Steifenanordnung und vom Bedenaushub sbhängig. Die Empfchlung werden. Die Steileukräfte können in guter Näherung ztatisd

heslimmi ermittelt wrrden, wohci in den Absteifungspunkten Ce¬selzi voraus, daß die auleinanderfolgenden Authubschritte a und

Stcilenobstände b nidl mehr ala um l/a voncinander ahweichen. lenke angehommen werien. Die Unsicherheit in der Wahl der Erd-

druckflüche und iiher die Wandbewegungen erforderi rinen Zu-Der Erddruck AE infolge Hauslast wird, tofern die Streifenlau P
sdilag von mindestens 25 %e aul die so hrrechacten Sicifenkräfteim Bereich A angreilt (Laststellung A), wie im Bild 8 gezeigi, der
Der Zuscilag isi auch dethall nolwendig, weil wic Briske und PirletE.-Flüche als Rechtecklliche (Farm 1) mit dem Inhali AE über-
(1968) gezeixt haben, die Sieifenkrüftr durch die Hauausführung he-lugert.
dlingt, heirächtlidi strencn kännen. Sic sind audi von der Tempera¬Sefern dio Last P im Berrich C wirksam isl (Laststellung C), wird
lur sbhängig und in bindigen Büden kann der Erddruck mit der

der E-Flde die Erddrucllache mil dem Inhali AE in der Form 2
Zeil zunchmen. Zuschlüge hei der Bemessung der Wand sind hin¬

hinzugrfügt. Die Farm 2 jat der ratsprechenden Grunform uud
gegen nichi netwendig. weil die Wand im Gegenastz zu den Steifen

Bild 7 hulich.
hei ciner örilichen Uherbelastung zich enteprechend verfarmen und

Verliul die Streifenlasi P im Dercich B (Laststellung B), to wird Fließgelenke sushilden kann, wohri ungenützte Keserven in der
der Erdiruck AE infolge Hauslast in zwei Teile AE 2 AEj + AE, Wand gewecht und die Biegemomente durd eine verslärkte Erd-

druckumlagerung zu den Steifen wieder abgchaut werden. Voraus¬AE wird in der rechteckigen Form 1.anfgeteili. AE
1* 7. tetzung hierfür isl allerdings, daß sich die Fliclgelenke ohne Scha-

den für die Wand aushilden können.AEAE in der Form 2 angeetzi. Die Einuwerle
7. + 7 Die Versuche haben ferner grarigt, dall allein mit einer biegange¬

und ne werden in der Wirkungelinic der Last in dem dimensions
ateilen Orthetonwand ader mil dem Ausalz rincs erhühten Erd-

lesen Diagramm von Bild 8 abgeleten.
drucka eine Verschichung der Waud und damit Setzungen der an¬

Sofern mehrero Linienlasien wirken, so sind dicsc in die Erddruck- grenzenden liobauung nidit verhinderl werden können. Dasselhe
berechnung nadi Culmanu rinzuhezirhen. Ihr Antoil am Erddrud gili für das Vorspaunen der Strilen. Eine hessere Wirkung wird
AE ist nach ihrer Grébe und Stellung gemall Bild 8 zu ermitleln, erzielt. wenn dic oberate Steilenlage müglichat fruhzeilig eingebaul

wird und der Bodenanshub in kleinen Schritien erfalgi uud demHauslssten außorhalh des Berciches C üben keinen Einfluß auf den

teifeninbau nur wenig voraneili. Letzieres erferderi ninc ent-Erddruck ans.

prediende grolle Anxahl von Steifenlegen.In der Praxis wird die Baugrubenwand häufig als Durchlaufirüge

auf arren Stülzen aufgefalt und für diesen die Biegemoment Llerstur
und Auflagerkrälte berechnet. Die heim Aushub austrelende Wand

1) Briske. H., und Firbei, E. Merungea «ber die Hransprarhung des laugruben-
verschirhung bleibi hierhei unbeachtel. Welche enischcidende Fchles veshaus der Kölarr L-Hakn. Ilie Haulechaik 15 (1344). S. 29U- 279.
dadurch hei der Momenlenermitilung gemscht werden können (2) Eesher. L.s lnterauchangen uber dir Irucvartrilung l rd aurirn
haben Vergleiche der su herechneten Momente mil den Mefergeh Sand. Framolinnsarkei der ETII Zurich, 192, Nr. S21.
nissen ergehen. Da es nicht müglich is1, die Wandverschichung vor¬ LLman. I.I Di« Veri-ilung dra Erdangrifl» sn ciner abes drchbar grlager

1r# Vand. Lin Beltrag iu1 Berdnung van Haugrubeasu*lellungra. Iis Uan¬auszunagen und vorah bei der lemessung zu berücksiditigen, läbi
Irchnik 20 (1642. I. 31/32. S. 27328,

sich auch die Mamentenverteilung in der Wand nichl im voraus
1 Meke. W.I Der Erdastriff «n viner in unier«a Teil nadgicbigru Wand. Din.

zuverlissig angeben. Es liegt deshalb nuhe, nach Weilenbach (1969) TH Hans«ver v. 2. 1. 191.
die Wand nach dem Traglustverfahren zu bemessen, womit gewähr 5l Spangler. M. L.; Harisantal Fresures «n Hclaining Walla Dur la Cen-
lristet in, daß die angetetzte Lastftiche mil Sicherheit aufgenom renisted Surlare Lauds. Tke Javs Stale Cellece Halirris, April 191S, Nr. 140,
men werden kanu, gleidhigültig, welcho Wandbewegung suftrelen 6) Vrrdryen, J., und Roisia. V.I Helaileh chire lra «llris des iercartes cen¬

rulése el lri rarstifrislique des Leran euples. Frac. S4à Iat, Couf. S3FE.wird. Diese Demesaung isl zulem meisi riwas wirtschaitlicer und
Pans 1S1, Val. 2. pp. 501S0.rinfacher als din Bemesaung der Wand als Durchlaufträger. Der
Wrikenkach. A.1 Beirdaung van mrhriach geulällrs HaugralpunddenEntlastung der biegamen Wand im unteren Feld kans nach den
ud Traperbahldaden nud den Traglasivenfahta. Stralle Hrad Tuane

Modellversuchen durd cine Abminderung der in diesem Fall 1904), S. 17-21, 3842. 471. 13-134.
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BK42 ich ThaelieMessungen und Setzungsursachen beim Tunnelvortrieb
Sd
Mr  Srtneim Frankfurter Ton

Von Dipl.-Ing. Dicter Strah und Dipl.-lag. Cerd Chambasc. Techisch ochhle Darmstadt

1. Einleitung

Im Jahre 1970 wurden in FrankfurtMain fúr die Stadthahn die In heiden Baulesen waren zwei in 12 m Achsahstand nehenein-
ersten Baulose in bergminnischer Bauweise aufgefahren. Dabei anderlirgende Tunnelrühren aufzufahren. Die Bodenüberdeckung
kamen die sogenannte Neue Osterreichische Bauwcise und der kon¬ im Bereich der Meßquersdnitte betrug jeweils 11,5 m. Der Durch-
ventionelle hallmechanische Schildvertrich zur Anwendung. Der messer des Ausbruchquerschniltrs wer etwa 6.4 m bei der Neuen
Auftrag für die Schildstrecke erhieli eine Arheilsgemeintrhaft au Oserreichischen Bauweise und 6.7 m heim Schildvortrieb. Die
den Firmen E. Heikamp mhll  Schachbau Thyssen Cml Stahlhelontibhings sind 35 cm, die Spritzbetonschale ist 20 em
F. & N. Kronibus OHG f Intu-Hau Cmbil & Co. KG. Der Voririel dich. Wihrend hei der Nencu (sterreichisdhen Bauweise beide
in der Aeuen Cterreichitchen Bauweise â cin Sandervorschlag de Röhren gleichzeilig aufgelshren wurden, wurden sie beim Schild¬
elon- und Monierbau AC  wurde von der Arheilsgemeinschaft vartrieb usdeinander hergestelli,
sus den Firmen Ieton- und Monierhau AG f Julius Berger-Bau

In der Probestrecke der Neuen Osierreichischen Bauwcise wurden
hoag AC Heilmann & Litimann Ban-AG  Ziv. Ing. Hemberi

uber dem Tunnelfirst in der Gelindeoherfladhe à em sls grétte
Oberranzmeyer Polensky & Zöllner f Ed. Züblin AG susgeführt

Setzung gemessen. Davan sind 3.5 rm auf dir Grundwasterahen-
Die Entwürfe für die versciedenen Vortrielarten in der Neuen

Kung und 4.5 rm auf den Tunnelvortrirh rurückzufuhren. Aus dem
Osterreichischen Hauweise wurden von Prof. Dr.-Ing. L., Müller von

Vartrich ciner Nöhre allein reulticren bei dieser Bauweise elwa
der Universitél Kurlsruhe susgearboitel. Hei briden Bauweisen

5 cm Setzung. Die Selzungemulde ersireckt sich quer zur Tunnel-
wurden im jeweila craien ausgelahrenen Banlos umfangreiche Mes

che nach heiden Seilen über cine Weite von 30 m. Dicse ent¬
sungen durchgefübri. Uber dicas Messungen im Les 23 bei de¬

spricht ungefähr dem fünffachen Tunneldurchmesser. Die Auudeh¬
Schlauwise und in einem Prahrahschuitt im Los 25 hei der

nung der Selzungsmu do ist unohhängig von der Grölle der Sel-
Neuen Osterreichischen Hauwrise wurde im Milteiluugsheft 10 der

zung. Die Setzungsmulde hal 5 m nchen der Tunnelachsa die größte
Versudsanstalt für Bodenmechanik und Grundhau der Technischen

Neigung. Die maximale Neigung in Geländchöhe belrůgt 1 : 300
Haachle armstadi ausführlich borichtel 1). Hier zollen â nach

und im Hurizant U,5 m über dem Tunnelfirsl 1 : 130. Uuter Noi-
inom kurzen Uherblic übrr dicse Messungen  weilero Mel-

gung wird hier die Setzungulifferenz zwitchen zwei Meßpunkten
ergehnisse hei der Osterrcichischen Bauwrise mitgeteilt und üher

hezosen auf den Ahstand verstanden. In Tunnelrichlung erstrech
mügliche Ureachen lür die Selzungen, die aus den Mesaungen al

sich die Lůngamulde etwa über diesclbe Länge, sie verliufi jedoch
acleitel wurden. berichiet werden.

wesentlic flacher. Unmiltelliar über dem First waren die Setzun¬
Das MrEpragramm wurde in Zutammenarhril mit dem Stadthahn gen aus dem Tunnelvartrieb mit 6 bis B rm ushezu doppelt so
uam Frankfurl/Mlain unler der Leilung von Haudireklor Dipl.- groß wie in der Gelandeaberflüchc. In cinem loreich his 6 m über
Ing. Spirs und dem unnelhantechnischon Berater der Arbeils dem Firsl halte tich der Boden sufgelockeri, weshalh die Setzun-

gemeinschft Los 25 Praf. Dr.-Ing. L. Müller von der Universität gon nach sben ahnahmen
Karlsrule sowie dem bodenmedianischen Gutachter des Siadibahn
hauamtes Prof. Iir.-Ing. H. Breth von der Technischen Hechschule

Darmsdi ausgearheitel. Die Mesungen in der Probestrece und Saen
Scharta Reauenin der Schildstrecke wurden durch einen Foradiuugsauftrag des

uBundesverkehraministerinms an Prul, Breih gefürderl.

90

2. Untergrund

Ilie Tunnelrêhren, über dir hier berichtel wird, liegen im soge-

nnnien Frankfurter Ten, rinem lertiären Ton, der unter quar-

tiren Kieten und Sanden in etwa 7 m Ticfe ansichi. Der stark vor-

verdichtele, hachplastische Tonmergel ist mit feinen Haarrissen

durogon. Scine Kennwerte mit Sthwankungen sind im Bild 1
grgrben. Im Ton sind in unregelmäbiger Folge und Dicko waser-

führende Kalkhänke und Hydrobiensaudschichten oingeschlossen. 0
Aus den z. T. viark gokliiftelen Kalksteinbünken können graß¬

20Wassrmengen aurei. Die rhrenen Schichten stehen

untrreinander uud mit dem Gruudwasser in den quarisren Schich¬
len in Verbindung.

aar
3. Mesungen heim Schildvoririch und in einer Prohestrecke der gendurchasser

Neurn Osterrrichischen Bauwrise
MalaaTGrasaere

Im Haulos 25 sellten in der Neuen Osierreichisden lauweiar zum esrat gien
ersienmal hei nur geringem Abstand zwischen Tannelfirst und Ce¬ Veren
lindeaberkante Hinsrr. darunter auch das histarische Frankfurier nou pnt

TKathaut, der Hämer. unterfahren werden. Zur Nourieilung dicser
ostierHauweise wurden daher in einor Probestreca von 5u m Linge um¬
FANSINEANIangreiche Messungen durchgeführi.
St

In mehrrren Querichnitten wurde die Selzung in mehreren Hori¬ Ralongn
zonien grnictsen. Außerdem wurda dir Setzung der unterfahrenen Afintar
Gehäude ndig heobschtel. Zum Vorgleich wurden diese Mesun¬ Lunauer Ae

gen auch bei dem gleidhzrilis durchgefuhrien Schildvaririch im
Baulos 23 ausgeführt. Weiterhin wurden die Durdhmeseránderun¬

oe L. 2.—gen der Tunnelröhren und die Beanspruchung in dor Tunnelaus-
kleidung gemesien.

Bild l. Kenawerte dra Frankfurie Tanmergel



Meßquerschnitten die gleiche Form. Die Croltwerte der gemesse-

nen Selzungen unterscheiden sich jedoch wesenilid. Im folgenden

Kapitel wird veraucht. die Ursachen für dirse Untrrachiede auf-SM.As
zuklären.

hnnerge
.2 Setzungsurtschen hei der Neuen Osler-

reichischen Bauwsise

Für die genaue Erfassung der für die Selzungen entscheidenden

auphase heim Tunnelvortrieh isl der zeilliche Setzungsverlauf in
der Celandeoberfliche allein nicht ausreichend. Die Setzungeu in

der Gelindenherfläche treten ala Falge von Badenverformungen
und Spannungsumlagerungen durdi den Tunnelvortrieh mil zeit-

licher Verschicbung auf. Eine hessere Anxsage über die für dieNercrobreSasroie
Setzung entscheidende Bauphase beim Tunnelvortrich liefort derErlensonere eS(ont
xeillice Setzuugsverlanf in unmitirlharer Nähe des Selzunga-

Bild Z. Neur Uatrrrrichishe Haunriss, Mrliquerichmift Hamerherg M0
herdes. Es wird daher das Setzungsverhalten des Bedens uumittel-
bar über dem Tunnellirst zur Beurteilung der krilischen Bauphas

Beim Schildvortrich waren die Selzungen bei vergleichharen Unler- herangezogen. Iie Bilder 4 his 7 zeigen in verschiedenen Quer-

schnillen den zeillichen Verlauf der Selzung cines Meßpunktesgrundverhältnissen nshezu gleich groß wic bei der Neuen Oster¬
.5 m ilber dem Tunnelfirst und eines zweilen darüberliegendenreichischen Bauwrise und die Setzungemulde sah ühnlich ans. Der
Mellpnnktrs in der Gelindecherllüchc. Zunůchst verlaulen heidereitlidie Ablauf der Selzungen unterscheidet sich jedoch von dem
Kurven annäherud parallel, wohei die Selzung in Geländchöhobei der Neuen Usterreichischen Bauwrise. Während hei der Neuen
rtwa größer in als die des tirferliegenden Firstpunktra, Der Mel¬Osterreichischen Bauwrise bereils größere Setzungen aufiralen, be¬
punkt in der Erdaberfläche setzi sich cinmel mehr als der liefer-vor der Stollen die Meßstelle erreichi halle. begannen die Selzun-

liegende Firsipunki durch die GW-Ahsenkung, zum anderen ge-gen heim Schildvortrich erst spiler.
laugt er früher als der Firstpunkt in den Setzungseinfluß des Vor-Spannungamessungen au den Tühbings der Schillstercke haben ge
triches. Bei Annůherung des Vortriehrs an den Meßquerschnitizeigi, daß dicic heim Einhau und Varlrieb wesentlich mehr bean¬
nimmt dic Setzung des Firatpunktes wesentlich mehr sls die desaprucht werden, als unter der Last des Bodens, die fur die Demes¬
Uherflächenpunktes zu, und hride Kurven schnriden sich Nadsung des Tannels in der Regel sls maßgehend angeschen wird. lei
dem Sohlschluß klingen dio Setzungen sb und die Kurven laufender Neuen aterreichischen Bauweise wurie eine wesentlich gerin¬
wirder parallel.

gere Beamprumhung in der Spritzhetanschale gemessen.

Nach dem teillichen Setzungsverlauf ersdieint es sinuvoll, die Ce-Die Selrungimesungen un den Gchänden hahen gezrigt, daß sid
amttzung in drei Teile aufzuteilen. Die Vers«zung (Sydie Iragenden Wände der Häuser vie Scheiben verhallen. Die Hau-
rili auf. his sich der Bodon liber dom Firat aufxulockeru beginnt.ser haben grêbere Setzungen vertragen als allgemein ervariel
Dies lhase wird dadurch angezeigt. daß sich der Firsipunkiwurde.
chneller als der Oberflichenpunkt selzt. Dic danach bis zum Ende

der Auflackerung des ladens auftretenden Selzungen werden als3.1 Weilere Sefzungineungen bel der
sptselzung (31) hezcidmet. Die restlichen SetzungenNeuen Osterreichischen Biuweis:
werden in der schsetxung (Sx) zusammengelabi.

m witere Auskunfin über das Selxungsverhalien des Bodens
In der Tabelle 1 ist für die cinzeluon Querschmitie der Auteil der

heim Vortrieb in der Neuen Osterreichischen Bauweise zu erhalten.
Teilsetzungen an der Cemamisetzung des Firsipunkies angegehen.

wurden zusätzliche Messungen im Los 25 und in einem welteren
Die Melergehnissc zeigen, wie die Vor- und besonders die Haupt-

Daules 17 durchgeführi.
selzung von der Arheitsweisa heim Vortrich sbhängen. Die Nach-

Dild 2 zeigt für cinen der fünf Meßquerschnitie die Anordnung der
setzung ist hingegen für allo Mebquerschnitle nahezu gleich groß

Meßpunkte. Die aud hier gemessene und fur die Neue Uster¬
und offenbar vom Vortrieb unabhängig.

reichische Bauweise in Frankfurt typische Selzungsmulde in Go¬

lindehöhs und O.5 m iber dem First quer zur Tunueladise isl in
vedtnBild 3 zu sehen. Aublerdem ist die Verteilung der Setzungen üher

dem First und unmittelbar neben der Tunnelröhre fiber die Ticfe

aufgetragen. Daraus wird die Abgrenzung ciner Auflockerungszone

über dem Tunnelfiret ermöglicht. Die Setzungsmulde hat in allen

Sefzurgsvertoul im Schett
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Als Varsetzung wurden im Firstpunki 4 mm bis 11 mm gemesen. Tahellr I. Schemlische larstellung der Verttirhivriss und Setrang des
Firatpanhi«s in der Neurn Cierreichischen FanvaiisEine Verkürzung der Firsikalotte von 5 m im Meßquerschniti MQI

auf 1.5 m im Moßquerschniti MQ III brachio keine kleinere Vor-

setzung. Durch eine im Mesquerschniti MIV und MQ V unter 55
Mneg . Mssuag- 5.ocsantieng 5.

geheigte Ortshrusl wurde die Vorsetzung hingegen fast auf die
PotnHilfte redustort. Die Vorsetzung ist jedoch von untergeordneter
terHedoulung, weil sie nur tehr fladhe Setzungsmulden verursadii,

durch die die Bchauung nidht gefährdel wird.
de uch de
. 5 15 15 1Die Hauptsetzung wird mit dem Beginn der Bodenauflockerung
nüber dem First eingeleilet. Durch den Budenausbruch beim Tun-

12.nelvortrieb wird das Gloidigewichi im Boden gestört und das Ge¬ trg S
birge über dem Tunnellirsi gerât in einen instabilen Zustand.
Durch dieso Störung bewegt sidh der Boden und versucht durc agen
Spannungsumlagerungen, wieder in einen stabilen Zusland zu kam¬

men. Dies gelingt audh in einem Teilbereid mit der Rildung eines r.
selhsitragenden Gewölhes, Der Hoden unter dicsem Gewülhe kann S151

.sich jedoch seitlich nicht sbstüizen, er bleiht im instabilen Zu-

stand. Angezcigt wird diese Bauphase der Bodenauflockerung
bardeclrg adurch dio nun im Vergleich zur Gelindecherflüche sdmeller ru¬

nchmende Selzung im First. Die Messungen haben ergehen, daß

Biqdgsich die Auflackerungexone nur bis in eine begrenzte Höhe über —
tus 25dem Stallenfirel erstreckt, während sidh der daruberliegende, im

Cewâlbe wieder siabil gewordene Buden als Ganzes tetst. Der
25Boden über der Auflecerungsrone lat daher an dor Setzung in

der Gelindcoberfliche unheteiligt.
M

Bei der Unterfahrung von Gchäuden können zur Beurteilung der Mang ad

zu erwartenden Setzungen die Selzungen in der Geländecherfläde

zugrunde gelegt werden, wenn der Absiand zwldien der Gründung deueesIE 1.5.—
und dem Tunnelfirsi größer ist als der Tunneldurchmesser und so¬ -44-— tos
mit die Grundungsohle uber der Auflockerungtzone liegi. lei klei-

E.norem Abstand zwischen Tunnelfirat und Gründungstohle ist mil

gröberen Setzungiunterschirden zu rechnen. Die Selzungimulde

wird allerdings durch die versteifende Wirkung des Bauworkes ge¬ 21
g Taglüttet. Wandschrihen wirken hesanders ahminderd auť die Set¬

rungeunterschirde. Iu Dild 3 int die Hühe der Auflockerungszone
n115deutlic zu erkonnen. Sie entspricht mil rd. 6 m dem Tunneldurch¬

- tesmesser. Dicselbe Hühe wurde auch in den anderen Meßquerechnit¬

ten fesigestellt. Die Erddruckmesungen im Firsi lassen ebenfalls
S

auf diese Höhe der Auflockerungszone schließen. Die Auflockerung
des Bodens wird erst durch den Ringschluß gesioppi. Die voll¬

2177Ringwirkung und mil ihr das Ende der Hauplselzung wurden er¬ Abedactung nal
reicl, obsld die Tunnelrôhre unter deu Meßpunkten in der verti-
kalen Ebene stalisch wirksam war.
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lage  Dausr der Houptsetzung

Bild  Abhanxigkeit ven Griße und Dauer der Haupisetrunx

Die Gröbe der Hauplsetzung ist, wie hereits gezeigi, von der Ar¬

beilsweise beim Vortrieb sbhängig. In den ersien drei Moßquer¬

chnitien (Bild 4 his 6) mit slufenweise, vertikal abgebauter Oris-
brust beginnt die Hauplactzung hereils, wenn die Orlabrusi 1.5 bi

4.5 m vor der Meßstelle sicht. Für diese Voreilung isl die kleinore

Stürzkraft der vertikal angesdmitlenen Orishrusi veraniwarilich
Sie gibi als sützendes Auflager für den darüberliegenden Boden

mil fartschreitender Standzeit allmählich nach.

Wie Tabelle I zeigt, wandert bei verlikal angeschnittener Urisbrus

der Beginu der Hanplastzung mit größer werdender Ahhaulänge
weiler vor die Urisbrusi. Als Ahhaulinge wird hier der Ahstand

zwischen dem Ort des Uudenabbanes und dem des vertikalen King¬

schlusses verstanden. Bei geneigler Orisbrust hingegen beginni dio

Hauptselzung erst unmitielbar mit dem Anshruch des Baden
unter dem Meßpunkt. Die Lange des Dereiches, in dem die Haupi¬

setzung aufiriit, ial bei verlikal angeschnitiener Ortshrust xleid
der doppelien Abbaulinge. Dagegen ist im Melquerschiti MQ I)

und MQ V der Bereich der Hauptselzung durdi die Stützwirkung
der gencigten Ortehrust gleich der rinfachen Abhaulinge. Der Vor

trieb erfolgte hier mit ciner etwa 55° geneigten Urisbrusi. Die

Stahlhögen und die Spritzhelonsdisle wurden in dersclhen Neigung
eingehant. Die Ortsbrusl wurde in Abschnitien von jeweils 1 m ah¬

gebaul, und sufari anschließend der ganze sdhrag liegende Tunnel-
ring nachgezogen.

In Tabelle Il sind für die cinzelnen Meßquerschnitie die Haupi-
telzung, die Linge des Hauptsetzungshereidies, die Vortriebs¬

gesdwindigkeil sowie die Dauer der Hauptselzung zutamen-

gestelli, Bild 8 zeigt, daß die Grüße der Hauptselzung linear mit
der Dauer der Haupisetzung zunimmi. Daraus kann auf eine kon¬

sante Verformungsgeschwindigkeit in der Auflockerungsphase ge¬

schlossen werden.

40 50 fm

Dild S. Schldvertrieb. Setrunpverlsf in der frlind-
berflace and im First (Mellqurrscaltt Dom)

Im Gegensatz zur Varictzung wird von der Hauptselzung in allen
Fällen nur ein eng hegrenzier Bodenhereich beeinflult, wodurch

rine tiefrre Setzungsmulde entsicht. Der Setzungaunterschird wird
daher in eruler Linie von der Hauptsetzung heslimmt. Ihre Grüße

kann durdi dis Ahhaulänge und die Vortriehsgeschwindigkeil ge

steuerl werden.

Die Nadiselzung war in allen Meßquerschnitten mil 10 mm his

3 mm im Firsi nahezu konstant. Sie wird durch dio Zusammen¬

drückung der Spriizhetonrühre verurscht. Mit der vertikalen Zu-

sammendrückung wurde die Köhre in horizentaler Kidlung 10 mm
his lä mm aufgewcitri. Nach dieseu Feststellungen ist die Nach¬

setzung von der Vortriebsweisc unnbhängig und nichi zu ver-

meiden.

4. Selzungsursachen bei der Schildbauweise

Die heim Schildvortrich aufgetretenen Setzungen können in glei¬
er Weise wie bei der Neuen Osterreichischen Bauweise unterteilt

werden (Hild 91. Bedingt durch dio Abstützung der Orisbrust war

die Vorsetzung mit 5 mm sehr klein. Sobald der Schild die Meß-

selle erreich hatte, setzte suc hier eine Auflorkerung des Bodens

über dem Tunnelfirsi und damit dio Haupisetzung cin. Die Höh-
der Aufluckerungezone wurde wie hei der Neuen Osterreichischen

Bauwcise zu 6 bis 7 m gomesten. Erst nadhdom der gesamte Schild

die Melliielle passieri hatte und der Ringspali zwischen dem Ge¬

hirge und Tübhingring verprelit warden war, war die Haupt¬

ietzung heendet. Von dicsem Zeilpunki ab verlaufen die Setzungs

kurven der Gelindeuberfliche und des Firsies wieder parallel,

Unmittelhar üher dem Firat wurden 30 mm Iauptaetzung gemes-

ten. Die danach folgende Nadsetzung ist mit 10 mm elwa lo groß

wie hei der Neuen Osterreichischen Hauweise. Von den 15 mm Ge¬

tumisetzung unmiltelhar über dem First wurden in der Gelánde¬

oberlläche noch 30 mm gemessen. Der Boden über dem First geril

auch hier durch fehlende Abstülzung in elnen instabilen Zustand.

der zur Hauptselzung fúhri. Ursachen für die mangeludo Ahstüi¬
zung sind über das Sollprofil hinausgehender Mehrausbruch, Hahl-

raumbildung zwiáchen Schild und Ucbirge durc gewollte und un-

gewollie Kurvenfahri und mangelhafte oder nichi sofortige Ver¬

pressung des Ringspaltes. Der Kingapali zwischen Gebirge und

Tühbingring enistehl aach der Freigabe des Tübbingringes durch

den Schildschwant.

S. Zummenfassung

In fünf Melquerschnitien wurde der Einfluß der Arheitsweise beim

Tunnelvartrieb in der Nenen Oslerreichischen Bauweise auf das
Selzungsverhalien des Frankfurter Tons uniersucht. Nach den Mes

sungen konnie die Gesamlsctzung in zwel von der Vortrichswrise

sbhängige und somil heeinílußbare Anteile, die Vor- und Haupi¬

setzung. und in sinen vom Veririeh unsbhängigen und damit nicht



heeinluLhuren Anteil, die Nadiselzung. xrrlegi werdeu. Die hei

vertika algehanter Crtahrusi kunstante Varartuug kau durc dir
lzwirkung einer genriglen Urisbruat vermindert wrrien. lir

uptérteung isl mit riner odenauflacrrung verhundeu. An-

en gen Lannt fur dir Auftarkerungéphase ciur kon-

atante Vrrlurmungsgeshwindizkoiť des lodens uumitielbar üher

r Tannlirst erkanut werden. Die Criße der Hauptrung jet

damil von der Voririchsgeschwindigkrit uud der Aulangr al-

hängig. ie Aclzuus wird in «rster Linie durch die Verfurmuns
rr geslnen Tunnlrihre hrrvurgeruten, Sir war für alle Var-
trirhsarteu glrich gratt.

ir Selxungen hein Shldvurtrich wuren cenfalls sulyirri und

ihre reschen sufgezcigt. Hier kann dir Haupisetzung var allem

ur huelles und vallständigr« Verpressen drs Ringspaltrs ver-
minderi werien.

A ragendes Ent kanie sowohl hi der Neuen Osterreichi-

eu lauwrise als auch heim Schildvoririeh rin lodengewělle

nadhgewiesen werden. Wenn dic ludenúherdecung úber dem Tun-
nelfirst gréfrr ist al der Tannurn«sser. kann sich cin Hoden-

gewölhe ansbilien, und die Cberderkungshühe hat keinen Einfluß
mehr auf dic Setzung der Crlndeoherflache.

n etell werrn, dab sich die Nrue Oster-

rrithisthr Bauwcise hei den Franklurier Hodenverhälinisen gui

bwähri hui, und dir Cralle der Srizung mit der Arheilawcise hrim
urtrirh in Crrhtrn gralrurri urrrn kann.

Aateraunt

l Frkurte Tons bri Tan-
.     urmeans und (rund-
han Tralinische aalr armel lt Nr. (U. Frhraar 1972.



Herbert Breth und Thomas Klüber

Die Standsicherheit durchströmter Steinschüttdämme

Auswertung eines Schadenfalles

Kurzlassung  Summery
asse 12 nin

Es wird gezeigl, wie das Siromunginelz in einem Dumm Bei nicht-
linsorem Abfluß ermittelt werden konn.

Die Srouchborkeil des Verfohrens wird om Seispisl des durch
Hochwosser zerstôrien Hell-Holo-Dommes Uberprüft, Ao Hond der
dus dem Strômunginelz ermillellen Siromungskrolle wird der Rei-
bungirinkel der Sieinschüllung obgeschalz.

Aus don durch den Schadensfoll gowonnonen Erfohrungen werden
Empieblungon fur den Entwurt durchstrômter Steinschulidamme
abgeleilel. BiIa 1, Schnill durch den Hell-Hole-Domm, der schrofflerie Be-

reich kennzeichnet den Bouzustond bei Aufirelen des Hochwosters
A method hos baan proposed lo find out lha flow net in o dom
lor non Darcy flow.

Domuense 121 ma hi
The usefolness ond proclicabilily ol te method hos been shown
by cnolysing the Holl Hole Cam which Wos wushed owoy by lhe
food. The angle of friction ol the rockfil dom hos been eslimoted

mukom ihe seepoge forces

Suggestions, based on the sxperience goined trom lhe onalyal e
the Hell Hole Dom, cre made for the design of o rockfill dam wiih
flood flows possing ihreugh ihe body of il.

N 1296 m u MN

Si d 2. Lngsschnitt durch den zerslorten Damm
1. Einleilung

lers Anstieg des Wossers beschlevnigte die Zorstörung und
Als Argument gegen den Damm wird auch heule noch dio

vorursachle schließlich den Dommbruch,
Meinung vertrolen, doß ain Domm nie durchstrômt oder

Die maximole Hochwosserspende im Dez. 1964 log 80*, dieUberstrômt werden sollio. Gegen die Beibshaltung dieser
Hochwosserfrochl 40 Uber der des Rekordjohros 1955.Forderung werden schon zeil geraumer Zeil Bedenken gedu
Bfld 2 zeigl den Tolquerschnitt und den Stützkörper nochBerl. In jüngsier Zeil zwongen wirtschaftliche und technische
der Zerslôrung. Leider liegen keine genouen Angoben UberGründe ainen Domm onstelle einer Mauer ouch donn zo

die Korngrôße, Kornverleilung und über die Art des Schult-wohlen, wenn die Durch- oder Uberstrômung während de
materials vor. Eine Anfroge bei dem für den Bou zustöndigenBauzeit und im Betrieb gegeben wor. Zundchsi suchte man
Ingenieurbüro erbrachte keinen Aufschloß. Die Phelogrophiensich in solchen Fallen mit der Erfohrung zu behellen, Inzwi-
und der Bericht (21 lisfern nur ungefahre Angaben. Do-schen liegen Versuchsergebnisse und fheoretisch belegle An
nach beslond der Domm in dem vom Hochwasser zerstôr-sôtze vor, die cine Aussage Uber Kroftwirkungen bei der
ten Bereich zu mindestens 50 ous Steinbrocken von co.Durch- und Oberstrêmung der Damme erlauben. Berichte
1 co.fl. ( 0,028 m') Gréfe, dos moximole Kornvolumenuber Schadenfalle geben die Moglichkeit, diese Aussagen
dûrfte 1 cuyd. ( 0.765 m') nichl Oberschritten hoben. Die-zu Uberprôfen und gegebenenfolls neve Erkenntniszo zu ge
sen Volumina entsprechen Kugeldurchmesser von d 0,37 mWinnen.
und d - 1,10 m. Der mitliere Korndurchmesser der Schui-

Ein solcher in der Literolur schon häufig erwöhnter Schaden
lung wird dementsprechend zu d. « 0.37 m gewahll.

fall ist die Zerstôrung des Hell-Holo Dammes durch ein un-

erwortet großes Hochwasser om Ende der ersien Bauperiode
3. Ermitllung der Strömungskröls

im Dezember 1964. Zohlreichs Beobachlungen und Unterzu-
chungen sind veroflentlichl worden, sie erlouben die Aus Das von Dorcy gelundene empirische Gezetz Uber die Ab-
wortung dieses Grofiversuchs. Am Seispiel dieses Dommes hängigkeit der Filtergoschwindigkeit vom Grodienten der
soll gezeigl werden, wie die Krôfie jo einer durchstrômten Strômung laulet;
Steinschüllung obgeschölzt werden können. Gleichzeilig lie-

fert die nachtrögliche Stondzicherheitsuntersuchung ein Moß V

über die Größe des Reibungswinkels der Steinschöllung.
wobei

die FiltergeschwindigkaitZ. Beschreibung des Schadentalls v in mis

den Grodienten (Polenlielverlusl pro Langen-
Der 125 m hohe Hell-Hole Damm, ein Steinschüttdamm mit

einhait)
schrêgliegender Innondichlung, war für den Aufstou des

Rubicon River on der Wesiseile der Sierra Nevodo (Colifer
in ms den Proporlionolitolsfaktor, als Durchlôssig

nien) geplont. Bild 1 zeigl den Dammquerschnitl in der keitsziffer" bezeichnel,
Talmille, Der Domm sollle in der ersten Schotlporiode 67 bedeuten.
hoch geschüttet werden, um in der weiteren Bouzeit dos bis

Diese lineare Beziehung gili nur für klaine Fließgeschwin-
dohin bekannt gewordene Hochwosser im Speicher aufneh-

digkeiten und lominare Sirömung. Bei größerer Fließge-
men zu kônnen. Da sich die Arbeilen verzôgerten, konnte nu

schwindigkeil und furbulenter Strômung gilt diese Abhongig-
der stromobwôris gelegene Stützkôrper oul die vorgeschene

keil nicht mehr. Als Krilerum für den Zusland der StrömungHôhe gebracht werden, wahrend die Dichlung und die wos
wird in Analagie zur Hydroulik die Reynolds-Zohl heronge-

serseitige Steinschôllung nur eine Hohe von etw 15 m er
zogen, die bai der Durchstrômung porôser Medien definiertreichten. Die Arbeiten mußlen om 21. 12, 1764 mil dem Ba
wird o

ginn des Hochwossers obgebrochen werden. Am 23. 12. 1764

stond dus Wosser co, 45 m Uber der Talsohle, als die ersien
Re.Ablésungen on der luftsaitigen Boschung eintrolen. Der wei-



Hierin bodeuten:

vin mis die Filtergeschwindigkeil

den mittleren Korndurchmesser dos durchslrom-din m

lan Mediums, i. d. dso

in mis die kinemalische Viskosilot des Wossors.

Im Boden findel ein allméblichor Ubergong vom lominaron

zum lurbulanien Abfluß slait; diese Tatsoche schließl einen

exokten Ausdruck fûr don krilischen Zustond wie bui der

Rohrströmung aus.

Nach PressSchrôder (3) sind schon ab Re 5 merk

bare Abweichungen vom lineoren Widerstondsgesetz festzu-

stellen. Wos diese Grenze für eine Steinschültung bedeulel,

sollnachfolgend gezeigl werden;

Mil »13 10 * m's fûr Wosser bei 10 C iel die Granz-

geschwindigkeil

ms

Wie ouz Bild 3 orsichtlich, isl diese bei Steinschottungen

mit üblicherweise verwondlen Korngrßen so extrem klein,

doß eine laminare Strömung in einer Steinschötlung nicht

ouftreten konn. Das wiederum bedeutel für die Ermilllung

der Sirömungskrälte die notwendige Abkehr vom Dorcyscher
Gezelz.

Die gestellle Aulgabe besieht also in dor Wahl des Flies

gesetzes, das eine nichl lineore Abhangigkeil der Filterge-

schwindigkeit vom Grudienten aufzeigen muß, und in der

Anwendung dieses Fliesgesotzes auf den durchstrômter

Domm. Auf die möglichen Fließgesetze bei dusgeprägtes

Turbulenz soll hier nichl noher eingegangen werden. Zum

besseren Verslondnis sei nur an dos Foschheimorsche Fließ-

gesetz i  d-v4b-v' arinnert, in dem a und b ampirisch be-

stimmie Koeffizienten sind. Bai großer Filtergeschwindigkeit

konn der lincore Term vernachléssigt und mit i= bv ge
rachnel werden. Dies ollerdings fûr ausgeprôgte Jurbulanz

Um auch den Obergangsbereich erloszen zu können, Wurde
dos Fliafgesetz noch (4 wie folgi varallgemeinerl:

1V

nchtlaminare

Stromung

laminare:
— Siromung

H

10
2 2 45

Komdurchmesser incm

Sd 3. Granzguschwindigkeil für lominore Strômung (Re = 5) in
Abhängigkeit vom Komdurchmesser

rcein

*die Fillergeschwindigkeit,

dos Fliefgelélle.

a den Dimensionsfuktor,

n cinen Exponenten darstelll,

der, je noch dem Abllußvorgang, olle Werie zwischen

und 2 onnehman kann. Der Foll n1 kennzeichnel das

Darcysche Geselz (lominore Strômungl, n  2 gilt für die
ousgepragle lurbulente Sirémung.

Im Fall der laminoren Strômung lieferl die Verknüplung des

Dorcyschan Geselzes mit der Konlinuilatsbedingung die
Laplacesche Differentiolgleichung mil deren Losung bei Ein-

hollung der Randbedingungen die Vertailung des Polantials

im durchstrômlen Dommquerschnitt erholten wird. Anhond

des Potenliulfeldes laßt sich in jedam Punkt der Strömung

die neulrole Sponnung angaben, deren Kenninis bei der
Stondsicherheilsuntersuchung vordusgesetzt wird,

Im Hell-Hole Domm herrschle nach dem Gesaglen mit Sicher-

heit kains laminore Strômung. Das Darcyscho Gesetz moß
also durch Gleichung (4) erseizt werdon. Dos weitere Vorge-

hen entspricht dem bei laminarer Strômung. Hiarzu müssen

noch folgende Annohmen gelroffen werden

Die Geschwindigkeitzhôhe sei, auch bei lurbulantem Ab-

fluß, klein verglichen mit der Druckhôhe. Die piozome-

frische Hôhe ergibt sich domit zu h'=h 4 ple.g.
worin h dia geodilische Höhe Uber einem gowöhllen

Miveou und plo.g die Druckhôhe dorstellen. Diese An-

nohms ist aus der Sicht dus Inganieurs berechligl, denn

selbsl bei Geschwindigkeiten von Dezimsiern pro Sekun-

de blaibt der Anteil der Geschwindigkeilshôhe am Ge-
somipotenliol kein

Dos Sirômungsneiz môge ouch fûr den lurbulentan Ab-

fluB orthogonol sein, d. h. die Linien gleichen Potenliols

verlaulen senkrechl zu den Stromlinien. Dorous folgt,

daß der Geschwindigkeitsvektor in Richtung des großten
Potenliolgafälles zeigl.

Die zweite Annohme ist implizit in Gl. (4) enthalten, v undi

sind Vektoren, wobei i die Richtung des größtan Fließ-

gefolles ongibl. Die Potentiollinien müssen somit sonk-

racht zur Richiung von i und domil senkrechl zu den
Siromlinien verlaufen.

3.1. Ableitung der Differenliolgleichung
zur Beschreibung eines furbulenten Ab¬

flufvorgangs in porèsen Medien 4

Durch Umformung der Gleichung (4) erhalt man

oder mit l/n - N

Vf

Gleichung (6) l5Bl sich in vektoriellar Form schreiben

Das hydroulische Gefalle i isl gleich der Veranderung der

piezomairischen Héhe h' langs einer Stromlinie, d. h.

e grad N

Setzt mon h'/a « 0, so erholl mon mil Gl. (a

groc h
grod o



Gl. (2) wird in Gl. (7) eingesetzl. Es ergibt sich

grodo grad

Allgemein gill für den Gradianten einer Funktion im korte-

sischen Koordinatensyslem x, y, z mit den Einheilsvekloren

1

90 do

god

Im vorlieganden Foll môge es sich um ein ebenes Problem

handeln, so daß die Komponente in der z-Richtung saffallt,

Mil der sogenannten „Indexschreibweise

und wird G

V. (10,6, 10 0

oder

Vesic, /0,) 10.6

Gl. (12) ist mit Gl. (5) identisch.

Durch Einsetzen von Gl. (12) in die Kontinuiletsbedingung
u.  v,  o crhóll man eine zur Loploceschen Differentiol-

glaichung ancloge Gleichung. Hierzu schreibt mon

Vjv

durch Vergleich mil Gl. (12) ergibl sich

us0, 106

v.o,66

Nach partieller Differentiolion der Geschwindigkaitskompo
nenten u,  Sulex und v, 2 SvSy ergibi sich durch Einsat-

zen in die Konlinuitôlsbedingung die gesuchle ancloge Glei-

chung:

12

Gl. (14) ist die allgemeine Gleichung zur Beschreibung des

lineoren und nichl-lineoren Abllußvorgonges. Mit n

und N  1n  1 wird ous Gl. (14) die Laplacesche Difforen-

lialgleichung für den laminaren Abllu0

3.2. Lösung der Diffsrenliolgleichung

Gl. (14) kann analytisch und graphisch gelôst werden. Beim

andlylischen Verfahren wird Gl. (14) mit Hilfe der Toylor-

entwicklung in eine Differenzengleichung umgewandell. Hier-

durch erhalt mon für sine endliche Zohl von Knotenpunkien

ein Syzlem lineorer Gleichungen, dos noch einem ltarations-

verfohren mit Hilfe eine; Rechendutomaten gelôst werden

konn. Hierbei konn mon sich der bekannien Konvergenzbe

schleunigungsverfohren bedienen (5), Beispiele und An

wendungsmöglichkeiten für das analylische Verfohren mil

Hilfe der Methode der Finilen Elemente werden von FENTON
161 engegeben

Eine waltere Lésungsmôglichkeit besieht - chalich wie bei

laminorer Strômung - in der Konstruktion des Strômungs-

netzes, des Gl. (14) und die Rondbedingungen ertolli. Gl.

(14) kann folgendermasten erfolli werden U)

h- Ah

49

Aq

Sild 4. Ausschnitt ous sinem Sirémungsnetz für nichl-laminore
Stromung

Werden mit 1l die Lange cinar Stromlinie zwischen zwei

benachbarten Potenliallinien, mil Ab der Abztond rwaier

benachbarter Potenliollinien, mit q die durch eine Strom-

fohre fließende Wossermenge und mil Ah der Polentiol-

unierschied zweier benochbarter Fotentiollinien (Bild 4)
bezeichnel, so sind

undv

Für den ebenen Foll und sin Elemenl von der Dicke 1 ergibt

sich bei Verwendung von Gl. (4).

a0

Do Aq und h zur Konsiruktion des Strômungsnelzes einen
willkürlichen konstonten Werl erholten und a ebenfolls ols

konslant angenommen wird, gili

ckonstant (Va)

Für zwei benachborte Felder in cinam Sirômungsnelz gilt
dohar

(175
2.

Diesa Bedingung muB für alle Felder des Strômungsnelzes

erfülli sein. Die proklische Vorgehensweise ist dieselbe wie

beim lominoren Abfluß. Das Netz wird so longe korrigierl,

bis im gesomien Strômungsfeld Gl. (1Tb) und die Rondbe-

dingungen erfüllt sind. Beim nicht-lominaren Abtluß ontslehl

ouf diese Weise ein Nelz von Rechteckon und keine Quo-
drole wie bei der laminoren Strömung

Das im Bild 5 dorgestellle Strômungsnetz für den Hell-

Hole Damm wurde fûr n= 1,85 ermittelt. Dieser Werl wird

von Parkin (4), S. 137, für die meistan proktischen Fölle

bei Fließvorgdngen in Malerialien mit Korndurchmesser

127 em ols hinrsichende Nöherung empfohlen.

Bei der in der angedeulelen Weise durchgeführten grophi¬

schon Ermittlung des Sirômungsnatzes (Bild 5) wurde der

Einfluß der Dichtung vernachlässigl, Was eine erhebliche
Vereinfochung der Konztruklion zur Folge hat. Dômme mil

überströmborer Innendichiung lossen zich mil dem grophi¬

schan Verfohren nur sehr mühevoll behondeln. Hier eignel
sich besser die onclylische Methode.

Die sekundliche Wossermenge höngt wesentlich vom Dimen-

sionsfoktor a in Gl. (4) ob, der dem raziproken Werl der

Durchlässigkeit k bei laminorer Sirômung entspricht. Von
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Bild 5. Strômungznalz für nichi-laminoren Abftub in = 1S5). Die
Austrilizhohe der Spiegellinie wurde beobochtot

[4l wurde ein Homogramm zur Ermittlung von a aulge-

stallt. Eingangswerle sind der mittlere Korndurchmesse

der Schüttung und die Porenziffer. Do über dus Schülimo-
teriol des Hell-Hole Dammas nur sparliche Angoben vorlie

gen, konn das Nomogramm für die Abschötzung der durch

den Damm abgeflossenen Wossermenge nicht benulzl wer-

den. Es liegon jedoch Beobachtungen über die durch den

Domm geströmte Wossermenge in Abhöngigkail vom Siou-

wasserspiege vor ((8). Fig. 3). Nach diesen Angoben und
mit Hilfe des Sirômungsnetzes konn der Dimensionsfaktor

a berechnet werden. Hierzu benöligt mon einen Ausdruc
für den Durchfluß pro Breitenmeler in Abhängigkait von der

Wasserspiegeldifferenz zwischen Ober- und Unlerwosser,

vom Strômungsnelz sowie vom Faklor o und vom Exponen
ten n im Fließgesetz noch Gl. (4). Mit Bezug cul die ia Bild 4

eingeführlen Bczeichnungen gilt:

mAQmVAb

worin m die Zuhl der Siromrôhren und q den Durchfluß im

lm breilen Dammstreifen bezeichnen, Bei Verwendung von
Gl. (5) erhél mon:

dem ab

Das Strömungsnelz gehorcht der Bedingung nach Gl. (170)

170)

Wobei die Konstante e die Einheil m*' hol, n slellt hierboi

den Exponenten im Fließgesetz Gl. (4) dor. AUs Gl. (170)
erhalt mon

ab-fe Al

Gl. (20) mit i  AhfAl in Gl. (19) singesetzl, lieterl

qeme
Sm

Bei r Polanlialdifferenzen gilt H  rah, wenn mil H der
Höhenunterschied zwischen dam Ober- und Unierwossor

bezeichnet wird, Selzt mon diese Bezichung in Gl. (21) ein,

to erhäll mon den gesuchlen Zusommenhang. Der Durchlloß,
bezogen ouf dis Dammlange 1 bairagi;

mcHn

anclog gilt fûr die lominore Strômung q  mir k-H.
Aus Gl. (22) ergibt sich

eA

Die Zahl der Stromrôhren, der Potenlioldifferenzen und die

Konslante c kônnen dem Polentiolnatz entnommen werden.

For den Hall-Hols Damm ergibt sich für den höchsten Was¬

sersland 4377 f1 U.MM bei Vernachlossigung des Unterwosser-

stondes, der nach den Phologrophien in 12) sicher klain

Wor, die Woszerspiegeldifferenz 20 H - 147 ft  44,9 m.

Der Gesomldurchfluß durch den Domm war nach Johnson
(Ej bei diesem Wosserstond 24000 cfs  681 m'fs. Die

durchsirömte Longe des Dammas wird geschötzt auf

550 fl  168 m. Aul I m bezogen wor der Durchfluß

10
5m

Aus dem Sirômungsnelz ergeben sich

mal

Der Dimensionsfoktor a ist nuch GL (23)

165 55.44.9 J85
34 405

Der berechnete Dimensionsfaktor o konn an der Austrilts-
hôhe der Spiegellinie in dor luftseitigen Dommböschung kon-

krollterl werden. Diese ist noch Sandis (4) bei dor Bô-

schongsneigung 11,34 und mil n  1,85 und q  4,05 msm

heg 25 m.

Die beobochtete Austrittshöhe wird mit etwa 29 m angege-

Die moximole Fließgoschwindigkeil war nach Gl. (5) etwa

0,13 ms, der Abfluß durch don Damm wor somit lorbulent.

4. Slandzicherhait

Bevor die Stondsicherheil der durchströmten Steinschüllung

und dio konstrukliven Mabnahmen zom Schulz des Dommes

bohandelt werden, sollen im Folgenden die Bruchmschanis-

men besprochen werden, die zur Zerstörung des Dommes

führlan. Modollversuche und Beobachtungen in der Nafur

haben gezeigt, doß die Zersiorung eines Steinschulldam-
mes in drei Stufen erfolgt:

Beginn der Zersförung durch forlschreitende Erosion der

lofiseiligon Bôschung (unravelling foilure"). Einzelne

Steine werden im Bereich der Sickerlinie vom Strômungs-

drock und von der Schleppkrolt des Wassers von der
Boschung obgehoben und forigespolt.

Bruch der Böschung ouf einer licflisgenden kreiszylin-

drischen Gleifflache ('deep slip failure") beim weileren

Ansleigen des Wosserspiegels im Domm.

Uberstrômung der zersförten lultseiligen Boschung ('over-

topping"). Weitere Steinbrocen werden von der sog.

Schleppkroft des Wossers gelôst und von der Strômung
Weggorissen.

Im Berichl (2) wird der Broch de: Hell-Hole Dommes in

der oben dorgeztelllen Weise gaschildert. Die Modellunter-

suchungen von Sandie (4) bestétigen disse Beobochtun-

Der Bruch ouf ainer fiefliegenden kreiszylindrischen Gloit-

Hache ist lhecretisch im Hinblick auf die herkömmliche

Siondsicherheilzuntarsuchung nur schwer vorstallbor. Bei

ciner unendlich langen, durchsirômten Bôschung isl die Bô-

schungsoberflôche die ungünzligste Gleitildche, so doß mon

von doher koinan Bruch auf einer lief liegenden Gleitflöche

erworten wûrde. Diose Uberlegungen machen doullich, daß

die Standsichorheit eines durchstrômten Stainschittdommes
nicht ollein noch konvontionellen Mothoden beurteill werden

konn. Heben den besonderen bydroulischen Gegebenheilen

trefen sperielle Probleme bei der Standsicherheitzunlersu-
chung ouf

Andererseits soll damit ober nicht ausgesagt werden, doß

oine Gleilkreisuntersuchung im vorliegenden Foll vollig sinn-

los wöre. Die Gleitkreisunterzuchung hot ihre Berechtigung,

de ju im 2. Stadium ein derartiger Bruch ouftrill; zie kann
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Bi d 6. Ungûnsligsler Gleitkreis 4,S50"

ober nichl allein maßgebend sein. Es mûssen noch weilere

Krilerian hinzugezogen werden, die die Sicherheit gegen-

Ober den Krôften im 1. Stadium definieren. Dazu wôre die

Kenninis eben dieser Krôtie notwondig, deren lheoratische

Ermilllung noch nicht gelungen isl.

Parkin, Trollope und Lowson (4) schlogen doher einon

für Dömme neuartigen Sicherhaitsbegriff vor. Au

Grund ihrer zohlreichen Modellversuche an Dommen mit
Ubersirômbarer Innendichtung (In-Boilt-Spillwoy Dom') beur-

tellen sis die Standsicherheit eines Dommes bei Uber und

loder Durchströmung an der durchströmenden sekondli-

chen Wossormange. Sie bestimmen den maximalen Durch

Iloß, den der Domm schadenstrei aufnehmen kann und ver-

gleichen den toisdchlich oultretenden Durchiluß mit diesem
Muximaldurchfluß, Hierbei wird vorousgesetzl, doû die luft-

seilige Boschung gegen Ausspülen des Schütlmoteriols ge-
schotzl ist.

In Anbetrocht der Tatsoche, duß noch keins weitergehanden

Uniersuchungsverfohren existieren, hoben die Verfasser fü

die nachfolgende Standsicherheilsbeirochlung der lufiseili-

gen Böschung des Hell Hole Dammes dos konventionelle

Gleitkreisverfohren von Ohde angewandt. Hierbei wurde

sine porobelförmige Sponnungsverleilung in der Gleilfläche

ongenommen; die wossergesdttigle Schüldichle wurde auf

c 2,1 Mgim' geschalzt. Den ungünsligsten Gleitkreis zeig

Bild 6. Fôr die Standsichsrheit 1e1 noch Fellenius ergab

sich ein erforderlicher Raibungswinkel von a - 50" bei einer

moximolen wirksomen Sponnung in der Gleilflache von ca.

13 kpiem'. Dieses Ergebnis stellt einen Beitrag zur Diskus-

sion über den Reibungswinkel von Steinschöflungen dor. Die

Berechnung selzt allerdings die urspröngliche Böschungsnei-

gung vorous, die durch dis fortschreitende Erosion der loft-
seitigen Böschung zum Zeitpunkl des Bruches voroussichllich

großer wurde. Der erholtene Reibungswinkel konn somil che

ols unterer Grenzwert gewerlel werden.

Leps (9 hol nach zahlreichen Scher- und Dreioxiolver-

suchen eine Bezishung zwischen dem Reibungswinkel von

Sleinschüttungen und den wirksomen Normolsponnungen her

geslellt (3 i1 d 7). Dos hier erholtene Ergebnis:

moxe - 13 kolem', e 50

erdnet sich gut in das von ihm aufgestellte Diogramm ein.

5. Überlegungen zur Entwurfsbeurbeitung

Die Problems, denen der Ingenieur bel der konstruktiven

Bearbeitung des durchströmten Sleinschüttdammes gegen-

+ Streubereich

.

.
2 Hh

+

Normalspornung o, la hpfem*

Bild 7. Reibungswirkel von Steinschüllungen in Abhüngigksit
von der Normalsponnung 1

überstehl, bestehen houpisdchlich in der Unsicherheit gegen-

über den hydraulischen Kräften im 1. Siodium (.unravalling

foilure l. Dos Ablôsen von Steinen auf der lultseitigen 6e-

schung bedeutet zwar noch keins unmitlelbore Gefahr für

den Domm. Der Dommquerschnill erführl jedoch eine
Schwächung. Der Dommiuß wird durch die Abtragung von

Stainbrocken entlastet und die Dommbéschung wird bereichs-

weise steiler.

Aus diesem Grunde konzentrieren sich die konstrukliven

Überlegungen ouf eine standsichere Böschung gegenüber

dem unrovelling foilure”. Die konslrukliven Möglichksiten
zur Herstellung einer ouch bel Durch- und'oder Uberstrô-

mung srosionssicheren Böschung sollen im Folgenden kurz
crôrtert werden.

Es lassen sich zwei Verfohran unterscheiden;

Das Ausspülen von Schöllmalerial wird durch ein Stohl-

netz out der Böschung verhinderl, dus im Damminnern

veronkert isl. Prinzipskizze siche Idel (11J.

Der Ablösung von Steinen von der Böschung wird durch

die Schüttung ausreichend großer Steine auf der Luft-

seile begegnat. Hierbei können ouch Steinkisten zur An-

wendung kommen.

Fôr dos ersigenonnte Verfohren gibt es zohlreiche Anwen-

dungsbeispiele (11). Die Houfigkeil der Anwendungen soll-

le jedoch nicht Uber die Nochteilo hinwegläuschen, die dieses
Verfahren mit sich bringt.

Im Hinblick auf die Korrosionsgefahr, die nur durch erheb-

liche Aulwendungen (Galvanisierung, Uberdimentionierung)
verminderl werden kann, signel sich das Verfohren der Be-

wehrung der luitzeiligen Böschung nur für untergsordnete

und vorübergehende Bouwerke. Die Anker erschweren die

Dammschüllung.

Günsliger wird dos 2. Varfahren beurleill. Hier wird von der

Totsoche Gebrouch gemacht, daß die Sieingrôße des durch-

und Uberzirômlen Dommes einen anischeidenden Einfluß ouf

die Erosionssicherheit het.

Hartung, Scheverlein (10) hoben Versuche zur Beur-
leilung dar Erosionsgefohr bei Überströmung durchgeführl,

die für die bier vorliegande Aufgabe ousgewertet wurden.

Dos Ergebnis zeigt B1d 8. Aufgetragen wurde der moxi-

male môgliche Abfloß ols Fuoktion des moßgebenden Korn-

durchmessers mit der Böschungsneigung ols Paramster. Es

ist deullich zu erkennen, daß dis zuldssige sekundliche Wos-
sermenge mit der Steingrôße zunimml. Das Diogromm so

auf den Hell-Hole-Domm ongowondi werdan: Die Beschungs¬

neigung betrug Igr  1:1,34  0,75. Der dquivalente Korn-

druchmesser d, nach (10) wird hier noherungsweise dem

mittleren Korndurchmesser d. â 37 em gleichgesetzt. Aus
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BIId 8. Erosionsgefahr bei Überströmien Steinschüttdämmen (10

Bild 8 erhall mon qmer  0,60 m'fs m. Der bezogene Durch-

us durch den el-Hole-Damm betrug  405 mm
Durch eine Stromrohre lloß demnach q'4 - 1,0 m'sm.

Diese sekundliche Wassermonge tral aus der obersten Sirom-

rôhre ous. Sie floß ouf der Darmböschung heronter und

wurde von den übrigen Siromröhren zunehmend gespeist

Aber selbst der Abfluß ous der obersten Stromrôhre hôlle
nach den Versuchen von Harlung und Scheuerlein in

diesem Bereich bereils zur Erosion geführl. An Hond des

von ihnen oufgestelltan Diogromms (Bild E) besteht die Môg¬

lichkeil der Erosion der lufiseitigen Böschung und domit
dem unrovalling follure" troiz der noch unvollkommanan

Iheorelischen Grundlagen wirksom zu begegnen.

Der Einbou großer Steine kann ouf den durchstrômten Ter

der Böschung beschrönkt bleiben, wenn die Möglichkoil

einer Uberstrômung ausgeschlossen ist. Ebenso konn der

Dammfuß im Ssreich der Sickerlinie dus grobsfückigem Mu-
teriol geschûllel werden.
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Die Beanspruchung der Asphaltbetondichtung in hohen Dämmen

während der Schüttung und bei Erdbeben

Kurziaszung  Summery
Kuur Sann

Es wird über die Verlormung dus Aspholtbelons unter anisoiroper

Beloslung und unter reiner Schubbeanspruchung berichtet. Der
untersuchto Aspholtbeion  im Bauzusiond cin hnliches Ver
formongsverholten erworten wie die gemischikôrnige Morone, die
im Gepulsch-Domm als Kernmatariol zum Einbuu gekommen isl
Des weiteren wurde dus Verhallen des Asphalibelons im Damm
whrend eines Erdbebens geproft

This is o reporl on the doformalions of a bilumen concrele du
to onisotropic lond ond pure sheor stress. The some deformolion
charocteristics doring construction are lo be expecled of lhelestec
bitumen concrele a occurred with te wll groded moine which
wos used as core mulerial lor Gepalsch-Dom. Additionally
behovior of ihe bilumen concrolo wot tesled under condilions
as they ore in ihe dam during sarihquake.

mm

Bild 2. Körnungskurven. 1 Asphaltbeion, 2 Morûne Gepolsch-
Damm

Noch der gulen Erfohrung, die mil der Asphollbetoninnen

dichlung der vor zwolf Johren in Sclricb genommenen 35 m
gefuhr worden sind, wor wie im BId 2 gezeigl rusommen-

hohen Dhönntolsperre gemocht worden ist (I, 2), isl ein
geselzt, Der Zuschlogsloff beslond ous Splill (2 18 mm).

spürbores Inieresse zu erkennen, diese Bouweise auth bei
Brechsond (0 2 mm), beides gewonnen ous Grouwacke,

hohen Dammen onzuwenden, wobei sich der Asphollbelon Rheinsond (03 mm) und Schiefermehl ols Füller. Dem Mi-
für die Dammdichlung vor ollem in Gebirgsgegenden on-

nerol wurden 56o Bilumen B 80 der Firma Sheil beige
bietet, wenn notörliche Dichlungsmoleriolen fehlen. Die Ent mischt und die heiße Mischung in 50 cm hohen und 20 cm
wicklung zum Steinschülidomm mit Asphalibetoninnendich weilen zylindrischen Formen zu Probekörpern mit 2,37 tm
lung wirft sine Reihe von Fragen Uber die Verformungs

Rohdichte verdichlet
sigenschaften des Asphallbelons und die Bemessung solche

Domme auf, die einer Klorung bedurfen. Des weileren ver
Baurusland

onloßte uns cine okute Aulgobe, dus Verhallen des Asphalt

belons im Domm wohrend aines Erdbebens zu prüfen, Die Mach den Messungen in der 50 m hohen Whieltholsperre
begonnenen Unlerzuchungen werden uns noch langere Zeil

(3), einem im vorigen Jahr lerliggestellien Steinscholidomm
beschäftigen. Der diesjohrige Tolsperrenkongreß mil de mil einem verlikolen Kern aus Aspholibelon, Ubi dieser im
Frage Nr. 43 „Dichtungselemenle und Boschungsschulz bei

Bourustond aul die Stötzkörper eine Seilendruckkroit ous
Erd- und Sleindämmen' scheint uns jedoch cin Anlas zu

die elwa der halben Gewichiskraft der daruberliegenden
sein, Uber die bisher erzielten Ergebnisse zu berichien, Schüllung entspricht. Vertikal- und Seilendruckkrait nahmen

linear mit dar Schüllung zu. Dieser Spannungszuwachs wah-Die Harstallung eines Stainschôlidommes mil Aspholibeion
rend der Dammschüttung wurde in einer Draiaxiolzelle ininnendichlung wird als bekonnt vorousgeselzt. Der Aspholi-
der Weise nochgoahmi, doß die Seilensponnung ra und diebclon wird zwischen schmolen Stûtzzonen mit elwa 80 mm
ng  im Verhnis 0S gesleigerGrößtkorn senkrechl oder ein wenig zur Lufiseile geneig
wurdon. Hierbei worden in jeder Lostzlule die zphorischenmil der Sieinschôttung hochgeführt, Bild 1. Die Dicke de
und deviotorischen Sponnungsonteile in zwei nochoinonderDichlung wird vom Einbou bestimmt und nach der Stauhöhe
lolgenden Schritten oulgebrochl. Durch diese Vorgehensweisezwischen 0,5 und 1,0 m gewohll. Der Asphollbolon wird
wor es moglich, die Schubverformung des Prüfkörpers vonheiß in 20 cm hohen Logen cingeboul und gleichzeilig mi
der Verdichtung ols Folge des gemillellen Sponnungszu¬den Stützzonen mit Rüllelwolzen verdichlel. Der Zuschlog
wachses zu frennen, Bil d 3 zeigl den Versuchsweg. Nochstoff fûr den Asphalibelon wird ous mehreren Korntroklioner

zusommengesetzl, wobei dos Grôßikorn aus einboulechni-

schen Gründen ouf 18 mm begrenzt bleibt. Im Bedorfsfolle

werden Feinsond oder Zemenl als Füller zugegeben. Dem Zu-

schlagsloff werdun 5 bis 6'e Bilumen beigemischl. Die Vis

kositôl des Bilumens konn nach der gewunschlen Verformungs

eigenschofl des Aspholibelons gewohll werden. Der Aspholt

beton, mit dem die nochfolgend bezchriebenen Verzuche ous-

Bid1. Steinschltdomm mil Asphalbetninnendichung
A u Asphalibelon, B  Filterzone, C  gobrochenes Sainmaleriol, Bld 3. Sponnungszunchme wöhrand der Dammschullung. Span-
Größtkorn 80 mm, gut verdichtel, D 2 Steinschüllung, grobslockig. nungsweg beim Versuch
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Bd 4 Roumlicho Schubverformung des Asphollbelons wohrond
der Dommschüllung im Vergleich mil natürlichon Schollmoteriolien

170

me MN

gunnDannunn1787

20 20 m

Bild 5. Gepalsch-Damm, Dommquerschaill und Talquerschni
1 Morône, b sondiger Kies, c  Stoinschüllung, d Fels-

unfergrund mit Inicktionsschirmen

diesem Versuch nimmt bel diezem Sponnungsverholinis die

roumliche Schubverformung ves des Asphallbatons nohe

zu linear mil der Vortikolsponnung z0, wos besagl, doß die

Schubverformung ouch im Domm mit der Schulthôhe zu-

nimmt und in cinem 150 m hohen Domm in Hehe der

Aufslundzflache 0.10 erreicht, Bild 4.

Zum Vergloich wird die Schubverformung der Mordne ge-

zaigl, die als Kermoicriol lur den Gepoisch-Domm in Tiroi

verwendel worden ist. Uber diesen 165 m hohen Stain-

schôttdomm (Bid 5) isl mehrfoch berichtet worden 4, 5
Es wurden dorl umfongreiche Messungen ousgeluhri, wo-

durch die Spannungsverleilung im Domm und seine Vorlor-

mung wöhrend der Schütlong und auch nuch der lnbelieh-
nohme der Anlage weilgehend bekannt sind. Für den Kern

wurde von der Morone dos Korn Uber B0 mm Grôfle ob-
gesiebt. Außordem wurde sie im Bedorfzlelle bis auf den

oplimalan Wassergehall getrocknet. Die so duibereitero und

homogenisierte Hordne (Bild 1) wurde in der Dretoxiolrelle

bei demselben Sponnungsverhéltnis derzalben Prufung wie

der Asphaltbeion unterzogen. Für dis Versuche wurde nur

Korn « 50 mm verwendel und die Mordne mil 6.5% Wozzor-

geholl aul eine Trockenrohdichte von 12 m' verdichtel.

Der Probekôrper hatte dieselben Abmessungon wie die

Prüfkörper aus Aspholtbeion. Dos Bild 4 zeigt die Schub-

verformung dur Morone in Abhangigkeit von der Tiefe unler

Dommkrone. Bis in 100 m Tiele nimmi die Schubverformung

etwo in demselben Mose zu, wie baim Asphalibelon, Dies

ist zolonge der Foll, wie die Mordne nicht vollslondig mi
Wasser gesalligt ist, die Foren also noch tuft entholien.

Mil zonchmendem Drock geht die Luft in Lôzung, bis die

Morône bei atwa 20 kp'cm' vertikalen Druck keine Luft

mehr enthélt. Mit der Solligung nimmt die Schubverformung

zu. Die größere Schubverlormung bewirk! einen größeren

Seitendruck auf die Stülzkorpor. Noch den Versochen Ubl

in einem 150 m hohen Damm der Mordnekern im Unteren

Drilta der Dommhôhe ainen grôßaren Seilendruck ouf die

Siützkörper aus als der hier untersochte Aspholtbelon. Wei-

tera Vorsuche bai onderem Spannungsverhdlins ay'n fol-

gen.

Im Vergleich zu den beiden Dichlungsmateriolien ist die

Schubvarformung eines minteldicht gelogerten, sandigen Kie-

tes und einer Schôttung ous druckfestem Siein, beida mi

50 mm Grôßikorn, wesenllich kleiner (Bild d). Sis bleibt mit
110 der bei den Dichtungsmoterialen gemessenen Werte

weit hinler deren Schubverformung zurück.

An einem weileren Prilkôrper worde dos Verholien des

Asphollbeiont untar extrem grofer Schubbconspruchung und

ihre Auswirkung auf die Dichtheit des Aspholibetons ge-

prüfl. Einer großen Schubbeonspruchung konn der Asphal-
befonkern in einem V-Tol vorgahmlich in den Rondbaruichen

ousgésoizl sein. Der Probekôrper wurde zunöchsl alzeilig
mil 17 kp'cn beonspruchl. Bei einem 180 m hohon Damm

onispricht die Beonspruchung ungefohr der millieren Spon-

nung im Asphollbuion in halber Dammhéhe infolge Eigen-

gewichiskrofl. Von diesem Sponnungsrusland ousgehend wur-

de die Vertikalspannung  gesleigerl und glaichzeilig die

Horizontalspannung ») verringeri, wobei die gemittollen

Sponnungen mil   17 kpfem' konsiont blieben,

Bd 6. Diese Spannungzanderung bewirkl cine roine

Schubverlormung, In joder Losistufe wurde dos Ende der

Verlormung abgewartel, wobci die Verlormung ouch in der

laizien Losistufe, in der dos Sponnungerholnis nn

8.35  0,23 wor, zum Stillslond kom. Ein Porallelverzuch wur-

de mit einem ondoren Probekécper bei nou 10 kp em
Ausgongsspannung ousgeführl. Im Bd 7 zind die ge-

messenen Schubverformungen lo in Abhängigkeit von

der Schubspannung rac oufgutragen. Der Schubmodul

nimmt mit der roumlichen Schubbeanspruchung ob und ver-
ringeri sich im untersuchlen Sponnungsbereich vom Anfangs-

Schobmodul G. ouf 0,4 G., Die große Schubverlormung

hot bei beiden Prolkorpern keine Zerstorung der Siruklur

bewirkt. Eine der beiden Profkorpar wor vor dem Verzuch

in der Langsachse durchgebohrt worden. Dos Bohrloch wurde

noch dem Verzuch unter S kp'em' Ubardruck mit Waszer

obgepreßt. Der Probekérpar hol sich auch noch der großen

Schubveriormung ais wasserdichl erwiosen.

L.1 12 2   .

1 29 Ano

6i1d 6. Schubvarlormungsversuch mil dem Asphallbeien, Span-
unWe
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B1d7. Schubverformungsverzuch mil dem Asphallbelen
a) roumliche Schubveriormung roc
b) Schubmodul C bezogen out den Schubmodu C.
G. 54 kplem bei   10.0 kpem
G.  92 kocn bel e  170 kpc

Erdbeben

In gelohrdeien Gebielen slellt sich die Froge, inwieweit dar

Aspholibsion der dynamischen Beonspruchung infolge eines

Erobebens gewachsen ist. Dies loßt sich noch einem in 6

beschriebsnen Höhsrungsverfohren abschölzen. Dabal wird

der Domm durch horizontal geführte Schnille in Scheiben
untertailt. In dissen Sdmillen wird, als Reaktion auf das

Erdbaben, sine konstante Schubspannung tap angaselz!.

Dos Näherungsverfohren betrochlel den ebanen Fall, d. h.

die Abmessung des Dommes in Richlung der Dammochse be-

einflußt dus Ergebnis nicht. Die Schubsponnung wird an

einem draieckformigen Gleilkeil Uber dem betrachieten Schnit

ermittelt, Bild 8. Die horizoniale Beschleunigung k. q des

Gleilkôrpers bewirkt in der Bosis des Gleitkeils die Schub-

spannung ra wobei mit g die Fallbeschleungung und
mil k. der dquivolente seismische Kosflizienl bezeichnel wer-

den. Der Faktor k. ist von den mechanischen Eigenschoftes

des Dommbausioffes, der kritischen Damplung, den Abmes

songen des Dammes und von der Beschleunigung abhängig

die der Uniergrund durch dos Erdbeben ertohrt, In Bild

sind der aquivalente seismische Koeffizient und die Schob-

spannung in Abhangigkeit von der liete z der Gleitkeil-

basis für dus El-Centro-Beben, dos im Jahre 1940 in Kali-

fomien registriert worden isl, ber 20% kritischer Dampfung

und 328 m's = 1000 in Foripflonzungsgeschwindigkeil der

Schubwellen quigetragen. Die gewahlle Foripflanzungsge

schwindigkeil gill für ein gul verdichtetes, nichibindiges Ma-

tecial, wie es für den Slülzkörper eines Dammes vorzugs

weise verwendet wird. Die grofte Schobspannung ra

165 kplom' ergab sich im unieren Viertel des 180 m hach

angenommenen Dammes. Die Rohdichle der Dammschütfung

wurde mit 2,1 tm' in die Barechnung eingeführt.

Bei der dynomischen Prûfung worde dovon ausgegangen, daß

der Asphalibeion unier der Eigengewichtskraft des Dommes

zunachsl stolisch beonspruchl ist und durch des Beben zu-

sotzlich dynamisch auf Schob beansprochl wird. Dicser Ver-

gong Worde in der Weise nochgechmt, daf auf den Prüfkor-
per in der Dreiosialzello zundchsi stalisch und donn dyno-

misch eine horizontole Schubkrolt wirkte. Für den Versuch
worden um den Probekörpor drei Krefteinleitungsringe ge

legt. Die beiden duferen Ringe woren mil einem Querbalken

verbunden und über einen Druckzlob on einem festen Wider-

loger außerhalb der Druckzelle bolestigt. Der mitllere Kroft

einleilungsring war mil dem Kolben cines Oldruckzylinders

verschroubi, Bild 9. Uber diesen Druckzylinder wurde der

milliere Ring mit einer in Grôße und Frequenz steuerbaren

Kroft periodisch beonsprucht. Wahrond des Versuchs wurden

die Krofte om Widerlager und am mittleren Ring, die gegen-

scilige Verschiebung der Ringe und die Vorlikolverformung

der Frobe ouf induktivem Wege gemessen und kontinuierlich
Uber cinen Lichtsirohloszillographen auf Folopopier regi-

shiert. BiId 10 zeigl reprôsentoliv die wohrend cines Ver-

suches aufgereichnelen Krafie und Verformungen. Bd

zeigt den Versuchssland, Es wurden zwei Versuche cusge-

führl. Einer bel 17 kpicm', ein Weiterer bei 10 kp'em' ge-

milleller Drucksponnung. Dos Verhöltnis der Drucksponnun-

gen wurde bei beiden Versuchen mil a  0,25 belon
klein und ungünslig gewéhll. Diesen statischen Druckspan-

nungen worde eine dynomische Schubsponnung la von

2,0 kp cm' mit 3.5 Hz übarlogart. Diese Frequenz entspricht

elwo der miltleren Frequenz des El-Centro-Bebens. 200 Krofi-

.
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BIId Verteilung der horizontalen, dynamischen Scbsponnung
Eber die Hohe eines 180 m hohen Dommes bei Annohme der H-S-
Komponente dus El-Contro-Bebens al: Beloslung.

1Aquivalenter saismischer Koeflizionl k.
2 Schubsponnong 1a im horixontalen Schnill in der Tiele z unier
Dommkrone

Bild 7. Schomolische Dorstellung dos Versuchisfondes fûr slati-
sche und dynomische Selostung
Prchekorper, 2 = Dreioxialxelle, 3  Halleringe, 4 — Kraft-
eineitungsring für dynomische Boanspruchung, 5 = Druckoulneh-
mer, 6 e hydroulischer Pulsalor, 7  Verlormungsaufnehmer, 8 -
Regisiriergarit, Y  Frequanxstauorgerél, 10  Ulpompe
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Bild 10. Elostische Schubvertormung des Asphallbetons unter
der dynomischion Schubbeanspruchung

al Zusolzlich zum ztalischan Spannungszustond dufgebrachle, pe-
riodisch wechselnde Schubsponnung a
b) Schubdelormalion  infolge dynomischar Beanspruchung un-
fer den slalizchen Sponnungen
- 10,0 kpem', y 025 und
de  17,0 kpem', y, = 0.23

spielo hoben die Siruklor und die Fastigkeitseigenscholten des

Aspholibelons nicht veranderl. Die Verformungen blieben in
lincarer Beziehung zur aufgobrachten Schubkrolt und gingen

mil jeder Wagachme der Schubkrofl auf Null zuruck. In

Bild 1I. Ver lond fûr stalische und dynamische Bolusiung

beiden Versuchan verhielt sich der Asphalibeton ouch unter

den extrem ungünstigen stolizchen Bodingungen bei der

dynomischen Baonspruchung wie ein eloslischer Körpor.

Dos Ergebnis der bisherigen Untersuchungen left sich wie

folgt zusammeniossen:

1. Wöhrend der Dommschültung weicht die Schubverformung

des Asphalibetonz von der Schubverformung eines nofur

lichen gemischi-körnigen Kernmaleriols nur wenig ob. Dio

Schubverformung des noturlichen Molerials ist mil zuneh-

mandem Druck eher großer ols die des Asphalibelons. Der

Asphollbeionkern Ubl somil auch in hohen Dömmen kei-

nen grôßeren Seilendruck ouf die Stützkôrper aus, ols der

Kern ous nofurlicham Molerial. Vorbeholtlich der Bestéli-

gung durch weitere Vertuche würde diese Fesisiellung be-

zogen, daß die vorliegenden Erlahrungen Uber die Siond-

festigkeil hober Domme mil nolörlichem Kern oul Damme

mil einer Innendichiung aus Aspholibelon Uberiragbor wd-

2. Der Aspholibsion wird durch große Schubverlormungen

nicht zerstörl. Die Probenkörper blicben auch nach 14%

Zusammendrückong und 6% Guerdehnung wosserdichi.

Dieze Eigenschefl wirki sich günstig aus, wenn ungloiche

Selzungen des Dommes in ainem engen V-Tal zu arwarten
sind.

3. Der Asphollbelon verhôll sich unter den Sponnungsbo-

dingungen in einem Domm bei einem Erdbebon von der

Iniensitét des im Jahre 1940 in Kolilornien oufgetrelanen

El-Centro-Bebens clostisch. Die in 200 Kraltspielen aufge-

brochte Schubsponnung hol die Siruktur des Asphollbs-

lons nicht nochteilig bueinflußt.

Der vorliegende Berichl moßle sich auf dos grundsilzliche

Verholten des Asphaltbotons im Bouzoslond und wahrend
emes Erdbobons beschronken, la einem weiteren Schrill

sollan über die Sponnungs-Dehnungs-Beziohungen, die op-

limolen Mizchungen für Asphollbetondichlongen und Bemes-

sungskriterien fûr dia in Betrocht kommenden Losifalle ga-

funden werden.
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Messungen an einer verankerten Wand

Baugrundtagung 1972 Stuttgart -

Professor Dr.-Ing. H. Breth und Dipl.-Ing. W. Romberg

Technische Hochschule Darmstadt

Die Verwendung von Verpreßankern zur Sicherung tiefer Baugruben

gewinnt zunehmend an Bedeutung. Im Rahmen dieser Entwicklung

wurde vor einigen Jahren auch in Frankfurt/ Main begonnen, die

Baugrubenwände in dem dort anstehenden sogenannten Frankfurter

Ton zu verankern. Da über die Wirkungsweise der Anker im Ton

keine Erfahrungen vorlagen und nicht bekannt war, inwieweit die

Vorspannung der Anker in dem bindigen Boden erhalten bleibt und

sich auf die Größe und Verteilung des Erddrucks auswirkt, wurden

im Hauptbahnhof Frankfurt in einer 21 m tiefen Baugrube umfang¬

reiche Messungen ausgeführt, die einen Aufschluß über die Bean¬

spruchung der Anker und Verbauträger und auch über die Verfor¬

mung der Verbauwand erbringen sollten.

Der Untergrund besteht im Bahnhofsgelände bis in etwa 9 m Tiefe

aus quartären Sanden und Kiesen. Darunter folgen bis in große

Tiefe tertiäre Tone und Tonmergel, die von unter schiedlich dicken,

nicht horizontbeständigen Kalkstein- und Kalksandschichten durch¬

zogen sind. Diese Schichtenfolge ist typisch für die Frankfurter

Innenstadt (Bild 1).

Für die Trägerbohlwand wurden die Stahlträger in vorgebohrte Lö¬

cher gesetzt. Anschließend wurden die Bohrlöcher unter der Bau¬
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grubensohle mit Beton, darüber mit Kalkmörtel verfüllt. Der Ab¬

stand der Träger war 2,0 m. Der Zwischenraum wurde mit Holz¬

bohlen ausgefacht. Die Wand wurde in sechs Lagen verankert. Die

Haftstrecke der Anker lag überwiegend im Ton. Für jeden Anker

waren 40 Mp als Gebrauchslast zugelassen. Zur Einhaltung des

vorgeschriebenen Mindestabstandes der Anker in der Haftstrecke

wurden diese, wie im Bild 1 gezeigt, gefächert.

Über die Kennwerte des Frankfurter Tons und über das Tragverhal¬

ten der Verpreßanker in diesem Boden wurde bereits berichtet

111,[ 21. Heute soll in Ergänzung hier zu über die Messungen an der

verankerten Wand berichtet werden.

Über die angewandte Meßmethode wird nur ein kurzer Überblick

gegeben. Eine eingehende Beschreibung folgt in einer der nächsten

Mitteilungen der Versuchsanstalt für Bodenmechanik und Grundbau

der Technischen Hochschule Darmstadt,

An drei benachbarten Verbauträgern wurden gemessen; die horizon¬

tale und vertikale Verschiebung und die Winkelverdrehung des Träger¬

kopfes, die Auflagerkräfte zwischen den Verbauträgern und der Gur¬

tung mit Kraftmeßdosen und die Randfaserdehnungen der Träger mit

Dehnungsmeßstreifen. Die direkte Erddruckmessung schied als

nicht erfolgversprechend aus. Der Erddruck konnte im vorliegenden

Fall nur über die Biegedehnungen der Träger ermittelt werden. Die

Randfaserdehnung wurde an 42 Stellen gemessen, die gleichmäßig

über die 24 m langen Träger verteilt waren. Die Dehnungsmeßstreifen

wurden auf die Trägeraußenseite geklebt. Die Kabel wurden in Ka¬

nälen zum Trägerkopf und von dort zum Meßstand geführt (Bild 2).

Die Biegedehnungen liefern unmittelbar die Biegemomente, die Bie¬

gemomente nach zweimaligem Differenzieren die Belastung und nach

zweimaligem Integrieren die Durchbiegung des Trägers. Das Diffe¬

renzieren einer aus Meßwerten abgeleiteten Kurve, die mit keiner

Funktion beschrieben werden kann, bereitet erfahrungsgemäß große
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Bild 2: Schnitt durch den Meßträger

Schwierigkeit. Das erzielte Ergebnis hängt vom angewandten Dif¬

ferenzenverfahren ab. Aus diesem Grunde wurden eine Vielzahl

von Verfahren getestet und schließlich das Verfahren gewählt, mit

dem sich für jedes Feld und für den gesamten Träger die Gleichge¬

wichtsbedingungen am genauesten erfüllen ließen. Es wurden die

Biegemomente, die Auflager- und Querkräfte, die Größe und Ver¬

teilung des Erddrucks sowie die Durchbiegung und Verschiebung

der Verbauträger in Abhängigkeit von der Zeit und vom Aushub er¬

mittelt. Obwohl bei den Messungen eine Fehlergrenze von 5 - 10%

eingehalten werden konnte, und die Anker möglichst gleichmäßig

vorgespannt werden sollten, wichen die an den drei Trägern ge¬

messenen Ankerkräfte und Biegedehnungen örtlich bis zu + 30% vom

jeweiligen Mittelwert ab. Als Gründe hierfür sind die unsymmetrische

Anordnung der Anker zu den Verbauträgern, die nicht gleichzeitige

Vorspannung der Anker, Ungleichmäßigkeiten im Baugrubenaushub

und unvermeidbare Spannungseinbußen beim Verkeilen der gespann¬

ten Anker im Spannkopf anzuführen.



Die Anker wurden nach dem Abbinden des Verpreßmörtels auf etwa

90% der für den Endzustand, d. h. für den Vollaushub errechneten

Kräfte vorgespannt. In der A-Lage, deren Anker im Verhältnis zu

der in dieser Zeit noch kleinen Aushubtiefe sehr hoch vorgespannt

worden waren, nahmen die Kräfte beim weiteren Aushub zunächst

ab. Sie nahmen wieder zu, sobald der Aushub in den Ton kam. In

der B-Lage nahmen die Ankerkräfte zunächst geringfügig, mit fort¬

schreitender Aushubtiefe jedoch schneller zu. Ebenso wurde in der

D- und F-Lage eine Zunahme der Ankerkräfte festgestellt, während

die Ankerkräfte in der C- und E-Lage bis zum Endaushub nahezu un¬

verändert geblieben sind (Bild 3).

Die erzielte Vorspannung lag zum Teil erheblich unter der mit

27 Mp/m (90% der zulässigen Ankerkraft) angestrebten Vorspannung.

Als der Endaushub erreicht war, war die Vorspannkraft nur in der

B- und F-Lage um 30% bzw. 15% überschritten, in den übrigen La¬

gen blieb die aufgebrachte Vorspannkraft nahezu erhalten. Mit Aus¬

nahme in der B- und E-Lage wurde die zugelassene Ankerkraft nicht
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Bild 3: Ankerkräfte während des Aushubs



überschritten. Im Endzustand hatte die mit insgesamt 140 Mp/m

aufgebrachte Vorspannkraft auf etwa 160 Mp/m Gesamtdruck zuge¬

nommen.

Beim Vorspannen der A- und B-Lage wurden die Verbauträger bis

zu 3 cm in das Erdreich gedrückt. Mit dem weiteren Aushub setzte

eine Umkehrbewegung ein, die sich bei 12 m Aushubtiefe verstärkte,

und ab 16 m Aushubtiefe wieder verlangsamte. Die Bewegung klang

ab, sobald der Endaushub erreicht war und dies besonders schnell

nach dem Einbau der Bauwerkssohle, mit der dem Wandfuß ein festes

Widerlager gegeben wurde (Bild 4). Im Endzustand betrug die Ver¬

schiebung am Kopf der Träger etwa 14 cm, in halber Wandhöhe

14,5 cm, in Hôhe der Baugrubensohle etwa 1o cm und am Wandfuß

nurmehr 6 cm (Bild 4). Im Endzustand war die Wand nahezu parallel

in die Baugrube verschoben worden, lediglich der Wandfuß war etwas

zurückgeblieben.

Mit der Wandverschiebung wurden die Verbauträger durchgebogen.

Während bis 12 m Aushubtiefe die Durchbiegung 1 - 2 cm betrug,

nahm sie beim weiteren 2 - 3 m tiefen Aushub auf etwa 6 cm zu.

Gleichzeitig vergrößerte sich die Wandverschiebung am Kopf von

o,7 cm auf 7 cm. Die in dieser Zeit aufgetretene Durchbiegung blieb

beim weiteren Aushub bis zum Endaushub unverändert, wobei als

Durchbiegung im vorliegenden Fall die maximale Abweichung der

Biegelinie von der Verbindungsgeraden zwischen Kopf und Fuß der

Träger verstanden wird. Als Folge der Durchbiegung, die von der

Größe und von der Verteilung des Erddrucks unabhängig war, nahmen

die Stützmomente um etwa 30% zu, während das Feldmoment im Be¬

reich der Aushubsohle sich sogar verdoppelte (Bild 5). In diesem

Bauzustand war das grôßte Biegemoment mehr als zweimal so groß

wie das aus den statischen Lasten resultierende Moment. Während

der Erddruck in Größe und Verteilung weitgehend von der Vorspan¬

nung und der Aushubtiefe abhängt, werden die Biegemomente der

verankerten Wand zum großen Teil von der Durchbiegung der Ver¬
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Bild 4: Wandverschiebung während des Aushubs

bauträger bestimmt. Die Beziehung zwischen dem größten negativen

Moment in Höhe der B-Lage, dem größten positiven Moment im Be¬

reich der jeweiligen Aushubsohle und der Durchbiegung des Verbau¬

trägers ist in Bild 6 deutlich zu erkennen. Auf die Größe und Ver¬

teilung des Erddrucks hatten die Wandverschiebung und Wanddurch¬

biegung keinen nennenswerten Einfluß. Ebenso waren der Aushub

und das Spannen der Anker ohne Einfluß auf die Größe und Verteilung

des Erddrucks im höher liegenden bereits verankerten Wandbereich.

Demzufolge bewirkten die Wandverschiebung und Wanddurchbiegung

auch nur geringe Veränderungen in den Ankerkräften.

Betrachtet man den an den drei Verbauträgern gemessenen Erddruck,

so zeigt sich, daß der Druck auf die Wand infolge Vorspannung zu

jeder Zeit über dem jeweiligen aktiven Erddruck lag (Bild 7).
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Mit zunehmendem Aushub fand eine Angleichung an den aktiven Erd¬

druck statt, wobei, wie im Bild 3 gezeigt, die Vorspannung der An¬

ker im wesentlichen erhalten blieb. Im Endzustand stimmte der ge¬

messene Erddruck sehr gut mit dem nach Coulomb mit dem Wand¬

reibungswinkel 3 = o berechneten Erddruck überein.

Die Angriffshöhe des Erddrucks wird im Vorbau von der Vorspan¬

nung der Anker bestimmt. Der Erddruck verlagert sich mit fort¬

schreitendem Aushub nach unten und greift im Endzustand in halber

Wandhöhe an. Der in den einzelnen Verbauzuständen gemessene

Erddruck ist zunächst dreieckförmig verteilt. Mit dem Spannen der

tieferliegenden Anker stellt sich sehr bald eine Verteilung ein, die

in grober Näherung als trapezförmig bezeichnet werden kann. Von

der Wandoberkante bis zur ersten Ankerlage nimmt der Erddruck

fast linear zu, bleibt bis zur jeweils untersten Ankerlage in etwa

19 mHPIT
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Bild 6: Verlauf der Durchbiegung und Biegemomente
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Bild 7: Zunahme des Erddrucks mit dem Aushub

konstant und fällt von da bis zur Aushubsohle wieder auf Null ab.

Der Zuwachs des Erddrucks wandert mit dem Aushub in die Tiefe.

Die Größe des Druckzuwachses hängt von der vorangegangenen Vor¬

spannung ab (Bild 8). Die im Endzustand gemessene Druckvertei¬

lung war nahezu identisch mit der aufgebrachten Vorspannung (Bild 9).

Eine merkliche Druckumlagerung fand nur über der Baugrubensohle

statt, wobei der letzte Aushubschritt eine Entspannung im Bereich

des Erdauflagers und eine Umlagerung des Drucks nach oben in Höhe

der untersten Ankerlage bewirkte. Die durch die Vorspannung verur¬

sachten Biegemomente weichen in Größe und Verteilung nicht wesent¬

lich von denen ab, die sich für den unverschieblich gelagerten Durch¬

laufträger unter Ansatz des gemessenen Erddrucks ergeben. Sie



werden überlagert von den Momenten infolge der Verschiebung der

Anker. Sie haben im vorliegenden Fall die Biegemomente verdoppelt,

Die gemachten Feststellungen sollen nunmehr mit den Messungen

an ausgesteiften Baugrubenwänden verglichen werden. Sie wurden

ebenfalls in der Frankfurter Innenstadt ausgeführt (Bild 10). Zum

Unterschied von der verankerten Wand ist die ausgesteifte Wand nicht

nennenswert vorgespannt. Die Möglichkeit der Verschiebung wird

ihr mit dem Einbau der Steifen weitgehend genommen. Die Bewegungs¬

möglichkeit wird auf den Bereich unter der jeweils tiefsten Steife re¬

duziert. Ist der Aushub vor dem Einbau der nächsten Steifenlage

groß, dann wird er die maßgebende Wandbewegung verursachen. Es

kommt zu einer Entlastung der Wand in Höhe der jeweiligen Aushub¬

sohle, zu einer Druckumlagerung nach oben und zu einer Druckkon¬

zentration in Höhe der letzten, im voraus eingebrachten Steifenlage,

Dem Einbau der Steifen C im Fall1

LMpImSI sowie dem Einbau der Steifen B

N 18

und D im Fall 2 folgte ein großer

Aushub von mehr als 4 m Tiefe,

während nach dem Einbau der Stei¬

fen B und D im Fall 1 bzw. der

Steifen C und E im Fall 2 nurmehr

(
ein Aushub von etwa 1 m stattfand.

Entsprechend konzentrierte sich-

der Erddruck auf die Steifen, nach

6
deren Einbau ein größerer Aushub

gefolgt war. Im Mittel stellte sich

hinter den ausgesteiften Baugruben¬
6

wänden ein dreieckförmig verteil¬

ter Erddruck ein. Die verankerte

Wand erfährt im Gegensatz zur ab¬
Bild 8: Idealisierte Erddruck¬

verteilung für mehrere gesteiften Wand eine Parallelver¬

Bauzustände
schiebung. Die große, gleichmäßig



verteilte Vorspannung bewirkt

e Lhapue) MLmMpim
einen gleichmäßig verteilten

0 5 10 15 -20 .10 0 10 20

Druck. Diese Druckvertei¬

lung wird durch die regelmä¬

Bigen Aushubstufen begünstigt.

Lediglich im Bereich der je¬

weiligen Aushubsohle findet

eine Druckumlagerung nach

oben statt, die an der endgül¬

E— tigen Baugrubensohle erhal¬

ten bleibt. Unabhängig von

den verschiedenen Verschie¬

bungsmöglichkeiten stimmte

Endmntond
in allen drei Fällen auf

Vorspannung

Bild 10 der gemessene Erd¬

druck mit dem Erddruck nach

Coulomb überein, wenn derBild 9: Erddruck und Biegebean¬

spruchung infolge Vor¬ Wandreibungswinkel 3 = 0

spannung und im Endzu¬

angesetzt wird.stand

Nachdem die Größe und Verteilung des Erddrucks, sowie die Ver¬

formung und Biegebeanspruchung der verankerten Baugrubenwand

über die gesamte Wandhöhe in Abhängigkeit vom Vorbau bekannt

sind, soll nochmals auf die Ursache der Wandverschiebung und auf

die Möglichkeit ihrer Vorausbestimmung eingegangen werden. Über

die Wandverschiebung ist bereits bei der Baugrundtagung 1970 in

Düsseldorf berichtet worden 12]. Hierzu muß die Wirkungsweise

des vorgespannten Systems betrachtet werden. Das Vorspannen der

Anker bewirkt eine Druckumlagerung. Im oberen Wandbereich wird

der Erddruck gegenüber dem Ruhedruck erhöht, im unteren Wand¬

bereich findet eine Entspannung statt, durch die der Boden in den

Grenzzustand des plastischen Gleichgewichts kommen kann, (Schnitt

a-a, Bild 11). Die Entspannung wird besonders groß sein, wenn,
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Bild 10: Frankfurt/Main; Erddruckmessungen an abgesteiften und

verankerten Baugrubenwänden

1, 2 = U-Bahn, 3 = S-Bahn



wie im überkonsolidierten Ton, der Ruhedruck über dem derzeiti¬

gen Überlagerungsgewicht liegt (A. = 1). Anders verhält es sich

im Schnitt b - b unmittelbar vor der Krafteinleitungszone der Anker.

Hier wird durch die eingeleiteten Ankerkräfte der vorhandene Hori¬

zontaldruck, der mit dem Erdruhedruck identisch sein dûrfte, um

die Vorspannung erhöht. Der Boden dort kann hierbei nicht in den

Bruchzustand kommen. Im Schnitt c - c hinter den Verpreßankern

findet während des Abgrabens vor der Verbauwand durch die hori¬

zontale Entspannung außerhalb des vorgespannten Erdkörpers eine

Entlastung statt, wobei der Erdruhedruck bis auf den aktiven Erd¬

druck abfallen kann. Das Gleichgewicht der auf den vorgespannten

Erdkörper wirkenden Kräfte bleibt nur gewahrt, wenn der Erddruck

über diesen Körper in den Untergrund geleitet wird. Mit der Fest¬

stellung, daß die Wand weder eine Drehung um den Kopf, noch eine

Drehung um den Fuß, sondern im wesentlichen eine Parallelverschie¬

bung ausgeführt hat, wird die bereits in Düsseldorf ausgesprochene

Vermutung bestätigt, daß es sich hierbei zum überwiegenden Teil

um eine Schubverformung des verankerten Erdkörpers handelt.

Damals war uns nur die Kopfverschiebung bekannt, inzwischen ken¬

nen wir auch die Verschiebung des Fußes. Die relativ große Ver¬

schiebung des Wandfußes zeigt, in welchem Ausmaß sich der Bo-

den unterhalb der Baugrubensohle an dieser Schubverformung be¬

teiligt. Der Einfluß erstreckt sich bis in eine Tiefe, die fûr das

Gleichgewicht zwischen dem aktiven Erddruck auf das verankerte

System und dem Erdwiderstand des Bodens unter der Baugrube not¬

wendig ist. An dem stark vereinfachten Modell einer im Boden ein¬

gespannten Scheibe wird das Kräftegleichgewicht etwa 20 m tief un¬

ter der Baugrubensohle erreicht (Bild 12). Für die Weckung des

Erdwiderstandes ist eine Horizontalverschiebung notwendig, deren

Größe jedoch nicht genau angegeben werden kann. Zur Erklärung

der gemessenen Wandverschiebung genügt allein die Schubverfor¬

mung, wenn der Schubmodul des Tons mit 160 kp/em in Rechnung

gestellt wird. Mit diesem Wert wurden für 21 m Aushubtiefe 16 cm
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Bild 11: Verankerte Wand; Erddruckumlagerung im

vorgespannten Erdkörper

Horizontalverschiebung berechnet. Über der Baugrubensohle ergibt

die Rechnung nahezu eine Parallelverschiebung, darunter nimmt

die Horizontalverformung nach der Tiefe schnell ab. Im Bild 12

sind die gemessenen und berechneten Verschiebungen gegenüberge¬

stellt.

Die Übereinstimmung kann verbessert werden, wenn mit einem

nach der Tiefe zunehmenden Schubmodul gerechnet wird. Weiter¬

hin zeigt die Vergleichsrechnung, daß die größte Schubspannung

unterhalb der Baugrubensohle auftritt. Die Sicherheit, das Ver¬

hältnis der Scherfestigkeit zur Scherspannung, ist in 5 m Tiefe

unter der Baugrubensohle mit 1,2 am kleinsten. In Höhe der Bau¬

grubensohle liegt sie zwischen 1,3 und 1,4. Die Sicherheit nimmt

mit der Baugrubentiefe ab, mit der Ankerlänge zu. Für eine wir¬

kungsvolle Verminderung der Wandverschiebung wären allerdings

erheblich längere Anker notwendig. Der Einbau solch langer Anker

bereitet derzeit noch zu große Schwierigkeiten, Im bebauten Gebiet

sind daher der Verankerung von Baugrubenwänden Grenzen gesetzt,

wenn die Verankerung unzulässige Bodenverformungen im Umkreis

der Baugrube bewirken kann. So sind in Frankfurt in 23 m Abstand

von der Baugrubenwand in Geländehöhe noch Horizontalverschiebun¬
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gen in einer Größe von 8 cm gemessen worden. Mit Zerrungen ist

vor allem über den Ankerenden zu rechnen. In der Frankfurter In¬

nenstadt werden aus diesem Grunde die Baugrubenwände derzeit nur

bis in etwa 12 m Tiefe verankert. Darunter werden die Baugruben

ausgesteift, wenn die Wand länger als 40 m ist, Abschließend bleibt

festzuhalten, daß die Verformung des verankerten Erdkörpers die

Biegebeanspruchung der Verbauträger vergrößert, auf die Größe

und Verteilung des Erddrucks aber keinen Einfluß hat.

Wir wollen den Bericht nicht beenden, ohne der Bundesbahndirektion

Frankfurt für ihre tatkräftige Hilfe und dem Bundesministerium für

Verkehr für die finanzielle Unterstützung zu danken.

Liheratur.

Das Tragverhalten des Frankfurter Tons bei im TiefbauI11

auftretenden Beanspruchungen.

Mitteilungen der Versuchsanstalt für Bodenmechanik und

Grundbau, Technische Hochschule Darmstadt, Heft 4, 1970

Breth, H. und Stroh, D.:121

Das Tragverhalten von Injektionsankern in Ton.

Vorträge der Baugrundtagung in Düsseldorf 1970, S. 57





Das Setzungsverhalten der Böden nach Messungen

unter einem Frankfurter Hochhaus

- Baugrundtagung 1972 Stuttgart -

Dipl.-Ing. P. Amann und Prof. Dr.-Ing. H. Breth

Technische Hochschule Darmstadt

Einleitung

Den heute üblichen Verfahren zur Berechnung von Setzungen liegt

als Modell der elastisch-isotrope Halbraum zu Grunde, wobei zur

Vereinfachung als Verformungsmodul der beim Kompressionsver¬

such bei behinderter Seitendehnung ermittelte Steifemodul in die

Rechnung eingeführt wird. Nun ist die Annahme, daß der Boden

sich ideal-elastisch verhält, eine grobe Näherung. Es ist weitgehend

ungeklärt, wie sich die Spannungen in den natürlichen Böden ver¬

teilen und bis in welche Tiefe der Baugrund an der Setzung beteiligt

ist. Die mangelnde Treffsicherheit bei der Vorhersage von Setzungen

findet ihren Ausdruck auch in der DIN 4019 "Baugrund; Setzungsberech¬

nungen". Im Arbeitsentwurf 1972 ist nach wie vor der Hinweis enthal¬

ten, daß "derartige Berechnungen nur zu Schätzungen der Größe der

Setzungen führen, dich nicht selten bis zu 50% unterschritten, in Aus¬

nahmefällen auch überschritten werden".

Die Verformung des Untergrundes beeinflußt aber nicht nur die Größe

der Setzung, sie wirkt sich auch auf die Form der Setzungs-

mulde und damit auf die Beanspruchung des Gründungskör-

pers und auf die Setzung der benachbarten Bauwerke aus.



Nicht weniger unsicher sind die Voraussagen des zeitlichen Setzungs¬

ablaufes. Es besteht weithin die Vorstellung, daß im wassergesättig¬

ten Ton eine plötzlich aufgebrachte Last zunächst vollständig vom

Porenwasser getragen wird und erst mit dem Abfluß des Porenwas¬

sers die Setzung einsetzt; eine Annahme, die die eindimensionale

Konsolidierung voraussetzt und für mächtige, steifplastische Tone

viel zu lange Setzungszeiten bringt, die im Widerspruch zur Erfah¬

rung liegen. Dieser Feststellung kommt besondere Bedeutung zu,

wenn, wie bei der Gleit- und Fertigteilbauweise, die Last schnell

aufgebracht wird und wie sich gezeigt hat, auch während der Bauzeit

kurzzeitig wirkende ausmittige Lasten zur Schiefstellung eines Ge¬

bäudes führen können.

Das Verformungsverhalten der Böden

In der Folge werden die wesentlichen Abweichungen der mechani¬

schen Eigenschaften der natürlichen Böden von den Berechnungsan¬

nahmen aufgezählt.

Der Baugrund ist im allgemeinen weder homogen

noch isotrop.

Vor dem Aufbringen der Bauwerkslast herrschen

im Boden die Eigengewichtsspannungen. Sie nehmen

mit der Tiefe zu, wobei die Größe des Seitendrucks

von der Vorgeschichte des Bodens abhängt.

Die Dehnungen des Bodens stehen in keiner linearen

Beziehung zu den Spannungen.

Der Boden kann unter Schubspannungen sein Volumen

ändern.

Die aufnehmbaren Spannungen sind örtlich durch die

Bruchbedingung begrenzt.
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Es ist mehrfach versucht worden, einen Teil der genannten Abwei¬

chungen durch Modifizieren des Halbraums zu mildern. Borowicka

hat die wenigen hierfür vorliegenden geschlossenen Lösungen zusam¬

mengestellt und auch gezeigt, daß bereits bei Berücksichtigung eini¬

ger der vorgenannten Abweichungen der Unterschied gegenüber dem

elastisch-isotropen Halbraum groß sein muß (11 121 . Heute können

mit numerischen Verfahren, wie der Finite-Element-Methode (FEM),

unter Annahme eines Kontinuums wirklichkeitsnähere Spannungs-Deh¬

nungs-Beziehungen bei beliebigen Randbedingungen berücksichtigt

werden. Es ist aber für viele Böden sehr schwierig, wenn nicht gar

unmöglich, das hierzu notwendige Stoffgesetz an repräsentativen Pro¬

ben zu ermitteln. Zum einen scheitert das Bemühen an der Probenge¬

winnung, zum andern sind in den meisten Fällen die Vorgeschichte

und der derzeitige Spannungszustand im Boden nicht bekannt. Hier

können nur Messungen im Feld helfen, mit denen geprüft wird, in¬

wieweit sich der Boden an der Verformung unter der Bauwerkslast be¬

teiligt.

Setzungsmessungen im Frankfurter Ton

Auf der Suche nach einem geeigneten Objekt für solche Messungen

wurde der Neubau der Abteilung für Erziehungswissenschaften (AfE

der Johann-Wolfgang-Goethe-Universität in Frankfurt ausgesucht.

Dieses in Frankfurt bisher höchste Hochhaus schien für solche Unter¬

suchungen besonders geeignet zu sein, weil es außer seiner übersicht¬

lichen konstruktiven Gliederung auf dem sogenannten Frankfurter Ton

steht und auch in der Tiefe Setzungen in einer Größe erwarten ließ, wie

sie für die Auswertung wünschenswert sind. Im übrigen stellen sich

auch gerade für den Frankfurter Ton die oben genannten Schwierigkeiten

ein bei dem Versuch, sein Stoffgesetz im Labor zu ermitteln.
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Bild 1: Das Gebäude der AfE im Endzustand

Der Frankfurter Ton ist eine tertiäre Ablagerung, in die Kalkbänke

sowie Hydrobien-, Kalk- und Muschelsande eingelagert sind. Der

Ton ist geologisch vorbelastet, feinschichtig und wie die meisten

überkonsolidierten Tone von Haarrissen durchzogen, wodurch es

kaum möglich ist, ungestörte Proben im Sinne dieser Bezeichnung

zu gewinnen.

Das Gebäude der AfE soll im Endzustand aus dem flachen Teil und

dem Hochhaus bestehen, wobei bisher nur das Hochhaus zur Ausfüh¬

rung gekommen ist (Bild 1). Die Setzungsmeßpegel sind unter dem

Hochhaus eingebaut worden. Dieses erhebt sich 116 m hoch über
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Gelände und ist 13 m tief auf einer Platte von 43 m Seitenlänge ge¬

gründet worden (Bild 2). Die Platte ist in der Mitte 3,6 m dick.

Sie verteilt das um den Auftrieb verminderte Eigengewicht des

Hochhauses mit 33 Mp/m auf den Untergrund. Die Nutz- und Ver¬

kehrslasten können später eine zusätzliche Sohlpressung von etwa

12 Mp/m bringen.

Insgesamt kamen 5 Pegel zum Einbau. Die Pegel der Pegelgruppe

Pl, P3 und P4 sind in 25,3; 13,8 und 3,8 m Tiefe gerechnet ab Bau¬

grubensohle verankert (Bild 2). Zur weiteren Kontrolle der Zusam¬

mendrückung der obersten Schichten dienen die Pegel P5 und P6 mit

3,5 m und 4,3 m Tiefe. Mit dem Pegel P6 soll später der Einfluß

des Flachbaus erfaßt werden. Die Pegel wurden in einem Bereich

installiert, in dem die Setzung von der Steifigkeit des aufgehenden

Bauwerks wenig beeinflußt wird 131 (Bild 3). Außerdem wurde an

35 Punkten die Verformung der Gründungsplatte gemessen, auf die

hier jedoch nicht eingegangen werden soll. Die Setzungsmeßpegel

sind am Institut für Bodenmechanik und Grundbau der Technischen

Hochschule Darmstadt für diese Aufgabe entwickelt und gebaut worden.

Ein Pegel besteht aus dem inneren Pegelrohr und dem äußeren Schutz¬

rohr mit den Bewegungsmuffen (Bild 4). Das Hüllrohr ist im Bauwerk

einbetoniert, während das Pegelrohr im Boden verankert ist. Da sich

das Bauwerk im allgemeinen mehr setzt als der Anker des Pegels,

wird das Hüllrohr zusammengeschoben, wodurch das Pegelrohr um

das Maß der Zusammendrückung aus dem Hüllrohr tritt. An der Ober¬

kante des Hüllrohrs wird die Setzung sg des Bauwerks und an der Ober¬

kante des Pegelrohrs die Setzung s, des Ankers durch Feinnivellement

gemessen. Die Meßeinrichtung zeigt die Differenz dieser Setzungen,

also die Zusammendrückung As der Bodenschicht mit der Dicke z zwi¬

schen Gründungssohle und Anker an.
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Bild 4: Aufbau und Anzeige eines Setzungspegels

Im Bild 5 sind über die Zeit die mittlere Setzung des Bauwerks

und die zugehörige Setzung der Pegelanker aufgetragen. Die Auf¬

tragung beginnt mit der Fertigstellung der Gründungsplatte, die

zuvor innerhalb von 3 Wochen betoniert worden war. In diesem

Zeitraum wurden im Bereich der Pegel im Mittel 1,4 cm Setzung

gemessen. Die Setzungskurven lassen folgendes erkennen:

Unter dem Anker des Pegels Pl in 25 m Tiefe unter

der Gründungssohle trat nur noch wenig Setzung auf.

Der zeitliche Ablauf der Setzung wird maßgeblich von

der Geschwindigkeit der Lastaufbringung bestimmt.

Im folgenden wird versucht, diese Feststellungen mit den Ergeb¬

nissen, die mit den heute üblichen Berechnungsannahmen erhalten

werden, zu vergleichen und die Unterschiede zu deuten,
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Tiefenwirkung des Gebäudes der AfE

Um die Tiefenwirkung des Bauwerks besser beurteilen zu können,

wurden im Bild 6 die bisher gemessenen Setzungen über die Tiefe

aufgetragen. Die mittlere Setzung des Bauwerks beträgt seit der

Fertigstellung der Fundamentplatte 18 cm. Für diese Bauwerks¬

setzung wurde die gemessene Setzungsverteilung den für den

elastisch-isotropen Halbraum berechneten Setzungen gegenüber¬

gestellt. Für die Rechnung wurden ein über die Tiefe konstanter

Steifemodul und eine Einflußtiefe angenommen, in der im Halb¬

raum nur noch 10% der setzungserzeugenden Spannung wirken.

Diese Tiefe entspricht etwa der 2-fachen Bauwerksbreite. Wie

die Auftragungen zeigen, sind in den obersten 5 m etwa die Hälfte

der Setzungen aufgetreten, während der Ton unterhalb von 30 m nur

noch wenig an der Setzung beteiligt ist.

Mebwerle 112 Jahre nuch
Rohbouende

nach Setzungsberechnung

Emlutiele 19 Em

Exrcons

Setrungen des Baugrundes cm

Bild 6: Setzungsverteilung nach der Tiefe,

Vergleich der gemessenen Setzungen

mit den im elastisch-isotropen Halbraum

berechneten Setzungen
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Es könnte der Einwand erhoben werden, daß die Setzung nicht ab¬

geklungen sei und die Einflußtiefe mit der Zeit noch zunehmen

könnte. Der Anteil der Schichten an der Zusammendrückung des

Bodens ist jedoch seit der Erstellung des Rohbaus unverändert

geblieben. Ferner wäre es denkbar, daß die geringe Beteiligung

der tieferliegenden Schichten durch dort vorhandene, wenig zu¬

sammendrückbare Kalksteinbänke verursacht worden sein könnte.

Die hier gemachten Feststellungen wären somit nicht allgemein

gültig. Um hierüber Gewißheit zu haben, wurde nachträglich eine

100 m tiefe Kernbohrung neben dem Gebäude niedergebracht. Die

Bohrung hat bis in Endteufe Ton nachgewiesen. Der Anteil der

Sande und Kalkbänke beträgt nicht mehr als 14%. Diese Zwischen

schichten sind außerdem nicht horizontbeständig. Sie schwimmen

im Ton und beeinflussen sein Verformungsverhalten unter der

Last nur wenig. Das Plastizitäts- und Konsistenzband auf Bild 7

zeigt, daß der Ton seine bodenphysikalischen Eigenschaften und

seine Konsistenz nach der Tiefe nur wenig ändert. Die geologische

Auswertung der Bohrung hat ebenfalls keine wesentlichen Unter¬

schiede nach der Tiefe erbracht.

Als Ursache für die geringe Beteiligung der tiefliegenden Schichten

an der Setzung werden die Abweichung des Verformungsverhaltens

des Tons von dem Hooke schen Gesetz und die Eigengewichtsspan¬

nungen angesehen. Für die weiteren Überlegungen sollen der Bau¬

grund als isotropes Kontinuum aufgefaßt und die Verformung des

Bodens unter der Bauwerkslast in Volumenänderung und Gestalts¬

änderung getrennt werden. Die Volumenänderung kommt durch

die Zunahme der gemittelten Druckspannungen, die Gestaltsände¬

rung oder Verzerrung durch die Zunahme der Schubspannungen

unter der Bauwerkslast zustande. Wenn man bedenkt, daß bereits

bei behinderter Querdehnung 2/3 der lotrechten Zusammendrückung

durch Gestaltsänderung und nur 1/3 der Setzung durch Volumenab¬

nahme, also durch Verdichtung, entstehen, so ist es einzusehen,
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wenn im Halbraum, in dem der Boden sich im Gegensatz zum Kom¬

pressionsversuch weitaus unbehinderter verformen kann, der An¬

teil der Gestaltsänderung im allgemeinen noch größer ist. Die Vo¬

lumenänderung ist über den Volumenmodul, die Gestaltsänderung

über den Schubmodul mit den entsprechenden Spannungen verknüpft,

wobei beide Moduli keine Bodenkonstanten sind, sondern sich mit

den Spannungen ändern. Ihre Abhängigkeit von den Spannungen

ist an den auf Bild 8 dargestellten Beziehungen zu erkennen, die

an einem Sand unter anisotroper Belastung gefunden worden sind 141.

Nach diesen, in unserem Institut durchgeführten Versuchen nehmen

sowohl der Volumenmodul als auch der Schubmodul mit den gemittel¬

ten Druckspannungen zu. Hingegen nimmt der Schubmodul mit wach¬

sendem Anteil an Schubspannung ab. Mit dem Frankfurter Ton sind

uns gleichwertige Versuche noch nicht gelungen, doch lassen die

routinemäßigen Dreiaxialversuche für den Ton analoge Tendenzen

erwarten.

Serubspennunguerhelteas Tgeil Coel

ollsertige Spannufg  in korem?

Go.Ko  Verformungsmodu ber alseitigen Spamungen

6, K, — Verfermungsmodul bei pem

Bild 8: Spannungsabhängigkeit der Verformungsmoduli

von Bôden am Beispiel eines Sandes
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Nachdem wir diese Abhängigkeit erkannt haben, wird die unter dem

Hochhaus der AfE gemachte Feststellung verständlich. Unter dem

Einfluß des Eigengewichts des Bodens nehmen die gemittelten Druck¬

spannungen nach der Tiefe zu, was mit einer Zunahme des Volumen¬

und Schubmoduls nach der Tiefe verbunden ist. Zum anderen verlie¬

ren die Schubspannungen infolge der Bauwerkslast gegenüber den

Eigengewichtsspannungen im Boden nach der Tiefe zunehmend an Be¬

deutung. Beides bewirkt in Übereinstimmung mit den Messungen ge¬

genüber dem elastischen Halbraum eine Verlagerung des Setzungs¬

herdes nach oben und dies besonders bei großen Lastflächen. Eine

Feststellung, die im übrigen durch eine Reihe weiterer Setzungsmes¬

sungen an Frankfurter Hochhäusern bestätigt worden ist 15J

Für die Berechnung der Verformungen im Halbraum bei mit der Tie¬

fe veränderlichem Verformungsmodul liegen geschlossene Lösungen,

die die Gleichgewichts- und Formänderungsbedingungen erfüllen, nur

für wenige Sonderfälle vor. Für den Ansatz einer nicht-linearen

Spannungs-Dehnungs-Beziehung sind keine geschlossenen Lösungen

bekannt. Es mußte daher für die Behandlung des vorliegenden Falles

ein Rechenprogramm nach der FEM entwickelt werden. Für die heu¬

tigen Ausführungen wurde vereinfacht ein Rechenprogramm ange¬

wandt, das mit einem elastischen Stoffansatz arbeitet, aber die Be¬

rücksichtigung eines veränderlichen E- Moduls gestattet 16). Die

Setzungsverteilung wurde mit konstantem E- Modul und zwei unterschied¬

lich von der Tiefe abhängigen E- Moduli für den geschätzten Endwert

der Bauwerkssetzung berechnet und in Prozenten davon aufgetragen

(Bild 9). Die beiden Kurven für die linear mit der Tiefe zunehmen¬

den E-Moduli unterscheiden sich in den Anfangswerten, wobei für

die Rechnung der geradlinige Verlauf des E-Moduls in eine Trep¬

penkurve umgewandelt wurde. Die Setzungen hängen außerdem von

der Querdehnungszahl ab, ohne daß sich die relative Lage der

Kurven zueinander wesentlich verändert. In Bild 9 wurden die Set¬

zungsverteilungen für P= 0,25 aufgetragen. Es zeigt sich, daß be¬
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bizher gemessener
Crbaude

Jahre ob Rohbouenes

Bild 9: Prozentuale Setzungsverteilung nach der Tiefe

Vergleich der Meßwerte mit den nach der FEM

berechneten Setzungen

reits nach dieser Abwandlung eine bessere Ubereinstimmung mit

den Messungen erzielt wird. Auf die erwähnten Zusammenhänge

hat bereits Borowicka hingewiesen 17J. Er berichtet von einer

Pegelmessung unter einem Silo, der auf dem Wiener Tegel, einem

ebenfalls geologisch vorbelasteten steifen Ton von großer Mächtig¬

keit steht. Auch dort waren die gründungsnahen Zonen mit dem größ¬

ten Anteil an der Setzung beteiligt.

Leillicher Setzungsablant

Die Messungen am Gebäude der AfE haben ergeben, daß mit der

Fertigstellung des Rohbaus insgesamt 15 cm Setzung aufgetreten

sind, während sich das Bauwerk seitdem, in weiteren 1 1/2 Jahren

nurmehr 4 cm gesetzt hat. Da die Setzung noch nicht vollständig

abgeklungen ist, sollen für die Beurteilung des Setzungsablaufs

die Setzungen von weiteren Hochhäusern in Frankfurt mit heran¬
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gezogen werden. Um eine bessere Vergleichsmöglichkeit zu schaf¬

fen, wurden die erhaltenen Zeit-Setzungslinien zur jeweiligen Zeit

der Rohbaufertigstellung miteinander zur Deckung gebracht (Bild 10).

Dies ist für die Abschätzung der Setzungen nach Rohbauende zuläs¬

sig, weil bei allen Bauwerken die Setzung etwa 3 Jahre danach ab¬

geklungen war. Die so aufgetragenen Zeit-Setzungslinien bilden

ein schmales Band. Mit der Erstellung des Rohbaus waren 45 - 70%

der Endsetzung erreicht. Die Streuung beruht auf Unterschieden im

Bauablauf und in den Gebäudeabmessungen. Für das Gebäude der

AfE, dessen Setzungsverlauf sich gut in die übrigen Messungen ein¬

reiht, ist nach dieser Auftragung eine Endsetzung von 23 cm zu er¬

warten, von der knapp 70% mit der Fertigstellung des Rohbaus auf¬

getreten sind.

F.2753

2600. 1201

Ee 2450 Mnin

. vesterte

nach FEM berech-

nete werte

0.2

Setzungen des Saugrundes in . der Eduwerksselzung

Bild 10: Setzung von Hochhäusern

auf Frankfurter Ton 181

Die Auftragung veranschaulicht, wie sehr das Verformungsver¬

halten des Tons von der klassischen Konsolidierungstheorie ab¬

weicht. Die gemachten Erfahrungen sollten uns veranlassen, un¬

sere auf dem Kompressionsversuch basierenden Vorstellungen

zu revidieren. Der Boden ist in seiner Verformung über die Zeit
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nur soweit behindert, als mit der Verformung eine Volumenvermin¬

derung verbunden ist und diese durch den Porenwasserabfluß ver¬

zögert wird. Allein dieser Teil der Verformung bewirkt die Konso¬

lidierungssetzung. Wenn wir uns daran erinnern, daß die Setzung

überwiegend aus Schubverformung resultiert und in der Hauptsache

nur die Zunahme der gemittelten Druckspannungen die Volumenab¬

nahme bewirkt, weil die Schubbeanspruchung nur bereichsweise mit

einer Verdichtung des Bodens verbunden ist, so wird verständlich,

daß die Konsolidierung nur einen geringen Anteil an der Setzung

hat. Die Konsolidierung wird ferner durch den räumlichen Abfluß

und durch den günstigen Einfluß der Risse und der durchlässigen

Zwischenschichten auf den Porenwasserabfluß beschleunigt.

Sekluustetrachtung

Durch die Verlagerung des Setzungsherdes nach oben wird die

Setzungsmulde schmaler. Dies hat zur Folge, daß ausmittig an¬

greifende Lasten eine größere Schiefstellung des Bauwerks verur¬

sachen als auf dem elastisch-isotropen Halbraum. Andererseits

ist der Setzungseinfluß auf benachbarte Bauwerke kleiner. Beide

Feststellungen werden durch unsere Erfahrungen bestätigt. Daß

sich ausmittige Lasten auch in diesem Sinne auswirken, wenn sie

während der Bauzeit nur vorübergehend wirken, ist nach dem ge¬

schilderten Setzungsablauf einzusehen. Im anschließenden Vortrag

soll über einen solchen Fall berichtet werden. Es wird noch zu un¬

tersuchen sein, wie sich die gemessene Tiefenwirkung auf die Be¬

anspruchung von Gründungskörpern auswirkt.

Es war das Ziel dieses Vortrages, das Verformungsverhalten der

Böden unter Lasten am Frankfurter Beispiel verständlich zu machen.

Anlaß zu dem Bericht gab die Erkenntnis, daß die Setzungsberech¬

nungen im allgemeinen noch zu sehr von der Vorstellung ausgehen,

daß der Boden unter der Last lediglich zusammengedrückt wird,

während in Wirklichkeit es sich überwiegend um einen Verzerrungs¬
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vorgang handelt. Die Schubbeanspruchung bewirkt nur zu einem

geringen Teil eine Volunenänderung. Die Verdichtung des Bodens

dürfen wir in der Hauptsache vom Zuwachs der gemittelten Druck¬

spannungen erwarten. Insgesamt ergibt sich, daß die Konsolidierungs¬

setzung weit weniger an der Gesamtsetzung Anteil hat als weithin

noch angenommen wird. Die Tiefenwirkung des Bauwerks und dessen

Einfluß nach der Seite werden ebenfalls überschätzt,

Das hier Geschilderte gilt allgemein und beschränkt sich nicht auf

den Frankfurter Baugrund. Um hierfür den Beweis zu erbringen,

werden zur Zeit unter einem 100 ooo Mp schweren, auf Sand stehen¬

den Reaktorgebäude Setzungsmessungen bis in 60 m Tiefe ausgeführt.

Das Gebäude ist kreisrund und hat einen Durchmesser von 60 m.

Gleichzeitig werden von diesem Sand in einer Dreiaxialzelle die

Spannungs-Dehnungsbeziehungen bestimmt, um prüfen zu können,

unter welchen Bedingungen eine Übereinstimmung der Verformungs¬

berechnung mit den Messungen erzielt werden kann.

Diese Untersuchungen werden ebenso wie die Messungen in Frank¬

furt von der Deutschen Forschungsgemeinschaft gefördert. Über das

Ergebnis der letztgenannten Untersuchungen und der abschließenden

Auswertung der Frankfurter Messungen wird zu gegebener Zeit be¬

richtet werden.
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STRESS STRAIN CHARACTERISTICS OF SAND

by Herbert Breth“, Ernst Schuster“ and Prabhakar Pise

INTRODUCTION

The theory of elasticity is used in the solution of certain soil

mechanics problems, such as those involving stress distribution and

deflection in a semi-infinite mass subjected to boundary forces. The

conventional solution of such problems relates the stresses and strains

by Youngs modulus of elasticity and Poissons ratio. The numerical

techniques employed to predict the settlements and ultimate load of

the foundation also make use of these elastic constants E and v.

The stress-strain behaviour of any type of soil depends on a

number of different factors including type of sand, density, water con¬

tent, structure, drainage conditions, strain conditions (i. e. plane strain,

triaxial), duration of loading, stress history, confining pressure, and

intermediate principal stress (4, 5, 6, 7, 1o, 11, 12, 13, 16). As the

stress-strain relationship is nonlinear and depends on preceding factors,

the Youngs modulus of elasticity E and Poissons ratio y are not constant

for the soil but depend very much on these factors (2, 4, 9), In many

cases it may be possible to take account of these factors by selecting soil

specimens and testing conditions which simulate the corresponding field

conditions. When this can be done accurately, it would be expected that
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the strains resulting from given stress changes in the laboratory would

be representative of the strains occur in the field under the same stress

changes. To account for the nonlinear deformation behaviour of soil

media, Kondner and his co-workers (1o, 11) proposed a hyperbolic

stress-strain response which was used by Duncan and Chang (4) in

their finite element analysis. This hyperbolic stress-strain response

was found to be inadequate in the small strain range. Hansen proposed

empirical relations based on test results (8) and discussed their appli¬

cability with the type of stress strain curve obtained in the laboratory.

Desai (3) suggested use of the spline function for the stress-strain

curve and discussed the influence of initial tangent modulus on the

settlement computations. The reliable measurements of stresses and

strains in the laboratory in the small strain range are necessary to

evaluate reasonably accurate the value of initial tangent modulus E.

The study of the axial and lateral deformations and volume

change of a sand mass under as many applied shear conditions as possible

will no doubt be of great interest from both the practical and theoretical

points of view to understand the behaviour of the soil mass. Most of the

investigations reported in the literature were carried out on small sam¬

ples of soil. The purpose of this investigation is to study the stress-strain

characteristics of sandy soils under unisotropic loading conditions on

large triaxial samples in the small strain range of practical use and to

investigate the influence of stress paths, confining pressure, and type

of the sand on the elastic parameters E and y and to propose a mathe¬

matical function for the non-linear stress dependent characteristics of

the soils and to compare the utility of this function of the stresses and

strains with available data and its limitations.

SOIL TESTED

The study was performed on two types of sand.

Rhein river sand: This is an uniform sand with subangular to subrounded

particles between 1 to 3 mm. The limiting void ratios were
0.798

min

and e - 1.02.
max
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Karlsruhe sand: This is nonuniform sand with angular to subangular

particles between 0. 06 to 2 mm in size. The limiting void ratios were

= 0. 481 and 0. 865.
maxmin

The air dry soil had originally been oven dried during its pre¬

paration and was allowed to sit in normal room air for several months

prior to testing where it attained an equilibrium water content of about

1:5 %.

Tests were performed on samples prepared to two initial den¬

sities: (i) Loose, Dr z 33%; this was the loosest density that could be

conveniently prepared on a routine basis, (il Dense, Dr z 67%; this was

the densest density that could be obtained on a routine basis in the

laboratory.

TESTING PROCEDURE

Testing technique: Two series of tests were conducted on dense and

loose specimens at initial confining pressures of 1 kg/em, 3 kgem,

and 5 kg/em". In one of the series, after the sample had been prepared

at an initial ambient (confining) pressure of 0. 5 kg/em and consolidated

to the required confining pressure, the cell pressure was kept unchanged

and the axial force was increased until the sample failed. In the second

series the axial force was kept unchanged and equal to the confining pres¬

sure and the cell pressure was decreased until the sample failed. The

failure stress hereby is defined to be the stress difference 9,- 0,, which

does not increase because of the increase of the area of the sample.

Method of testing: Tests were carried out on cylindrical sand samples

20 cm in diameter and 50 cm in height, with smooth lubricated steel

caps and bases. The angle of friction between the sands and the cap

was about 3“ to 4°. Specimens were constructed in a segmented split

mould confining jacket and were contained by a 1, 2 mm thick rubber

membrane. The split mold was removed after the specimen was sub¬

jected to allround pressure of 0. 5 kg/em (1, 15). The vertical or axial
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stress C, was applied by means of the piston which was operated with oil

pressure. The measurement of stresses was done on an electrical pressure

element system. The lateral stress 0, applied with water was measured by

mercury manometer upto 1 atmosphere pressure and subsequently with

pressure gauges (14).

The measurements of small deformation upto 2 mm, was done with four

inductive displacement pickups inside the sample which were embedded as

shown in Fig. 1 with an accuracy of 0. 0001 mm. It is generally acknowledged

that the measurement of stresses and strains in the interior of a soil mass

is a difficult task. The measuring devices like strain gauges or electrical

displacement pickups embedded in the soil will have physical properties

different than the surrounding soil. Thus, the stress field and strain field

in the vicinity of the gauges or pickups will be altered by the presence of

these elements. The continuity in the stress strain curve in the small strain

and large strain regions showed that the disturbance caused was not of alar¬

ming nature. Axial deformation greater than 2 mm was measured by dial

gauge mounted outside the sample. The larger lateral deformations were

measured with five equally spaced thin circumferential narrow graduated

bands fixed on the sample. The least count of these bands was 0. 1 mm. To

account for the non-uniform strain conditions (1, 15), the measurements of

axial and lateral strains were made by two strain pickups for the measuring

section. Owing to the non-uniform strains resulting from end restraint, measu¬

rement at a number of points would be required to give the lateral strain or

the overall volume change.

ANALYSIS OF THE DATA

The plotted curves of strains against stress ratio, R C,o,

showed a parabolic trend with strain becoming excessive as the stress ratio

approaches to the failure stress ratio as shown in Fig. 2. To analyse the

data mathematically a function of the type:

+...(R) (1)

(R-R.) (R-R.)

was found to be reasonably adequate. In which e = axial or lateral strain at

any R;0,  minor principal stress, C, = major principal stress;
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R. = R at failure stress; and a, b and c are parameters depending on

the observed stress strain characteristics of the material. A subsitution

of the type:

(2)
R-R.

reduced equation (1) to:

(3ahx

in which x is a new variable.

The parameters a, b and c can be determined by the method of least

square. The object of this investigation was to evaluate the elastic

parameters from the initial portion of the stress strain curve and a

simple procedure was used to evaluate these parameters. At the

start of the triaxial compression test,R = 1 and E = &= 0.

So (4)
0 (I-R.

(5)0-atbx tcxand

Eqs. 3 and 5 result into:

exexb
(6)

X-X

in whichy is a variable and x »x

The variables 1 and x can be evaluated from the set of ob¬

servations of stresses and strains. The plot of I versus x reasonably

approximates to a straight line as represented in Fig. 3 and the

parameters b and c were determined as shown, The parameter a was

then evaluated from eq. 5. The various parameters are recorded in

tables 1 and 2 for both sands.
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Evaluation of Youngs modulus of elasticity E and Poissons ratio y of

the soil: The stress and strain at a point are related (17) with the

elastic constants E and y and due to the symmetry available in the

triaxial apparatus, the following relationships exist:

Et,--y 2, (7)

and
EE,0, -Vo, t0, (8)

in which G, ando, = the major and minor principal stresses; e, and

e, - the axial and lateral strains. Values of the Youngs modulus E

and Poissons ratio v can be related to the stresses and strains as

1o1 1031 07 205

(9)

2

(10)

Eqs. 9 and 10 are valid when E and V are material constants. It is an

observed phenomena that the relationship between stress and strain for

soils is not linear and these elastic constants are stress dependent. To

account for the nonlinear and stress dependent behaviour of the soil, it

is assumed that E and  are constants in infinitesimal stress and strain

changes and eqs. (9) and (1o) can be written as

uerg der gue de

(11)

40 A,A E - 240, E

40, de, -40 de,
and

(12)

(40 AG,)AE,- 240, AE,

in which A = increment in stress or strain.
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Case 1: 0, = constant = g; and failure of the sample with C, increasing;

in which o  initial confining pressure. 40 0; and

(13)A0

Rdn  R

AR

(14)
RIRHAR)

From Fig. 2

= + E (15)Ae

R) (RAAR) 1)

From egs. 11, 14 and 15 and using the differential difference equation

technique,

E =- (16)

R
1(R)

first derivative of E,in which E

From eq. 1,

2c, 4 b, x

(17)
1(R)

in which x = R- R.

e, and E, are expressed in /oo and so

1090
(19)

ER2 20 th

(20)similary

(R) 2c1b.
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case, 2: C, = constant = C ; and failure of the sample with C, decreasing.

Eqs, 11 and 12 give

240

E =
(21)

4e- 246

and

4e

N-
(22)

Ae 24

Applying similary the differential difference equation technique,

20 à 1000

(23)

2 fc, +2c,) +lb, t 2 b,)X

and

2 c, tb,X

(24)
( 2(c, 126,) t (h, t2 b,)5

The variations of E and v with stress ratios for various test

conditions are shown in Figs. 4 to 5 for Rhein river sand.

COMPARISON WITH OTHER INVESTIGATIONS

The stress-strain response presented in this paper has shown

that it is possible to satisfactorily represent it over the initial part of

the stress strain curve. It is desirable to determine whether such a

form has general applicability with some of the triaxial compression

test results for sands reported in the literature. The following results

reported by various investigaters have been selected at random.

Shockley and Ahlvin (15) reported tests on large cylindrical

samples for a Mississipi river sand. The tests were conducted using

various loading cycles and only the initial cycle was ultilised here.
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Thus, failure of the specimen was not obtained. One of the specimes

was 7, 12 cm in diameter and 16. 5 cm in height; and another 91, 4 cm

in diameter and 177.5 cm in height. The failure deviator stress

(o, -o,) was calculated from the hyperbolic stress strain response

suggested by Kondner (10) and was used here to evaluate R.. The tests

reported by Frydman and Zeitlen (7) were performed on dune sand

from Ezra-Uvitzaron (South of Tel-Aviv), referred to as Ezra-Uvitzaron

sand, using specimens 1o. 16 cm in diameter and 20. 32 cm in height.

Kondner and Zelasko (11) studied a uniform fine dune sand from Wolf Lake,

Indiana, referred to as Wolf Lake sand. The specimens were 3. 55 cm

in diameter and 8 cm in height. The tests were conducted keeping the

mean normal pressure constant throughout the test. One of the two

test curves was used here. Lee, Seed and Dunlop (12) carried out triaxial

tests on sand dredged from the Sacramento river near Antioch, California,

referred here as Antioch sand. The specimens were of 3, 55 cm in dia¬

meter and 8. 65 om in height tested at the densest condition under high

confining pressures. Lee and Seed (13) reported tests on a fine uniform

sand which had been dredged from the Sacramento river about 50 km

upstream from San Francisco Bay. This is referred to here as Sacramen¬

to river sand. The specimens were of 3. 55 cm in diameter and 8. 65 cm

in height. The tests were conducted at relative densities of sand of

38%, 60%, 78% and 100%. The 1, versus x plots shown in Figs. 6(a)

and 6(b) for these sands are reasonably straight lines for the stress

range shown and the deviations from the straight lines at large confi¬

ning pressures as observed in Fig. 6(b) for Sacramento river sand

and Antioch oven dry sand may be due to the crushing of the particles.

The lateral strains E,, for the Ezra-Uvitzaron sand and Sac¬

ramento river sand were indirectly evaluated from the volumetric and

axial strains. J, versus x plots for these sands presented in Fig. 7

are reasonably straight lines.
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Duncan and Chang (4) performed tests on uniform fine silica

sand with subangular to subrounded particles. Tests were conducted

on specimens of diameter 3. 55 cm and height 8. 65 cm at relative den¬

sities of the sand 38% and 100%. The parameters b and c were evaluated

as shown in Fig. 8. The variations of modulus of elasticity, E with

axial strains as computed by chord slopes, hyperbolic representation,

and spline function (3) along with the predicted values of the authors

are shown in Figs. 9(a) and 9(b). It is observed that the values predicted

by the parabolic function compare reasonably well with those of hyper¬

bolic as well as spline function. In the small strain range, the values

lie in between the values predicted by the hyperbolic and spline function

and in the large strain range the values overlap on one another.

ANALYSIS AND CONCLUSIONS

It is possible to evaluate the modulus of elasticity, E, or

Poisson's ratio, V, for both sands from the various parameters given

in tables 1 and 2 and using eqs. 16, 20 or 23, 24 depending on the test

conditions. In this paper the results of only Rhein river sand are em-

bodied.

The results have shown that the deformation of the sand does

not depend only on the individual settlement of the particles, stress

condition, and relative densities of the sand, but also depends on the

stress paths and so it gives insight to the necessity of testing the ma¬

terial along the stress paths occurring in the geological stratas.

The modulus of elasticity, E, (Figs. 4a/4b) reduces from its

maximum value at or near to the stress ratio, R = 1, to zero at the

stress ratio R = R.. The general trend is that the rate of decrease

of E with stress ratio is more for the condition: axial stress is kept

constant and equal to the initial confining pressure and lateral stress

is decreased; whereas it is less for the condition lateral stress is

kept constant and equal to the initial confinging pressure and vertical
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stress is increased and at same relative-density and initial confining pressu¬

re the value of initial tangent modulus, E,, is smaller for the former testing

condition than the later testing condition. At all stress ratios generally E

increases with the initial confining pressure. Similar observations were

made by Duncan and Chang (4) at R = 1 and suggested that the log o,

against log E plot is a straight line. The modulus of elasticity, E, of the

dense sand is more than the loose sand showing that the dense sand is more

stiff than the loose sand at all stress ratios.

The Poissons ratio (Figs, 5a/5b) depends very much on the

stress paths. The relative density of the sand appears to show some in¬

fluence on the variation of Poissons ratio. For the condition lateral stress

is kept constant and equal to the initial confining pressure, and axial stress

is increased (Fig. 5a); Poissons ratios of the both types of sand at or near

the confining pressure are nearly 0. 1 and increases as the stress ratio

decreases. Values of Poissons ratios for the loose sands were found to

vary somewhat less with stress ratio, ranging from 0. 1 to 0. 3 where as

for dense sand the variation is from 0. 1 to 0. 6. The tests reported by

Duncan and Chang (4) on silica sand showed similar variations in Poissons

ratios. Jakobson (9) found that the Poissons ratio as determined by conven¬

tional triaxial compression tests varied with the magnitude of shearing

stress over a range of 0. 1 to 0. 6.

For the condition: axial stress is kept constant and equal to

the initial confining pressure and the lateral pressure is decreased (Fig. 5b);

the Poissons ratio is nearly equal to 0. 6 at or near to the confining pressure

condition i. e. R = 1. For Rhein river sand, the Poisson s ratios do not

change appreciably with stress ratio upto R = 0. 4 but below R = 0.4, the

values decrease abruptly to about O. 1. Karlsruhe sand showed little increase

in Poissons ratios with the decrease in stress ratios.

The initial confining pressure does not appear to have signi¬

ficant effect on Poissons ratios. The values of Poissons ratios are

quite scattered, and there is no clear variation of the values with con¬

fining pressure and it is premature at this stage to draw conclusions
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about the variation of Poissons ratio with confining pressures.

The comparison with the field data shows that the parabolic

variation of the stress strain relationship is a reasonably good approxi¬

mation in the stress ratio range R = 1 to R - R, - 0. 05 and shows its

usefulness for other types of sands.

Investigations were also carried out to study the variation

of bulk modulus and shear modulus with stress ratio, and also the

volume change characteristics with stress ratio (14) and the results

will be published in the second part.

It is of practical utility to understand the stress-strain charac¬

teristics of soils along the stress paths which occur in the geological

stratas and studies are currently in progress to simulate K.-condition

on big triaxial samples in the laboratory and to measure the stresses

and strains with improved electrical measuring devices.
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TABLE 1. - PARAMETERS a, b, c AND R. FOR RHEIN RIVER SAND

Testing initial con- Strains

R.
condition fining pres-in /oo

sureq, in

kgem

(1) (5)(2) (4) (7)(3) (6)

const. - 0. 55824 0.32304 0. 04925
1.00 0.296

and - 0. 01860 0.011960. 00389
63

is increa¬

- O. 92710 0. 139330. 42539
sed 3.00 0.319

- O. 0088 - 0. 05518 0.04166
D. = 33%

- 1.0596 0.173000. 45317
5.00 0. 329

- 0.02235 0. 045000. 05206

- O. 45839 0. 29255 0. 03184
1.00 0. 267const.

O. 00614 0. 018850. 02121
and

- 0. 90427 0. 63695 0.01419, is increa¬
3.00 0.274

sed
- 0. 06749 0. 02505 0.01738

D = 67 %

- 1.30379 0.91076 0.01154
5.00 0. 289

0. 09485 0. 04879 0. 01508

- 0. 72611 0. 56537 0. 00363
1.00 0.215

const.
0. 17707 0. 12345 0.01221

and

- 1. 12837 0.81259 0. 00315
3.00 0. 276, is decrea¬

- O.31475 0.21238sed 0.01122

D = 33 % - 1. 53617 1. 07493 0. 00243
5.00 N.298

- 0.45306 0. 29855 0.01369

- 0.51525 0.41527 0. 00295
1.00 0. 187

const.
- O. 13090 0.09630 0. 00823

and

- 0. 92942 0.71287 0. 00286
3.00, is decrea¬ 0.229

- O. 39457 0.29135 0. 00992sed

D. = 67%
1. 13875- 1.50081 0. 00256

5.00 0.239

- 0. 44030 0. 31603 0. 01449
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TABLE 2. - PARAMETERS a, b, c AND R. FOR KARLSRUHE SAND

Testing Initial con¬ Strains

condition fining pres in 7a

sure,in

kgem

41 11121 1 1 16)

const, -O. 77148 0. 25239 0.21441.00

and
O. 07947 0.141416 0. 0604

,is increased

-2.02352 1.09651 0.23773.00
D = 33 %

0. 02742 0.10260 0. 0587

-2.86403 1. 67607 0. 22785.00

-O.01157 0.06450 0.0506

-0. 57245 0.34059 0.07181.00
const.

O. 01373 O. 04070 0. 0230
and

-1.18924 O. 83637, is increased 0.04743.00

0. 00330D. 2 67 % 0. 0376853 0.0266

-1.59406 1. 09033 0. 05235.00

-0. 00695 0. 034575 0. 0289

0. 6667. - 1.47028 O. 726231.00const.

-O. 004663 0.26043 O. 19715and

is decreased -O. 41636 0.27934E13.00 O. 40128

D = 33 % -O. 66134 0.4125853 0. 03628

-0. 95146 0. 044725.00 0. 44137

-O. 88517 0. 5732563 0.03581

O. 87075 - 1.514621.00 0. 64778
0, const,

0. 00000 - O. 22308 O. 16910
and

- O. 33662 0. 276353.00 0. 39427is decreased

-0. 42875 O.27153 0. 0364167%

-0. 7041851 0.036215.00 O. 35781

-0. 68143 0.46428 0.02904

11

0.288

0. 295

0.301

0.240

0.244

0.271

0.253

0.298

0.295

0.242

0.253

0.261
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APPENDIX II. - NOTATION

a,b, c parameters in the parabolic expression;

parameters for axial strain;abc.

parameters for lateral strain;agbg63

relative density;

E -
Youngs modulus of elasticity;

E at R;n)

R stress ratio -0,/0;

R. stress ratio at failure;

X= a variable
R-R,

a variable

X
a variable = (R - R.);

A-
denotes a change in the appended quantity ;

initial confining pressure;.

major principal stress;01

minor principal stress;

stress difference61-9

axial strain;67

lateral strain;63

V-
Poissons ratio

Poissons ratio at R;
(R)

a variable71
and

a variable

X-X
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ABSTRACT: Elastic properties of two types of sand are studied in

triaxial compression tests under anisotropic loading conditions. Pa¬

rabolic functions based on experimental stress-strain curves are

utilised for functional representation of nonlinear stress-strain

curves and are found to provide satisfactory approximations to stress

strain curves, Youngs modulus and Poissons ratio required for the

nonlinear stress-deformation analysis of soil media. It is observed

that the elastic properties are not only function of the type and state

of the soil but depends on the stress paths and the stress ratios.

CIVIL ENGINEERING ABSTRACT: The stress-strain characteristics

of cohesionless soils in triaxial compression tests under anisotropic

loading conditions are investigated. The variations of Youngs modulus

and Poissons ratio with stress ratio for different test conditions are

presented.
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A STUDY OF BULK AND SHEAR MODULI OF SANDS

by Herbert Breth, Prabhakar Pise and Ernst Schuster

INTRODUCTION

The theory of elasticity is used in the solution of certain

soil mechanics problems, such as those involving stress distribution

and deflection in a semi-infinite mass subjected to boundary forces.

The conventional solution of such problems relates the stresses and

strains by Youngs's modulus of elasticity and Poisson's ratio. The

numerical techniques employed to predict the settlements also make

use of these elastic constants E and v.

The stress-strain behaviour of any type of soil depends on

a number of different factors including type of sand, density, water
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content, structure, drainage conditions, strain conditions, duration

of loading, stress history, confining pressure and intermediate prin¬

cipal stress (4, 6, 8, 9, 10, 11). As the stress-strain relationship

is non-linear and depends on preceding factors, the Young s modulus,

E, and Poissons ratiov are not constant for the soil but depend on

preceding factors (2, 4, 7). Since there is a direct relationship bet-

ween the bulk and shear moduli and Youngs modulus and Poissons

ratio, the former will also depend on the preceding factors. It is known

that soil is not an elastic material and that the deformation in it

occurs with change in its volume and this behaviour of the soil makes

it difficult to understand the soil méchanics problems,

The bulk modulus, K, may be determined readily from

test results of volume change characteristies of soil in isotropie con-

solidation. Isotropic consolidation tests conducted on sands in the

triaxial apparatus (5, 7) have indicated that the volumetric strain

increases at a decreasing rate as the isotropic stress is increased

and it depends on the type of the sand and its relative density. The

stress and strain relationship was generally expressed in the form

S

(1)

in which C - the volumetric strain, P= confining pressure (hydro¬

static stress), and S and m are constants evaluated from the experi¬
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mental data. These constants are also found to depend on the relative

density, grain size distribution, miner alogical and elastic properties

of the particles of the sand (5).

The shear modulus, G, can in theory be obtained from

tests in which only shear strains occur. However, these conditions

are difficult to simulate with conventional laboratory equipment,

Barkans (1) simulation of pure shear conditions on sand in a

specially designed shear box revealed a linear relationship between

the shearing stresses and the shearing strains at a given normal

stress. Data from triaxial compression tests (3, 6, 8), in which the

spherical stress was held constant and which approximates the pure

shear tests, revealed that the stress-strain behaviour was nonlinear

and was dependent on the magnitude of the mean normal pressure,

Domaschuk and Wade (3) used the hyperbolic stress-strain response,

similar to that of Kondner and Zelasko (8) for the deviatoric stress

strain relationship to evaluate the shear modulus and discussed its

variation with density, mean normal pressure and deviatoric stress.

The study of the deformational characteristics of sand mass

under as many applied shear conditions as possible will no doubt be of

great interest from both the practical and theoretical points of view

to understand the behaviour of the soil. This paper describes the re¬

sults of an experimental investigation of the bulk modulus under iso¬

tropic consolidation and shear modulus of sands under unisotropic
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loading conditions on large triaxial samples. The influence of stress

path, octahedral stress ratio, initial confining pressure and type of

sand has been studied on shear modulus, C, and type of sand and

confining pressure on bulk modulus, K. The measurements of small

stresses and strains were done by special electronic devices so that

the reliable values of shear modulus could be evaluated from the

initial part of the stress strain curve and the values could be used

in the computation of settlement of a building or any structure. A

new mathematical functional relationship has been utilised for the

nonlinear stress strain characteristics of the soil. Qualitative

studies are also carried out to study the influence of stress path

on the variation of shear modulus with octahedral stress ratio and

also on the initial tangent shear modulus.

SOIL TESTED

The study was performed on two types of sand.

Rhein river sand: This is an uniform sand with subangular to sub¬

rounded particles between 1 to 3 mm. The limiting void ratios were

o. 798 ande =1.02.
min max

Karlsruhe sand: This is a nonuniform sand with angular to subangular

particles between o, o06 to 2 mm in size. The limiting void ratios

were 0.481 and 0.865.min max
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Tests were performed on samples prepared to initial

densities (a) Loose, D. z 33%, this was the loosest density that

could be conveniently prepared on a routine basis. (b) Dense,

D = 67%; this was the densest that could be obtained on a routine

basis in the laboratory. The apparatus, testing technique and

measurements of stresses and strains have been described in

authors earlier publication (2).

ANALYSIS OF THE DATA

Evaluation of bulk modulus, K: The bulk modulus was evaluated

from the isotropic consolidation tests in which the cell pressure

was increased in small increments and the sample was permitted

to come to equilibrium after each increment. The measurements of

stresses and volumetric strains were done. The isotropie consoli¬

dation curves for both sands are presented in Fig. 1. By definition,

the bulk modulus related the mean normal stress which is here equal

to the confining pressure and the resulting volumetric strain of the

soil element. Due to the nonlinear stress-strain relationship obser¬

ved, K, may be defined as:

(2)
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It was observed that eq. 1 can reasonably be used for the sands

tested to express the stress-strain relationship in the pressure

range of o,5 kpem to 5 kpem as log e, and log P relationship

was a straight line in this pressure range and the parameters S

and m were determined graphically as shown in Figs. 2a and 2b.

From eqs. 1 and 2, K can be related as

(1-m)

s (3)

Fig. 3 répresents the relationship between, K, and confining pressu-

re for both sands at different relative densities.

Evaluation of shear modulus, C: From the theory of elasticity, the

general stress system on a point in space can be expressed into two

components: (a) a state of hydrostatie stress accounting for the entire

volume change; (b) deviatoric component accounting for the shear strain.

These components correspond to the normal and shear stresses acting

on the octahedral planes at the point under consideration. It may be

shown that in triaxial test these stresses are given by

Coct31203 (4)

and

(0 - 05oet (5)

in which C, and C, are major and minor principle stresses respecti¬

vely in triaxial test,  octahedral normal stress, and I



- 7

octahedral shear stress. The above development may be also

applied to a consideration of strain conditions at a point, and the

spherical and deviatoric components under triaxial loading condi¬

tions, may be also expressed by the octahedral hormal strain and

octahedral shear strain respectively as:

(6)
26,oct

(7)2 e
Voct 3

octahedral shear
octhahedral normal strain,in which E

strain, E, and E, are major and minor principal strains respectively

in triaxial test. If the soil is assumed to be elastic and isotropie,

the stress and strain directions are coaxial and the equation of the

shear modulus may be written as:

oet
13)

oct

were evaluated from eqs, 5 and 7 for different condi¬
and Vet

toet

is nonlinear, the
tions. Since the ralationship between tand

shear modulus is defined as

(9)G-

oet
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The plotted curves ofagainst stress ratio, R showed

a parabolic trend with strain becoming excessive as the ratio, R,

approaches to the failure stress as shown in Fig. 4. To analyse

the data mathematically a function of the type:

(10)oct (K-KJ IRJ.

was found to be reasonably adequate. In which
octahedral

oct

shear strain at any R, R. - 1 at failure stress, and a, b, c, are

parameters depending on the observed stress strain characteristics

of the material. A substitution of the type:

(11)IR-R.

reduces eg. 1o to

atbXtCX
Joct (12)

in which x is a new variable.

The parameters a, b and c can be determined by the method of least

square. A simple graphical procedure which was found to be suitable

was employed here to evaluate these parameters.
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At the start of the triaxial compression test; R = 1 and y

Eq. 11 reduces to:

(13)
0 II-R.

and eq. 12 reduces to:

(14)osatb cx.

Eqs. 12 and 14 result into

oct e
(15)

t and.in whichy is a variable and equal to
X-X

The varjables y and x can be evaluated from the set of

observations of stresses and strains. The plot of I versus x rea¬

sonably approximates to a straight line as shown in Fig. 5 and the

parameters b and c were determined as shown. The parameter a was

then evaluated from eq. 14. The various parameters along with R.

are recorded in Tables 1 and 2 for both sands.

Evaluation of, G: Conventional triaxial tests: C, = const. , and the

failure of the sample by increasing c,. The initial confining pressure

is equal tog



10-

From the condition of tests:

3

From eq. 5

Toct

Eq. 9 can be rewritten as

oet Toct aR

Joet al doet

From eqs, 17 and 18

G

e.

in which y
first derivative of y

From eq. 10,

oct

in which x = R - R.

is expressed in oo and sooct

V Cox 1000
G

3 p22ctbx

(16)

(17)

(18

(19)

(20)

(21)
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Special triaxial tests: C, = const, , and the failure of the sample by

decreasing C,. The initial confining pressure is equal to

From the condition of tests:

(22)

Ro

From eq. 5

(23)(R)
oct 3

From eqs. 18 and 23

(24)
.

from eq. 20 in eq. 24
Substituting the value of

X 1000
(25)G

3 02ctbX

The various values of shear modulus can be evaluated from eqs. 21

and 25 depending on the test condition. Figs. 6 to 9 show the in¬

fluence of octahedral stress ratio, relative densities, stress paths,

confining pressures on shear modulus for Rhein river sand.
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COMPARISON WITH OTHER INVESTICATIONS

Most of the tests reported in the literature are conven¬

tional triaxial tests and only a few tested the soils in triaxial appa¬

ratus under constant spherical stress condition which approximates

the pure shear condition. The authors analysed the data of Domaschuk

and Wade (3); and Frydman and Zeitlen (6) to compare qualitatively

the influence of stress paths on the variation of shear modulus with

octahedral stress ratio and also on the initial tangent shear modulus.

Typical data of Rhein river sand has been analysed with the hyper¬

bolic stress-strain response similar to the one used by Kondner

and Zelasko (8) to see its applicability for these sands.

The tests reported by Frydmann and Zeitlen (7) were per¬

formed on dune sand from Ezra-Uvitzaron (South of Tel-Aviv), re¬

ferred to as Ezra-Uvitzaron sand, using soil specimens lo. 16 cm

in diameter and 20.32 cm in height. The tests were carried out at

an initial relative density of about 73% and were conventional triaxial

tests and constant spherical stress tests (carried out by the change

of the deviatoric stress and keeping the octahedral normal stress

constant). Domaschuk and Wade (3) performed tests on cylindrical

specimens of 7. 12 cm diameter and 15.24 cm high on sand from

chattahoochee river near Atlanta referred to here as Chattahoochee
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river sand. The sand was subangular and of coefficient of uniformity

of 2.0. These tests were of constant spherical stress type. The

deviatoric stress strain curves at different spherical stresses

and at D.z 65%7 has only been analysed and discussed here.

Analysis: The lateral strains , for Ezra-Uvitzaron sand for the

conventional triaxial tests were evaluated from the axial and vo¬

lumetric strains and the data was analysed as discussed for Rhein

river sand. The various parameters a, b, c along with R, are given

in Table 3.

Constant spherical stress tests: These tests were analysed by the

hyperbolic deviatoric stress-strain relation similar to that used by

Kondner and Zelasko (8). This relationship in terms of octahedral

shear stress and strain may be written as

125)
octoctot loet

in which G. « initial tangent shear modulus, A -the reciprocal of

the asymptotic value of t

Eq. 26 can be rewritten as

(27)Loct  AVoet

oor
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It may be noted that, 1/G,, and, A, respectively are the intercept

and the slope of the resulting straight line given by eq. 27.

Typical data of Rhein river sand at D. = 67% and

D = 33% and C - 5 kp/om" for conventional triaxial tests and

at D. = 67% and C 1 kp/em for special triaxial tests has been

analysed by usins this hyperbolic function. The various values of

initial tangent shear modulus, C,, and reciprocal of the asymptotic

value oft A, as obtained graphically from the initial part of

the stress strain curve are recorded in Table 4.

The differentiation of the eq. 26 leads to the following

expression for shear modulus

GeG, I-A (28)

The various values of, G, as computed from eq. 28 are shown along

with those predicted by authors in Fig. 12.

ANALYSIS OF THE TESTS RESULTS

Compressibility and bulk modulus: - From Figs. 1, 2 and

3 it can be observed that the compressibility of the loose sand is

more than the dense sand and this is also exhibited by larger values

of S, and smaller values of bulk modulus K. The uniform Rhein river
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sand is less compressible than the nonuniform Karlsruhe sand. The

parameter, m, does not show significant difference for these sands

(1-m)
irrespective of their relative densities. The expression, K

mS

may reasonably be used for these sands in the confining pressure

range of o.5 kp/em to 5 kp/em.

Shear modulus, G: Figs. 6 and 7 show that G is maximum

o, and decreases and attains
at octahedral stress ratio

approaches the failure stress ratio.
nearly zero value as

At similar testing condition G is greater for dense sand than loose

sand. Figs, 8 and 9 which depict the influence of relative density

and initial confining pressures on the variation of G/G. with

show that G/G, decreases at lesser rate with increase in

geloet

for conventional triaxial tests (Fig. 8) than special triaxial

octoct

tests (Fig. 9). Relative density shows significant influence compared

to the initial confining pressure in both types of tests and is quite

predominant for the conventional triaxial tests. Il the scattered influence

of initial confining pressure is neglected, it is possible to represent

by a single mean curve at any
the variation of G/G, with

relative density.

Fig. 10 depicts qualitatively that the stress paths show

significant influence on the variation of C/G, with  and this
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depends on the type of the sand irrespective of their nearly equal re-

lative densities. Conventional triaxial test results on Ezra-Uvitzaron

sand show that C/G, decreases at lesser rate with increase in

compared to the constant spherical stress tests. Fig. 11oct Coct

shows that there is significant influence of stress paths on the ini-

tial tangent shear modulus and the values as computed from the con-

ventional triaxial tests are generally greater than special triaxial

tests or constant spherical stress tests. It may be possible that the

relationship between initial tangent shear modulus and initial con¬

fining pressure can be expressed as C, - Co, in which C and

n are pure numbers and will depend on the type of the sand, rela¬

tive density and the stress paths.

Fig, 12 shows that at D. = o. 67, the predicted values of

shear modulus by hyperbolic function are generally in good agreement

with those calculated by the authors function except a small difference

in the value of initial tangent shear modulus, But at D. = o. 33, it

shows very large discrepancy in the values of shear modulus and

its variation withand also on the initial tangent shear mo-

dulus. The simplicity and advantage of the hyperbolic function should

be appreciated but due to its simplicity of averaging the stress strain

response from the beginning of the test to the failure of the sample

by G,, and A, makes it susceptible to error as compared to the addi¬

tional parameters involved in the function utilised by the authors.
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CONCLUSIONS

The analysis of the isotropic consolidation tests have

shown that it is possible to relate the bulk modulus of these sands

to the compressibility and power factors and was found to be the

function of the type of the sand, relative density and confining

pressure.

The shear modulus was found to depend on the type of

sand, relative density, initial confining pressure and the stress

paths. The initial tangent shear modulus as computed from conven¬

tional triaxial tests are generally more than those computed from

the spherical constant stress tests or special triaxial tests. The

variation of initial tangent shear modulus may be expressed in the

form C,CoT.

It may be of practical and theoretical interest to study

whether this observed behaviour is due to the influence of stress

paths or that even in the small strain range, the principle of super¬

position is not valid. Studies in the small initial confining pressure

range of upto 1 kp/em are also necessary to understand the influence

of stress paths on initial tangent shear modulus in this range. In¬

vestigations are currently in progress to understand the above be¬

haviour with improved measuring techniques.
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APPENDIXII. - NOTATION

leciprocal of the asymptotic value ofA

Parameters in the parabolic expression;ab,c

à pure number;

relative density;

Youngs modulus of elasticity;

initial tangent modulus;

ear modulus;

mitial tangent shear modulus;

bulk modulus;

average total power factor;

pure number;

confining pressure;

sress ratio 0,0;

Sress ratio at failure;

average total compressibility factor;

a variable
IE-R.)

a variable
U-R

a variable = (R-R.);

initial confining pressure;

major and minor principal stresses, respectively;

octahedral normal stress;

1

Coct



oct

Yoct

loct
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major and minor principal strains, respectively;

octahedral normal strain;

Volumetric strain;

Octahedral shear strain;

Octahedral shear stress;

Poissons ratio; and

Voct
à variable

X-X
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stresses; strains; stress analysis; shear modulus; soil mechanics

ABSTRACT: The stress-strain characteristics of two types of sands

has been investigated in triaxial compression tests under anisotropic

loading conditions. A new parabolic functional relationship has been

utilised for the analysis of the observed nonlinear octahedral shear¬

stress, shear-strain relationshin. The shear modulus of the sand is

investigated based on the theory of elasticity and its variation with

relative density, initial confining pressure and stress paths has been

discussed. Isotropic consolidation tests are used to study the bulk

modulus and its variation with relative density, type of sand and

confining pressures. It is concluded that the deformation of the sand

not only depends on the individual settlements of the particles, re¬

lative density and initial confining pressures but also very much on

the stress paths. The comparative studies on other sands qualitatively

showed similar behaviour.

CIVIL ENGINEERING ABSTRACT: Bulk and shear moduli of two types

of sand have been reported and the variation of shear modulus with

initial confining pressure, octahedral stress ratio, relative density

and stress paths has been presented.



LIST OF FIGURES

Fig. 1 Isotropic consolidation curves for sands

Fig. 2(a) Determination of factors m and S for Rhein river sand

Fig. 2(b) Determination of factors m and S for Karlsruhe sand

Fig. 3 Variation of bulk modulus with confining pressure

Fig. 4 Variation of octahedral shear strain with stress ratio

Fig. 5 Transformed stress strain curves to determine the para¬

meters b and e

Fig. 6 Variation of shear modulus with
for Rhein river

oct oct
sand (conventional triaxial tests

Fig. 7 Variation of shear modulus with
for Rhein river

onloe
sand (special triaxial tests)

Fig. 8
Effect of relative density and initial confining pressure on

the variation of G/G. withfor Rhein river sand

(conventional triaxial tests)

Fig. 9 Effect of relative density and initial confining pressure on

the variation of G/G. with for Rhein river sand
oct Toct

(special triaxial tests)

Fig. 10 Variation of G/G, with
for different sands at

oct Coct
different stress paths

Fig. 11
Relationship between inftial tangent shear modulus and

initial confining pressure

Fig. 12 Variation of G as predicted by hyperbolic and author s func¬

tion for Rhein river sand

LIST OF TABLES

Table 1 Parameters a, b, c and R, for Rhein river sand

Table 2 Parameters a, b, c and R, for Karlsruhe sand

Table 3 Parameters a, b, c and R, for Ezra-Uvitzaron sand for

conventional triaxial tests

Table 4 G, and A values for different sands



20

SandSymbol

0.33 Rhein river sand

0.67 Rhein river sand

4——— Karlsruhe sand0.33

A 0.67 Karlsruhe sand

Confining pressure P kpcm

FIG. 1. - ISOTROPIC CONSOLIDATION CURVES FOR SANDS



S-

s n

S

Ec

8

E0

8

In
ss

al
d 

B
ol

di

a

z



1500

1000

SandSymbol

Rhein river sand0.3

0.67 Rhein river sond

4——— O.D Karlsruhe sand

Karlsruhe sand0.67

Confining pressure P - kpem

FIG. 3 - VARIATION OF BULK MODULUS WITH

CONFINING PRESSURE



615

00

Octahedral shear strain Voel

FIG. 4. VARIATION OF OCTAHEDRAL SHEAR STRAIN WITH

STRESS RATIO

cx

FIG. 5. TRANSFORMED STRESS- STRANN CURVE TO

DETERMINE THE PARAMETERS b AND C



"

66

9

6.

o



38

-

6

p

a



FIG. 8.-

— V203V20—

Testing condition in triaxial stress plane

Symbol Dr kpfem

0.33

0.67

Dr = 0.67D. = 0.3

0.805ua020.1

Toci Coet

EFFECI OF RELATIVE DENSITY AND INITIAL CONFINING PRESSURE

ON THE VARIATION OF G/GI WITH Tact  Ogct FOR RHEIN

RIVER SAND, I CONVENTIONAL TRIAXIAL TESTS



0.2

FIG. 9.-

D. = 0.33

-

9

-26—

lesting condition in triaxial stress plane

Symbol D. - kpfem?

033

N6

0.67

03

Loct Coet

EFFECT OF RELATIVE DENSITY AND INITIAL CONFINING PRESSURE

ON THE VARIATION OF GIG, WITH TatOXet FOR RHEIN

RIVER SAND, ISPECIAL TRIAXIAL TESTS



9.B

—-

V2 03

Symbolic representation of stress paths

in triaxial stress plane

Ezra-U'vitzqion sand (6

Dr = 073

Rhein river sond

and

Karlsrube sand, D. = 0.67

Chattahoochee river sand (3)

D. = 055

- Rhein river sand, Dr = 0.57

Karlsruhe sand, O.2057

Lai. Coet

FIG. D. — VARIATION OF G/G WITH Toct /Ooet FOR DIFFERENT

SANDS AT DIFFERENT SIRESS PATHS



-

z

—G



8

.



Table 1. - PARAMETERS a, b, c AND R, FOR RHEIN RIVER SAND

Testing Initial confining

condition
pressure,

in kp/em

(1) (2) 13 1 16)

0 e const. c.

- 0.56141.0 0.310 9.660 0.296and 0, is increa

sed. 3.0 - 0.895 0.375 0.160 0.319

33%
D.

5.0 - 1.066 0. 425 0.195 0.329

const.

1.0 - 0.4415 o. 265 0.043 0. 267
and C, is

3.0 0.922 0.635 0.025 0.274increased.

D.= 6799 5.0 - 1.341 9.920 0.024 0.289

const.
1.0 - 9.852 0.650 O.61 0.215

and , is

3.0 - 1.338 0.951 0.2760.014

decreased.

5.0 - 1.852 0.014 0.2981.28D = 33%

C,  const.

1.0 0.0110.48- 0.607 0.187

ando,

3.0 - 1.239 0.2290.94 0.012is decreased.

D.= 67% 5.0 0.239- 1.757 0.0131.32



TABLE 2. - PARAMETERS a, b, c AND R, FOR KARLSRUHE SAND

Initial eonfiningTesting

pressure,condition R.

in kp/em

(3) (6)(4)(2) (5)(1)

0  const. -O.64761.0 0.288o.110 0.250

and C, is increa¬

- 1.8563.0 0. 2600. 940 0.295
sed.

1.480- 2.6285.0 0. 250 0.301D. = 33%

const.  0
1.0 - 0. 533 0. 300 0.080 0.240

and , is increa¬

-N.6973.0 0.2440. 75 0.00
sed.

5.0 - 1.484 1.00 0.2719.0bD. = 67%0

const.

+0.2491.0 - 1.150 0.720 0.253
and C, is

3.0 - 1.201 0.245 0.2980.420decreased.

D. = 33% -1.9335.0 0. 767 0.420 0.295

const.

10.4521.0 -1.200 0.650 0.242
and C, is

0.7123.0 0.07 0.345 0. 253decreased.

67%
5.0 1.134 0. 485 0.305 0. 261



TABLE 3. - PARAMETERS a, b, c AND R, FOR EZRA-UVITZARON

SAND (6) FOR CONVENTIONAL TRIAXIAL TESTS

Initial confining

Initial tangentpressure,

shear modulus
in kp/em R

G, in kp/em

11 (2) 13
15) 16)

0.72 -0.940 0.731 -0.069 0.234 280

2.18 - 1.287 0.990 - 0.013 0.243 ﻿614

3. 65 - 1.55 1.18 -0.015 0.25 843

5.18 - 1.737 1.30 - O.018 0.264 1o5



TABLE 4. - G, AND A VALUES FOR DIFFERENT SAXDS

Type of Initial confining Initial tangent
Sand

shear modulustest pressure,

G,, in kp/emin kp/em

1441)

570constant sphe¬ Ezra-Uvitza 2.0

rical stress ron sand (6)

tests 6453.0

7254.0

8155.0

195constant sphe¬ 0. 705Chattahoochee

rical stress river sand (3)

252test 1.41

3522.82

4204.23

4505.64

5007.05

Rhein riverconventional

1142sand, 5,0triaxial test

D -0,67

Rhein riverspecial triaxia

565sand,test 1.0

D. - 0.67

conventional Rhein river

triaxial test sand, 6895.0

D. = 0.33

Reciprocal of

the asumptotie

value of octa¬

hedral shear

stress in

kpem

15)

0.52

0.37

o.290

0.22

1. 63

0. 922

0.448

0. 3435

0.2455

0.1978

0.18

2.50

0.22
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