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1. Einlaitung

Im Boden verlegle, dunnwandige und damit stark verform-

bare Stahlrohre werden in den USA seit nunmehr 70 lahren

für die verschiedensten Bauaufgaben des Wasser-, Straßen

und Eisenbahnbaues verwendet. Nachdem die Hohre in steigen-

dem Maße heute auch in Deutschland Anwendung finden, haben

sich in letzter Zeit Immer mehr Autoren mit der Bestimmung der

Belastharkeit des im Boden verlegten, verformbaren Rohres be

faßt Uber den Elnfluß des Rohres auf die Tragfahigkeit des

Bodens be einer Belastung der Bodenoberfläche liegen bisher

keine Untersuchungen vor.

Für die Bemessung eines Sauwerkes können grundsatzlich

zwel Wege beschritten werden:

die Bemesuung nach der Traglast der Konstruktion und

die Bemessung nach der Spanaungsanalyse.

Für die Bestimmung der Traglast ist nur die Konntnis der

Festigkeitseigenschaften des Materials nohwendig. wohingegen

für die Spannungsanalysen die Gultigkeit eines Stoffgesetzes

angenommen werden muß. Beide Berechnungsmethoden sind

heute in der Bodenmechanik ublich.

Mit Hllfe der Spannungsanalysen werden Set-

zungen und Verformungen von Gründungskörpern berechnet

die Tragfahigkeit des Bodens, der Erddruck auf Wände und die

Standsicherheit von Böschungen werden nach dem Trag

astverfahren bestimmt.

Im folgenden wird die Traglast eines auf der Oberflache

des Halbraumes angeordneten starren Fundamentes in Abhän-

gigkeit von einem unter diesem Fundament im Boden verleg

ten verformbaren Hohr für den ebenen Fall untersucht. Es wer-

den die Ergebnisse von Mode versuchen vorgelegl

und ein Berechnungsverfahren zur Bestimmung der

Traglast des Bodens enwickelt. Die Ergebnisse des Berech-

nungsverfahrens können In Kurvantafeln zusammengefaßt
werden.

2. Tragverhallen des Bodens im Bruchzustand — Beobach-

tungen an Modellverauchen

Um zu klären, ob der Bruchzustand im Boden vor

oder nach dem Versagen des Hohres auftritt, und wie der Bruch

des Bodens vom Verhallen des verformbaren Hohres bestimmt

Abb. 1. Ansicht des Vorsuchsstandes

wird. wurden Modellversuche durchgeführt. Abb. 1 zeigt

Versuchsstand. Er bestand aus einem 149 cm langen, 80

hohen und 20 cm breiten Kasten aus 1 cm dicken Plexigl

scheiben. Der Kasten hatte einen starren Hahmen aus Wi

stahl. Die Rohre wurden, wie in Abb. 1 zu sehen ist,

Kasten verlegt und mit Sand eingeschûttet. Als Material for

Rohre wurde 0.5 mm dickes Feinblech verwendet. Die Rol

wurden mit einem Aubendurchmesser von 20,2 cm hergeste

Varliert wurde in den einzelnen Verauchsrelhen die Ob

schüttungshöhe der Hohre und die Breile der zentrisch ub

dem Bohr auf der Oberfläche des Eodens angeordneten Le

platte. Die Messung der aufgebrachten Last geschah ober ein

Druckmeßring mit einer Ablesegenauigkeit von 0.05 kp. C

Verformungen des Rohres wurden über einen Schnelltaster n

einer Ablesegenauigkeit von 0,05 min gemessen. Zur Messu

der Setzungen bzw. Hebungen der Lastplatte und der Bode

oberflache wurden Meßuhren mit einer Ablesegenauigkeit vo

£ 1 / verwendet. Um die Reibung zwischen Sand und Plexigh

môglichst niedrig zu halten, wurden die lnnentlâchen der Pl

len mit einer Paste aus Mehrzweckfelt und Kreide ungefa

1 mm dick bestrichen. Diese Cleilmasse halte neben der Ve

minderung der Wandreibung noch einen weiteren Zweck zu

füllen. Mit ihrer Hilfe war es moglich, die Bodenbewegungi

sichtbar zu machen, da die Gleilmasse durch die Haftung n

den Sandkôrnern die Bewegungen des Sandes mitmachte.

Auf die Außenseiten der Plexiglasplatten waren Waagi

rechte und senkrechte Linien im Abstand von 5 cm gravie

worden. In die ungefahr 1 mm dick aufgetragene Gleitmass

wurde ein mit diesen Linien deckungsgleiches Haster elngeritz

Die Verschiebungen dicser Linien zoigten donn die jewelllge

Bodenverschiebungen an. Wie spâter noch gezeigt wird, konr

ten durch dieses Verfahren such die sich im Boden elnsteller

den Gleitflächen gut sichtbar gemacht werden.
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Abb. 2. Kornvertellungsburve dos Versuchsbodons

Der bel allen Versuchen verwendete Sand hatte die in

Abb. 2 gezelgte Kornvertellungskurve, Der Sand wurde lagen

weise in den Versuchskasten eingebracht und verdichtet. Die

erziellen Trockenraumgewichte lagen im Mittel bel 1.78 Mpm

Bel einem spezifischen Gewicht des Sandes von 7. = 2.65
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Abb. 4. Anderung des Hoibungswinkels mit dor Hormelspannung

ren
mit der Gleichung r  tq o fûr rollige Bôden bzw.

J. Ergebnisse der draischsialen Druchversuche mil dem Varsuchsstand
c+ «tgo fûr kohasive Bôden angenommen, wobei unter

der Helbungswinkel des Bodens verstanden wird, Tragt man.

wie dies in Abb. 4 zu sehen ist, die Anderung des Relbungs-mi entspricht dies einem Porenvolumen von rd. 33%, d. h

winkeis über der Normalspannung auf, so erkennt man, daßwurde eine sehr dichte Lagerung des Sandes erreicht. Um

sich der Helbungswinkel von 40° bel « = 0,3 kpicme bis aufiche Voraussetzungen für alle Versuche zu erhalten, wurde

36.5° bei 0  2.0 kplom? vermindert. In der Praxis wird dieseSend jeweils mit dieser Lagerungsdichle von rd. 33% in

Anderung des Beibungswinkels vernachlässigt. BerücksichligKesten eingebaut.

man auch Im vorllegenden Fall die Krümmung der Eruch¬Die Scherfestigkelt des Versuchssandes wurde im
bedingung nicht, so kann mit elnem mittieren Heibungswinkelsiachsislen Druckversuch bestimmt. Das Ergebnis dieser Ver-
von 35° gerechnet werden.che zelgt die Abb. 3. Entsprechend den im Versuch zu ervar-

Mit den bereils erwahnten Meßeinrichtungen war es môg-liden niedrigen Spannungen im Boden wurden die Bodenpro

lich, die Verformungen des Sodens an seiner Ober-jo jeweile bei O.1 bis 0,9 kp'om* allseltigem Druck konsoli-

flâche sowie die Verformungen des Rohres zu messen, Inrt und dann durch Stelgerung der Vertikalspannung abge-

Abb. 5 wurden zwei, für die Verformungen der Bodenober-iert. Es zeigte sich, daß auch im Bereich kleiner Hormalspan-

ing die Bruchbedingung keine Gerade ist, wenn als Bruch- flâche charskteristische Ergebnisse aufgetragen. Die Meßpunkte

dingung nach Coulomb-Mohr die Einhüllende der an der Oberfläche setzen sich zunächst mit der Aufbringung

Juchkreise bezeichnet wird. Normalerweise wird in der Boden- der Belastung. Mit steigender Last wird die Setzung jedoch ge-

chanik die Coulombsche Bruchbedingung als eine Gerade ringer und geht schließlich in eine Hebung der Bodenober-
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Abb. 5. Bewegungen der Hebpunkio an dor Bodonoberflâche
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Abb. S. Druck-Verformungs-Diagromme dor Versucharohre

flêche ûber. Die Lestplatte selbst setzt sich im wesentlichen Maximalwerte der Sohlpressung im Drucksetzungsdiagramm

gleichmäßig mit der Scheitelsenkung des Hohres
des Fundamentes. Die Maximalwerte bezeichnen dio Traglas

Bei den ublichen Traglastversuchen mit an der des Bodens.
Oberfläche gegründeten langgestreckten Streifenfundamenten

Im vorliegenden Fall kann das Drucksetzungs-
bringt die Festlegung der Traglast des Bodens keine besonde-

verhalten der Lastplatte nicht als Kriterium fûr den Bruch
ren Probleme mit sich, wenn es sich, wie im vorliegenden Fal

des Bodens gelten. Wie in Abb. 5 zu sehen st, ist d
bei dem Boden um dicht gelagerten Sand handelt. Nach dem

Setzung der Platte ungeföhr gleich der Einsenkung des Bohr-
bekannten Schubverformungsverhalten von trockenem, dichtem

scheitels. Da die Setzungen der Lastplatte damit nur sekundar
Sand ergeben sich bel diesen Vorsuchen ausgesprochene

Uber die Verformung des Hohres vom Verformungsverhalten



Bodens bestimmt werden, und da sich kein Maximalwert

rucksetzungsdiagramm feststellen laßt, muß ein anderer

zur Besimmung der Traglast des Bodens gefunden wer-

Bei einem dicht gelagerten Sand ist die Volumenvermin-

ng bei der Belastung sehr gering, die Volumenvergroße-

die Dilatation, dagegen sehr groß. Das Umgekehrte ist

locker gelagertem Sand der Fall. Wie bereits erwähnt,

de zunâchst eine Setzung der Meßpunkte an der Boden-

flâche festgestellt. Erst mit steigender Belastung gingen

Setzungen in Hebungen uber. Hier Uberlagern sich zwei

Osse. Noch im elastischen Bereich des Bodens verformt

das Fohr unter der aufgebrachten Belastung. Diese Ver-

iungen bringen Einsenkungen des Bodens und der Last-

le mit sich. Mit steigender Belastung überlagert sich diesem

gang die Dilatstion des Bodens in der Umgebung des Foh-

und der Platte. So kommt es, daß trotz des sehr dicht ge-

rten Sandes eine Setzung des Bodens gemessen wurde.

Ausgehend von diesen Meßergebnissen wurde die Trag

des Bodens wie folgt festgelegl. Es vurde angenommen

am Ende des sogenannten Umkehrlastbereiches, d. h. des

itbereiches, In dem sich die Setzungen in Hebungen um-

ren, die Bruchvorgânge Im Boden beendet sind. So wur

n die Drucksetzungs inien der Pegel ver

fachend durch geradlinige Anfangs- und

daste erselzt und die Selastung im

hnittpunkt der beiden Geraden als Um

hrlast und damit als Traglast des Sodens

stgelegt

Die mit diesem Verfahren erhaltenen Grenzlasten per las-

nen sich durch den dimensionalen Faktor

N.

y als dem Haumgewicht des Bodens und E der helben

faite der Lastplatte ausdrucken. N, ist dann weiter eine Funk-

der dimensionstosen Grêßen H/D und B'D. wenn mit H

Überschüttungshöhe Uber dem Rohrscheite und D der

ba Rohrdurchmesser bezeichnet wird.

Um im Rahmen der gestellten Aufgabe den Einfluß des

formbaren Rohres auf die Traglahigkeit des Bodens fest-

stellen, war es notwendig, neben den Verformungen des

dens auch die des Rohres in den einzelnen Laststufen zu

lissen. Wie die in Abb. 6 dargestellten Meßergebnisse zei-

n. ist das Verformungsverhalten der Rohre in

ten Selastungsfällen im wesentlichen gleich. Im Scheitel-

reich verformt sich das Hohr nach innen, im Kämpferbereich

ch außen. Die meximale Einsonkung tritt im Scheitel auf,

maximale Verformung nach außen Im Kämpferbereich. Die

ge der in allen Versuchen sehr deutlich erkennbaren Verfor-

Ungsnullpunkte der Hohre ist nur eine Funktion der Lastplat-

nbreite und der Uberschüttungshohe und nicht von der auf

brachten Bolastung sbhängig

bb. 7. Bruchbild â Versuch 52, B  125 mm. H  100 men

Abb. B. Bruchbild â Versuch 206, B  150 mm. H - 150 mm

Wie bereits erwähnt, wird davon ausgegangen, deß am

Ende des Umkehrlastbereiches der Bruchzustand im

Boden erreicht ist. Im Versuch reichten die Bewegungen bls zu

diesem Zeitpunkt melst jedoch nicht aus, um die Gleitflächen

auf dem Haster der Gleitmasse sichtbar zu machen. Erst nach

der weileren Belastung, und damit der Vergrößerung der Ver-

formungen, waren die Gleilflâchen so gut, wie in den Abb. 7

und 8 erkennbar.

Nach dlesen Ergebnissen müssen für das Tragverhallen

des Bodens zwei Falle unterschieden werden.

Fall 1: B 0.75D

Die Lestplattenbreite Ist grôßer als der 0,75-fache Rohr-

durchmesser. Es ergeben sich die in Abb. 9 eingetragenen

Gleitflächen. Die Gleuflächen a verlaufen von den Eckpunkten

der Lastplaite bis zu den Verformunganullpunkten des Rohres.

Der Verlauf dieser Gleitflâchen kann mit guter Naherung als

geradlinig angesehen werden. In Wirklichkeit sind sie, wie die

gestrichelte Linie in Abb. 9 zeigt, etwas gekrümmt. Der von

me

Abb. S. Clouflachen im Bruchrustund S  0.75D

diesen Gleitllâchen eingeschlossene Erdkeil bewegt sich, wie

die Messungen gezeigt haben, mit der Lastplatte und dem

Rohrscheitel nach unten. Die Lage des Verformungsnullpunktes

andert sich in Abhängigkeit von B/D und der Uberschûttungs-

hohe H. In den Versuchen wurden fûr den, die Lage des Ver-

formunganullpunktes kennzeichnenden Winkel f (vgl. Abb. 9)

Werte von 35°—55° gemessen. Als ausreichende Maherung für

den Ansatzpunkt der Gleitflache a kann daber f 45° gesetzt

werden. Die Cleitflächen b beginnen im Kämpferbereich der

Hohre. Sie selzen sich aus einem gekrümmten und einem gera-

don Teil zusammen.

Fall 2. B « 0.75D

Dle Lastplattenbreite Ist kleiner als der 0.75-fache Fohr-

durchmesser. Die Gleitflüchen a verlaufen senkrecht. Der Ver-

formungsnollpunkt liegt ungefahr senkrecht unter dem Eckpunkt

der Lastplatte. Die Gleitftachen b sind wie im Fal 1 gekrümmt,

beginnen jedoch im Punkt H (Abb. 10).
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Abb. 10. Gloutlachen im Bruchzustond B « 0.75 D

Durch die Abmessungen der gewählten Versuchseinrich-

lung waren für die Gultigkeit dor Aussagen der Versuche fol-

gende Grenzen gegeben:

») 025 DSHg2S.D

b) 05 DS20D

mit H  Uberschuttungshoho dos Rohros, 2 B  Broite der Lasiplatte

2O — Rohrdurchmesser.

Die für das Erreichen des Bruchzustandes im Boden not-

wendige Belastung prr der Lestplatie wurde für elnige Ver-

suchsreihen in die Abb. 12 und 13 eingetragen. Der plastische

Grenzzustand im Boden wurde in allen Versuchen vor dem

Durchschlagen der Modeltrohre erreichl

3. Entwicklung eines Verfahrens zur rechnerlschen Bestimmung
der Traglast des Bodens

3.1 Voraussetzungen

a) Die cen Halbreum criullende Gononmaase ist homogen. Sie wird noch
oben durch eine wongarechte Ebano begrenxt. Das Faumgewicht der
Bodenmasse lat 7 (Mpfm*). Es giit, die Coulombsche Bruch-
bedingun.

b) Das im Boden verlegte Rohr tal hralazylindrisch, verlauft wasgerocht
unter dor Oborflache des Halbraumgs und lal unendlich lang. in Langs-
richtung dos Hohrea konnen Belastung und Verformung des Rohres als
konstant angenommen werden. Es wird ein obenes System untersucht.

Dus Hohr beslizt oine grodo Verformburkalt, seiné Wanddicke ist kein
gegenuber dem Durchmasser

c) Die die Oberflochs des Holbraumes belastende Platie ist starr und
urondlich lang. Die Platte wird vortikal und zentrisch belastot, dis
Selpstung ist in Langarichlung konsient. Din Schubspannungen zuischen

Piatte und Boden worden vornachlasaigt. Dia Lastplatte lont mittig
Ober dam Rohr.

—

E

Abb. 11. Kralie sui den Gleitkérper
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( nach Balla 2

Abb. 12. Tragfahigkallsbenerte Ny fûr B  05  O, Verauchsergebnsse
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Abb. 13. Traglahigkeitsbelwiorte Ny fur B - 1.5  D. Versuchsorgobnlase



orgehensweise

Fur die Berechnung der Tragfahigkeit des Bodens unter

n flach gegründeten Streifen- oder Einzelfundament liegen

le eine genze Anzahl von Theorien vor (1J. Modell- und

iversuche erbrachten jedoch in den weltaus meisten Fallen

geringe Ubereinstimmung der gemessenen mit den berech-

n Tragfahigkeiten (2). Der Einfluß eines im Boden verleg

verformberen Rohres auf die Tragfähigkeit wurde bisher

t untersucht

Wie bei den Grundbruchberechnungen nach den Bruch-

brien vard auch hier davon ausgegangen, daß die Scher-

igkeit im Soden überwunden wird und der Boden entlang

immter Gleitflächen zu Bruch geht. Wird bei der vorlie-

den vertikalen Belastung der Oberflache des Halbraumes

den moglichen Verformungen des Rohres susgegangen, se

eben sich die in den Abb. 9 und 10 gezeigten Bruchbilder

den Boden. Es sind die Grenzlasten per gesucht, be

en der Eoden entlang der in den Abbildungen gezeigten

tflächen zu Bruch geht. Wie in der Erddruckiheorie, so ist

hier für den Fall 9 + 0. y + 0 eine strenge Losung des

blems nicht môglich. Sie wâre nur mit Hilfe eines allgemein-

igen Deformationsgesetzes des Bodens zu erreichen. Es

deshalb das folgende, aus der Erddrucklehre bekannte

ierungeverfahren angewandt, bei dem für das Gleichgewich

Form der Gleilflâche angenommen wird.

Die Cleiflâche a ist vorgegeben. Sie verlauft vom Eck-

ikt M des Fundamentes (Lastplatte) zum Verformungsnul

ikt N des Hohres. Es wird angenommen, daß die Gleitlinie

schen diesen Punkten geradlinig verlauft. Die For de

itlinie b ist unbekannt. Es sol angenommen werden, daß

sich aus cinem Kreis und einer Geraden zusammensetzl.

Losung wird dann so gefunden, daß einmal die Grenz

t per einen Extremwert (Minimalwert) erreichen und zum

leren auch Gleichgewicht am betrachteten Erdkörper be-

hen muß.

Berechnungsverfahren

Es wird der in Abb. 11 gezeigte Gleitkorper MNUXY

trachtet, Für die Bestimmung der resultierenden Reibungs-

ft Q und der Kraft Ep steht die Kottersche Gleichung

Verfugung. Kôlter (3, 4) hat erstmals im Jahre 1888 für

Anderung der Spannung entlang einer beliebig gekrümmten

eitflêche im kohäsionslosen Boden die folgende Differential-

sichung hergeleitet:

sin (e)—29

livor Bruchzustand)

n ote

SaWOT Bruchzutanc)

erin bedouton; »  Minkel zwischen der Horizontalen und der Glelt-
che, q  resullisrendo Spannung in der Gleitfloche.

Wird die Form der Gleitflache vorgegeben, so kann die

Ifferentialgleichung gelost werden

Für die Bestimmung der Kraft Su wurde in (5)

shend von der Annahme, daû sich der Boden in diesem Be-

bich im sktiven Bruchzustand befindet â eine Gleichung ab-

elaitet, die im Grenzfall   0 die bekannte Siloformel von

lanssen ergibt. Unbekannt sind dann die Krafte Pund E

nd die geometrischen Großen H, 0, a und f. Werden a undf

ach den Versuchsergebnissen als bekannt vorausgesetzt, so

duziert sich die Zahl der Unbekannten auf 4. Für die Losung

tehen die 3 Gleichgewichtsbedingungen 2'V= 0. H= 0.

Momente = 0 und die Bedingung per  Minimum zur Ver-

igung. Zur Losung des transzendenten Gleichungssystems

Purde ein Algol-Programm entwickelt. Die Berechnungen er-

(oigten auf der elektronischen Rechenanlage EM 7040 des

lechenzentrums der Technischen Hochschule Darmstadt. Es

Wurde, wie bei der Auswertung der Versuchsergebnisse, der

dimensionslose Faktor

eingeführt. Als Losung der Gleichungen kann dann N, als

Funktion der dimensionslosen Großen H D und BD, des Hel-

bungswinkels p und des Wandreibungswinkels à angegeben wer-

den. Die Ergebnisse dieser Berechnungen sind in Form von

Kurventafeln in (5) zusammengestellt worden. Diesen Tafein

kann für gegebene Großen E/D. H/D, 9 und à der N.-Wert ent-

nommen und die Spannung prr fûr die Traglast des Fundamen-

les Ober einem elsstischen Hohr aus

per —

bestimmt werden.

Für die Traglast des Bodens unter einem mittig belasteten

Streifenfundament gut, wenn das Fundament auf der Boden-

oberfläche gegründet ist und der Boden keine Kohäslon

besilzt

Par8N

In der DIN 4017 werden N.-Werte als Funktion des Bei-

bungswinkels g angegeben, die nach Prandtl-Bulsman-

Haes für den gewichtslosen Boden berechnet wurden.

Balla 121 bestimmte N.Werte für y * 0 mit Hilfe der

Kotterschen Gleichung, die großer als die Werte der

DIN 4017 sind und die jedoch, wie er nachweist, gut mit den

Versuchswerten der De gebo ûberelnstimmen. Tragt man die

Werte in die Abb, 12 ein, so erkennt man, daß mit den berech-

neten Kurventsfeln ab einem bestimmten Verhältnis HD gro-

Sere Tragfabigkeitsbeiwerte erhalten werden als nach DIN 4017

und nach Balla. Die Grôße von HO, ab der dies der Fall ist,

ist eine Funktion von p, à und B/D. Es besteht also hier dle

Gefahr, daß es unter dem Fundament zu oiem Grundbruch

kommt. bevor sich die der Berechnung zugrunde gelegten Gleit-

flâchen ausbilden konnen, In Abb. 12 wurden deshalb die sich

nach DIN 4017 und Balla ergebenden Grenzkurven für die Gul-

tigkeit der N.-Werte eingetragen.

4. Vergleich der berechneten mit den gemessenen Traglasten

in den Abb. 12 und 13 wurden die in den Versuchen ge-

messenen Traglasten als umgerechnete H.-Werte In die nach

der abgeleiteten Gleichung berechneten Diagramme singetra-

gen. Den Versuchen entsprechen demnach Heibungswinkel des

Bodens, die zwischen 35 und 40° liegen, Diese Streuungen

können wie folgt erklärt werden. Dor Heibungswinkel des San-

des ist nicht konstant, sondern eine Funktion der wirksamen

Normalspannung. Eine Näherung im vorgelegten Berechnungs-

verfahren liegt slso in der Annahme eines konstanten Helbunge-

winkels entlang der Gleitflachen. Diese Naherung muß jedoch

gemacht werden, da bel einer Berücksichtigung der Änderung

von p der dann zur Losung des Problems notwendige Aufwand

nicht mehr gerechtfertigt ist. Nach den Versuchsergebnissen ist

die Anderung des Reibungswinkets in den unteren Spannungs-

bereichen am grôßten; dies bedeutet aber, daß sich der Fehler

be den Modelivereuchen stark auswirken kann, denn hier lie-

gen die Hormalspannungen in der Gleltflâche unter 1.0 kpom.

Da die Spannungen in der Hatur entsprechend graßer sind als

im Modellversuch, wird der Fehler, der durch eine Anderung

von o entsteht, also auch entsprechend kleiner sein. Für die

praktische Anwendung kann dahor das angegebene Verfahren

als genûgend genau betrachtet werden.

Eine gute Ubereinstimmung der nach der abgeleileten Glei-

chung bestimmien Gleitflâchen mit den in den Versuchen erhal-

tenen ergab sich in allen Versuchen, In Abb. 14 wird dies fûr

die Versuche 203 und 52 gezeigl. Der Berechnung wurde ein

mittierer Heibungswinkel von 35* zugrunde gelegt. Die sich

hierbel ergebenden Drücke auf das Rohr wurden ebenfalls in

Abb. 14 eingetragen. Aus den Seltendrücken kann fûr die vor-

liegenden Falle ein Erddruckbeiwert von  - 5.0 — 6,9 be-

rechnet werden.
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Der Durlaßboden-Staudamm

- Baugrundtagung 1968 Hamburg-

Prof. Dr. -Ing. H. Breth

Ich möchte Ihnen heute von einem Damm berichten, der, auf nicht all¬

täglichem Untergrund gebaut, vielleicht Ihr Interesse finden wird. Es

handelt sich um den Durlaßboden-Staudamm. Er ist in den Jahren 1965

1966 im Gerlostal in Tirol, nur wenig unter der Paßhöhe, geschüttet

worden. An der Schaffung des Durlaßbodenspeichers wurde nahezu 30

Jahre lang gearbeitet. Es sind mehrere Sperrenstellen studiert wor¬

den. Die Planungsarbeiten scheiterten jedoch an den schwierigen, da¬

mals unüberwindlichen Untergrundverhältnissen. Erst mit der fort¬

schreitenden Entwicklung der Gründungstechnik konnte an die Verwirk¬

lichung des Projektes gedacht werden. Die Tauernkraftwerke AGent¬

schloß sich in dieser Erkenntnis im Jahre 1956 zu umfangreichen Vor¬

arbeiten und Untersuchungen, die zu der Wahl der endgültigen Sperren¬

stelle und zu dem Damm führten, über dessen Aufbau und Gründung

und über dessen Verhalten beim Probeaufstau ich Ihnen nunmehr be¬

richten werde.

An der Sperrenstelle wurden insgesamt 25 Bohrungen ausgeführt, die

unter der Talsohle eine 136 m tiefe Felsrinne erkennen ließen, die mit

schluffigen bis kiesigen, in ihrem Aufbau stark wechselnden Alluvionen

aufgefüllt ist (Bild 1). Auf der rechten Talseite ist in geologischen Vor¬

zeiten eine Felsscholle aus weichen Phylliten und harten, spröden Quar¬

ziten in die Rinne abgeglitten. Ihr Fuß ist in der alluvialen Talfüllung

aufgefahren. Diese Scholle war es auch, die beim Abgleiten den dort

sedimentierten Schluff stauchte, wie Sie an dem geologischen Talquer¬

schnitt gut erkennen können. Die festgelagerte Schluffschicht trennt den

oberen Kies-Sand-Horizont von den älteren, am Grunde der Felsrinne

liegenden Kies-Sanden. Sie schließt am linken Hang an eine auf dem
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Fels liegende wasserdichte Grundmoräne und am rechten Hang an den

bereits erwähnten Talzuschub an. Die Schluffschicht wurde auch in der

Richtung des Talwegs durch Bohrungen nachgewiesen (Bild 2). Sie hat

eine mittlere Dicke von 12 bis 14 m. Auf der linken Talseite wurde ihre

Mindestdicke mit 5 m festgestellt. Vor der abgeglittenen Felsscholle

ist sie bis zu 30 m dick. Die Gleitscholle ist ebenfalls von Sanden und

Kiesen unterlagert.

Der gewachsene Fels auf der linken Seite - ein Grünschiefer - wurde

durch einen 42 m langen Stollen, der Talzuschub auf der rechten Seite

durch einen 218 m langen Stollen aufgeschlossen. Außerdem wurde der

Fuß der Gleitscholle durch einen 37 m tiefen Schacht mit Querschlägen

der Prüfung zugänglich gemacht. Die Aufschlüsse ergaben, daß die

Großbewegung zur Ruhe gekommen ist und der Talzuschub in techni¬

scher Sicht als gewachsener Fels gewertet werden durfte.

Innerhalb der Dammaufstandsfläche wurden unter dem Talboden bis in

12 m Tiefe junge, zum Teil organische Schlufflinsen festgestellt. Im

Gegensatz zum tiefliegenden Schluffhorizont sind die jungen Schluffan¬

landungen weichplastisch.

Uber den Aufbau des nahezu 70 m hohen Dammes und über die Grün¬

dungskonzeption gibt das Bild 3 Auskunft. Der Dammkern wurde im

Talboden unter die dort angetroffenen weichen Schluffanlandungen ge¬

führt. An den Dammkern schließt sich auf der Wasserseite ein 2 m

dicker Dichtungsteppich an. Der Teppich reicht bis zum Dammfuß.

Für die Dammschüttung standen im Speicherraum Hangschutt und im

Talboden Kiessande zur Verfügung. Der Hangschutt konnte, wie die

Untersuchungen ergaben, sowohl für die Stützkörper als auch für die

Dammdichtung verwendet werden. Für die Dichtung mußte das Korn

über 80mm Größe ausgeschieden werden. Das Absieben des Grobkorns

geschah auf Wobblern, die sich bereits beim Bau des Gepatsch-Dammes



1450

unl21400m
Entsponnuungs

brunnen

Eiter mit21350 m

Druckbank
njektions

1300m
schirm

Ea
2

«Kies-Sond
.

Maßstob11200m

50 100m

Bild 3 Dammaufbau und Konzeption der Dammgründung

11450m

Darnnroneet.

SondierKontrollgong

rege21350m stollen

11300m

1011250m

50 p0m

1200

Bild 4 Talquerschnitt mit Injektionsschirm



im Kaunertal in Tirol gut bewährt hatten. Der abgesiebte Hangschutt

mußte zum größten Teil auf den optimalen Einbauwassergehalt getrock¬

net werden. Da sich der Hangschutt bei der Festigkeitsprüfung im Hin¬

blick aufdie zu erwartenden Setzungen des Dammuntergrundes als etwas

spröde erwies, wurde er durch Zugabe von 1 Gew. -% Bentonit plasti¬

scher gemacht. Lediglich über dem Fuß der Gleitscholle wurde wegen

der dort über kurze Entfernung zu erwartenden größeren Setzungsun¬

terschiede dem Kernmaterial 2 Gew. -% Bentonit beigemischt. Außer¬

dem wurde versucht, durch ein Polster unter dem Kern und unter den

angrenzenden Dammzonen den Setzungsunterschied in diesem Über¬

gangsbereich auszugleichen. Das Polster ist bis zu 6 m dick und be¬

steht aus einem Gemisch von 70 % Sand und 30 % Pulverton.

Auf der Wasserseite des Dammes wurde Kies geschüttet. Er ist durch

einen Steinwurf vor Wellenschlag geschützt. Der luftseitige Stützkör-

per besteht aus Hangschutt. Den Übergang vom luftseitigen Stützkör-

per zum Kern wie auch zu den Schlufflinsen in der Aufstandsfläche bil¬

det eine Filterzone aus Kies, deren Kornaufbau und Durchlässigkeit

innerhalb festgelegter Grenzen bleiben mußten.

Nachdem die Untersuchungen ergeben haben, daß der Speicherboden

durch oberflächennahe schluffige Ablagerungen weitgehend gedichtet ist

und das Eindringen des Wassers in die tiefliegenden Kies-Sande durch

den unter dem Damm festgestellten und in den Speicherraum hineinrei¬

chenden Schluffhorizont erschwert wird, erschien es im vorliegenden

Fall für ausreichend, lediglich die sandigen Kiese über dem Schluff¬

horizont durch ein Dichtungselement abzuriegeln. Die Dichtungsschür¬

ze sollte mit einiger Aussicht auf Erfolg in der Lage sein, den unter

der Dammlast zuerwartenden Setzungen des Untergrundes von etwa lm

ohne Schaden folgen zu können. Da jedoch auch mit ungleichen Setzun¬

gen zu rechnen war, wurde nach einer Ausführung gesucht, bei der die

Möglichkeit bestand, nach der Fertigstellung des Dammes und nach dem

Abklingen der Setzungen die Wirksamkeit der Dichtungsschürze zu über¬



prüfen und etwaige Schäden nachzudichten.

Diesen Forderungen wurde beim damaligen Stand der Technik (1964)

am ehesten von einer Injektionsschürze entsprochen. Durch die Injek¬

tion war es nach einem Großversuch möglich, die Durchlässigkeit der

sandigen Kiese von 10 m/s auf etwa 10 m/s zu reduzieren und da¬

mit die Wasserführung in den durchlässigen Schichten über dem Schluff¬

horizont auf ein zulässiges Maß abzumindern. Die Injektion wurde mit

Zement, Ton, Bentonit und in einem vierten Arbeitsgang mit Chemika¬

lien in drei Lochreihen ausgeführt. Im oberen Bereich und im Kontakt

mit dem Damm wurde der Injektionsschirm auf 8 Lochreihen erweitert.

Im Schutze einer Grundwasserabsenkung wurde im injizierten Boden

der Graben für die Kerngründung ausgehoben, in dem auch der Kon¬

trollgang hergestellt worden ist. Der Kontrollgang wurde als notwen¬

dig erachtet, um Nachinjektionen ausführen zu können, falls sich dies

als notwendig erweisen sollte. Zu diesem Zweck wurde das Manschet¬

tenrohr der mittleren Injektionsreihe in den Kontrollgang geführt. Der

Kontrollgang besteht, um den Setzungen des Untergrundes folgen zu

können, aus 6 m langen biegungssteifen Betonringen, wobei die Fugen

erst nach dem Abklingen der Setzungen durch Stahlbetonringe geschlos¬

sen wurden. Die nach dem Verschließen verbliebenen Bewegungsfugen

wurden so ausgebildet, daß sie die restlichen Verformungen aufnehmen

konnten. Über dem Fuß der Gleitscholle wurde die Länge der Kontroll¬

gangringe auf 2 m reduziert.

Das Wasser, das durch den Injektionsschirm fließt und das durch die

Schluffschicht hinter die Dichtungsschürze gelangt, kann in den durch¬

lässigen Kiesen abfließen oder wird in Entspannungsbrunnen dem aus

5 Schichten aufgebauten Flächenfilter zugeführt. Die Entspannungs-

brunnen waren notwendig, weil die bereits erwähnten oberflächennahen

Schlufflinsen das Anströmen des Flächenfilters von unten behindern.

Mit der Überlaufhöhe der Entspannungsbrunnen kann der Grundwasser¬



spiegelhinter dem Damm reguliert werden. Dem als Folge des Aufstaus

zu erwartenden Druckaufbau im Grundwasser unter dem Schluffhorizont

wurde mit der Druckbank über dem Flächenfilter ein entsprechend gro¬

Bes Gewicht entgegengesetzt.

Am rechten Hang bildet der mächtige Talzuschub eine natürliche Auf¬

last gegen den in den tiefliegenden Sanden und Kiesen zu erwartenden

Auftrieb. Die Gleitscholle selbst wurde in zwei Lochreihen injiziert

(Bild 4). Der zur Untersuchung der Gleitscholle 30 m talabwärts der

Damm- und Dichtungsachse vorgetriebene Sondierstollen wurde zu ei¬

nem Beobachtungs- und Entwässerungsstollen ausgebaut und durch ei¬

nen Querstollen mit dem Kontrollgang verbunden. Der Entwässerungs-

stollen sollte auch die dauernde Entspannung des Gebirgswassers im

rechten Hang gewährleisten.

Der am linken Hang anstehende Fels wurde, wie im Bild 4 angedeutet,

injiziert und der von Natur aus hohe Grundwasserspiegel mittels Rück¬

schlagventilen im Grundablaßstollen gesenkt (Bild 5).

Ein Staudamm auf einem Untergrund und zwischen Talhängen, wie am

Durlaßboden, bedarf nicht nur besonderer konstruktiver Überlegungen

und Maßnahmen, er macht auch eingehende Kontrollen, vor allem bei

der ersten Füllung des Speichers, notwendig. Diesem Umstand wurde

bereits bei der Planung des Dammes mit der schrittweisen Fullung des

Speichers und durch eine Begrenzung des Staus auf Höhe 1382 m im

ersten Erprobungsjahr und mit dem Vollstau auf Höhe 1405 m erst im

darauffolgenden Jahr Rechnung getragen. Mit dem stufenweisen Aufstau

jeweils um 5 m und mit dem Teilstau sollten die Voraussetzungen ge-

schaffen werden, die Wirksamkeit der Dichtungselemente, also des

Dammkerns und des Injektionsschirms, und die Auswirkungen der Spei¬

cherfüllung auf die Grundwasserströmung und die statische Wirkung

des Grundwassers in den Alluvionen und in den Hängen zu prüfen. Der

Kontrolle der Druckverhältnisse im Grundwasser, besonders im Grund¬
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wasserhorizont unter dem Schluff, kam eine besondere Bedeutung zu

weil im Gegensatz zu den bisherigen höheren Dämmen auf Alluvionen,

wie dem Missions-Damm in Kanada, Serre-Poncon und Notre-Dame¬

de-Commiers in Frankreich, Mattmark in der Schweiz oder Sylvenstein

in Deutschland - um nur einige zu nennen - am Durlaßboden der Damm

nicht an den dichten Untergrund angeschlossen worden ist (Bild 6).

Außer Porenwasserdruckgebern im Kern, Verformungsmeßgeräten im

Damm und im Kontrollgang wurde eine große Zahl von Piezometern in¬

stalliert. Je 5 Piezometer M zeigen den Wasserdruck vor und hinter

dem Injektionsschirm an und geben somit Auskunft über den Druckab¬

bau im Dichtungsschirm. In 26 Piezometern P wird der Grundwasser¬

stand in den Alluvionen und in den Hlängen gemessen, wobei 4 Piezome¬

ter K bis in die tiefliegenden Kies-Sande reichen und den Wasserdruck

unter der Schluffschicht anzeigen (Bild 7 und 8). Ferner werden das Sik¬

kerwasser durch den Dammkern, das aus den Entspannungsbrunnen

überlaufende Wasser und die im Entwässerungsstollen und im Grundab¬

laß eintretende Wassermenge gemessen.

Über das Verhalten des Dammkörpers gibt es nichts Bemerkenswertes

zu berichten. Lediglich, daß die im Untergrund erwarteten Setzungen

in der Größe bis zu etwa 1 m aufgetreten sind (Bild 9). Sie sind bis auf

geringe Nachsetzungen mit der Dammschüttung zum Abschluß gekom¬

men. Trotz der ungleichen Setzungen, die über dem Fuß des Talschubs

50 cm auf 13 m erreichten, deutet die hinter dem Kern gesammelte

Sickerwassermenge von weniger als 0,5 1/s bis zum Vollstau auf kei¬

ne Risse im Kern als Folge der unterschiedlichen Setzungen hin. Dies

beweist wieder einmal, daß auch gemischtkörniges Material mit nur

10 bis 30 Gew. -% Schlämmkorn unter allseitigem Druck sich plasti¬

scher verhält als allgemein angenommen wird, was besagt, daß eine

Kerndichtung gegenüber ungleichen Setzungen im allgemeinen weniger

empfindlich ist als eine Dichtung in Böschungsnähe.
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Die Wirkung des Dichtungsschirms ist im Bild 10 zu sehen. Der Stau¬

druck wird nach den Piezometern M zu etwa 65 % im Schirm abgebaut.

Die Höhe des Grundwasserspiegels hinter dem Dichtungsschirm und

sein Gefälle können mit der Überlaufhöhe der Entspannungsbrunnen re¬

guliert werden. Je höher der Überlaufrand der Entspannungsbrunnen

liegt, um so weniger Wasser fließt durch die Brunnen und desto mehr

Wasser fließt in den oberen Kiesen ab. Die Entspannungsbrunnen mit

ihrem Rand auf Höhe 1352,25 m begannen beim Stau 1382 m überzulau¬

fen. Von da ab nahm die Wassermenge aus den Brunnen linear mit der

Stauhöhe zu und erreichte beim Vollstau 30 1/s (Bild 11).

Zur Kontrolle des Wasserdrucks und des Wasserabflusses in den tief¬

liegenden, nicht abgedichteten Kiesen unter dem Schluffhorizont wur¬

den am Beginn und am Ende der Druckbank die bis in diese Kiese rei¬

chenden Piezometer K 1 und K 4 installiert (Bild 12). Der Wasserstand

in diesen Piezometern nahm linear mit der Stauhöhe zu, in K 1 mitetwa

42 % und in K 4 mit etwa 37 % der Druckdifferenz zwischen dem Ober¬

und Unterwasser (Bild 13). Der Druckanstieg läßt erkennen, daß die

tiefliegenden Kiese aus dem Speicher gespeist werden. Der Auftrieb

ist für den Damm ungefährlich. Nach den gemessenen Wasserständen

ist am Ende der Druckbank beim Vollstau noch eine Sicherheit von 2,5

gegen einen hydraulischen Grundbruch vorhanden.

Um beurteilen zu können, inwieweit die im unteren Kieshorizont ge¬

messenen Drücke mit den Voraussetzungen des Dammentwurfs über

den Aufbau des Untergrundes vereinbar sind, wurden Modellversuche

ausgeführt. Als Modell diente ein Gerät, das für solche Aufgaben in

meinem Institut von meinem Mitarbeiter, Herrn Dipl. -Ing. Günther,

entwickelt worden ist. Die Grundwasserströmung wird in einem elek¬

trischen Widerstandsnetzwerk analog den in der Natur vorgegebenen

Durchlässigkeits- und Randbedingungen nachgebildet und der Spannungs¬

abfall im Potentialfeld gemessen. Das Netzmodell ist auf dem Bild 14
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zu sehen. Es besteht aus auswechselbaren Widerständen, die innerhalb

einer Zone gleich groß sind. Ihre Größe richtet sich nach der Durch¬

lässigkeit der Schicht, die sie simulieren sollen. Die Durchlässigkeit

des Kieses wurde nach den Feststellungen im Gelände mit 1 10ms

angenommen. Zunächst wurde das auf Bild 15 skizzierte Bodenprofil

untersucht. Die Untersuchungen zeigen, daß für den Fall des unendlich

langen Schluffhorizontes der Wasserdruck in den tiefliegenden Kiesen

weitgehend von der Durchlässigkeit des Schluffhorizontes abhängt. Wäh¬

rendder Druckinden Piezometern K 1 und K 4 mit abnehmender Durch¬

lässigkeit des Schluffes zunimmt, geht die Wassermenge, die in den

tiefliegenden Kiesen verloren geht, mit abnehmender Durchlässigkeit

des Schluffs zurück. Den in den Piezometern gemessenen Drücken ent¬

spricht für den untersuchten Fall eine vertikale Durchlässigkeit des

Schluffs von 2  10 m/s. Eine Durchlässigkeit in dieser Größe er¬

gab sich auch bei den Kompressionsversuchen mit ungestörten Proben

aus dem Schluffhorizont. Bild 16 zeigt, wie sich der Wasserdruck in

den Piezometern K 1 und K 4 und die Wassermenge in den tiefliegen¬

den Kiesen mit der Reichweite des Schluffhorizontes in den Speicher

ändern.

Solche Modelle sind auch ein wertvolles Hilfsmittel für die Vorarbei¬

ten, z. B. zur Abgrenzung des Bereiches, in dem der Untergrund an

der Sperrenstelle erkundet werden soll,

Das Netzmodell ermöglicht noch eine weitere Aussage. Nachdem sich

Farb- und Salzversuche sowie die Impfung mit Isotopen zur Messung

der Fließgeschwindigkeit des Grundwassers als nicht brauchbar erwie¬

sen haben, wird die Durchlässigkeit von Dichtungsschirmen aus dem

Druckabbau im Schirm und dem Fließgefälle des Grundwassers hinter

dem Schirm mit Bezug auf die Durchlässigkeit der Alluvione bestimmt.

Dieser Weg ist gangbar, wenn - wie z. B. am Sylvenstein - eine ver¬

landete Erosionsrinne zur Gänze gedichtet wird, und der Einfluß des

die Schürze im Fels umströmenden Wassers auf das Fließgefälle in den
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Alluvionen hinter dem Schirm vernachlässigt werden kann. Soberechne¬

te Lorenz (1laus den Grundwasserständen die mittlere Durchlässig¬

keit der Dichtungsschürze am Sylvenstein mit etwas über 1 - 10 m/s.

Über Dichtungserfolge in derselben Größenordnung wird von Serre¬

Ponçon, Notre-Dame-de-Commiers und vom Missions-Damm berich¬

tet. Die Dichtung von durchlässigen Alluvionen bis auf etwa 1  10ns

dürfte nach diesen Erfahrungen die Grenze sein, die zur Zeit durch In¬

jektionen mit wirtschaftlich vertretbaren Mitteln zu erreichen ist. Am

Durlaßboden ist die Abschätzung der mittleren Durchlässigkeit des

Schirms wesentlich schwieriger, weil dort der Schirm unterströmt wird

und somit die Wasserstände in den oberen Kiesen auch von der Durch¬

lässigkeit und Ausdehnung des Schluffhorizontes und von der Wasser¬

führung in den tiefliegenden Kiesen bestimmt wird. Ausgehend von den

in den Tiefenpegeln K 1 und K 4 angezeigten Drücken istes durch Grenz¬

betrachtung am elektrischen Netzmodell möglich, eine Aussage über

den mit dem Injektionsschirm erzielten Dichtungserfolg zu machen.

Der hierbei gegangene Weg ist in dem Sonderheft der Österreichischen

Zeitschrift für Elektrizitätswirtschaft (21, das im August dieses Jah¬

res aus Anlaß des Vollstaus am Durlaßboden herausgegeben worden ist,

beschrieben. Die Grenzbetrachtungen am Modell ergaben für den Injek¬

tionsschirm am Durlaßboden eine mittlere Durchlässigkeit von

3. 10 m/s. Dieser Wert entspricht etwa den Prüfergebnissen in den

Kontrollbrunnen, die zur Abnahme des Schirms abgeteuft worden waren

und die im Durchschnitt eine Durchlässigkeit des Schirms von 1 10 m/s

erbrachten. Die gute Übereinstimmung der Abnahmewerte mit der aus

den Wasserständen mit Hilfe des Netzmodells berechneten mittleren

Durchlässigkeit des Schirms läßt den Schluß zu, daß die Kontrolle wäh¬

rend der Injektion brauchbare Hinweise über den Dichtungserfolg lie¬

fern kann, sofern es sich um die Prüfung von Lockergestein handelt,

Der linke Hang mit seinem von Natur aus hohen Gebirgswasserspiegel

kann hinter dem Injektionsschirm in den Grundablaßstollen entwässern.

Dieser ist, wie bereits berichtet, zu diesem Zweck mit Rückschlag.



ventilen ausgestattet. Die durch die Ventile in den Stollen eintretende

Wassermenge hat durch den Aufstau nicht zugenommen. Der Bergwas¬

serspiegel und die Wassermenge schwanken, beeinflußt von den Nie¬

derschlägen. Bild 17 zeigt den abgesenkten Hangwasserspiegelbei Voll¬

stau.

Im Sondierstollen, der den Talzuschub am rechten Hang entwässert,

stieg die Sickerwassermenge von 1,2 1/s vor dem Stau auf etwa 3 1/s

beim Vollstau an (Bild 18). Der hinter dem Damm durch den Entwäs¬

serungsstollen gesenkte Hangwasserspiegel wurde durchden Aufstau nur

wenig beeinflußt. Die Wasserstände in den dort installierten Piezome¬

tern stiegen um wenige Dezimeter an.

Zusammenfassend kann festgestellt werden, daß mit den durchgeführ¬

ten Dichtungs- und Entwässerungsmaßnahmen die Umläufigkeit des Dam¬

mes weitgehend unterbunden und die Hänge wirkungsvoll entspannt wor¬

den sind, so daß sie ihre Aufgabe als Dammwiderlager erfüllen können.

Der Umstand, daß der Probestau planmäßig verlief - der Vollstau wur¬

de im vorigen Monat erreicht -, ist nicht zuletzt der guten Zusammen¬

arbeit mit so erfahrenen Geologen, wie Professor Clar und

Dr. Horninger - beide in Wien tätig - und der sorgfältigen Planung

des im Alpenraum an schwierigen Bauaufgaben geschulten Ingenieur¬

stabes der Tauernkraftwerke AG zu verdanken. Dieser hat es auch ver¬

standen, mit den Vorarbeiten rechtzeitig zu beginnen, so daß diese ohne

Zeitdruck durchgeführt und abgeschlossen waren, als im Jahre 1963

mit der Verwirklichung des Projektes begonnen werden sollte.
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Steifenkraftmessungen in einer durch Pfahlwände gesicherten Tiefbahnbaugrube

im Frankfurter Ton

Von Prol. Dr.-Ing. II. Breth und Dipl.-Ing. H. R. Wanoschek, Tecmische Hochschule Darmstadt

geudatisdi eingemessen. An den Bolzen konnte jedoch die24.152.633 624.131.522.43

Bewegung der Wand nur gemessen werden, soweit dieseAufgabenstellung
freigelegt war.

ur ausgesteilte Baugruben, die größtenteils in den
Situationfurter tertiären Ton zu liegen kommen und häufig

Es wurden zwei Meßquerscmitte ausgewahlt, vonPfahl- oder Schlitzwande umschlossen werden, stellte
denen der eine unmittelbar an cinem Kaufhaus lag, wah-die Frage, welcher Erddruck der Bemessung diese:

rend im Bereich des anderen Querscmittes keine nennens-aus zugrunde gelegt werden sollte.
werten Bauwerkslasten wirkten. Das Cewicht des dort vor-la diese Frage nicht theoretisch behandelt werden
handenen alten Portals ist klein verglichien mit den sonstund vergleichbare Melwerte nicht vorhanden waren,
auftretenden Gebaudelasten.en Messungen in einem der ersten Tielbahnbau-

Das Kaufhaus ubertrug seine Lasten uber Einzelfunda-smitte empfohlen, um nach den Ergebnissen die bis
mente in den Untergrund. Die Einzellasten sind als Summeren Lastannahmen iberprufen zu können.
von Gewicht und Verkehrslast in Abb. 1 angegeben. DieDie vorgeschlagenen Messungen kamen im Los 5 des
tatschlich wirkende Last über die Dauer der Messungenn Bauabschittes in einer etwa 18 m tiefen Baugrub
war indessen nidit bekannt.Ausführung, die durch Benoto-Pfahlwände und mit

Der Keller des Kaufhauses ist 3 bis 3,5m tief. Der
gurten und -steifen gesichert war.

Untergrund ist um diesen Aushub entlastet und anschlie

Messungen Bend durch große, konzentrierte Lasten belastet worden.

Die Messungen in den beitlen Querschitten konntenJa cine zuverlässige Messung der Biegemomente in der
daher nur darûber Aulschluß geben, inwieweit die Erd-d nicht môglich war, wurde vorgeschlagen, in jeder

druckverteilung durch die Fundamentlasten in Verbindungdie Krafte dreier benachbarter Steifen zu messen undl

mit dem Baugrubenaushub beeinllußt wird.rdem in die Wand Peilrobre cinzubetonieren, in denen

Die Baugrube war mit Fahrbahnplatten vollständigWandverformungen vom Beginn des Aushubs an ge-

abgedeckt. Sie lag 5 bis 7 m tief in aufgefullten sowie inden werden sollten.
rolligen quartären Bôden, darunter im steifplastischen, geo-lie gemessenen Steifenkratte sollten die Crôße de-

logisch vorbelasteten Ton, in dem Kalksande und Kalk-lrucks und in Verbindung mit den Wandverformungen

schluffe sowie Kalksteinbänke von wechselnder Festigkeil1 Anhalt ûber seine Abhängigkeit vom Bauvorgan
und Klüftigkeit eingelagert sind. Die Kalkbänke sind imrn. Durch Zeitnot sah sich der Bauhierr jedodi gezwun-

allgemeinen wasserführend. Sie wurden mit Hilfe vonanstelle der vorgeschlagenen Peilrohre während des
Kiesfiltem, die sich in der Baugrubenwand befanden, ent-nubs Bolzen in der Wand anzubringen, deren Lagen

wässert.Wandkopf aus gelotet wurden. Der Wandkopf wurde
GP.G4P.
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le hinter der Wand installierten Beobachtungsbrun-

1 bis B 5 sollten uber den Wasserdruck auf die Wanc

mit geben. Jeder dieser Brunnen endete in einer

pank und war gegen die ubrigen Schichten mit Bentoni

lichtet. Das beim Abteulen der Brunnen aufgenon

Bodenprofil und die an den entnommenen Tonproben

telten Kennwerte sind fûr den Untergrund in der

furter lnnenstadt carakteristisch.

ie Anordnung und Ausbildung der Meßquersdmitte

die Untergrundverhaltnisse an den Mefstellen geher

bb. 1 hervor. Im Querschnitt 1 wurde der Wandluf

der planmaßigen Aushubsohle freigelegt und seine

gerkraft in der Steifenlage F gemessen. Diese Steifen

sollte einen Anhalt ûber den gesamten Erddruck aut

Vand und ûber die Belastung des Erdauflagers vor b ol

Wandluß vermitteln. Die Messung in dieser Lage

e jedoch aus Termingriinden bereits nach wenigen

n abgebrochen werden.

Meßergebnisse

lit den Steifenkräften wurden die Temperatur in den

n, die Verschiebungen der Melbolzen in der Wand

der Wasserstand in den Beobachtungsbrunnen hinter

Vand gemessen.

ach den gemessenen Wasserslinden wirkte auf die

d kein nennenswerter Wasserdruck. Er kann für die

rren Betrachtungen auber achit bleiben. Die wichtig- c2
Meßergebnisse im Querschmitt 1 sind in Abb. 2 zu-

nengestellt. Der Wandkopf (Bolzen 0) hat seine Lage

lisch nicht verandert. Darunter hat sich die Wand im

auf des Aushubs nach innen bewegt. Die Temperatur-

ankungen wirkten sich zwar merklich auf die Steifen-

e aus, sie haben diese jedoch nicht entscheidend be-

ußt. Im Ton nahmen die Steifenkräfte nach der Be

gung des Aushubs mit der Zeit zu.

ach den gemessenen Steifenkraften wirkte beim Er

en der planmaßigen Baugrubensohle im Querscmitt 7

die Wand ein Erddruck von insgesamt 80 Mpim. Er 1y Verschiebung noch inen
n innerhalb von 10 Wochen auf 100 Mpfm zu. In dem Abb. 2. Mefergebnisse im Querschmitt 1.
tieferen Querscmitt 2 wurde 11 Wochen nach dem Er-

len der Solltiefe ein Erddruck von insgesamt 120 Mpfm Wert wûrde allerdings der Erddruck auf den Verbau mit

Iten, wobei hier im Gegensatz zum Querscitt 1 die 180 Mp/m nahezu das Doppelte des gemessenen Erddruckes

agerkraft des Wandfules nicht gemessen wurde und erreichen

r geschtzt werden mußte, De Beer [4) hat am Boom Clay von Antwerpen, der

Mit einem geschitzten Reibungswinkel des Quartars chenso wie der Londouer Ton dem Frankfurter Ton sehr

» - 30° und mit der an ungestorten Tonzylindern lelt, gezeigt, daß die Restfestigkeit durch eine Stôrung

testellten Anfangsfestigkeit von c. = 10 Mpim' erred des Cefuges in der Probe abnehmen kann. Dies laft ver-

sich fûr den Querschitt 1 ein Erddruck von 50 bzw muten, daß der „Wiener Routineversuch" den untersten

Ipfm (Abl. 6). Der gemessene Erddruck liegt somit Crenzwert liefert, in den Rissen jedoch eine grôfere Fe-

blich uber der mit der Anfangsfestigkeit errechneten stigkeit wirksam sein kann. Wird diese Restfestigkeit aus

dem gemessenen Erddruck crrechnet, so ergibt sich mit

Fur die Endfestigkeit des Frankfurter Tons wurden aus p. - 16° cin Wert, der nahe an die von Skempton und

von de Beer angegebenen Restfestigkeiten herankomnt.r Reihe dreiadsialer Druckversuche mit p  20 un

2 Mpim reprisentative Mittelwerte gefunden. Dies Der gemessene Erd-

parmeter lielern einen aktiven Erddruck auf di druck kann somit auch

ad von 96 Mpfm unter der Voraussetzung, daß die mit der verminderten An-

langsfestigkeit in denndbewegung für den Bruchzustand im Boden ausge

ht hat. Der mit den wirksamen Scherparametern errech Rissen in Zusammenhang

Erddruck stimt recht gut mit dem gemessenen Erd gebradit werden. In die-
sem Fall kônnte der ge-ck von etwa 100 Mpim uberein

messene Erddruck bereitsSkempton und Larochelle 13) haben darauf hingewie

bei geringen Wandbewe-daß in den Harnischflachen des Loncloner Tons als

gungen ohne Entspange tektonischer Bewegungen nur mehr die Restfestig

vorhanden ist (Abb. 3). In diesen Rissen ist bei gleiche nung des Tons auftreten 4-An.
pillarspannung wie im nichtgerissenen Ton die Anfang

Abh. 3. Anfangstesigkeit e,, desErddruckverteilungigkeit geringer, womit die Bulschung bei Bradwell in
Tons in den Harnischllchen (uucidoner Ton erklrt werden konnte. Da der Frankfurte Um ein ungefahres

Skempton und Larochelte).cbenfalls gerissen ist, liegt es nahe, diese Uberlegung Bild der Erddruckvertei-

das vorliegende Erddruckproblem zu ubertragen. Es lung zu erhalten, wurden in Naherung die Wand als Durdi

rde daraufhin cine Tonprobe dem Erdbaulaboratoriun lauftriger und die gemessenen Steifenkrafte als dessen Auf-

Techmiscen lochischule Wien ubersandt und dort die lagerreaktionen betrachtet, aus denen fûr starre Auflage-

festigkeit an einer gestôrten Probe im „Wiener Routi- rung die zugehorige Belastungsllâche erredmet worden ist

cerversuch" 1131 mit 9. = 8% bestimmt. Nach diesem (Abb. 4 b). Zum Vergleich hierzu wurden die Steifenkrafte
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gung sollte daher bei derartigen Messungen vom Beggleichäßig uber die jeweiligen Wandabschitte verteilt

des Aushubs an gemessen werden, damit ihr Einflufund so in eine Belastungsflidie umgewandelt (Abb. 4 a).

den Steifenkrâften zumindest naherungsweise eliminiBeide Umrechungen lieferten etwa dasselbe Ergebnis.

Ebenso unterscheiden sich die berechneten Belastungs werden kann, wobei auch der Einfluß der gerissenen Zu

flachen der beiden Meßquerschitte nur unwesentlich von zone sowie des Kriechens untersucht und berücksichi

werden müble.einander (Abb. 4 b und 4 c).

Folgerungen
aane aa aAn

Mit den genann

Einschränkungen ka

aus den Messungen

folgert werden, daß s

der Erddruck auf die au

Sieifenkrafte gesteifte Wand ann

hernd drefeckförmig ve

teilt, und daß die Ex

auflagerkraft klein

Das Ergebnis entsprie

der von Tschebotari
LL

15) für kurzzeitige Ba
Ersoufloger LI

grubensidierungen
geschottt

steifem Ton angegebenel
Querschaif ? (RSS5) Querschaifl 2 (317265) Erddruckverteilung ur

gleicht den an TrägeAbh. 4. Errechnete Belstungsllichen.

bohlwinden gemessent
Nach den Messungen kann bei gleichbleibenden Ver Erddruckverteilungen (6). Die Erddruckverteilung ste

haltnissen in Zukunit die unterste Steifenlage (E) entfallen. mit der Wandbewegung in Einklang

Die Spannungsspitzen in der Erddruckverteilung kön- Da sich der Bauvorgang maßgeblich auf die Steile
nen nicht mit dem Bodenprofil in Bezichung gebracht wer- krälte auswirkt, sollten die Steifen im Hinblick auf
den. Sie sind weniger auf das Verhalten des Bodens als Sicherheit mit einem entsprechenden Sicherheitszusdila
vielmehr auf die beim Aushub der Baugrube aufgetretenen bemessen werden. Das gilt besonders fûr die unterste Ste
Wandbewegungen zurückzuführen. Der Ertklruck hat sich fenlage, während die oberen Lagen mit der Berücksich
auf dicjenigen Steifenlagen konzentriert, nach deren Ein- gung der Bauzustande zumeist hinreichend sicher beme
hau ein grôßerer Teilaushub (E) folgte, der zu grôßeren sen wercen
Wandbewegungen im Feld darunter und zu ciner Verlage Die Wandverformung war grôßer als fur die massiv
rung des Erddruckes zur Steifenlage führte. Der Zusam Wand mit ungerissener Zugzone erredmet. Die Grôfe de
menhang zwischen Aushub und Erddruckverteilung geht Bewegungen reicht im Frankfurter Untergrund auch bi
fur den Quersdmitt 1 aus Abb. 5 hervor. massiven Wänden aus, Ercklruckumlagerungen hervo

Im Querschmitt 2 liegt dicselbe Abhängigkeit vor. Auc zurufen.
hier wurde die Erddruckverteilung entscheidend vom Aus- Die gemessenen Wandbewegungen lassen erkenne
hubzustand beeinflußt (Abb. 4 c) daß die gebränchliche Bemessung von Baugrubenwinde

Die Belastung des Verbaus kann folglich in Grenzen als Durchlauftrâger auf starren Lageru der wirklichen Be
mit dem Voreilen des Bodenaushubs vor dem Einbau der anspruchung nichit gerecht wird. Der Fehler ist meist ohn
nädsten Steifenlage gesteuert werden. Andererseits setzt Belang, solange die zu Crunde gelegte Belastungsfläch
eine wirtschaftliche Bemessung des Verbaus die Berücksich- wirklichkeitsgetreue und ausreichend sichere Steifenkräft
tigung des geplanten Aushulivorganges voraus. lielert. Im Gegensatz zu den Steifen kann sich die elastisch

n

A5m

Aushubvorgong (uerschndt ! Selgstung im Cndrusfond

Abh. S. Ausmborgang im Querschitt

Einschränkungen Wand in Crenzen ciner Uberlastung anpussen; übergroß

Biegemomente führen zu entsprechenden DurcbiegungeDie Ruckrechung der Erddrucklliche an einem Durd

die Felcler werden entlastet und es findet eine Umlagerunlauftrâger mit konstantem Tragheitsmoment auf unnach
des Erddrucks zu den Steifen statt, wohei der Erddrudgiebigen Auflagern entspricht indessen nicht der Wirklidi-
insgesamt im wesentlichen unverindert bleibt.keit. Sie hâlte vielmehr die plastischen Stutzensenkungen

der noch nicht freigelegten Wand berücksichtigen mussen.
In Abl. 6 ist der gemessene Erddruck dem Rankine

Dies gilt besonders fûr den vorliegenden Fall, wo die Mes
schen Erddruck sowie dem Erddruck nach R. B. Peck (11

sungen an einer Pfahlwand vorgenommen worden sind
gegenubergestellt. Der Vergleich zeigt, dal die an kleines

die steifer ist als cine Trâgerbohlwand. Mit zunehmende Proben ermittelte Anfangsfestigkeit keinen Hinweis au
Biegesteifigkeit der Wand wirken sich die Wandbewegun-

den zu erwartenden Erddruck liefert und für die Bemes
gen stärker auf die Auflagerkrafte aus. Die Wandbewe sung aussdeidet.



DEBAUINGENIEUR HI. Breth u. H. R. Wanoschek, Steifenkraftmessungen in einer gesicherten Tielbalmbaugrube 243
1(1964) Hail 7

Erddruch nachErodruch nuchFrücuc nachErgebnisse Lar5Zusammenfassung
ferzaghi PecRonkineIschebatarioffCuerachnalt

Aus den gemessenen Stei- (e-7t-2(Anfangswerl)
kräften an einer Pfahl-

DoinNneAarnd im steifplastischen

Fikfurter Ton wird auf eine

ähernd dreiecklörmige

ldruckverteilung geschlos-

E a a NainA
E2 50 Hyim

Der Vergleich der beiden
1

querscmitte labt keinen
arrechnete Losiflacheilluß der Fundamentlasten
vereinfochter frd-die Form der Erddrud
druchansolzhe erkennen. Die an-

nernd dreieckförmige Erd-

ickverteilung kann in bei- 1

n Querschitten mit den
Abb. 6. Vergleich für Querschmitt 1.

shubvorgang in Zusam

nhang gebracht werden.
Literaturin beiden Fällen etwa der gleiche war.

Uber die Crôfe des Erddrucks lassen die Messungen im 1. Fröhlich: Druckverteilung im Baugrunde
2. Terzaghi: Verankerte Spundwinde, 1957, S. 15.mkfurter Ton und die vorgetragenen Uberlegungen fol-

3. Skempton n. Larocile: The Bradwell slip- A short-term failure
ide Schliisse zu: in London Cluy. Céotechmique Bd. 15 (1565), S. 2
1. Im gerissenen Ton liefert die Anfangsfestigkeit keine 1 de Beer: Shear Strength Characteristies ol the Boom Clay".

Ceotechnical Conference Oslo 1967, Vol. 1.messungsgrundlage
Tschebotariof: Soil Mecanies, Fouudations and Earth Structures2. Der gemessene Erddruck kann sowohl mit der End
1951. S. 488, 489.

tigkeit als auch mit der Restfestigkeit erklärt werden. B. Herh, Schurr. Bonz, Henke u. Müller: Erddruckmessungen au
3. Während die Endfestigkeit eine Entspannung de Baugrubenverhau für Stuttgarter Verkehrsbauwerke. Buutedmik

1966, S. 208.us und eine eutsprechende Wandbewegung voraussetzt
7. Briske u. Firlel: Messungen ûber die Beanspruchung des Bau-itre bei der Restfestigkeit der gemessene Druck auch ohne

grubenverbaus der Kôlner U-Buh. Bautechnik 196S, S. 290.tspannung und bei kleinen Wandbewegungen denkbar S. Briske: Erddruckverlagerung bei Spundwandhauwerken. 195
4. Wenn diese Uberlegungen zutreffen, wäre der Erd- f. Spilker: Mitteilungen über die Messung der Krilte in einer Bau-

grubenaussteifung. Bautedmik 1937. S. 16.ruck im Frankfurter Untergrund auf übliche Baugruben
10. Klemr; Versuche fiber die Verteilung des Erddruckes uber die

inde unabhangig von ihrer Biegesteifigkeit. Diese Frag
Wände ausgesteifter Baugruben, Bautedmik 1941, S. 316.

I1 durch Messungen an Trägerbohlwänden bei nächister Peck: Earth pressure measurements in open culs Chicago subway.
legenheit geprült werden. Trans ASCE, 1913, Vol. 108, S. 1008.

12. M. Endo: Earth Pressurc in the Exeavation Work of AlluviaDem Stadibauamt Frankfurt Main, auf dessen Veran
Clay Stratum. Hungarian Academy of Sciences. Proceedings ossung die Messungen durchgeführt wurden, wird für die
the Int. Conf, ol S. M. and F. Eng. Bundapest 1963, S. 21.

itkräftige Unterstûtzung sowie fûr das Einverständnis mit 13. H. Boroicka. Der Wiener Rouline-Scherversuch. Mitteilungen
r Verôffentlichung der Versuchisergebnisse besonders ge des Institutes fûr Crundbau und Bodenmecanik. Technische

Hochischule Wien, Heft 5, Dezember 1963.ankt.
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Bericht über eine Probebelastung auf Lehm

Von Dipl.-Ing. H. R. Wanoschek, Darmstadt“

624.131.383 : 624.131.222 lester Lehm an, der nach seinen Kennziffern der Boden-

gruppe CL (Ton, wenig plastisch) angchôrt. Auf diesemEinführung
Lehm stehen die vorhandenen Laternenwände. Auf ihmDie Probehelastung wurde mit einem 1 m' grofen Versudis
sollen auch die künftigen Einzelfundamente gegrindedament, das im weiteren als Fundament bezeidmet wird
werden. Nach den Untersuchungen besitzt der Lehm erstugeführt. Der Versuch erstreckle sich über drei Monale. Der

hau und die Durchführung des Versuchis werden beschrie ab etwa 1m Tiefe unter seiner Oberllache eine grôfiere
». Es wird über den zeitlichen Ablauf der Selzungen hei den Festigkeit. Die an ungestôrten Proben aus diesem Bereid
schiedenen Laststufen und iber die Bewegungen der Boden- festgestellten Kennwerte sind in Abb. 1 und Tab. 1 zusam-
irllüche berichtet. Das Ergebnis der Probehelastung wird mi

mengestellt.
li aus der Scherfestigkeit des Bodens crredineten Bruchlasten

glichen.

Aufgabenstellung Schlümmborn Siebhom Enfnohmestellen
Schluffkorn SondhornDas im vorigen Jahrhundert erbaute und im Krieg aus- der Proben

Ern-e. fein-Mel-
prannte Theater in Darmstadt soll gegebenenfalls um- (nuch lersucende

enfpaut werden, wobei die bisherigen Laternenwande ab-

ragen und durch Stützenreihen ersetzt werden sollen.

Le dafur vorgesebenen Einzelfundamente sollen mit Rück-

it auf den Bauvorgang miglicst klein gehalten und des

ib hoch belastet werden. Es sollte die Traglahigkeit des

Fugrundes beurteilt werden. Die Bodenpressung unter

du bestehenden Wänden betrâgt etwa 2,5 kpfem.

Untergrund
aa.

Unter aufgefülltem Material und Mittelsand steht in

lbis 6m Tiefe u. Gelande ein steifplastischer bis halb- A0 da de nn d
horndurchmesser

* Versuchsanstalt fûr Bodenmechnik und Crundbau an der Tech-
chen Hodischule Darmsiadt. Abh. 1. Kornverteilung des Lehms (CL).
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Tabelle 1

Hing Ring
Stutzen

21.2 210Nata Nasengehat 16.1 152

Fließgrenae 18.8

Ausrollgrenze

12.5Plastizität

0.472Konsisienz 0.812

AIMplme 211Maumgerwicht 21 215

348* 32.0 35Porenvolumen 309 305

½ 91,0 M1889.5Süttigung 972 927

Muer. Genidn Apine 20r5

Reibungswinkel
275

MuinsKolhäsion

Auf dem Lehm hat sidh Sikerwasser angesamelt. Das

eigentliche Crundwasser liegt wesentlich tiefer. Der Lehm

ist zwischen 85 und 95 % mit Wasser gesâttigl. Die Zy-

linderdruckfestigkeit des Lehms wurde an mehreren Pro-

ben im Mittel mit 1 kpfem' bestimmt. Mit unkonsolidier

ten unentwisserten Dreiaxialversuchen ergaben sich die

Scherparameter auf die totalen Spannungen bezogen mit

Dau 5, chu  1 kpfem' und auf die wirksamen Span-

nungen bezogen mit p  27,5*, c 0.2 kp/em. Entwas-

serte Versuche erbrachten als Endfestigkeit einen Rei-

bungswinkel von p« = 30° bei einer Kohâsion von eq-

0.2 kpem.

Es bestand Grund zu der Annahe, daß das Verhallen
endes Bodens unter Lasten an den ungestörten Proben nicht

beurteilt werden konnte, wenn â wie im vorliegenden

Fall â seine Tragfahigkeit weitgehend ausgenutzt werden Fundement

sollte. Es wurde deshalb cine Probebelastung vorgeschla-
Abb. 2. Uhersicht.

aufgehende Nuno
A

189 — gen, um die maximale Belas

barkeit nach den SetzungeLP8 220

festlegen zu können.
I
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Mert ach 25

Arles

Fundament-

setzung

E.  400kyscn sor d, p-

-500 kpfun (bis 6 p

Abb. 4. An

ra en
Versuchsanordnung

Der Versudh wurde auf der geplanten Cründungstiefe

r der bestchenden Latemenwand ausgefuhrt, um diese

ihrem Gewicht von 70 Mp/m als Widerlager heran-

en zu können (Abb. 2). Der Aufbau und die Abmes

igen des Versuchs gehen aus den Abb. 3 und 4 hervor.

Fundament maß im Crundriß 208 X 56 cm, die Ein-

letiele war 60 cm. Die Versuchsgrube wurde so lang

schoben, daß der Bodenaulbruch durch die Baugruben-

uide nicht behindert wurdle. Die Breite der Grube mußte Bawegungen der
Rücksicht auf die Sicherheit der bestehenden Laternen- Bodenpegel (Nesten)

id auf 3,5 m begrenzt werden. Das an Ort und Stelle

ierte Fundament wurde durch zwei hydraulische Pres

uber einen gemeinsamen Druckregler belastet.

Abb. 6. Selzungen und Bodenbewegungen in Abhängigkeit vom Sohl-Die Last wurde nach Prazisionsmanometern eingestellt.
druck des Fundumentes.

Setzung des Fundaments wurde an 6, an unabhängig

igerten Trägern befestigten, Mebuhren abgelesen. Die zum Stillstand kamen. Die Unregelmäßigkeiten im zeit-
vegung der Bodenoberllâche wurde an 36 Pegeln mit lichen Ablauf der Setzungen wurden von Druckscankun-
m Nivellierinstrument gemessen. Die temperaturbeding- gen verursacht. Die Drucksetzungslinie fûr die Erstbela-
Verformungen der Meßtrâger wurden bei der Auswer- stung ist in diesem Lastbereidi (bis etwa 5 kp/em*) eine

g der Messungen berücksichtigt. Gerade (Abb. 6). Die Steifeziffer des belasteten Bodens

errechnet sich aus den Setzungen mit 400 bzw. 500 kpfem-
Versuchsdurchführung wenn die Spannungen im Boden bis zu 20 bzw. 10 %o der

Sohlpressung berücksichtigt werden. Die OberllächenpegelDie Last wurde in Stufen aufgebracht. Nachdem sie

im Umkreis des Fundaments bewegten sich in diesem Last-plem' erreicht hatte, wurde das Fundament stufenweise

bereich ausnahmslos nach unten. Es entstand eine Setzungs-lastet und anschließend abermals stufenweise bis zum

mulde. Bis zu 5 kpfem* Last verhielt sich der Boden beilenaufbruch belastet. Unter jeder Laststufe wurde de

der Erstbelastung in guter Annaherung wie ein elastischertliche Verlauf der Setzung beobachtet. Vor jeder Last

Kôrper, wenn mit dieser Kennzeidhmung die lineare Bezie-figerung wurden die Pegel in der Bodenoberlläche und

hung zwischen der aufgebrachten Last und der zugehörigenMeßtrâger einnivelliert.

Setzung verstanden wird.

Versuchsergebnisse Als jedoch die Last von 5 auf 6 kp/em gesteigert wurde

und das Fundament sichi etwa 1 em gesetzt hatte, begannAbb. 5 zeigt den zeillichen Setzungsverlauf unter eini-
der Boden unvermittelt zu lließen. Während zuvor die Setin Laststufen. Bis zu 5 kpfem* Belastung war die Setzung
zungen in kurzer und abschbarer Zeit zum Ende kamen,Fundaments nach wenigen Stunden im wesentlichen
stellte sich nunmehr auch nach Tagen kein Ruhezustandageklungen. Noch ausgeprâgter zeigte sich dieses Verhal-
ein. Unter 6 kpfem* war selbst nach 16 Tagen kein Still-bei der Ent- und Wiederbelastung. Bei der Wieder-
stand abzusehen. Die Setzungen wurden mit dem Fließ-lastung wurde das Fundament unter 4 kpfem* Last
beginn grôßer. Gleidizeitig begann sich die BodenoberTage lang beobachtet. Nach wenigen Stunden traten
flache neben dem Fundament zu heben. Die Hlebungenrmehr kleine Setzungen auf, bis sie schließlichi vollends

hea

Pesp-fas-10 pfor

F-116-115
4o olgen

P15-20
P-So-e ocr

p-(50

Ehe
P

Abb. 5. Zeit-Setzungskurven.
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verstärkten sich mit zunehmender Last und mit den wach- Um den vermeintlichen Bruchkôrper aufmessen zu

senden Schubspannungen im Boden (Abb. 7). nen, wurden nach dem Versuch an den Langsseiten
Ab 8 kpfems wurde die Last täglich um 0,5 kpem- Fundaments quer zu diesem zwei Griben ausgchob

gesteigert. Unter 12 kpfem* zeigten sich erstmals Risse in Dabei zeigte sich, daf sowohil die Cleifuge als auch
der Bodenoberflidie neben dem Fundament. Bis dahin Zugrisse im Boden sich nur uber der Sohle des Fundlam
hatte sich das Fundament 8,5 em gesetzt. Bei der anschlie- tes ausgebildet hatten, während darunter keine Cleitllac

Benden Laststeigerung von 12 auf 13 kp/om versank es im Boden festgestellt werden konnten.
mit gleichbleibender Ceschwindigkeit im Boden.

Fließverhalten des BodensNach dem Grundbruch wurde das hydraulische Bela-

stungssystem geschilossen. Als nach 4 Tagen die Sohlpres Mit dem Beginn des Fließens war der zeitliche Abla
sung auf einen Beharrungswert von 8 kpfem abgefallen dler Setzungen sowohl von der Belastungsgeschindiet
war, wurde das Fundament stufenweise entlastel, wobe als auch von der Wirkungsdauer der vorangegangen
die Hebungen rasch abklangen. Laststufe abhängig. Die Setzungsgeschwindigkeit (Abb.

wuchs mit der Zunahme der Schbspannungen im Bed
Grundbruch progressiv au, wenn die Last in gleichen Stufen und

Beim Grundbruch vergrößerten sich die unter 12 kp. gleichbleibenden Zeitintervallen gesteigert wurde. Win

cme festgestellten Risse in der Oberflace, weitere stellten hingegen eine Last über langere Zeit, so verlief die S

sich ein. Auf der Westseite ließ eine Stule in der Boden zung unter der nachfolgenden Last wesentlich langsam

oberflâche den Austritt einer Cleitflade vermuten. Senk- als zuvor. Die Viskositât des Bodlens hal demnach

recht auf das Fundament zu verliefen 1 bis 2 mm breite gleichmäßiger Zunahne der Schubspannungen abgenon

Zugrisse (Abb. 8 u. 9). men. Wurden hingegen die Last und mit ihr die Sd

spannungen im Boden über langere Zeit konstant gehalteDas im Bruchzustand vom Fundament verdrangte Bo-
so zeigten sich Erholungserscheinungen. Der Bodendenvolumen war kleiner als das mit den Oberllächen-

wann wieder an Viskositât und verlor diese erst wiedhebungen gewonnene Volumen. Der Grundbruch war dem-

allmählich durch die folgenden Laststeigerungen. Zahlenadi mit einer Auflockerung des Bodens verbunden.
mäßige Angaben uber die Grôße der Viskositat des Bode

können indessen nicht gemacht werden, weil die Form ur
2

Ausdehnung des Fließbereichs nidit bekannt sind und d
Groben nach demBefoil! Boden innerhalb dieses Bercichs entsprechend dem Spa
Sruch ausgehobes

nungszustand von ungleicher Viskositat ist. Inwieweit m

dem Belastungsvorgang auch die Grôße der Setzung g

Oetoil2
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Gründert werden kann, konnte aus zeill

tersudit werden.

tEh

mmh
L— Leit nach der Losfsfeigerung

Kweils Sb.

T Hlen
Sahlpressung

bb. 1U. Setzungsgeschwindigkeit in verschiedenen Zeiten nach dem
Aufbringen der Lasten in Abhängigkeit vom Sohldruck.

Das Phanomen der Kriecherholung wurde bereits bei

iner Hangrutschung in Tirol beobachitet und dort auch sta-

isch genutzt . In jenem, hiervon vollig abweichenden Fall

eigte sich, daß nach dem Eintreten des Fließens die Vis-

ositât einer Morine bereits nach einem geringtugigen

Ibfall der Scuibspannung zunahm und mit dem folgen-

len Anwachsen der Schubspannung allmahlich wieder ab-

iahm.

Vergleich mit den lheoretischen Bruchlasten

Es wurde geprûft, inwieweit das Ergebnis des Groß-

versuchs mit den aus den Scherparametern errechneten

heoretischen Bruchlasten übereinstimmt. Die Vergleidis-

werte sind in Tab. 2 zusamengestellt.

Die gemessene Crenzlast liegt erheblich uber der aus

len unkonsolidierten, unentwässerten Dreiaxialversuchen

* H. Breth. Die Sicherheit von Talsperren hinsichlich ihrer Grin
dung uud die Sicherheit der Hinge des Stauraunes, ». Interuatiomler
Kongreß für grofie Talsperren 1907 in Istanlul, Frage 32.

Berichl uber cine Probebelastung auf Lehm

Abh. 9. Zugrisse im Authruchbcreidh, Detail 2.

bgeleiteten Anfangstraglahigkeit und auch etwas über der

aus den wirksamen Scherparametern mit etwa 10 kplem

beredmeten Endtragfähigkeit.

Die Verformung des Bodens mag durch die Baugruben-

winde an den Stirnsciten des Fundaments etwas behindert

worden sein. Die Auswirkung auf die Bruchlast war jedoch

gering.

Tabelle 2. Brudlasten nach DIN 4017

n

pienekpemIkpem

dulaunesesige

Endfestigkeit

Zusammenfassung

Die Probebelastung fand auf einem zu etwa 90 *o mit

Wasser gesittigten Lehm stalt, der durch einen Theaterbau

mit ca. 2,5 kpfem* vorbelastet war. Bis zu 5 kplem' klau-

gen die Setzungen innerhalb weniger Stunden ab. Der

Boden verhielt sich nahezu elastisch. Die Setzungen nah-

men proportional mit der Last zu. Im Umkreis des Funda-

ments entstand eine Setzungsmulde.

Bci 6 kpfem* Belastung nahm der Boden ausgeprâgte

viskose Eigenschaften an. Die Setzungen wurden grôßer

und kamen selbst nach Tagen nicht zum Stillstand. Der

Ubergang vom clastischien zum viskoclastischen Verhalten

war jäh. Mit dem Ubergang begann neben dem Funda¬

ment der Boden sich zu heben. Der Grundbruch trat nach

8,5 cm Setzung aul, als die Last von 12 auf 13 kp/em

gesteigert wurde. Er war mit einer Bodenauflockerung

verbunden. Im Boden konnte kein Cleitkôrper festgestellt

werden

Die beim Versuch erhaltene Bruchlast ûbersteigt die

theoretische Anfangstragfahigkeit bei weitem und auch

etwas die theoretische Eudtragfahigkeit des 0,5 m breiten

und 2 m langen Fundamentes.

Der Versudi zeigt, daß vor allem auf bindigem Boden

für die Bemessung einer Gründung nicht allein die Trag-

lähigkeit des Bodens maßgebend ist, sondern auch eine

ansreichende Sicherheit gegen Fließverformungen im Bo-

den vorbanden sein muf.

Der Versuch erlaubt indessen keine Aussage uber das

Fließverhalten unter Crundungen mit wesentlich anderen

Abmessungen, solange das rheologische Verlormungsgesetz

des Bodens unbekannt ist

Herrn Baudirektor Dr.-Ing. Zinsel und dem Hochbau-

und Maschinenamt der Stadt Darmstadt wird fûr die Unter-

stützung bei der Planung und Durchfuhrung des Groß-

versuchs besonders gedankt.
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Beitrag zur

Berechnung erdbebensicherer Staudämme

Von Dr.-Ing. Korl H. Schwinn, Darmsiad

Zur Berechnung der Standsicherheit einer Böschung fûr den statischen Lastfall liegen heute
eine ganze Anzahl von Verfahren vor (I.2.3, 8). Die Beurteilung der Auswirkungen einer

dynamischen Belastung auf die Standsicherheit sines Erd- oder Steinschuttdammes stell

dagegen ein sehr komplexes Problem dar. Dem Verfasser war während seiner Tatigkeit

els Mitarbaiter von Prof. Dr.-Ing. H. Breth. Technische Hochschule Darmstadt, Gelegen
heit gegeben, an der Projektierung von Staudsmmen in Erdbebengebieten mitzuarbeiten.
Da sich in der deutschsprachigen Literstur nur wenige Hinweise (16) fur die Berechnung

erdbebensicherer Staudamme finden, soll im folgenden ober die zur Zeit vorliegenden

neuesten Forschungsergebnisse aus den Vereinigten Stasten und lepan berichtet werden.

tracht ihrer geringen Hohen keine Bedeulung beigemessen
uswirkungen von Erdbeben auf bestehende

worden ist

taudämme

2. Bemessung eines Dammes für den Fall eines
Jach einer Aufstellung der Reviste de Obras Publices aus

lahre 1962, suf die auch Horninger (41 hinweist, sind Erdbebens
1799 bis 1944, slso innerhalb von 145 Jahren, an 306 vor

Durch Erdbeben werden im Untergrund Bodenverschiebun-größeren Sperren verschiedener Art auf der Welt Schäden

gen ausgelost, die zu mehr oder minder großen Trägheits-den verschiedensten Ursachen aufgetreten. Eine Aufgliede

kräften im Erddamm führen. An dem El Centro-Beben vomder Schadensursachen zeigt, daß 40% durch Versagen de

Mai 1940 in Kalifornien, einem der stärksten Beben, das bisherdung. 23% durch ungenügende Hochwasserentlastungs

registriert wurde, soll gezeigl werden, welche Bodenbewegunjen und 12% durch andere Beumängel beschädigt ode

gen hierbei auftreten konnen. Aus Abb. 1 geht hervor, dasi dieort wurden. In disser Zusammenstellung werden nur 1%e

großte Beschleunigung des Untergrundes wahrend des SebensSchaden auf Erdbeben zurückgefuhrt. In dem Aufsatz von

mit 0.32 g gemessen wurde, die großte Bodenverschiebungner (5 wird auf Beben als Schadensursachs bel Dam

betrug 21 cmUberhaupt nicht eingegangen

Der Erddamm ist Trägheitskräften ausgesetzt, die Im Ver¬Auch in den seismisch sktiven Zonen Deulschlands wurden

laufe eines Erdbebens oft die Richtung wechsein; es ist daheser eine ganze Anzahl von Staudämmen errichtet. Schaden

notwendig, die Auswirkungen dieser pulsierenden Spannungen,lliesen Dämmen  durch Erdbeben verursacht â sind bishe

t aufgetreten. Hierbei muß allerdings festgestelit werden die sich den Spannungen aus dem Eigengewicht uberlagern, zu

besUmmen. Durch die Tragheitskrafte kann es im Damm zuin Deutschland in den letzten labren keine starkeren Beber

bleibenden Verformungen kommen, wenn die Spannungen dieessen wurden. Neben der Steinbachtalsperre war lediglic

Elastizitâlsgrenze des Bodens kurzfristig überschreiten oderRurtalsperre, der Staudamm Schwammenauel, vor seiner

diese erreichen. Die Bewegungen werden jedoch unterbrochen.rihung im lahre 1957 dem Beben von Euskirchen im Mar

sobsld die Beschleunigung sich verzögert oder ihre Hichtungausgeselzt, das jedoch keine Schâden an den Dammer

umkehrt, während erneule Bewegungen auftreten konnen, wennArsacht hat

die Beschleunigung wieder zunimmt. Die Wirkung des BebensIn den seismisch wesentlich aktiveren Zonen, in lugoslawier
auf den Damm vird daher nicht allein von der hierbei auf-Griechenland sowie vor allem in Japen und Kallornien
tretenden maximalen Beschleunigung, sondern such vom zeit-den Staudamme gebaut, die sich- auch bei den dort auf
lichen Ablauf des Bebens, der Frequenz der Schwingungen undbenden Beben der Stärken VII bis X als standsicher erwieser
der Dauer des Bebens abhängen. Bei den üblichen Stand-ten. Umfassende Zusammenstellungen über Damme, die Erd-
sicherheitsuntersuchungen, denen lediglich statische Krafte zu-en ausgesetzt waren, enthalten die Berichte von Ambra
grunde gelegt werden, kann davon ausgegangen werden, dasys (6), die von der lapan Society of CivI-Engl
wenn die Sicherheit gleich oder kleiner 1 ist, die Bewegungeners herausgégebenen Empfehlungen (7) und der Aufsatz
so groß werden, daß der Bruch Im Boden eintritt, Währent

Horninger 4
eines Erdbebens virken jedoch die Krafte, die zu Verformungen

In lapan sind nach 17) bei 9 von 85 Dämmen, die zum Tei
führen, nur kurzfristig. Deshalb wächst auch die Verforung

ur starken Beben (VI bis X) unterworfen weren, geringi
in der Regel nicht bis zu einer Grôße an, die zum Sruch führt

hiäden aufgetreten. Bei dem Kanto-Erdbeben im Jahre 192.
Unter diesen Bedingungen hangt die sich wahrend eines Bebens

bei 3 Erddammen Risse und Setzungen aufgetreten. Der
einstellende Verformung von der zeitlichen Anderung der Span-

m hohe Ono-Damm war bei diesem Beben eier Beschleuni¬
nungsaufbringung ab, und die sich kurzzeitig wahrend eines

sig von 0.33 g ausgesetzt. Diese Beschleunigung entsprich
Bebens einstellenden Trâgheitskrafte â die im einzelnen Falle

a der Bebenstarke IX. Von dem Mankai-Erdbeben im Jahre
such die Standsicherheit unter 1 abfallen lassen konnen -

16 wurden 80 Dämme betroffen; bel Bebenstärken zwischer
durfen nicht sinzeln, sondem nur unter Berücksichtigung des

und VIII kam es zu keinem Dammbruch. Lediglich 6 Damme
Bebenablaules in die Standsicherheltsuntersuchung eingeführt

ten einige Hisse und hatten sich gesetzt.
werden.

Bei den Dammen, die in den Vereinigien Staaten durch

jibeben zerstôrt wurden, handelt es sich nur um solche, die 2.1 Vereinfachtes, bisher übliches Berechnungsverlahren
vorigen oder zu Anfang dieses Jahrhunderts gebaut worden

Für die Beurteilung der Standsicherheit eines Dammes bed und die meist vreniger als 10 m hoch waren. Die Ursache
oinem Erdbeben wurde bisher die Wirkung des Bebens durchir Dammbrüche ist wohl mehr darin zu suchen, daß der Kon-
eine statische Kraft berücksichtigt. Diese Kraft  wird aus demluktion, Grundung und Verdichtung dieser Damme in Anbe-
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Abb. 1. Beschleungungsdingramm des El Contro-Erdbebens vom 18. Mn 1340 (H-S-Komponenis)

seismischen Koeffizienten k und dem Gewicht der Gleitmasse
Der Damm wird als bebensicher angeschen, wenn fur diese

C erhalten.
Zusalzkrafte eine ausreichende Standsicherhel nachgewiese

k G (Mpfm)
wird. Die dynamische Beanspruchung wird also an einer stal-

schen Kraft beurteilt und hierbei vorausgeselzt, duß mit diese
Es wird angenommen, daß diese Kraft im Schwerpunkt des

Kraft die maximalen Spannungen im Damm, die sich wahren
Gleikörpers wirkt (Abb. 2). Mit dem seismischen Koeffizienten

des Bebens entwickeln können, berucksichtigl werden.
k bezeichnel man das Vechaltois der Erdbebenbeschleunigung
zur Schwerebeschleunigung. Setzt man in Gleichung (3) f = 1 und ky = 0, so echs

man die von Seed und Goodman (13, 14) angegebenMeben der horizontalen Kraft  = ky  G wird noch eine
Gleichung für den seismischen Koeffizienten k tg (9—verlikale Kraft 1, = k. « G In die Berechnung eingefuhrt, mil

Mit dieser Glsichung kann also bei gegebener Boschungsnerder die in vartikaler Hlchlung wirkenden Erdbebenkrafte be
gung f und bekanntem Reibungswinkel » des Schüttmaterlalsrücksichtigt werden. Die Standsicherheit f einer Boschung wird
der seismische Koeffizient ky bestimmt werdon, für den deals das Verhaltnis der vorhandenen, durch Versuche unter
Bruchzustand in der Boschung crroicht vord. Wird eine Sicher-

heit von f 1 gegen den Bruchzustand vorlangt, so gut die

folgende Gleichung.
peitende leaoee

19 —GMnm
( + 10  19 f
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Bei der oben beschriebenen Vorgchensweise bereitet die

Festlegung des seismischen Koeffizienten Schwerigkeiten, So

wird in den Vereinigten Staaten fur den Standsicherheitsnach-Abb. 2 Ansati der Erobobenkrolie aut den Glolikorper
weis von Boschungen und Dammen bei Erobeben mit seis-

mischen Koeffizienten zwischen 0.05 und 0.15 und in lapan

zwischen 0.12 und 0.25 gerechnet. Die Werte werden nach derstatischer Belastung ermittelten Scharparameter c, und tgo.
zu erwartenden Bebenstärke ohne Rucksicht auf den Unter-des Bodens zu den fur das Gleichgewicht des Gleitkorpers

grund und den Dammaufbau angenommen. Dis in Rechnungerforderlichen Scherparametern c. und Igp, definiert. Für einen
gestellten selsmischen Koeffizienlen stutzen sich im wesenhomogenen Damm aus kohssionslosem Materia st die Sicher

lichen auf Erfahrungen mit Hochbauten in Bebongebieten, furheit ohne Berücksichtigung der Erdbebenwirkung mit

die sie sowohl durch Versuche und Messungen als auch nach

theoretischen Uberlegungen als ausreichend belegt gelten kôn

nen. Die Ubertragung dieser guten Erfahrungen auf Erdbaute

ist jedoch nur in Grenzen zulassig, Weil sich Erd- oder Stein
gegeben, wenn mit f der Heigungswinkel der Dammboschung schütlungen unter kurzfristigen, soismischen Beanspruchungen

bezeichnet wird. Unter Berücksichligung einer horizontaten und anders verhalten als unter einer stalischen Dauerlast.

vertikalen Bodenbeschleunigung durch das Erdbeben erhalt mar

2.2 Der selamische Koeffizient
1

10 9.
+1 Die ersten Untersuchungen Uber das dynamische Verhalten

eines Dammes wurden 1936 von den lapanern Mononobe,mu
Takata und Matumurs (9) vorgelegt. Auf diesen grund-

legenden Uberlegungen bauen alle neueren Theorien, die vor
E  amiamischor Koellizient in horizontaler Richlung.

allem in den Vereinigten Staaten in den leizten Jahren ver-
k.  seismischer Koeilszient In vartikalor Richlung offentlicht wurden, auf (10, 15. 17)



2 Beschleunigungsverteilung

Es wird von einem dreieckförmigen Dammkorper ausge-

ajen. Für die Bestimmung der zeit- und ortsabhängigen Be

schunigung in einem Damm werden die folgenden Annahmen

effen

a) Der Damm besteht aus einem unendlich langen sym-

metrischen, dreieckigen Querschnitt; er ruht auf star-

rem Untergrund.

b) Der Damm besteht aus homogenem, linear-elastischem

Material mit einem einheitlichen Elastizitatsmodul und

einer einheillichen Dichte.

c) Das Verhaltois von Breite zur Hohe des Dammes Ist

ausreichend groß, so daß die Biegeverformungen ver-

nachlassigt werden konnen und Verformungen nur eus

Schub betrachtet werden mussen.

d) Die Schubspannung ist uber eine horizontale Flache

einheillich verteit.

e) Es wird angenommen, daß der Damm aus unendlich

dûnnen, horizontalen Scheiben besteht, die durch Fe-

dern mit Dämpiungsvorrichtungen verbunden sind.

2yciga

1. 3 Kraftmirkung aui eine borlzontsle Scheibe im Damm

Aus der Gleichgewichtsbedingung an einer Scheibe (Abb. 3)

-0SS—yt1

Die Trägheitskraft 1 ist gegeben durch

u - Vorachtebung in «-Richtung

- Zoit

Dichte des Schutimstersla

Der Schubmodul G ist gegeben durch

erhalt manund m

Mil (5) und (6) ergibt CI. (4)

-

Die Losung der Differentialgleichung ergibt-

o- A, Sin fog 0 f B, cos tog-  a

ferin bedeuten.

Verschlebung in xFlichtung zum Zeitpunkt 1 in dor Tiefs y
unter dor Dammkrone

Bossel-Funktion 0. Ordnung

Holluert der Fraquenzgleichung la (o» h. p)

— Damencne

Krotstrequenz der n-lon Schwingungsperlode

A.. B. — Konatanten

Mit der Fortpflanzungsgaschwindighett der Schubwellen im Schütt-

matorsl v. Gsrholt man fur dié Kreisfroquenz der

f-ten Sehingungsperlode

.

Wirkt auf den Damm eine horizontale Beschleunlgung des

Untergrundes (Ug), so erhält man für den Fall der Nulldampfung

die folgende Differentialgleichung

mit der Losung:

2 lC yh)
Er Bin (eg (t—dr (u ty. 1)

a

Herin badeuton-

Bessel-Funktion I. Ordnung

C. â horizontale Beschleunigung des Untergrundes.

Berücksichtigt man die naturliche Damplung der Schin-

gungen durch das Schültmaterial durch den Damplungsfaktor

In. so erhalt man fur die absolute Beschleunigung die folgende

Gleichung:

0. ty. 1- 2a yh)

—  (t â )
sin ( (tr)dae

Zur einfachen Auswertung kann Gleichung (12) wie folgt

geschrieben werden:

. 610. 6. 1-

2 la tf. yh)
miE *.

1. Cl

und der Spektralgeschwindigkeit â dem Maximalwert des

Integrals in Cl. (12)

— e
Sn ton t—1).

Für eine gegebene Bewegung des Untergrundes kann

Gleichung (15) in Abhangigkeit von 1 und cun gelost werden

Tragt man dieses Ergebnis auf, so erhalt man das sogenannte

Geschwindigkeitsspektrum. Anstatt, wie In Gleichung (13) den

Maximalwert der Beschleunigung aus dem Produkt ton  s, zu

bestimmen, kann man direkt die Spektralbeschleunigung s. -

dn : S» aus dem so berechneten Beschleunigungsspektrum be-

slimmen.

Claichung (13) ergibt sich damit zu

.=  F.1)a.

Die Beschleunigungsverteilung im Damm wird also von fol¬

genden Faktoren bestimmt:

der Stärke und dem zeitlichen Ablauf des Erdbebens,

der Hohe des Dammes

den mechanischen Elgenschaften des Schottmalerials



bens. Für die Auswertung wurde von Seedund MartnI

das Geschwindigkeits- und Beschleunigungsspektrum in Ah

hängigkeit vom Dämpfungsfaktor 1 berechnet. Das Ergebn

zeigt Abb. 4.

222 Der mittlere seismische Kocffizient

Die Beschleunigungaverteilung über die Dammhohe

durch die Gleichung (13) bzw. (16) gegeben. Der miltiere sei

mische Koeffizient wird in Abhangigkeit von der Lage dat
03

moglichen Gleitkorpers beslimmt. Die Form des Gleitkorpenres
wird â wie Abb. 5 zeigt â durch ein Dreieck mit horizontale

Grundlinie angenähert.Ligenschundouer *

Estrachtet man ein Element vom Gewicht AW, so erGexchndigertsru des El Centro -Babens (1-S Fomperee
man fur die horizontale Trâgheitskraft

A1- C. (v. 1)

und da A A W  k (y. 1) ist, ergibi sich für den soiamiachen Koef
zianien:

kly. 9 -  0. 6. 9

Wird angenommen, daf) die Schubspannung entlang eine

horizontalen Schoittes konstant ist. so erhalt man;

0
2G  vh)
-

Ergenschurqsuer »

Die Schubkraft F (y. t) auf die Grundhie des Gleitkorpen
Bestrreuruhqasbettrum det El Ceniro-Bebent H-5 Korponente)

(bly) - Lange der Grundlinie) ist: F fy. 1) = 1 (y. 1)b (y)
Abb. 4. Geschwindigkeits- und Baschleunigungsspektrum

Die mittlere horizontale Beschleunigung, dis auf den Glen

korper wirkl, ist: O, (t) = F (y. 1)Masse des Gleitkorpers.

Für den mittleren selsmischen Kosffizienten ergibt sid

damit folgende Gleichung
unn

vh)4v.kiy. t.
.  1 16

Fur einen bekannten Bebenablauf kann somit die zeillich
de reshinneigeder Ganleryer

Anderung des mittieren seismischen Koeffizienten fur eins ge-
Aé-angenherte Form des

gebene Lage des Gleitkorpers bestimmt werden. Unter ZuGerkerper
grundelegung der Nord-Sûd-Komponente des El Centro-Beben

Abb. 5. Gleltkorperiorm fur die Bestimmung des mitleren seamischen
(Abb. 1) haben Seed und Martin die auf Abb. 6 gezeigte zeitKoelixienten

liche Anderung des mittieren seismischen Koaffizienten für elnen

(Dichie, Schubmodul. Fortpflanzungsgeschindigkeit und 30,5 m hohen Damm berschnet. Für die Schubwellengeschwin
Dämpfung der Schubwellen in der Schuttung). digkeit des Schutimaterials (v. - Gp) wurde v 305 mA
der Lage der untersuchten Gleitzone im Damm.

angenommen. Der Dampfungsfaktor wurde mit 0.2 (ent¬

sprechend 20% der kritischen Dampfung) In die Berechnungin den Vereinigten Staaten wird heute zumeist das E

eingefuhrtCentro-Beben vom 1B. Mai 1940 für die Standsicherheitsunter-

suchungen von Dammen verwendet. Abb. 1 zeigt des Be- Auf Abb. 5 ist zu erkennen, daß sich der mitilere seismische
schleunigungsdiagramm der Mord-Sud-Komponenle dieses Be- Koeffizient mit der Hohenlage des betrachteten Gleilkeiles

N-125

on tlntninten

as

e  t o t.

N.075

os

1

sgnnnontt

Abb. 6
Zeilliche Anderung des mitiaren seismischen Koe

09
fixionten fur einon 30 m huhen Dumm untor def
WirEURG des El Ceniro-Bobens (v.  305 ms.Zeit in Sekunden
1 - 0.2



nét. Mit zunehmender Höhenlage des Cleitkorpers ergeben

ôßere Werte for den Koeffizienten, Weiter zeigt sich, daß

o berechneten miltleren Beschleunigungen sich doch we-

iich von den Beschleunigungen des Untergrundes unter

den.

2 Der gleichwertige maximale seismische Koeflizient

Für die endgültige Bemessung eines Dammes gibt es noch

al Berechnungsverfahren, mit dem die zeitliche Anderung der

ainischen Krafte â wie sie auf Abb. 6 angegeben werden-

ecksichtigt werden kann. Es ist deshalb notwendig, die

zzyklen mit variierenden Amplituden durch eine glelchwer-

Anzahl von Kraftzyklen mit konstanten Amphituden zu er

den. Dies bedeutet jedoch, daû eine kennzeichnende Anzah

« Kraftzyklen mit einer maximalen Amplitude und ihre Fre-

diz geschatzt werden mussen. So nehmen Seed und Martin

fur Abb. 6 an, daß sich die gleichwertige seismische Kraft

15 Kraitzyklen mit einer Frequenz von 3.3 Zyklens und

folgenden miltieren Amplituden, die auch als gleichertiger

maler seismischer Koeffizient k bezeichnet werden, ergibt.

n- yh

»n « y'h dio Hohenlage dos Gloikerpers bezeichnot (Abb. 5)

Einfluß der Materialeigenschaften

Für die Beslimmung des selsmischen Koeffizienten nach

unter 2.21 bis 2.23 beschriebenen Verfahren wird die

Kminis der Materialkonstanten vorausgesetzt. Der Schub

ul G und der Dampfungsfaktor  sind jedoch bodenmeche

che Kenngroßen, die nicht im Lebor- oder Modellversuch

ultelt werden können. Für die Abschätzung ihrer Große

men nur Messungen an ausgeführten Dämmen herangezogen

den.

Uber die Meßergebnisse an drel Erddammen in lapan be-

iten Mononobe, Takata und Matumura 191. Se

dig-tonigem bzw. Ichmigen Schültmaterial wurden dansch

ubwellengeschwindigkeiten von v. = 122 m's gemessen

ghtly (18) hat zwei Damme  den Dry Canyon Dam und

Bouquet Canyon Dam â durch große Schwingungsmaschi-

Schwingungen unterworfen und die Schubwellengeschwin-

ikeit gemessen. Er erhielt für den Dry Canyon Dam â einen

spulten Damm â Werle fur v, zwischen 90 und 107 ms

1 Bouquet Canyon Dam, der aus verdichtetem sandigen Tor

schutiet wurde, wurde die Schubwellengeschwindigkeit zu

350 ms bestimm

Sced und Martin (10) empfehlen nach diesen Meßergeb¬

tisen für gespulte Damme oder aus bindigem Material ge

hôttete Damme Werte fur v. in der Grôßenordnung von 90

a 100 m/s. Für Damme aus gut verdichtetem rolligen Material

and, Kies) kann dagegen mit einer Schubwellengeschwindig

ait von v. = rd. 300 m/s gerechnet werden

Die Auswertung von Schwingungsmessungen an Dammen

brachten Dampfungsfaktoren von 5 bis 10%. Jedoch kann

ivon susgégangen werden, daß infolge der Verformungen, die

ch in einem Damm in der Matur unter der Einwirkung eines

dbebens einstellen, auch großere Damplungsfaktoren wirk

im werden. Mach dynamischen Laborversuchen für den Bor

ampe Damm liegt der Damplungstaktor bei 20%.

Die Einliusse der verschiedenen Materialeigenschaften und

er Hohe des Dammes auf deo gleichwertigen maximalen sels-

ischen Koeffizienten haben Seed und Martin untersucht. Als

rgebnis erhielten sie die in Abb. 7 gezeigte Abhangigkeit des

oeffizienten ke von vs und der Dammhohe, In allen Fällen

achst der Wert von kon mit der Hohenlage des untersuchten

lleitkôrpers. Dies Ist ein besonders wichtiges Ergebnis, da

me Berücksichligung dieser Anderung von kon bel der Stand-

icherheilsuntersuchung in den meisten Fallen auch eine Ande-

ung in der Lage der kritischen Gleiflâche zur Folge hat Dieses

V. 1 915 mrs

à =0.2

as
0

n

n=109
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Dummhohe
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Abb. 7. Der gloichwerlige maximale seismische Koettizlent k in Abhan-
gigkeit von der Dammhohe und der Schuwelengeschndighet
des Schulmaterials fur das El Contro-Beben nach Sesd und

Harun 101

Verhalten eines Dammes unter der Wirkung eines Bebens wird

auch durch Messungen an Dämmen bzw. durch aufgetretene

Schadensfalle bestätigt. So wurden am Otani-Damm 7) i

lapan nach dem Nankai-Beben von 1946 beginnende Butschun-

gen im oberen Drittel der Dammböschungen festgestellt.

Die Diagramme von Abb. 7 zeigen welter, daß sich der

Koeffizient ko mil wachsender Dammhôhe für jade Lage der

môglichen Gleitmasse verringert. Dies stellt eine grundlegende

Erkenntnis für die Planung von hohen Staudammen dar

2.3 Festigkaitseigenschalten bei dynamischer Beanspruchung

Nach der Bestimmung des seismischen Koeffizienten ergibt

sich als nächstes die Frage nach der Festigkeit des Bodens

unter der dynsmischen Seanspruchung. Hier werden sich die

Boden sehr unterschiedlich verhalten, je nachdem, ob sie bin-

dig oder rollig. locker oder dicht gelagert, trocken, feucht oder

Wassergesattigt sind, Lockere, mit Wasser gesâltigte Sande

neigen auch bei flachen Boschungen bereits unter geringen

dynamischen Spannungen zur Verflüssigung. In Alaska ist es

in solchen Sôden zu umfangreichen Rutschungen bei einem Erd-

beben gekommen. Die Sande hôrten auf zu rulschen, nachdem

die Bewegungen im Untergrund abgeklungen und nur mehr

statische Spannungen wirksam waren. Die im Zusammenhang

mit diesem Beben durchgeführten Versuche zeigten, daß die

Bruchfestigkeit Im allgemeinen bei zyklischer Belastung eine

andere ist als unter einer statischen Dauerlast, und daß sie

nicht our vom Spannungszustand abhängig, sonder auch eine

Funktion der Zehl und Frequenz der Spannungszyklen ist.

2.31 Scherfeslgkeit von kohäsionslosem Boden bei

dynamischer Beanspruchung

Für ein Kugelmodell führten thebretische Untersuchungen

zu folgender Gleichung für die Scherfestigkeit:

a)

scheinbere Koheston

tsche orapannung

dynamische Mormalapannung

Heibungwnkol



Ha o hat Versuche mit trockenem Sand durchgefuhrt, ûber

die in (11) berichtet wird. Er erhielt für den verwendeten

gleichformigen Fain- bis Mittelsand für die statische Belsstung-

T  0,1 + .  to *

Der Winkel 4 wurde in Abhangigkeit von der Porenziffer

erhalten (Abb, 8). Nach Hao ist die Verminderung des Scher-

widerstandes bei dynamischer Beanspruchung nur von der

dynamischen Spannung abhängig.

Ta  O.1 +   ara 19

Abb. 8 zeigt sine gute Uherelnstimmung von Versuch und

Theorie, Eine geselzmäßige Abhängigkeit der Scherfestigkeit

von der Beschleunigung wurde von Hao ln seien Versuchen

nicht gefunden, Im allgemeinen ergab sich eine Verringerung

der Scherfesligkeit mit zunehmender Frequenz

Nach diesen Ergebnissen genügt zur Festlegung der Scher-

festigkeit von kohäsionslosem Schüttmeterial unter dynamischer

Belastung die versuchsmäßige Bestimmung der Scherfestigkeil

bei statischer Belastung. Da die Verminderung des Scherwider-

stands nur von der dynamischen Spannung abhängig ist, gili
dann Gleichung (18).

2.32 Scherlestigkeit von bindigem Boden bel dynamischer

Beanspruchung

Im Gegensatz zu kohâsionslosen Boden wird die Festigkeit

bindiger Bôden unter dynamischer Lastwirkung sehr von den

Porenwasserspannungen abhangen. Bel der Prufung des Festig

keitsabfalles ist zu beachten, daß in der kurzen Zeil, in der

das Erdbeben wirkt, kein Porenwesser aus dem Damm ab-

fließen kann. Die Auswirkung des Bebens auf das Verhalten

Wassergesâttigter oder auch teilweise mit Wasser gesattigter

Boden wird daher im geschlossenen System, d. h. unter un-

drainierten Bedingungen gepruft werden müssen,

erteche r.
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Abb. 8. Verauchsergebnisse von Hac (11

45*

.

.
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Abb. 3 Gestimmung von Grofa und Fichtung der Hauptspoonungen
und

Wie im folgenden Kapitel 2.4 gezeigt wird, werden fur de

Standsicherheitsnachweis zunâchst die Spannungen entlang

einer moglichen Gleitflâche vor dem Beben ermittelt und diese

der Spannungszuwachs infolge des Bebens uberlagert (12). Di

so erhaltenen Scherspannungen kônnen dunn mit der Scher

4e,

x

40 G

Mohrsche Sponnungskraise

aeg

herung tur vreinochle
er e derun

103  3

Abb. 10. Vorsuchsdurchfuhrung mit den dazugeherigen Mohrschen Span-
ungeegigen



ateit des Bodens unter dynamischer Belastung verglichen

und die Spannungen in der Gleitlläche im Bruchzustand

de Lamelle bekannt (vgl. Abb. 9), so kano die Grobe der

eörigen Hauptspannungen am Mohrschen Kreis bestimmt

n. Allein aus der Kenntnis der Spannungen in einer Ebene

nen jedoch die Hauptspannungen und die Hauptspannungs

chngen nicht gewonnen werden. Es wird deshalb angenom-

daß die berechneten Spannungen, die noch die Sicherheit

nien den Bruchzustand enthalten (vgl. Kapitel 2.4), die glel-

1e Fichtungen zu den Hauptspannungen haben wie im Bruch-

And. Mit Hilfe dieser Mahérung — 7 = 45 + 0f2 — kon-

enlann, wie in Abb. 9 gezeigt, die Hauptspannungen qle und

estimmt werden. Wird angenommen, daß die Hauptspan-

unsn die und ose vor dem Beben auf aie und ose ansteigen,

während des Bebens die Tragheitskraft ihren Maximal-

erreicht, so kann der Festigkeitsprüfung die auf Abb. 10

egte Spannungsanderung zugrunde gelegt werden. Man

den Spannungszuwachs als einen alseitigen Zuwachs von

robe Ads  05e â oa auffassen, dem eine Devlatorspan-

Aj - AI— Aos (Aa = 01e  gi). d. h. ein einachsia-

pannungszuwschs Uberlagert wird. Da man besonders be

ergesattigten Bôden annehmen dart, daß die hydrostat-

n Spannungsstobe von untergsordneter Wirkung sind, vaird

sich bei der Festigkeitsprüfung mit siniger Berechtigung

uf beschrönken konnen, das Verhallen des Bodens unter

schwingenden Deviatorspannung zu prüfen, Durch diese

infachung wird die Versuchsdurchführung wesentlich er-

tert, da dem statischen, anisotropen Spannungszustand

tilich die pulsierende Devistorspannung Uberlagert werder

Die kleinere Hauptspannung nac bleibt dann unverandert

Versuchsdurchführung wird auf Abb. 11 gezeigt.

.

nohrere Froben udiuen unter dem geichen naizoiropen

Spannuogszustond konoldiert

—ten—zen

Cie Proben ernen pulisrenden Dentorspanuqe verschiedener

SarLe UNeFMarIeN

zut ner Soersngste 1on Srudd

a

0

erauchsergebe ch vertrurgen mil eigender lo der

pannunge

Zahl der Soannungsstosse bis rum
— Broch I log Skala!

Auswertung der Verauchergebe  fur ein gegebenes Eraeben m

betanniem Ha kann Ad, gelunsen werden

b. 11. Vorsuchsdurchlührung und Auswertung

Mehrere, unter den gleichen Bedingungen anisotrop kon-

solidierte Proben werden verschieden großen Spannungsstößen

in der Richtung der großeren Hauptspannung unterworfen und

festgestellt, nach welcher Zahl von Schwingungen die Probe

zu Bruch geht oder sich um ein bestimmtes Maß verformt. Die

Zahl der Schwingungen bis zum Bruch der Proben nimmt mil

wachsender Deviatorspannung ab. Mit Hilfe dieser Versuchs-

*-45*.P2

e

Cae C On

0

Abb. 12. Bestimmung dor Beziehung ruischon ryr und ot

ergebnisse kann, wie Abb. 11 zeigt, die Grôße der schwingen-

den Deviatorspannung Ag gefunden werden, die den Bruch

des Bodens bei derselben Schwingungszehl Mq herbeifuhrt, die

vom Erdbeben ausgelost wird. Dem Diagramm d auf Abb.

ist zu entnehmen, daß die Festigkeit des wassergesätligten

bindigen Bodens nicht allein von der Intensitât des Bebens.

sondern auch von seiner Dauer bzw. von der Zahl der Kraft-

zyklen, die bierbei auftreten, abhangt.

Auf Abb. 12 wird gezeigt, wie mit Hllfe des Mohrschen

Kreises eine Beziehung zwischen der in der Gleiflâche m

Bruchzustand unter dynamischer Selastung wirkenden Schub-

spannung 17 bzw. Hormalspannung att und der im statischen

Spannungszustand in der Gleitflâche für des Gleichgewicht des

betrachteten Gleitkörpers erforderlichen Normalspannung Gfe

gefunden werden kann. Es Ist zu beachten, daß die so erhal-

tene Beziehung zwischen ofe und ru eine Funktion des fur die

Konsolidierung angenommenen Spannungsverhllnisses

afai ist. Wird davon susgegangen, daß das Spannungsver-

hâltnis 7 im Damm nicht konstant ist, so müssen Versuchs-

reihen fur die verschledenen i-Werte, wie oben beschrieben

durchgeführt werden.

2.4 Standsicherheilsuntersuchung

For den Nachweis der Standsicherheil eines Dammes unter

der dynamischen Belastung eines Erdbebens wird zunächst die

Standsicherhait für einen angenommenen Gleitkorper für den

statischen Zustand nachgewiesen. Die Sicherheit wird, wie in

Kapitel 2.1 angegeben, als das Verhältnis der vorhandenen,

durch Versuche unter statischer Belastung ermittelten Scher-

parameter c, und tga, des Bodens zu den für das Glelchge-

wicht des Gleitkôrpers erforderlichen Scherparameter ce und

190 deliniert. Der Gleitkôrper wird in lotrechte Lamellen zer-

legt. Im Grenzzustand des Gleichgewichts schlieût sich das

Krafteck der auf jede Lamelle wirkenden Kräfte. Sei schmalen

Lamellen kann das Eigengewicht G mit ausreichender Genaulg-

keit in Lamellenmitte angenommen werden. Von breiten Lamel-

len und von Anfangs- und Endlamellen mussen die Scher-

punkte für die Ermittlung der Kräfte bestimmt werden. Der An-

teil der Kohäsion an der in der Gleitfläche aufnehmbaren

Schubkraft ist

Lange der Glallllache
c. Sicharholtélaktor

Im Verauch ormittolte Kohasion

Die Erddrücke auf die Lamellen greifen annéhernd im unte-

ren Drittel der lotrechten Begrenzungsfiächen an. Die Richlung

der Erddrûcke voird wesgrecht gewahlt. Diese Annahme ist im

allgemeinen zulsssig, well eine geringe Anderung der Erddruck-



richtung das Verfahren nur wenig beeinflußt. Die Richtung der

resultierenden Heibungskraft Q ergibt sich aus dem Glsich-

gewicht an der betrachteten Lamelle (vgl. Abb. 13).

Werden die Kraftecke zu einem Kraftezug zusammenge-

Selzt, so muß sich dieser bei richtiger Wahl der Sicherheit

schließen, Ist dies nicht der Fall, so befindet sich der Gleil-

körper bel der angenommenen Sicherheit f nichl im Gleich-

gewicht. Die Untersuchung ist so oft zu wiederholen, bis für

die angenommena Sicherheit die Gleichgewichtsbedingung er

follt ist.

Die Normalkraft N ist somit fûr jede Lamelle bekannt. Die

Spannungen in der Gleitflâche ergeben sich zu

c
—  und rr  mat

Mit den bekannten Spannungen « und 11. verden die

zugehorigen Hauptspannungen 1 und qae â wie auf Abb. 9

gezeigt â bestimmt. Fur diese so erhaltenen Hauptspannungen

werden fûr bindigen Boden die Versuche, wie unter 2.32 er

läutert, durchgeführt und rn bestimmt. Für kohäslonslosen Bo-

den gilt nach ao L = (. â Gurul tg. Die Versuchsdurch-

fuhrung kann dann ahnlich der in Abb. 11 gezeigten erfolgen

Die im Bruchzustand aufnehmbare Schubspannung

1.) kann wiéder als Funktion der Zahl der Spannungsstolle

(Abb. 110) gefunden werden.

Als Sicherheil f des Dammes wahrend des Bebens wird

das Verhaltnls der im Versuch ermittelten, im Bruchzustand auf-

nehmbaren Schubspannung 1I zu der für des Gleichgewich

des Gleitkorpers erforderlichen Schubspannung deliniert

Auf die in Abb. 14 gezelgte erste Lamelle des Clerkôrpers

wirken folgende, nach Grôße bzw. Richtung bekannte Krafte:

d Anmenan nalgeteiter
Gurttneper

a Gluchgewient on der 1. Lome

1. G. u 6, Geuberenee
Rch

2. FUE S

J. Ouch 8 Arsierende C
dis Tangene an den
iun ,

.

»Grechgeicht an der 4 Lorjelle

e
LE

e.

.

Abb. 13 Untersuchung des in lotrechta Lamellan untertellten Gleitorpers

Krntterk1. Lamelle

3

Abb. 14. Standsicherheitanschwols unter Boruchsichtigung der Erob
wirkung

das Gewicht der Lamelle Gi.

die Tragheitskraft 1 - kon Gi (ku nach Kapitel 2

der nach Richtung bekannte Erddruck Ej.

und die Normalkraft Mdie Schubkraft T

In der gleichen Weise wird das Glaichgewicht fûr die

gen Lamellen hergestellt. Bei richtiger Annahme der Siche

f schleßt sich auch das Krafteck fur die letzte Lamelle. Ist

nicht der Fall, ist f so lange zu variieren, bis Cleichgewich

gesamten Gleitkorper vorhanden ist. Es wird somit die Sic

heit f des Dammes gegen das zugrunde gelegte Erdbeben

stimmt, wobel versucht wird, mit dem gleichwertigen maxim

seismischen Koeffizientan und der Zahl der Schwingungen

wohl die Intensitât wie auch den zeitlichen Ablauf des Beh

zu berucksichtigen

3. Zusammenfassung

Bei den bisher angewandten Verfahren zur Bestimm

der Standsicherheit eines Dammes wurde die Wirkung e

Erdbebens nur durch zusatzliche stalische Krafte berücksich

Es wird über ein Verfahren berichtet, mit dessen Hille den

gangen in der Matur besser Hechnung getragen werden ke

Weiter wird gezeigt, wie für die Untersuchung der Standsic

hei eines Dammes wahrend eines Erobebens auch die So

fesligkeit unter der dynamischen Lestuirkung zu bestimmen
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Erd- und Steinschüttdämme

Von Klaus Günther, Darmstadt

DK 627.824.3 (047.1)

terinis mitbestimmt. Eine Erhöhungwieklung zu immer hôheren Lammen,Aktuelle Problema belm Entwurf
des Rribungswinkels um wenige Gradderen Stutzkôrper zumeist mit kiesi-hoher Dämme
kann bei Dammen der gennntongen, stoinigen Bôden oder mit Fels-

In der von der Amrican Socity f Hôhe unter Lmstinden eine Einspa-material geschûttet werden. Damme
Civil Engineers zusammengestellter rung von mehreren Millionen mavon uber 200 m Hôhe sind keine Sel
Uhersicht uber aktuelle Probleme im Schüttinassen zur Folge haben (2).tenheit mehr; als Beispiele scien der
Staudammbau steht an erster Stelle Der zutreffenden Ermittlung des Rei-Keban-Dam in der Turkei mit
die Frage nach den Festigkeitscigen

bungawinkels der Schûttstoffe kommt205 m. der Oroville-Damm in Cali-
schaften und dem Verformungaver deshalb beaondere Bedeutung zu. Beifornien mit 235 m. der Mica-Dainm
halten von Kies- und Felsschuttunge

hohen Steinschûttdammen ist hierbeiin Kanada mit 244 m und der Nurek-
(1J. Dies hat seine Urauche in der Ent das Hauptaugenerk nuf die Ab-Damm in der U mit 0 m

nahme des Reibungswinkels mit zu-Höle angeführt.
nehmender Spannung sowie auf diDr.-Ing. Klaus Ginther iat missen-
Abhängigkeit des ReibungswinkelsDie Kubatur von Dammen wird we-schaftlicher Mitarheiter am Lehrstuhl
von der Grôße des Einzelkorns dersontlich von der Festigkeit bzw. vomfür Bodenmechanik und Grundhau der
Schittstoffe zu richten. Um die bisherReibungswinkel des Stûtzkôrperma-Technischen Hochschute Darmstadt,



uberwiegend empirischen Kenntnisse

uber die Ursache des Festigkeitsah-

falls bei holien Spannungen zu erwei

tern, wurden Untersuchungen unter

Berücksichtigung der Materialfestig-

keit des Einzelkorns vorgenommen

3 bis 5). Den Einfluß der Korngriße

auf den Reibungawinkel versucht man

im Labor durch die Verwendung im-

mer grôlerer Druckzellen zu erfasaen.

in denen Proben von ûber 1 m Dmr.

unter Seitendrûcken bis zu 30 kpfem

dreiaxial belastet und abgeschert wer-

den können (6:7). Uber Ergebnisse von

Dreiaxialversuchen mit Kies- und

Felaproben unter hohen Spannungen

wird in (2; 0; à bis 10 berichtet.

In Damnzonen aus gut abgestuften

sandigen oder kiesigen lden sind

wesentlich geringere Verformungen

zu erwarten als in Schttungen aus

grobem Blockwerk oder aus Fels,

solbst vonn das Schûttgut mit don

heute verfugbaren schweren Rûttel-

walzen verdichtet wird (8; 9: 11; 12).

Desweiteren kinnen gemischtkörnige,

bindige Biden, die haufig uls Kern-

laustoffe in hohen Felaachuttdammon

Verwendung finden, je nach ihrem

Einbauwussergehalt eine vollig undere

Zusammendruckbarkeit besitzen, ul

die an den Kern angreuzenden Filter-

zonen dua sundigen oder feinkiesigen

Bôden 11: 12J. Durch das ungleiche

Veriormungsverhalten der cinzelnen

Dammzonen kommt es zu Spunnungs

umlagerungen im Dumm, Bild 1. Iin

Bercich der dabei auftretendon Span-

nungsspitzen wird der Lammustaff

hoch bransprucht und kann sieh in

ortlich begrenzten Zonen seinem pla-

stischen Grenzzustand nahern. Nuch

Rucher sind dureh e gekennzcichnet

Prblm in desigh and contruetion
of farih and rockfill dams. Pragress
Report Committre ou Earth and lack-
till Dams, Soil Mech, and Found. Div,
ASCE. Proc. ASCE  1067) SM.
J. S. 124/35.

(2) Nichipororiich, . .. u. I.
fusskaser: Shear strougth of euarse
fragmontal muturials. Prac. Cootechin.
Conf. Oalo 1907, Edl. 1, S. 2252.

3) l'esfe, A. S., n. C. W. Cogh: Behuvior
i uer high
trose, Proc. ASCE M (1OS) SMI. 3,
S. uls

41 * Frauns. J.: Uher den Einfluu ds
Einxelkornbruchen auf die lelualbur-
keit von Haufwerken, bsondera von
regelmlligen Kugelpackungn,n
Dreiaxialversuch. Veruffentl, des Iust
denmchanik und Flemechanik
dler T. II. Karlsruhe 1UUS. Nr. 33.

5 Schubert, K. Die Srherestigkeit ge
brochener esteinsmaterialien unter
olen Nermpannungen. Z. angew.
tiool, 14 (10u8) Xr. J. S. 1a53.

HMarsul, H. J: Large-scal testing o
reckfill materinls. Proc. ASCE 13 17
SM. 2. S. 2713.

Cit mchine to test ruckfill ma-
teriala. Civ. Engag. IS (1DU8) Xr. 4.
S. 102.

Ansicht mehrerer Autoren wird hier-

durch dio nach den herkömmlichen

Verfahren unter der Annahme kreis-

zylindrischer Cleitflichen berechnete

Standsicherheit eines Dammea jedocl

nicht vermindert 12; 13.

Eine weitere Folge des ungloichen

Verformungsverhaltens der einzelnen

Damnzonen sind unterschiedliche

Setzungen, die in ungunstigen Fallen

Risse im Damm veruriclin konnen.

Dieso kônnon zu niner gefahrlichen

Durchstrômung des Dammes führen

und unter Umstinden umfangreiche

und kostapielige Sanierungsmanal-

men erforderlich machen. Ein an

schauliches Beispiel hierfur, uber dus

erfrouliclierweise ein sehr detaillierter

Boricht veriffentlieht wurde, billet

der knapp 100 m hohe Hyttejuvet

Steinchûttdanm in Norwegen (14).

Wie in zahlreichen anderen holien

Steinschuttdammen mit dunnm ver-

tikalen Innenkern (15; 16) traten auel

hier nur im oberen Bereich der Korn-

dichtung Hisse auf und verursachten

whrend des Aufstaus der letzten 7 in

bis zum Stauziel eine plôtzliche Zu-

nalne der Siekerwasserverluste von

otwa 2 1/s auf mehr als 10 1s.

Obwohl die Kenntnis der Span-

nungaverteilung und der damit ver-

bundenen Verformung cines Dammes

eine wesentliche Vorusetzung dar-

stellt, um kûnftig Hisse in Lammen

durch gecignete konstruktive Maß-

nahnen zu vermeiclen, muB man sicl

derzeit darauf beschranken, dus Ver-

formngsverhalten der rinzelnen

Damzonen und des Untergrands

qualitativ abzuschitzen 8; 12; 14;17

und nach empirisch entwickelten

(8) Marsaf, R. J., u. L., R. de Arcllano:
Pertormance of el Intioruillo Dam.
. Prac. ASH  (1907)
SM. 4. S. 25,

1) Hreth, H.: Erd- uu Steinschuit
amme(ahrsersichten). Y 11-Z. 1u
10) Nr.25, S. 124150.

10 Leuink. H., u. A. Hlnde: Scherver
halten korniger rctotie bei hol
Normpannungen. Vortrage Hau-

grundtagung Berlin 1U64, S. 111/47.

11 Cooke. J. P. Lign, mthoda uf con-
rutin, prorm hii
rockiill dam. Ceneral repart on ques
Mion Nr. I1. Traus, Eth intern, colr
on lurge dume, Edingburgh 1144 14.1Y,
B. SM21.

12) Ajocrnsli, H.: Coneral procedure in
investigation, iosign and control dur-
ing conretian af carth  and rock
as, Clo Norwegian tientoelnt.
InM. IdS. Publ. Xr. S0. S. 1 20.

13 Schober. I.: Tho intertor atres distri-
bution of the Ceputsch ruckfill dar.
Trun.  intern. congr. un larg
dams, Montreal 1170, 1el. 1, Cution
Nr. 36, 1. 10, S. 1UU87.

14 Kjecrasli, B., u. 1. Tartian: Lenkage
traugh harixontal rcka in t sor
f lyttejuvet Dam. lo: Norwegian
entechn. Inst. U6, l'ubl. Nr. 80,
S. 30/17.

Sicherungavorschligen der Ris

dung in einem Damm und ihrenj.

achdlichn Auswirkungen auf seints »

Standsicherheit zu begegnen (1).

Mit Hilie des Differenzenverfahrens

18; 19uud dea Verfahrons der finiten

Elemente (20 werden erste Versuche

unternominen, um die Spannungsyer-

teilung in Erddimmen auf rechneri-

schem Weg zu ermitteln und auf dies

Weise einen Einbliek in das Verfor-

mungsverhalten von Dammen und diet

môglichen Entatchungsursachen von

Rissen zu erhalten. Hierzu bedarf es

jedoch noch intensiver Bemuhungen,

um die bisherige Rechenannahme

cines roin elastischen Verformungsver-

haltens des lodens durch Bezichungen

rrsetzen zu kinnen, die dua Spannunga

verformungsverhalten der in Damin-

bau verwendeten Boden wenigstens in

erater Naberung wicdergehen.

Wegen der mangeluden Kenntnisse

uber das Verformungsverhlten hoher

Damme wird heute aufer Vorauchen

ûber dus Verformungverhalten von

Bden im Laboratorium der Embau

von MeBinstrumenten in einen hohen

Damm als eine wesontlicle konatruk-

tive Forderung angeschen. Nur dureh

Yerauche and Mesatingen kénnen die

fur die theoretische Analyse nôtigen

Grundkenntnisse gewonnen undi kann

zugleich geprûft werden, ob die Stand-

t ns s whrend

aller Lauphasen und wahrend seincs

Betriebs atela gewihrloistet ist. Eine

bersicht ûber die Vielzalil der houte

zur Verfugung stehonden Meßgerite

und ûber ihre Einsatziöglichkeiten

wird in f21; 22) gegeln.

15 Patriel. J. G. Potconruetion beha-
vior of Round Butte Dam. Pror. AS
1907) SM. 4. S. 251/U3.

11 Schuber, Il.; Contribution to Questian
44. Trans. Oth intérn. congr. on lurge
dame, Iatanbul 1067 Id. VI. S. 422/24.

17)e Shrrard, J. L.., R. J. Wandard, S. F.
Cizienaki n. W. A. Clecenger: Earth antl
rarthrock dam. New Vork, London,
Sidnes : John Wiley and Sons, Ine. 103.

18) Kinzc. M.: Verformungen und Span-
nungen im Curelnitt vines Sleindam-
mes mil horflchendichtung. Bau-
planung Bantehnik 2 (15UM) Nr. 7.
S. 137/4U.

10) Henel, H.: Die Herechuung von Span-
ningen unt Verschiebungen in Erd-
immen. Mitt. der Verauhsnntalt fur
asrhau und Erdbnu an der TII.
Zurich, Nr. 5. 1062.

20 Clongh. F. I'., ui H.  odurd
nlysis of mbankment tree and
ceformutions. Proc. ASUE  (107
SM. 4. S. 52044.

21 aeral caniderations npplienble 1a in-
Mrumentution for carth and roekfill
. laris r. jon un
large dams, Xov. 19uu, Bull, Nr. 21.

n S. .vigatin o mbank-
ment prtormanee, Prao. ASCE
1307) SM. 4, S. 135/70.



Eehtungselemente im Dammbau

bituminsen Innendichtungen in

inschttdammen zeielmet sich eine

besondere in Deutschland voran-

riebene Entwieklung in der Dich-

gstechnik ub (23 bis 25). Nachdem

h gezeigt hat, daß die Stützkörper

n Steinschttdammen weitgehend

abhangig von den Witterungaver

ltnissen â aelbst wihrend der Win-

monate â geschûttet werden kôn-

26: 27). ist es moglich, durch die

wendung eines Asphaltbetonkerns

n Banablauf wesentlich zu beschleu-

en, denn ein Asphaltbetonkern laß

h im Cegensatz zu einem herkomi-

hen Kern aus halbdurchlassigem

xlen auch bei anhltond feuchtem

etter durch Abdecken der schmalen

eruzone mit Schutzdichern ohne

sontere Schwierigkeiten herstellen

8). Weitere Vorzûge des Asphalt

tonkerns sind darin zu schien, daß er

Einsparung von Filtermaterial er-

glicht und daß seme Verformungs

gonschuften mit der Art und der Bei

bemenge des Bitumens sowie mit der

saiensetzung und der Kornfori

Zuschlagatofie den joweiligen Be-

irfnissen im Dami weitgehend un-

plt werlen kôrmen,

te Verformungamsngen an dem

spllbetonkern der Dhntalsperre

n des Erddammes Eberlaste hestati-

n, dau cin richtig bemesner As-

) Breth, II., u. A. Caufher; Die Lichtungs-
lmente des Erddammes Eherlaste.
Koln-Deutz: Strabug Bau AC. Strabag-
Schriftrureihe, S. Falge (IM8) Nr. 2.
S. 247/01.

24) Humphreys, J. D. Stinschutcm
um Aphaltbeton. Bautsohik 4
(1944) Nr. 10. S. J31/35.

5 Empfehlungen für die Anahrung von
Asphaltarbeiten im Wasrban. Esn
utacla Cen, fûr Erd- u. Crundhau

20) Neuheuser, E., u. W. Irraik: Plaring
the shell zones af the Cepatsch-Rock-
fill-Dam in winter. Trans. Uth Intern.
congr. on lurge an, tanu 7,
Itd. IV. Question Nr. 35. R. 30. S. 4
ia 500.

27 Bernell, L. : Placemont of roekfill undor
winter comlitions. Trans. Sth interu,
cangr. au lurge dais, Edinburgh 1964,
Id. III. Question Nr. 31. R. U, S. 471/77.

r  u. . Fnri
Innendiehtungen. Küln-Deutx; Strabug
au Ati. Strubg Schriftenreihe, S. Fol-
ge (1DES) Nr. 2. S. 22146.

22 Orarmann, C. f.; Molorgebniese ain
Saudamder ntalsperre. r
wirtschnft 60 (1970) Xr. U, S. 21117.

40 Breth, H. Stm urlaboden,
s Ergelnis des Teilstaus 17, Ver-
such einer Anatyec. Oaterr. Z. Elektri-
nititwirtehait 21 (S Nr. S. S. 412
i 420

Schotr,  Staudimne. Ergebi
und Kurzbericht uber den B. Tal-
perrenkongres in latunbul. 147, T'al-
aperren Oxterreiehs (1AAD) Xr. 17. S. 13
bis 24.

phaltbetonkern den Verformungen

cines Dammes und seines Untergrunds,

ohne zu reißen, folgen kann. Der As-

phalthetonkern im Erddamn Eber-

laste hat Setzungen des Untergrunds

von rd. 2 m und Setzungsunterschiede

von mehr als 1.5 m ûber cine Entfer-

nung von nur 35 in ohne erkennbare

Schâden mitgemacht. Die anfingli-

chen Sickerwassrverluste im Asphalt-

betonkern der Dhinntalsperre gingen

seit dem ersten Vollstau im April 1905

von annahernd 37 ls trotz der aufge-

tretenen Verformungen des Kerns,

Bild 2 bis 5, heute auf rd. 12 1/s  wie-

deru bei Vollstau gemessen â zu-

ruck (29). Ermutigt durch diese guten

Erfahrungen macht man sich heute die

Vorzuge von Asphaltbetonkernen auch

beim Bau hoherer Steinschuttdamme

zunutze. Bili 6.

ahrend sehr wilersprûchliche An-

sichten ûber die Notwendigkeit und

den Nutzen von Injektionen im Fels-

untergrund vertreten werden (17; 30;

31). sind Injektionsschirine ein wert

volles Hilismittel zum Abriegeln von

durchlissigem Lockergestein unter

Dammen und werden â dunk der

Entwicklung in der Injektionstechnik

leute bereits bis in Tiefen von ur

200 m ausgeführt (32). Man macht

sich heute die Fortschritte in der

Rolrtechik zunutze und verwendet

selbst in Alluvionen mit Einschlussn

nus grobem Blockwerk anstelle von

32 Cambefort. H.; Budeninjektionsteh-
nik. Empreseungen in Untergrund und
Hauwerka. Wiestinten l. Berlin: Bau-
verlag 1904.

[33 Hrath, H. Der DurlaUboden-Stau-
damm. Vortrige Hangrundtugung Ham-
burg 14US. S. 379/8.

134) Rreth. H., u. K. Ganther: Dir Auwen-
dung von Entspannungebrunnen zur
Verhtung von Erosioncháden beim
Erdlamm herlte, laning. 42 (1167)
Nr. 8, S. 273/78.

(35 Breth, H., u. K. Ganther: Abaut th
anfety from aubauriace crosion of earth
damsujecad to underepage. Trane.
lth intern. congr. on lurge dams,
Montreal 1170, Ed. II. Question Nr. 37.
R. 25, S. 431/51.

Lanr, E. W.: Seourity fram undersee-
page mry dum n carth founda¬
lion. Proc. ASCI Trans. 1 ()
S. 1235/72.

37 Tschugajer, H. 1.: lher die Beroch-
nung der Filtrationfestigkeit des lau-
grundes lnter Dummon (Crig. rts.)
ttv
(1165) Nr. 2. S. 14/17.

35 o Gnfher, K.: Zur Frugr der Erosions
sicherheit ntertmter Erdstau-
dmme. Mit. Verauchanstalt fur la-
denmechanik u. Grunbau T. H.
Darmstadt 1970, Nr. 5.

(39) Golzc. A. R., H. B. Serd u. H. H.
Gorden: Earthquake resistant design
of Uroville Lam. Trans. Uth intern.
congr. ou large dams, Iatanbul
d. 1Y. Question Kr. 15, R. 14, S. 2a
bia 201.

Injektionsschirmen plastische Dich-

tungswande aus Erd- oder Hitumen-

beton, die sich mittels im Sangbohr-
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Verwenden der unter statischer BMit der bewußt in Kauf genommenen

Unterstromung von Dimmen tritt die lustung ermittelten Scherfestigkeit d

Erosionssicherheit des Dammunter Bodens wurden als unzureichend

grunds in den Vordergrund (35). Zu kannt, um das in der Natur auftrete

ihrer Ermittlung werden in der Lito- de Krattespiel wahrend eines Bele

ratur mehrere Verfabren empfohlen ausreichend beschreiben zu konne
Hlld B. Dammquerachnitt

(17; 36; 37). Nach neueren Unterau- Inabeondere aus Japan und den US
gstrichelie Linies Cleitzonechungsergebnissen ist nur dus auf der also aus Landern mit seismisch sel
A E C Eraatx der Cleitzone durch einenPotentialtheorie aufgebaute Verfahren aktiven Zonen, liegen Berichte ul

Linienzugallgemoingultig anwendbar (38). Forschungsergebnise vor, in den
Lage der Cloitzone

angeregt wird. sowohl bei der ErmitDummhöhe
lung der Zusatzkrafte als auch bei d

Bestimmung der Scherfestigkoit de

Dammbanstofis der dynamische

Lustwirkung eines Erdbebens Rec

nung zu tragen.

n. 1Dämme in Erdbebengebieten
Die Ergebnisse in (44) lassen erkenner

daß die auf einen Cleitkôrper wirkeDie Auswirkung von Erdheben auf die

. den Zumatzkrafte von der IntensitaStandsicherheit von Damnen gewinnt g ol
dem Ablauf und der Dauer der un dzunelmend an Interese, nachden

Sperrenstelle zu erwartenden Bebeheute auch hohe Dumme in Cebeten
an

aowie von der Lage der betrachtetegeschûttet werden, in denen mit star-

Cleitzone abhngen und â was insbeken Beben gerechnet werden muß
—0 sondere für den Entwurf holier Dam139; 4U). Deaweiteren wird von ver

me von grundsâtzlicher Hedeutunachiedener Soite darauf hingewicaen

ist  die Zustzkrafte mit wachsendedaß in Cebieten, die ala nahezu erd

bebenfrei galten, nach dem Bau hoher Dammhohe kleiner angesetzt werder

Damme mitunter schwere Erdbeben 10, Des weitere
100 20 m. 250aufgetreten sind, deren Ursache mûg- wird uber eine Abnalime der Scher

a Dammhühe .
licherweise in der mit dem Einstau festigkeit von Hôden unter dynami

Hild 10. Proportionalittsfaktor key in Ah-verbundenen Bolastung des Unter- scher Branspruchung berichtet. 1
hängigkoit von der Dammhale k.

grunds zu suchen ist (41). trockenen nichtbindigen lôden laß
1) bei r  91,6 m

sich der Scherfestigkeitsabfall aus de
11) bei r,  300 mEs wurden zahlreiche Verauche unter

Abnalime der wirksamen Spannunger
nommen, dus bisher ubliche Verfahren

nach dem Coulombschen Cesetz er
zur Berücksichtigung von Erdbebun IId S und 10, Proportionalitätsfaktor rechnen (45, während dio Scher
einwirkungen auf die Standsicherheit kon zur Ermittlung der Erdbebonzu- festigkeitanderung wassergesttigter
von Dammen zu verbssern (42; 43). suizkrâfte in Abhängigkeit von de nicht bindiger Boden wesentlich vor
Der Anaatz einer horizontalen stati- Dammhôhe h, der Lage der Cleitzon- ihrer Lagerungadichte becinfluût wir-
schen Zusatzlast, deron CrôBe propor- i der Schubwellengeschwindigkei 46: 47). Zu Ermitteln der dynami
tional zum Gewicht des unterauchten dea Dammbaustofis (mpfungs schen Scherfestigkeit bindiger Boder
Cleitkörpers (Proportionalitatsfakto faktor 1 = 0.2) fur das EL CENTRO hat man spezielle Vrrauchstechniker
ke) angenommen wird, sowie das Boben; nach Seed und Martin (44). vorgeschlugen (43: 18). 1 23 09
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Ir Einfluß der Restfestigkeit auf die Entstehung und den Ablauf von Rutschungen

Von Prof. Dr.-Ing. H. Breth und Dipl.-Ing. H. R. Wanoschek, Technische Hochschule Darmstadt

In Bûden ohne ausgeprâgte Restfestigkeit tritl kein progres-624.131.543 :621.131.53
siver Bruch auf. Erreicht die Schulspannung in einem Bereid

Einleitung
die Scherfestigkeit, so tritt cbenfalls cine Cleitbewegung auf.

Die Standsicherheit einer Bôschung wird im allgemeinen an wabei die ûberlastete Zone sich entlastet und die Spannun
Crôfe der mittleren Schubspannung in der Cleitflache im auf die benachbarten Bereiche abgibt. Dieser Vorgang finde

Agleich zu der mittleren Scherlestigkeit des Badens in der ohne grôfere zeitliche Verzôgerung statt. Die Bewegung dauer
lläche beurteilt. Die Scubspannung andert sich mit de an, bis ein neuer Cleichgewichtszustand cingetreten ist. Line
ographie der Bôschung und wird von den angreifenden Rutschung setzt erst ein, wenn in der gesamten Cleitflache die
ften bestimmt. Schierfestigkeit erreidht ist.
Die Scherfesligkeit eines Bodens crhalt man im Versuc

Nach diesen allgemeinen Ausführungen soll munmehr durdhGrôßtwert der Schubspannung, bei dem der Boden unte
Gegenuberstellung zweier Rutscuigen die Auxwirkung desir vorgegebenen Normalspannung abgeschert wird. lei der
Festigkeitsabfalls auf die Entstehung und den Ablauf von Rut-isten Bûden, wie hei den nichtbindigen und scachplasti
scluingen veranschaulicht werden. Die cine Rutschng trat innden, sowie bei den nicht uberkonsolidierten Tanc
cinem stillgelegten Tagchau im rheinischen Braunkohlengebiet,

ert sich die Scherfestigkeit nach dem Eintritt des Brud
die anlere im Kaunertal in Tirol bei der ersten Fullung desdn bei grôferen Verschiebungen nur wenig. lei hochplasti-
Gepatsch-Speichers auf.n, Uberkonsolidierten Tonen, Mergelu und Tonschiefer

igegen fallt die Scherfestigkeit nachi dem Bruch mit zunch-
1. Rutschung im Braunkohlentagehanfuler Verschieluing mehr oder weniger stark ab. Die noc

Ableibende Scherfestigkeit wird als Restfestigkeit bezcidmet
In einem vor 50 Jahren stillgelegten Braunkohlentage-

bestimmt nach Skempton (196) uber lange Zeit die Stand-
bau kam eine Abraumhalde in Bewegung, die seit ihrerigkeit des Tons. Die Zusammenhange sind in Abb. 1 zu
Aufschttung als standsicher galt und an der seither keineden. Physikalisch wird der Abfall der Scherfestigkeit s auf die
Bewegungen beobachtet worden waren. An der Haldefestigkeit s, mit der Auflockerung des Tons in der Scher-

waren keine Verinderungen vorgenommen worden. Ledig-he, verbunden mit einer Wasscraufnahme und Orientierung

Tonteilchen, eiklart. lich der Wasserspiegel im Tagebau, in den die Halde ver-
Die Kohision versdhwindet hierbei vollstandig. Die Rest- kippt worden war, wurde in den letzten 3 Jahren um 2 m

igkeit ist nach Skempton unabhangig von der Konsisten gehoben. Während dieser Anhebung und auch in den Mo-
Tons. Sie scheint nach unserem heutigen Wissen allein von

naten danach wurden cbenfalls keine Bewegungen wahr-
Natur der Tonminerale, die im Ton enthalten sind, bestimmt

genommen. Die Situation vor der Rutschung geht aus
werden

Abb. 3 hervorEin solcher Vorgang kann sich auch in der Natur abspielen,
un in cinem überkonsolidierten plastischen Ton die Schuib- Am 6. 11. 1966 wurden auf der Kippe erstmals Risse
mung in einem Bereich se auwachist, daß dort die Scher

bemerkt, die sich in der Folge mit zunehmender Geschwin-
tigkeit s des Tous uberschritten wird (Bereich a in Abb. 2 a

digkeit vergroßerten. Nachdem die Verschiebungen mehrere
adurch rtic Cleitbewegungen  ausgelst werder

Dezimeter erreicht hatten, rutschte am 12. 11. 1966 die(b. 2 b). Diese lewegungen bewirken, daß in diesem Bereid
Böschung in wenigen Minuten auf 200 m Lange 15 bis 20 mScherfestigkeit des Tous â wie in Abb. 1 gezeigt â ab-
tief ab, wobei der Haldenfuß etwa um das gleiche Maini und dort cine Schwâduzone entsteht (Abb. 2 c). Die

iwächezone fûhrt zu einer Uberlastung der Nachbarbreich in den Tagebau geschoben wurde. Die Siluation nach der
d verursacht weilere Cleitungen Al, durch die sich die Rutschung ist in Abb. 4 zu sehen. Mit der Rutschung haben
idhezone ausdehnt (Abb. 2 d). Ausgchend von einem he sich im Tagebau die in Abb. 4 eingezeichneten Quellen
zten Bereich kann sich so mil der Zeit eine zuxammen

gebildet, die zusammen im Tag etwa 50 chm schitteten.
Ingende Fliche ausbilden, in der die Scherfestigkeit vom

Nach der Rutschung traten, von einigen Nachbrichen an
pringlichen Grifitwert s bis auf die Restfestigkeit s, abfallen

der Abbruchkante abgesehen, keine Bewegungen mehr auf.nn. Sobald die Schwâchezone cin kritisches Ausmaf erreidht
Die Kippe ist seitdem ruhig. Es gibt keine Anzeicen fürt. tritt die Rutschumg ein (Abb. 2 c). Dicser Vorgang wire
neue Verscebungen.pragressiver Bruch bezeldinet.
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4. 1. Scherfestigkeit und Restfesligkei
tes vorverdichtelen Tons. â a iberkon-

adierter Ton mit Neigung zum progres
n Bruch; b normal konsolidierler Ton

L. TTHTANTTHTATAETET Ai. Schluff etc. ohne Neigung zum
progressiven Bruch

Abb. 2. Schematische Darstellung eines progressiven Bruchs. â a—e Progressiver Bruch in Uber-
konsolidiertem Ton; f Keine Neigung zum progressiven Bruch
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unter der Halde vor der Rutschung ist nicht bekannt, sie

durfte schwach geneigt zum Haldenfuß gewesen sein-

Bom Abb. 5 zeigt 3 Schitte durch die Rutschung mit einer schie-

matischen Darstellung der Untergrundverhâltnisse, wie

sie den nachfolgenden Untersuchungen zu Crunde gelegt

worden sind. Die Bodenkennwerte sind in Tabelle 1 zu-

samengestellt.

Der Reibungswinkel des Haldenmaterials beträgt in

Mittel 355. Für die Kohle über dem Liegenden lieferten

langsame Scherversuche cinen Reibungswinkel p = 31

und eine Kohâsion c = 1 Mp/m*. Die Scherparameter des

lochplastischen Liegendtons wurden an einer ungestôrten

Probe mit g' - 16° und c'= 2 Mp/m' bestimmt. Ein lang-

samer Scherversuch mit einer gestôrten Probe erbrachte

cinen Reibungswinkel von o' = 17°. Die Restfestigkeit des

Tons nach grôßeren Verscebungen wurde im Wiener

Routine-Scherversuch" (Borowicka, 1963) an einer gestôrten

Probe mit p. = 6* ermittelt *. Die parallel hierzu durdh-

geführten Dreiaxialversuche ließen eine derartige Abnahme

des Reibungswinkels auch nach großen Verformungen nicht

erkennen. Nach einer rontgenologischen Analyse besteht

der Ton zur Halfte aus Illiten, der Rest zu gleichen Teilen

aus Kaolinit und Quarz. Die Illite durtten fûr den großen

Abfall des Reibungswinkels mit zunchmender Verschebung

verantwortlich sein, Nach dieser Analyse enthalt der TonAbb. 3. Siluation vor der Rulschung

keinen Montmorillonit.

Der Umstand, daß die Rutschung nach jahrzehntelanger Der Verlauf der Rutschung und die Versuchsergebnisse

Ruhe unvermutet auftrat, steht im Cegensatz zu der Erfah- deuteten daraul hin, daß sich die Halde in oder auf dem

rung, nach der sich Rutschungen im allgemeinen durdh Ton bewegt hat. Es wurde deshalb die Môglichkeit eines

Kriech- oder Gleitbewegungen ankündigen. progressiven Bruchs auf dem Ton untersucht. Der Reibungs-

winkel des Tons wurde mit 16* angesetzt, seine KohasionNach der Rutschung sind 6 Crundwasserstandspegel P

im Kontakt mit der Kohle, auch im Hinblick auf die beimbis l' 6 installiert, sowie drei Bohrungen B 1 bis B 3 abge

Abbau erlolgte Entlastung, bis auf Null abgebaut an-teuft worden, die dann cbenfalls zu Beobachtungsbrunnen

ausgebaut worden sind. Die Lage der l'egel und Bohrlcer, genommen.

die gemessenen Crundwasserstände und ihr zeitlicher Ver
Es wurde die Schubspannungsverteilung in der Auf-

lauf sind in Abb. 4 angegeben. Die Grundwasserstande vor
standsflâche der Halde nach dem Verfabren von Rendulie

der Rutschung sind nicht bekannt. (1938) ermittelt, wobei die Halde im Brudizustand ange-

Die sandig-kiesige, zum Teil mit Lehm und Schlacke nemmen worden ist. Der Wasserspiegel in der Halde wurde
durchsette Halde wurde auf der Kohle geschûttet, die im nach den derzeitigen Wasserständen in den Pegeln scadi
Tagebau uber dem steilplastischen bis halbfesten Liegend- geneigt angesetzt und die Neigung des Liegenden variiert
ton verblieben war l. Der genaue Verlauf der Tonoberllidie Nach diesen Untersuchungen konnte ein Grundwasser

anstieg in der Abraumhalde einen progressiven Bruch in
1 Nach Dr. Fahlbusch vom Ceologisch-Palontologischen Institu

der Tonoberflache cinleiten, in dessen Verlauf dort der Rei-
der Tedischen Hischle Darmstadt ist der walsinlic limischi
Tou aus der Untermiaziinzeit vorverdichtet. Eine geologische Vor-

2 Der Versuch uuxde am Institut für Grundbau und Bodenmechanikelastung in der Criftnardnung von 10 kpfem* kann angeuomen
der Techischen Lochsdule Wien ausgeführt.werden.
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Abb. 4. Situation nach der Hulscung
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Tabale 1. Ladanunsbiuse

Baleun Haldenmatertal Kohle Ton, kiesend
Bohrluch

Entnahmeliefe in m unter Celunde

Enlnahmeart pueia nsin uns uuei uuein

Wassergchalt 37.1
Fließgrenze

10
Ausrollgienze

Plustizitatszul
26.4

Kornverteilung
51IDU10 6498100/100

Ainta 0.590.53

Kunsistenxzall
1,16

Speziliss Cewicil Apuime

Zylinderdrucfestigkeit Mpfm
Porenvolumen

Rrliongchalt
51.0

Cluhverlust 20.19
Heilngswinkel 37.2 20.5 31.0

J-axinl Schervers. ainlSchervers.
Kalrusion cu-Vers.Ninins
Hestfestigkeit

bungswinkel in einem grôßeren Bereich auf den Restwert
Fûr die Bôschng im gerutschten Zustand wurde zusâtz-

abnahm, bis die Halde schließlich auf dem Ton ins Gleiten
lich die Standsicherheit untersucht, um die Gefahr aber-

kam (Abb. 6). Die Anhebung des Wasserspiegels im Tage
maliger Bewegungen abschâtzen zu kônnen. Für die vor-

bau um 2 m hat nach den erdstatischen Untersuchungen
angegangenen Untersuchungen war die Toncherfliche als

keinen nennenswerten Einlluß auf die Standsicherheit der
schwach geneigte Ebene angenommen worden. Die ver-

Halde gehabt. Sie scheidet als alleinige Rutschursachie aus
fügbaren Bohraufschlüsse geben keine Hinweise darüber,
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2. Die Rulschung im Gepalsch-Speicherdie Tonoberllache durch die Rutschung wesentlich ver-

dert worden ist. Für die statische Uberprüfung der Halde Bei der Füllung des Cepatsch-Speichers geriet im August
ich der Rutschung wurde deshalb mit der unveränderten 1964 ein Hang auf etwa 1000 m Lange in Bewegung. Di-
noberllache geredmet. Bewegung erreichte im September mit 60 mm im Tag, in

vertikaler Richlung gemessen, ihre grôfte GesdindigkeitDie Untersuchungen wurden an dem Schitt B-B durch-
und kam erst zum Stillstand, als der Aufstau unterbrochenführt. Der für das Gleichgewicht erforderliche Reibungs
und die Speicherfullung auf gleicher Hôhe gehalten wordennkel in der Tonoberfläche ist in Abhängigkeit vom Grund
war. Während der darauf folgenden Absenkung und desusserspiegel in der Halde in Abb. 7 angegeben. Er ist
erneuten Aufstaus bis auf die zuvor erreichte Hlôhe erwiessentlich kleiner als der vor der Rutschung fur die Stand-
sich der Hang als stabil. Mit dem Uberschreiten dieser Stau-herheit erforderliche Wert und liegt für den nach der
hôhe geriet er im Juni 1965 abermals in Bewegung, wobeiitschung in der Abraumhalde gemessenen Grundwasser
die Geschwindigkeit mit dem weiteren Aufstau rasch zu-iegel im Bereich der Restfestigkeit.
nahm und mit 150 mm im Tag, ebenfalls in vertikaler Rich-

Die Rutschung kam zur Ruhe, nachdem für den Gleid-
tung gemessen, einen neuen Grôftwert erreichte. Darauthin

wichtszustand die Restfestigkeit des Tons ausgereicht wurde der Aufstan kurzfristig unterbrochen und danach

langsam weitergefuhrt, wobei die Bewegung rasch abnahm

und schließlich in Kriechbewegungen ausklang

NeigungGruncune und Geslkirn ader Uber den geologischen Aufbau und uber die BewegungLiegent
latne lalt des Hanges wurde eingehend von Lauffer, Neuhauser und

Schober (1967) berichtet. Die Untersuchngen und Maß-

nahmen im Zusammenhang mit der Rutschung sind bereits

an anderer Stelle (Breth, 1967) beschrieben worden. Der

vorliegende Bericht kann sich daher auf einen Überblich

beschränken.
GN ahrcg

Abb. 8 zeigt einen Querschnitt des Hanges. Unter Block-

werk und Felstrummern steht Morine in etwa 20 m Mach-

tigkeit an, die den gewachsenen Fels uberdeckt. Die Deck

schichten stützen sich auf die sandig-kiesige Auffullung desDe gernigiach
Talbodens.

Die in zwei Stollen und in mehreren Bohrlöchern be-

obachteten Bewegungen zeigten, daß die Deckschichten

auf einer Gleitzone in der Morine abrutschten. Ihr Verlauf
Abb. T. Standsicherheitsuntersuchungen nach der Hulscung ist in Abb. 8 cingczeidiet.

im Profil B-B

Folgerungen

nn
Die Feststellungen decken sich mit anderen Erfahrun-

en, nach denen in ûberkonsolidierten plastischen Tonen

in progressiver Bruch ausgelôst werden kann, wenn örtlich

ie Scherfestigkeit des Tons überschritten wird, Gesitäche

Bjerrum (1968) führt in den von ihm besdrichenen

allen die Entstchung des progressiven Bruchs auf den
Augommene kenmerie

dielldruck der vorverdichteten aktiven Tone zuruck. Sie der Morne
Brisihe Kantabe 18ind unter mächtigen Überlagerungsschichten konsolidiert
Grellte Alaglebe 16

ind danach bei deren Abtragung bis in die Gegenwart

ntlastet worden. Ihr Bestreben, sich mit der Entlastung

eitlich auszudehnen, kann zu hohen Seitendrûcken und am
T8S0en e Pae

uß von Böschungen örtlich zu Gleitungen und Rissen
Sand, der-Bachabiageungfehiumperuhren, womit bei Tonen mit ausgeprâgtem Festigkeits-

Gierfflacheibfall bereits cin progressiver Bruch eingeleitet wird. Der

progressive Bruch ist als Folge eines Ausdehnungsprozesses
Abb. S. Cepulsch-Speicher â Rutschung Ilochmaiss, geologischer Schnitt

tu verstehen, der seine Ursache primar im Ton selbst hat-

Zu Rutschungen neigen demnach vor allem die stark schwel-

enden aktiven Tone mit hohem Montmorillonitgehalt.

Die Morane ist gemischtkörnig. Das Feinstkorn setztDie hier untersuchte Rutschung hat gezeigt, daß ein
sich im wesentlichen aus Quarz, Feldspat, Chlorit, Kaolinitnogressiver Bruch auch in cinem schwach aktiven Ton
und Illit zusammen. Der Illitanteil schwankt zwischenAktivität: 0,6) ohne Veränderung der Geländeoberfläche
15 und 30%.uiftreten kann, wenn die Scherfestigkeit an einer Stell-

iberwunden wird. Im vorliegenden Fall war dies bei einem Entwässerte dreiaxiale Druckversuche mit dem Korn
Anstieg des Grundwassers in der Halde möglich. 60mm lieferten je nach Lagerungsdichte einen Rei¬

bungswinkel zwiscen 30 und 37*, der nach dem ErreichenAm Beginn der Rutschung besaß die Gleitflache nur
des Brudizustandes auch bei weiteren Verformungen unver-mehr einen Teil der ursprunglichen Festigkeit, im vorliegen-
ändert blieb. Die Kohäsion ist vernadhlässigbar klein.den Fall wenig mehr als ein Drittel. Die Bewegung kam

ferst zum Stillstand, als die Böschung so llach geworden Zur Uberprüfung dieser Feststellung wurde im Institut
war, daß die Restfestigkeit fûr das Cleichgewicht ausreichte. für Grundban und Bodenmechanik der Tedhmischen Hoch-
Auf dem Ton war dies nach einem ca. 20 m langen Cleit schile Wien die Restfestigkeit der Morane, vom Korn
weg der Fall. 2mm, bestimmt. Der Versudi zeigte, daß sich der Rei-

bungswinkel der Morâne nach dem Erreidien des Bruch-Der fur die 35 m hohe Bôschng unverhltnismi
zustandes praktisdi nicht verandert. Im Cegensatz zum Tongroße Gleitweg ist auf den großen Festigkeitsabfall de-

aus dem Tagebau nimmt die Scherfestigkeit der MorâneTons im Verlauf des progressiven Bruchs von ursprünglich

nach großen Verschiebungen nicht ab.16° auf 6° zurückzuführen.



DER BAUINGENIEH. Breth u. H. R. Wanoschek, Enistehung und Ablauf von Rutschngen322 45 (1970) Heft 9

Ton, dessen Reibungswinkel zu g'- 16° und dessen ResVor dem Aufstau war in der Cleitzone der Morâne im

lestigkeit nach grôßeren Verschiebungen zu a, = 6°bMittel ein Schubspannungsverhaltnis v'o - 0,615 vorhan-

stimnt worden sind. Die Rutschung ist die Folge einden. Diesem Verhältnis entspricht ein erforderlichier Rei-

progressiven Bruches, der durch den Anstieg des Grundbungswinkel von 31,6°, Mit der Fullung des Speichiers
wassers in der lIalde cingeleitet worden war.geriet der Hangluß unter Auftrieb. Das Moment des Cleit

Die Rutschng im Kaunertal trat bei der Füllung dekörpergewidits um die Bewegungszentren nalun zu und mi

Gepalsch-Speiciers auf. Die Fullung brachte einen Handem Moment das Schubspannungsverhaltnis in der Gleit

in Bewegung, der sich in einem „labilen" Gleichgewidfliche. Als der Hang beim Wasserstand 1702 m UNN zu

befand, Die Cleitung verlief parallel zur Geländeoberflächrutschen hegann, war das Schubspannungsverhaltnis in der

in ciner Morâne, deren Scherfestigkeit auch nach großerMorâne auf 0,654 angestiegen und hâtte beim Vollstan

Verschiebungen nicht abnimmt. Mit der Gleithewegun(1767 m UNN) 0.67 erreicht. Die in Abb, 9 cingetragen

wurde die Sciverpunktsverlagerung durch den Aufstau ausSchwerpunktsverschiebung als Folge des Aufstaus wurde

geglichen. Der Gleitweg war dementsprechend klein,jedoch durch die Hangbewegung aufgehoben, wodurch seit
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Abb. O. Cepatsch-Speither â Rutschung lochimalss. Einllufi des Anfstanes und der Hangbewegung auf die Siabilitit des Hanges

dem Beginn der Rutschung das Schubspannungsverhaltnis 4. Zusammenfassung
in der Morine um 0.654 pendelte.

Die beiden Beispiele zeigen, daß Enstehung und Ablau
Die Scherfestigkeit bzw. der Reibungswinkel der Mo- einer Rutschung entscheidend davon beeinfluft werden

rane blich mit etwa 33' während der Bewegung unver inwieweit die Scherfestigkeit des Bodens in der Gleitllad
andert. Der Schwerpunkt der in Bewegung geratenen Mass durch die Cleitung verandert wird.
nahm die Lage ein, in der sich der Hang wieder im Gleich-

Die Restlestigkeit läßt sich nur in Schergerâten bestim
gewicht befand, Hierzu war für den 350 m hohen Rutsch men, die einen grofen Scherweg zulassen. Dreiaxiale Druck-
hang eine etwa 12 m große Horizontalverschiebung not

versuche sind nach unseren bisherigen Erfahrungen für die
wendig.

Bestimmung der Restfestigkeit nicht geeignet.
Mit dem Erreichen des Vollstaus sind die Bewegungen

Der Ablauf der Rutschung kann am Unterschied zwi-
zum Stillstand gekommen. Der lang befindet sich in cinem

schen der Scherfestigkeit beim Bruch und der Restfestigkeit
labilen" Cleichgewichtszustand, wie er es vor dem Aufstau

abgeschiitzt werden. Eine kleine Restfestigkeit laßt ein
und vor der Rutsdug gewesen war.

cutsprechend grofe Verschiebung erwarten.

Bei Bôden mit ausgeprâgtem Festigkeitsabfall sollte bei
Folgérungen

der Beurteilung der Standsicherheit der Bôschung auch die
Die Hangbewegung wurde durch den Aufstau ausgelôst

Ainiglichkeit eines progressiven Bruchs geprult werden,
Die rhieologischen Eigenschaften der Morâne haben es er-

môglicht, die Geschwindigkeit der Rutsching mit dem Literatur

Stauvorgang zu stenem und die in Bewegung geratene Prressive Faure in Stps pl Cverconso-
Masse unter Kontrolle zu halten, bis sie ihre neue Cleich- lidated Plastie Clay ant Clay Shales. (The thir Teraghi Lecture)

Norwrgian Ccotedmical lustilute Oslo, Publ. Nr. 77.gewichtslage eingenommen hat (Breth, 1967)
2. H. Borowicka (143): Der Wiener Rautine-Scherversuch. Mitt. d

Dieses Vorgehen war allerdings nur zu verantworten. Iust. f. Crundu und lodenmedianik Techniscu Hodchle Wien,
weil die Scherversuche gezeigt hatten, daß der Reibungs Heft 5. Dez. 13

winkel der Morine auch bei großen Verschiebungen nidhi 1. Lauffer, E. Neuhauser und W. Schober (17) Uplift responsib.
almimmt. for stope movement during the lilling of the Cepalsch Heservoir

S. Internat. Congress on lurge dams, Istantul, (uestion 32.

11. Breth (17) Caleulation of the sbearing strength of a moraine3. Vergleich beider Rutschungen
sublected to landsliding due to reservoir filling in Kauner valley

Die Rutschng im Braunkohletagchau trat in einer Ab- Austria. Proceedinus of the geotechinical conference Clo, Vol. 1

raumhalde 50 Jahre nach ihrer Schittung auf. Sie kundigte Hendulie (133S): Der Erdelruck im Straßenbau und Brückenbau
Forschungsarbeiten Strallenwesen, B. 10, Berlin Volk und Rcich-sich erst wenige Tage zuvor an und hat, gemessen un der
Verlag.

Halde, zu einer außergewöhmlich großen Verschiebung
A. W. Stempton (1904) Long-Term Stability of Clay Slopes. Céo-

geführt. Die Rutschung erfolgte auf cinem vorverdichiteten tedhique, Vol. 14, Nr. 2.



Das Tragverhalten von Injektionsankern im Ton

Prof. Dr.-Ing. H. Breth

und

Dipl.-Ing. D. Stroh

Technische Hochschule Darmstadt

Nach den guten Erfahrungen, die allenthalben mit Verpreß¬

ankern gemacht worden waren, kam die Frage auf, inwieweit

verankerte Baugrubenwände auch in Frankfurt zur Ausführung

kommen können. Die Frage konnte zunächst nicht beantwortet

werden, weil für die tiefen Baugruben die Wände im soge¬

nannten Frankfurter Ton verankert werden müssen und keine

Erfahrungen über die Tragkraft von Verpreßankern und über

ihr Verformungsverhalten in plastischen Böden vorlagen.

Auch war nicht bekannt, welche Bedingungen an die Herstel-

lung der Anker in einem steifplastischen Ton zu stellen

waren, um einen Anker mit ausreichender und zuverlässiger

Tragkraft zu erhalten. Im durchlässigen Boden, wie Sande

und Kiese, wird der Anker in einem mit Zement verfestig-

ten Pfropfen verankert. Der Zement dringt in die Hohlräu-

me des Bodens ein und setzt sich dort ab. Der Boden wirkt

hierbei als Filter. Unter dem Überdruck wird das Wasser

aus dem abgesetzten Zement gepreßt. Mit dem Auspressen des

Wassers wird die Verfestigung des Zements und die ange-



strebte Vermörtelung des Bodens eingeleitet. Der durchläs-

sige Boden wird also bei der Ankerherstellung verfestigt,

zumindest verdichtet, was letztlich bewirkt, daß seine me¬

chanischen Eigenschaften im Bereich der Krafteintragung ver¬

bessert werden. Anders im undurchlässigen Boden. Im Ton

kann der Zement nicht zum Absetzen gebracht werden. Die

Zementmilch vermag nicht in den Porenraum, sondern nur in

bestehende Risse oder Klüfte und in durchlässige Zwischen-

schichten einzudringen, wobei die Risse und Klüfte unter

dem Einpreßdruck aufgeweitet werden können. Im Gegensatz

zum durchlässigen Boden wirkt der Ton nicht als Filter.

Eine schnelle Verfestigung des Zements kann daher nur er-

wartet werden, wenn das überschüssige Wasser in Rissen oder

Zwischenschichten abfließen kann. Im andern Fall bleibt

das Verpreßgut im Bohrloch zunächst breiig. Diese wenigen

Hinweise machen deutlich, daß der Ton bei der Herstellung

des Ankers nicht verbessert wird und bei unsachgemäßer Ar-

beitsweise sogar eine Verschlechterung seiner mechanischen

Eigenschaften befürchtet werden muß. Dies gilt besonders

für den gerissenen Ton, dessen Festigkeits- und Verfor¬

mungseigenschaften auch von der Reibung in den Rißflächen

abhängen. Die Reibung kann durch das mit dem Zement einge¬

preßte Wasser zum Nachteil verändert werden.

In Anbetracht der Unsicherheiten, die mit der Beurteilung

von Verpreßankern im Frankfurter Ton verbunden waren, ent¬

schloß sich die Bundesbahndirektion Frankfurt/Main die Ver-

suchsanstalt für Bodenmechanik und Grundbau der Technischen

Hochschule Darmstadt mit der Durchführung von Großversuchen
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zu beauftragen, deren Ziel es war, die Wirkungsweise und

das Verformungsverhalten von Verpreßankern in diesem Boden

und den Einfluß der Herstellung auf ihre Tragkraft kennen-

zulernen. Die Versuche fanden in einer 14 m tiefen Grube

statt. Das Bild 1 zeigt das Bodenprofil der Grube, mit der

für Frankfurt typischen Schichtenfolge. Der Frankfurter

Ton ist hochplastisch und steif bildsam (Bild 2). Seine

Konsistenz schwankt zwischen 0,8 und 0,9. Seine Anfangs-

festigkeit beträgt im Mittel 1,2 kp/om. Seine Endfestig-

keit wurde zu p' - 200 und c' = 0,2 kp/om ermittelt. Sei-

ne Restfestigkeit wurde an der Technischen Hochschule in

Wien zu p. = 8° bestimmt. Der Ton ist klüftig; ausgetrock-

net zerfällt er in kleine Stücke. Er reagiert empfindlich

auf mechanische Störungen und besonders auf Wasser.

Zunächst wurden zwei in der Versuchsanstalt entwickelte

und montierte Versuchsanker geprüft. Sie waren gleich kon¬

struiert und wurden in derselben Weise eingebaut und bela¬

stet. Beide Anker waren 8 m lang, wobei die Krafteintra¬

gungslänge jeweils 4 m betrug. Für jeden Anker wurde ein

100 mm weites Loch in den Ton geschlagen. Abstandshalter

am Ankerstahl sorgten für den zentrischen Einbau des An¬

kers und für seine gleichmäßige Bettung im Zementstein.

Der Anker bestand in der freien Länge aus einem 23 mm

dicken Spannstahl, in der Krafteintragungsstrecke aus

einem 48 mm weiten Hochdruckstahlrohr. Innerhalb der frei-

en Ankerlänge war der Ankerstahl von einem Plastikrohr um¬

mantelt. Der Zementbrei wurde mit 8 atü Druck in die Kraft¬

eintragungsstrecke gepreßt. Bei einem Wasserzementfaktor
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von 0,4 darf angenommen werden, daß der größte Teil des An-

machwassers vom Zement gebunden worden ist. In der Kraft¬

eintragungsstrecke wurde die Dehnung des Stahlrohrs mit Deh¬

nungsmeßstreifen gemessen (Bild 3). Der Abstand der 12 Meß¬

stellen betrug 33 cm. Die Meßstellen und Kabelführungen wur-

den mit einer wasserbeständigen plastischen Masse mit gros¬

sem elektrischem Widerstand vergossen. Blechverkleidungen

schützten die Meßstreifen vor mechanischer Beschädigung.

Mit dem Zugversuch wurde 14 Tage nach dem Einbau des An¬

kers begonnen. Die Last wurde mit Pressen aufgebracht und

in Stufen von 5 Mp bis zum Bruch des Ankers gesteigert. Je¬

de Laststufe wurde so lange beibehalten, bis die Verschie¬

bung des Ankerkopfes innerhalb von 5 Minuten weniger als

0,002 mm betrug. Zur Feststellung der plastischen Verschie¬

bungen wurden während des Versuchs mehrere Entlastungen

vorgenommen. Im Bild 4 sind die Gesamtverschiebungen auf¬

getragen. Das Bild 5 zeigt den elastischen und den bleiben¬

den Anteil an den gemessenen Verschiebungen.

Im Bild 6 ist die vom Dehnungsmeßstreifen 1 angezeigte

Kraft P der jeweils aufgebrachten Pressenkraft zugeordnet.

Der Anteil der Haftstrecke an der Kraftaufnahme war am Be¬

ginn des Versuchs nur 30 %. Er nahm mit wachsender Last zu.

Kurz vor dem Bruch, bei 30 t Pressenkraft, wurden 90 % der

aufgebrachten Last von der Haftstrecke aufgenommen (Bild 7).

Die Last wird in der Haftstrecke gleichmäßig an den Boden

abgegeben (Bild 8). Diese Feststellung gilt für jede Last-

stufe.
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Die auf die Mantelfläche des Bohrloches bezogene Bruchlast

erreicht etwa den doppelten Wert der Anfangsfestigkeit des

Tons. Diese Feststellung läßt den Schluß zu, daß das Bohr-

loch durch die Verpressung aufgeweitet worden ist. Die aus

der Bruchlast errechnete Aufweitung des Bohrloches auf

23 cm Durchmesser entspricht der verpreßten Zementmenge.

Die Grenztragfähigkeit der Anker wurde nach einer Gesamt-

verschiebung des Ankerkopfes von etwa 15 mm erreicht. Bis

zur letzten Laststufe vor dem Bruch betrug die bleibende

Verschiebung des Ankerkopfes nur 3 mm. Die elastische Deh-

nung der Haftstrecke blieb unter 3 mm. Die Ankerkopfver-

schiebung über die Zeit folgt einer logarithmischen Funk-

tion. In halblogarithmischer Auftragung erscheinen die

Zeit-Verschiebungskurven als gerade Linien, deren Neigung

mit der Last linear zunimmt (Bild 9). Die Überwindung der

Tragkraft des Ankers kündigt sich durch eine Abweichung

von dieser linearen Beziehung an. Der Versuchsanker zeigt

somit ein ähnliches Verformungsverhalten wie Druckpfähle

im Ton, deren Tragvermögen bis zu einer bestimmten Last,

ebenfalls vorwiegend von der Haftfestigkeit am Pfahlmantel

bestimmt wird. Es wird in diesem Zusammenhang auf den Be-

richt von van de Veen (1953) hingewiesen und es liegt nahe,

in Anlehnung an seinen Vorschlag, auch die Grenztragfähig

keit von Verpreßankern im plastischen Ton, sofern es sich

um Haftanker ohne verbreiterte Spitze handelt, nach dem

zeitlichen Ablauf der Kopfverschiebung festzulegen. Einen

ausführlichen Bericht über die Versuche bringt das Mittei-

lungsheft 4 der Versuchsanstalt für Bodenmechanik und



Grundbau der Technischen Hochschule Darmstadt (1970).

Seit diesen Grundsatzversuchen wurden im Frankfurter Ton

eine Reihe von Verpreßankern in- und ausländischer Firmen

geprüft. Die Anker waren bis zu 28 m lang und wurden nach

den bekannten Prinzipien konstruiert und hergestellt. Die

Krafteintragungslänge war 4 bis 8 m. Die Tragfähigkeit der

Anker war sehr unterschiedlich. Manche Anker gingen bereits

unter wenigen Mp Zug zu Bruch; andere Prüfungen wurden bei

90 Mp Zug abgebrochen. Die große Streuung kennzeichnet die

große Abhängigkeit des Verankerungserfolges von der Her-

stellung. Sie ist offenbar im Ton größer als im Sand und

Kies. In Anbetracht der festgestellten großen Empfindlich¬

keit der Verankerung im Ton gegenüber Ausführungsmängeln

und in der Erkenntnis, daß die Ausführung beim serienmäs¬

sigen Einbau der Anker schwer und nur mit großem personel-

len und Zeitaufwand zu kontrollieren ist, wurde bislang die

Gebrauchslast im Frankfurter Ton auf 40 Mp begrenzt. Es be¬

steht jedoch berechtigter Grund zu der Annahme, daß die zu¬

lässige Ankerlast mit der weiteren Verbesserung der Her¬

stellungstechnik auf 50 Mp erhöht werden kann.

Nach unseren heutigen Erfahrungen kann im Ton die angestreb¬

te Tragkraft erreicht werden, wenn

1. das Loch verrohrt gebohrt wird, bis zum Verpressen ver¬

rohrt bleibt und vor dem Einfädeln des Ankers mit Druck-

luft gesäubert wird. Das Rohr verhindert, daß der Ton

sich entspannen kann, mit dem Spülwasser in Verbindung



kommt und bis zum Verpressen des Loches Wasser aufnehmen

kann;

2. der Anker mit Abstandshaltern ausgestattet ist und eine

gleichmäßige Ummantelung mit Zementstein sichergestellt

ist;

3. das Loch bis zum Verpressen möglichst nicht länger als

12 Stunden offen steht;

4. der Wasser-Zementfaktor des verpreßten Zementbreies

nicht über 0,4 hinausgeht. Das Anmachwasser von flüs¬

sigerem Zementbrei kann nicht mehr vom Zement gebunden

werden. Das überschüssige Wasser kann in die aufgewei¬

teten Risse abfließen und dort die mechanischen Eigen¬

schaften des Tons in der Verankerungszone verschlech¬

tern. Gute Erfolge wurden erzielt, wenn beim genannten

Wasser-Zementfaktor Zementmörtel mit gleichen Teilen

von Zement und Sand verpreßt worden ist. Mit Zusätzen,

zum Beispiel Quellmitteln, wurden keine guten Erfah¬

rungen gemacht;

5. das Ankerloch innerhalb der Kraftübertragungsstrecke

abschnittsweise und mehrmals mit steigendem und mög-

lichst hohem Enddruck verpreßt wird. Nach den Eignungs-

prüfungen ist es von einem Mindestdurchmesser ab, der

etwa 100 mm beträgt, wirkungsvoller, das Bohrloch

durch Verpressen unter hohem Druck aufzuweiten als mit

entsprechend weiterem Durchmesser zu bohren. Wegen der



großen Bedeutung des Verpreßdruckes sollte durch geeig-

nete Vorrichtungen am Beginn der Krafteintragungsstrecke

sichergestellt sein, daß das Verpreßgut auch unter hohem

Druck nicht in die freie Ankerstrecke entweichen kann.

Durch die Verbreiterung der Ankerspitze ist ebenfalls

eine größere Tragkraft zu erzielen, besonders dann, wenn

die Spitze unter Druck verpreßt wird.

Der angewandte Verpreßdruck und die verpreßte Menge

sollten, wie bei Injektionen üblich, von Druck- und

Mengenschreibern registriert werden, damit auch der

zeitliche Ablauf der Verpressung kontrolliert werden

kann;

6. das Bohrloch in der freien Ankerstrecke mit einem Ze¬

ment-Tonbrei aufgefüllt wird, der das gesamte Anmach¬

wasser binden kann und der nach dem Abbinden keine

größere Bildsamkeit als der Ton besitzt;

der Anker mit 1,5-facher Gebrauchslast 15 Minuten

lang vorgespannt wird, die Gesamtverschiebung des

Ankerkopfes unter der Vorspannlast mit dem Logarith¬

mus der Zeit linear zunimmt und nach der Entlastung

die bleibende Verschiebung des Ankerkopfes unter

20 mm bleibt. Letztes gilt nur für Anker ohne ver¬

breiterte Spitze. Die vorgeschlagene Vorspannung ist

für die Sicherstellung der freien Ankerlänge und für

die Beurteilung der Tragkraft des Ankers erforderlich.



8. starren Stählen mit großem Querschnitt und entsprechend

kleiner elastischer Dehnung innerhalb der Krafteinlei¬

tungsstrecke kann eine größere Last zugewiesen werden

als weichen Ankern, mit denen die Scherfestigkeit des

gerissenen Tons schlechter ausgenutzt wird. Dies gilt

besonders für Anker, die längere Zeit benutzt werden

sollen.

Nach der Behandlung des einzelnen Ankers bleibt nunmehr zu

prüfen, inwieweit sein Verhalten im Ton auf die verankerte

Wand übertragen werden kann. Die Untersuchungen haben ge¬

zeigt, daß der einzelne Anker bei sachgemäßer Herstellung

und nach entsprechender Vorspannung unter einer angemesse-

nen Gebrauchslast eine Verschiebung von wenigen Millimetern

ausführt und somit die Furcht vor größeren und langanhal-

tenden Bewegungen unbegründet ist.

Bei der verankerten Wand haben wir es jedoch mit einer mehr

oder weniger großen Zahl von Ankern zu tun. Für eine 20 m

hohe Baugrubenwand sind in Frankfurt zur Aufnahme des et-

wa 190 Mp/m großen Erddrucks mehrere Ankerreihen mit einem

waagrechten Ankerabstand von etwa 1 m erforderlich. Da Ver-

suche mit Ankergruppen wegen des großen Aufwands nur schwer

zu realisieren sind, wurde die Bewegung der verankerten

Baugrubenwände gemessen. Das Bild 10 zeigt den Schnitt

durch eine solche verankerte Wand mit dem Bodenprofil. Die

im übrigen ausgesteifte Baugrube war nur über eine Lünge

von etwa 30 m im Ton verankert. Der Baugrubenaushub begann

im Frühjahr 1969 und war ein Jahr später mit 20 m Aushub¬



100

80

60

40

20

5

o

115

v XIIXIIVIIIIX

19701969

Frankfurt / Main Kurze BaugrubeBild 11

Wandverschiebung während des

Baugrubenaushubs

0-

2Om10-

20

Hudtrn7

Kalkstein

Tonm 30
Ankerlänge 20-27 m

Bild 12 Frankfurt / Main

Lange Baugrube



10.

20-

m 30

16

SCHNITT A-B A+

V...

..

........

. . . . . . .
.......

. .. . .
........

B—

Bild 13 Frankfurt / Main

Anordnung der Anker

120

X.
55

160

Fo

VVIVIIVIX

1969 1970

Bild 14 Frankfurt / Main Lange Baugrube

Wandverschiebung während des

Baugrubenaushubs

o

20

2m



17

tiefe beendet. Die Wandbewegung am Kopf gemessen nahm mit

dem Aushub zu und kam bei 2,5 cm Verschiebung zum Still-

stand (Bild 11).

Wenig später wurde mit dem Aushub einer anderen, ebenfalls

20 m tiefen Baugrube begonnen, deren Wände jedoch über ei¬

ne große Länge im Ton verankert worden sind. Das Bild 12

zeigt das Bodenprofil und die Verankerung der Wand. Die An¬

ker sind 20 bis 27 m lang und im Abstand von 1 m angeordnet.

Das Bild 13 zeigt die Verteilung der Anker im Bereich der

Krafteinleitung in einer Schnittebene parallel zur Wand.

Die Kraftübertragungslänge wurde mit 7 m festgelegt. Ob¬

wohl der Ton an beiden Baustellen dieselbe Festigkeit hat,

wurden auf der zweiten Baustelle wesentlich größere Wand¬

bewegungen gemessen. Die Verschiebung des Wandkopfes nahm,

wie die Bilder 14 und 15 erkennen lassen, mit der Aushub¬

tiefe, aber auch mit der Länge des Baugrubenaushubs zu.

Während des Aushubs wurde die Wand innerhalb von 9 Monaten

mit ziemlich gleichbleibender Geschwindigkeit 12 cm in die

Baugrube verschoben. Kurze Zeit nachdem die Endtiefe er-

reicht war, wurde die Bewegung merklich langsamer. Nach

dem Bekanntwerden der Wandbewegung wurden die Ankerkräfte

überprüft und hierbei festgestellt, daß sie dem aktiven

Erddruck entsprachen, für den die Anker bemessen worden

sind.

Die aufgetretene Wandbewegung wird verständlich, wenn der

Tonblock, in den die Wand verankert ist, wie bereits von

Jelinek und Ostermayer (1967) für den Standsicherheitsnach¬
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weis vorgeschlagen, auch für die Beurteilung des Verfor-

mungszustandes als Fangedamm angesehen wird. Der mit den

Ankern vorgespannte Tonblock ist in sich im Gleichgewicht

(Bild 16). Der Boden hinter dem Tonblock übt auf diesen

einen Erddruck aus, durch den der Block eine Verformung

in Richtung auf die Baugrube erfährt. Im Innern des Ton¬

blocks baut sich die Spannung in den vorgespannten Ankern

ab bis der Erddruck auf die Wand auf den aktiven Erddruck

abgesunken ist, was bedeutet, daß sich der Boden hinter

der Wand im Bruchzustand befindet. Der Spannungsabbau bis

zum aktiven Erddruck bewirkt noch keine Wandverschiebung

infolge Konsolidierung. Nach diesem Spannungsabbau üben

die Anker einen gleichbleibenden Konsolidierungsdruck auf

den Ton aus, der zu einer entsprechenden horizontalen Zu¬

sammendrückung des Tons und zu einer gleichgroßen Ver-

schiebung der verankerten Wand in die Baugrube führt. Die

Verformung des Tonblocks als Folge des Erddrucks und seine

horizontale Zusammendrückung als Folge des von den Ankern

auf den Ton ausgeübten Drucks bewirken zusammen als ein

Lastfall die aufgetretene Wandverschiebung.

Die Verschiebung der langen Wand war größer, weil sich hin¬

ter dieser ein ebener Spannungs- und Verformungszustand

einstellt und der Tonblock sich wie eine einfach einge¬

spannte Kragscheibe verformen kann, während bei der kurzen

Baugrube ein räumlicher Spannungs- und Verformungszustand

vorliegt, wobei hier der Tonblock dreiseitig eingespannt

ist und sich entsprechend weniger verformt. Wenn wir für

die Verformungsbetrachtung der langen Baugrube den Fange-

damm als Modell beibehalten und die Wandbewegung als Ver-
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formung einer rechteckigen Scheibe verstehen, die einseitig

belastet ist, so stoßen wir bei der theoretischen Behand¬

lung auf einige Schwierigkeiten. So sind wir bei der Ein¬

schätzung des Elastizitätsmoduls des gerissenen Tons auf

Grenzbetrachtungen angewiesen. Uns ist ferner nicht bekannt,

inwieweit sich der mit horizontalen Sandadern durchzogene

Ton bei der Schubbeanspruchung anisotrop verhält. Schließ¬

lich sind wir beim Ansatz des Erddruckes auf den Tonblock

auf Annahmen über seine Größe und Verteilung angewiesen.

Er wird zwischen dem Kuhedruck und dem aktiven Erddruck

liegen.

Um eine Vorstellung von der Größe der Wandbewegung als Fol-

ge der Verformung des Tonblocke zu bekommen, haben wir den

Fangedamm als eine lotrecht stehende, unten eingespannte

quadratische Scheibe von 22 m Seitenlänge untersucht, auf

die horizontal eine nach unten zunehmende Dreieckslast wirkt

und die Verformung der Scheibe nach der Finite Element

Methode ermittelt (Bild 17). Das Programm wurde von Herrn

Dipl.-Ing. Stauder aufgestellt. Nach einem Lastplattenver¬

such, der in einem von Hand vorgetriebenen Stollen mit

kreisrunden Betonstempeln von 1,4 m Durchmesser ausgeführt

worden ist (Bild 18), beträgt der Elastizitätsmodul des

Tons bei horizontaler Belastung etwa 150 kp/om bei der

Erstbelastung und 380 kp/em bei der Wiederbelastung. Beim

Ansatz des aktiven Erddruckes mit dem Beiwert A = 0,3 und

einem mittleren Elastizitätsmodul von 260 kp/om ergab die

Untersuchung eine Schub- und Biegeverformung am oberen Rand

der Scheibe bzw. eine Verschiebung am Kopf der Baugruben¬
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wand von 9 - 10 cm. Zu dieser Verformung kommt eine Wand¬

verschiebung durch die Konsolidierung des Tons von im Mit¬

tel 3 cm. Hierbei dürfen wir nicht allein den Tonblock, der

durch die Anker zusammengedrückt wird, als Modell auffassen,

sondern wir müssen den mit Ankern zusammengespannten Ton¬

block, auf den von einer Seite zusätzlich der Erddruck

wirkt, als Modell betrachten (Bild 16). Solange der Erddruck

auf die Wand größer ist als der aktive Erddruck, bewirkt die

Zusammendrückung des Tons eine entsprechende Abnahme der An¬

kerkräfte. Hierbei treten nur Wandbewegungen auf, die erfor-

derlich sind, um im Boden hinter der Wand den Ruhedruck auf

den aktiven Erddruck abzubauen. Die Konsolidierung des Tons

bewirkt in diesem Stadium, wie bereits ausgeführt, keine

Wandbewegung. Sobald der horizontale Druck auf den aktiven

Erddruck abgefallen ist, sind die Kraft- und Verformungsre¬

serven der Anker aufgebraucht. Die Anker können sich nicht

mehr verkürzen, da die Ankerkraft dem Erddruck das Gleich¬

gewicht hält und dieser seinen unteren Grenzwert erreicht

hat. Die Wand mit den Ankern hängt im Ton und die Anker

üben auf diesen einen gleichbleibenden Konsolidierungsdruck

aus. Das gilt für den Ton zwischen dem aktiven Erdkeil hin¬

ter der Baugrubenwand und der Krafteinleitung. Mit der ho¬

rizontalen Zusammendrückung des Tons verschieben sich jetzt

die Anker mit der Wand in Richtung auf die Baugrube. In

Frankfurt haben, wie ich bereits berichtet habe, die Nach¬

prüfungen ergeben, daß auf die verschobene Wand der aktive

Erddruck wirksam war. Für diesen Druck war die Wand bemes¬

sen Worden.
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Die errechnete Gesamtverschiebung von 12 - 13 cm stimmt recht

gut mit der gemessenen Wandverschiebung überein und bestä¬

tigt zumindest die eingangs erwähnte Modellvorstellung. Die

gefundene Übereinstimmung darf uns jedoch nicht vergessen

lassen, daß die berechnete Wandverschiebung auf unsicheren

Annahmen beruht und deshalb das Verformungsverhalten des Bo¬

dens unter der zur Diskussion stehenden Beanspruchung durch

weitere Beobachtungen studiert werden sollte.

Da die Berechnung nach der Finite Element Hethode sehr auf¬

wendig ist, haben wir den Fangedamm vereinfacht auch als ein¬

gespannten Träger untersucht und hierbei nahezu dieselben Ver¬

schiebungsgrößen erhalten. Die horizontale Verschiebung des

ph
+freien Trägerendes ist in diesem Fall Au =

30 El 6GF

Der erste Summand gibt den Anteil aus Biegeverformung, der

zweite den aus Schubverformung an (Bild 19). Eine Verfor-

mungsberechnung nach der Scheibentheorie mit Hilfe einer

Airy'schen Spannungsfunktion führt zu größeren Verschie¬

bungen, da hier die Randbedingung „volle Einspannung" nur

in der Achse der Scheibe und nicht über den ganzen einge¬

spannten Scheibenrand erfüllt werden kann. Für die prakti¬

schen Bedürfnisse ist es somit ausreichend, den Fangedamm

als eingespannten Kragträger aufzufassen, zumal auch unse¬

re Annahmen über die Größe des Elastizitätsmoduls des Bo-

dens und über die Größe und Verteilung des Erddruckes den

großen Aufwand der Scheibenberechnung nicht rechtfertigen.



Das Bild 19 zeigt, daß bei einer 20 m tiefen Baugrube im

Ton die Schubverformung den größten Teil der Wandbewegung

verursacht. Sie nimmt mit der 3. Potenz der Baugrubentiefe

zu und linear mit der Ankerlänge ab. Die Biegeverformung

nimmt mit der 5. Potenz der Baugrubentiefe zu. Sie kann

ebenfalls durch längere Anker verringert werden, wobei die

Biegeverformung mit der 3. Potenz der Ankerlänge abnimmt.

Im Gegensatz zur Schub- und Biegeverformung kann die Wand¬

bewegung infolge der Konsolidierung des Bodens durch Nach¬

spannen der Anker verhindert werden. Zu diesen Verschiebun¬

gen können durch die Einleitung des Erddruckes in den Boden

unterhalb des Fangedammes weitere Verformungen kommen, wenn

dies nicht durch eine Aussteifung in der Baugrubenschle ver¬

hindert wird. Über die Größe der Wandverschiebung am Fuß

können wir noch keine Angaben machen. Bei der Entwurfsbe¬

arbeitung ist ferner zu beachten, daß noch weit hinter der

Baugrubenwand im Verankerungsbereich und dahinter Verschie¬

bungen auftreten können. Das Bild 20 zeigt qualitativ die

errechneten Verformungen in diesem Bereich. Sie wurden durch

die Messungen bestätigt.

Unabhängig von den aufgezeigten Unsicherheiten in den Be¬

rechnungsannahmen haben die Untersuchungen gezeigt, daß bei

rückverankerten Baugrubenwänden mit Verschiebungen gerechnet

werden muß, die entgegen der bisher vertretenen Meinung

durch die Vorspannung der Anker nicht verhindert werden kön¬

nen. Die unvermeidbare Bewegung der verankerten Wand blieb

bislang unbeobachtet, weil dieses Bauverfahren bisher vor¬
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zugsweise in sandig-kiesigen Böden zur Anwendung kam und die¬

se Böden weniger verformbar und verdichtbar sind. Bei grös¬

seren Baugrubentiefen, etwa ab 30 m, muß jedoch auch in die¬

sen Böden mit größeren Wandverschiebungen gerechnet werden.

In bindigen Böden können die Wandbewegungen so groß werden,

daß sie für die Entwurfsbearbeitung eine entscheidende Be¬

deutung erhalten. Bei der Abschätzung der Wandbewegung ist

zu beachten, daß das Verformungsverhalten bindiger Böden bei

Nichtbeachtung der gegebenen Empfehlungen für die Herstellung

der Anker verschlechtert werden kann. Unsachgemäß hergestell-

te Anker besitzen somit nicht nur eine kleinere Tragkraft,

sie können auch größere Wandverschiebungen verursachen. Dies

gilt im besonderen Maße für gerissene Tone von der Art des

Frankfurter Tons.

Eine Verringerung der Wandbewegung läßt sich auch durch ab¬

schnittsweise Aussteifungen erreichen. Die Aussteifung muß

über die ganze Wandhöhe erfolgen, da die Fixierung des Wand-

kopfes allein zur Überbeanspruchung der Steifen führen kann

und die Verformung der Baugrubenwand im unteren Bereich da¬

durch nur unzureichend vermindert wird. Der ausgesteifte

Abschnitt muß so lang sein, daß sich der räumliche Span¬

nungs- und Verformungszustand ausbilden kann.
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BETRACHTUNGEN UBER DIE BEMESSUNG VON STAUDANIEN

AUF HETEROGENTEM UNTERGRUND

Prof. Dr.-Ing. Herbert Breth und Dr.-Ing. Klaus Günther

Technische Hochschule Darmstadt

Der Entwurf und die Berechnung eines Erdstaudammes sind zumeist

in erheblich stärkerem Umfang mit Annahmen und Unsicherheiten

verbunden als die Mehrzahl aller anderen Ingenieurbauwerke,

weil der Aufbau und die bodenmechanischen Kenngrößen des Unter¬

grundes und des Schüttgutes häufig innerhalb weiter Grenzen

variieren und nur näherungsweise erfaßbar sind. Als Folge die-

ser Unsicherheiten wird - besonders von Seiten der Praxis

häufig darauf hingewiesen, detaillierte Derechnungen oder gar

die Anwendung neuer oder weiterentwickelter Berechnungsverfah¬

ren, wie beispielsweise des Verfahrens der finiten Elemente

oder einer neuen versuchstechnischen Vorgehensweise zur Lösung

von Grundwasserströmungsproblemen, seien von recht zweifelhaf¬

tem Nutzen. Die mit den Verfahren erzielbaren Vorteile einer

genaueren Erfassung der physikalischen Vorgänge im Boden stün-

den in keinem Verhältnis zu den Fehlern, die infolge der nicht

erfaßbaren Unregelmäßigkeiten im Aufbau und der Beschaffenheit

des Bodens zwangsläufig in den Berechnungsergebnissen enthal-

ten seien.

Die logische Weiterführung dieses Gedankens führt zu dem Er¬

gebnis, daß an einen Dammentwurf entweder überhöhte Sicher-

heitsanforderungen gestellt Werden müssen oder der Damm auf

der Grundlage von Erfahrungswerten und plausibel erscheinen-

den Annahmen ohne Rücksicht auf mögliche Unsicherheiten ent-

worfen werden muß. Die erste Vorgehensweise birgt die Gefahr

äußerst unwirtschaftlicher Bauwerksabmessungen in sich, die

Beitrag für die Mitteilungen aus dem Institut für Verkehrs-

wasserbau, Grundbau und Bodenmechanik der Technischen Hoch¬

schule Aachen, 1970, Heft 51.
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zweite, in der Bodenmechanik üblichere Vorgehensweise führt

nicht selten zu Überraschungen und Schadensfällen, wenn sich

die getroffenen Annahmen während des Baus als ungerechtfer¬

tigt erweisen und die bauausführenden Ingenieure sich plötz-

lich vor eine unerwartete Situation gestellt sehen.

Beim Entwurf von Dämmen auf schwierigem Untergrund empfiehlt

sich deshalb eine Vorgehensweise, die von PeckLilin der 9. Ran¬

kine Lecture als "observational method“ und von Lil2Jals "design

as you build" bezeichnet worden ist. Die Vorgehensweise zielt

darauf ab, die Vorteile der neuesten Berechnungsverfahren weit¬

gehend auszunutzen und sich mit ihrer Hilfe stets ein möglichst

wirklichkeitsgetreues und mechanisch deutbares Bild über das

Verhalten des Staudammes zu verschaffen. Die Unsicherheiten

in den Berechnungsannahmen, die der Anwendung der Verfahren

entgegenzustehen scheinen, werden dabei zunächst bewußt in

Kauf genommen und durch gezielte Messungen während des Baus

schrittweise zu beseitigen versucht. Dabei kann es erforder-

lich werden, noch während des Baus mit korrigierten Berech¬

nungsannahmen erneute Untersuchungen durchzuführen und — ent¬

sprechend den dabei erzielten Ergebnissen — den Dammentwurf

den vorgefundenen Gegebenheiten durch zusätzliche konstrukti¬

ve Sicherungsmaßnahmen anzupassen.

Im folgenden soll die geschilderte Vorgehensweise an zwei

ausgeführten Beispielen gezeigt und über die hierbei gemach¬

ten Erfahrungen berichtet werden.

ERDDAMM EBERLASTE IN TIROL

Untergrund und Dammaufbau

Der Entwurf dieses Dammes brachte Probleme mit sich, deren

Ursachen weniger in der Dammhöhe als vielmehr im Aufbau des

Untergrundes an der Sperrenstelle zu suchen waren, Bild 1

und 2. Der nur 26 m hohe Damm mußte auf über 100 m mächtigen,

durchlässigen Alluvionen gegründet werden, die zwischen steil ein

fallenden Felswänden eines für die Alpen typischen V-Tales
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eingebettet liegen. Die Alluvionen bestehen in Talmitte im

wesentlichen aus sandig-kiesigen Bachanlandungen, während an

den Talrändern von den Hängen und Seitentälern kommende Schutt

massen mit Einschlüssen aus grobem Blockwerk überwiegen. Wie

aus den Körnungsbändern in Bild 2 ersichtlich, sind die Bach¬

anlandungen in Talmitte im Mittel 20 m hoch von Schluffsanden

überlagert. Die Schuttmassen an den Talrändern reichen dage-

gen bis an die Talsohle heran.

Der Wasserspiegel in der Talauffüllung und die Spiegellinie

des Stillupbachs schwankten während einer zweijährigen Meß-

periode je nach Jahreszeit zwischen 1097 und 1098 m über NN.

Die Durchlässigkeit der Sande und Kiese in Talmitte beträgt

nach Pumpversuchen im Mittel 10“ m/s und nimmt nach den Tal-

rändern hin in den gröberen Schuttmassen auf etwa den fünf-

fachen Betrag zu. Die Durchlässigkeit der Schluffsande liegt

zwischen 10 m/s und 10 m/s.

Der Damm, dessen Regelquerschnitt in Bild 3 dargestellt ist,

wurde unmittelbar auf der Talsohle gegründet und mit dem aus-

reichend zur Verfügung stehenden Hangschuttmaterial geschüt-

tet. Die Dichtung des Dammes bildet ein in Dammitte angeord-

neter lotrechter Kern, an den sich im Dammuntergrund eine

Dichtungswand anschließt.

Infolge der Unterschiede im Setzungsverhalten der Böden unter

der Dammaufstandsfläche —- Schluffe in der Talmitte und Hang

schuttmassen an den Talrändern — war mit Setzungen und

Setzungsunterschieden im Dammuntergrund zu rechnen, deren

Größe sich im voraus nur grob abschätzen ließ: erfahrungsge-

mäß kann eine Setzungsanalyse in schluffigen Böden mit Hilfe

ausschließlich im Labor ermittelter Kennwerte häufig zu einer

Fehleinschätzung der Setzungen führen. Darüber hinaus bilde-

ten die Hangschuttmassen einen beträchtlichen Unsicherheits-

faktor, weil aus diesen keine ungestörten Bodenproben entnom¬

men werden konnten und somit nicht einmal Anhaltswerte für
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ihr Setzungsverhalten gewonnen werden konnten. Nach Messungen

an Steinschüttdämmen schwankt aber die Zusammendrückbarkeit

gerade dieser Böden in sehr weiten Grenzen, je nachdem, ob in

ihrem Kornaufbau Kies- und Sandanteile oder grobes Blockwerk

überwiegen. Die Unsicherheiten in der Setzungsabschätzung wa¬

ren daher mitbestimmend, den Dammkern aus Asphaltbeton und die

Dichtungswand unter dem Damm aus Erdbeton auszuführen, für die

Dichtungselemente also Materialien zu wählen, deren Verformungs-

verhalten sich in weiten Grenzen variieren läßt und die deshalb

so plastisch hergestellt werden konnten, daß sie auch großen

Setzungen des Untergrundes ohne zu reißen folgen konnten. Die

in Bild 4 dargestellten Meßergebnisse rechtfertigen die ge-

troffene Vorsichtsmaßnahme. Aus dem Bild ist zu erkennen, daß

die mit Tiefenpegeln, Bild 1, gemessene Setzung der Dammauf-

standsfläche bei der Fertigstellung des Dammes bis zu 2,2 m

betrug und Setzungsdifferenzen bis annähernd 1,8 m über nur

35 m Entfernung aufgetreten sind. Trotz dieser großen Bewegungen

waren weder in der Dichtungswand noch im Dammkern Schäden zu

beobachten.

Strömungsverhältnisse im Untergrund

Hätte man — was bis vor wenigen Jahren auf dem oben skizzier-

ten Untergrund noch als nahezu unabdingbare Forderung angesehen

wurde — die mächtigen Alluvionen bis zum Fels abriegeln wol-

len, so wäre der Damm wahrscheinlich aus wirtschaftlichen Er-

wägungen nicht zur Ausführung gekommen. Der Entwurf des Dammes

mußte folglich mit dem Ziel einer nur teilweisen Abdichtung

des Untergrundes erfolgen. Damit traten im wesentlichen zwei

Probleme in den Vordergrund. Es mußte sichergestellt werden,

daß die Wasserverluste im Untergrund ein wirtschaftlich trag-

bares Maß nicht überschreiten und der unterströmte Damm eine

ausreichende Erosionssicherheit besitzt.

Nachdem sich gezeigt hat 3J, daß die Beurteilung der Erosions-

sicherheit eines unterströmten Dammes mit Hilfe der auf stati-

stischer Grundlage beruhenden Verfahren von Lane [4Jund
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unter aber auch zu einer gefährlichen Fehleinschätzung der

Erosionssicherheit eines Dammes führen kann, wurde der Erd¬

damm Eberlaste nach dem potentialtheoretischen Verfahren be¬

messen. Nach diesem ermittelt man die im Sperrenbereich zu

erwartenden Strömungsverhältnisse und beurteilt dann an Hand

der Größe und Richtung des Strömungsdruckes unter Zuhilfenah-

me von Erosionskriterien die Sicherheit des geplanten Dammes.

Sowohl für die Ermittlung der Wasserverluste im Untergrund

als auch für die Beurteilung der Erosionssicherheit des Dam-

mes war somit die Kenntnis der Strömungsverhältnisse erfor-

derlich. Ihre zutreffende Ermittlung bildete eine wesentliche

Voraussetzung für die Bemessung des Dammes. Die Ermittlung

der Strömungsverhältnisse unter einem Damm setzt sorgfältige

Felduntersuchungen voraus, die die Ausarbeitung einer Arbeits¬

hypothese über den Aufbau und die Durchlässigkeit des Unter-

grundes im Bereich der Sperrenstelle zum Ziele haben. Im Fal-

le des Erddammes Eberlaste ging man von der in Bild 5 dar-

gestellten Arbeitshypothese aus. Wie bereits an anderer Stel¬

le erläutertL6l, wurde der Dammuntergrund in Talmitte bis zur

unteren Begrenzung der Schluffsande, also bis in etwa 20 m

Tiefe unter Gelände, und an den Talrändern bis in 60 m Tiefe

mit einer Dichtungswand abgeriegelt. Diese hatte die Aufgabe,

sowohl zur Verminderung der Sickerwasserverluste als auch zur

Erosionssicherung der Schluffsande beizutragen, während der

Bitumenkiesbelag auf der luftseitigen Dammaufstandsfläche und

die Entspannungsbrunnen ausschließlich dazu dienen, das

Grundwasser zu entspannen und seine Strömungsrichtung umzu¬

lenken, um dadurch eine ausreichende Erosionssicherheit des

Dammes zu erzielen.

Zur Lösung der anfallenden Strömungsprobleme stand ein vom

rechts Unterzeichneten entwickeltes elektrisches Widerstands-

netzwerk zur Verfügung, das ebene Strömungsprobleme bei be-

liebiger Schichtung des Untergrundes und beliebigen geometri-

schen Randbedingungen zu simulieren und mit großer Genauigkeit

zu lösen gestattet. Für die in Bild 5 skizzierten Randbedin-
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gungen ergaben die Untersuchungen für die Zeit vor dem Über-

laufen der Entspannungsbrunnen die im Bild angegebenen piezo¬

metrischen Druckhöhen in den durchlässigen Kiessanden. Wie die

Zahlenwerte verdeutlichen, wirkt sich eine Zunahme der Durch¬

lässigkeit der Schluffsande von 10 m/s auf 10 m/s erst

in größerer Entfernung von der Dammachse aus. Innerhalb der

angegebenen Grenzen für die Durchlässigkeit der Schluffsande

waren unter dem luftseitigen Stützkörper also piezometrische

Druckhöhen in der Größe des halben Aufstaus über dem luft¬

seitigen Grundwasserspiegel zu erwarten.

Nach den durchgeführten Berechnungen (vgl. 161) war nach dem

Überlaufen der Entspannungsbrunnen in den Piezometern hinter

der Dichtungswand mit einem Rückgang der Druckhöhe auf etwa

40 % und hinter den Entspannungsbrunnen mit einem Rückgang

auf unter 10 % des Aufstaus zu rechnen. Mit diesen Druckhöhen

war eine ausreichende Erosionssicherheit des Dammes gewährlei¬

stet. Die Gesamtsickerwassermenge konnte nach den Versuchen

und Berechnungen bei vorsichtiger Einschätzung der Durchläs¬

sigkeit der Schluffsande bis zu 350 1/s betragen und lag da-

mit noch unter der wirtschaftlich tragbaren Grenze von etwa

400 1/s.

Den Voruntersuchungen nach war also damit zu rechnen, daß der

Dammentwurf im Hinblick sowohl auf die Wasserverluste als auch

auf seine Erosionssicherheit den gestellten Anforderungen ge¬

nügte. Man war sich jedoch darüber im klaren, daß diese Fest-

stellung nur in einem Umfang Gültigkeit besitzen konnte, in

dem der den Strömungsuntersuchungen zugrunde gelegte Aufbau

des Untergrundes den tatsächlich an der Sperrenstelle vor-

handenen Untergrundverhältnissen tatsächlich entsprach. Un¬

ter Zuhilfenahme des elektrischen Widerstandsnetzwerks wurde

deshalb der Einfluß von möglichen Fehlern in der Arbeitshypo¬

these üser den Untergrundaufbau auf die Wasserverluste und die

Erosionssicherheit des Dammes geprüft. So wurden beispiels¬

weise das Verhältnis der Durchlässigkeit der Schluffsande und

des Kiessandhorizontes variiert und die Strömungsverhältnisse

für den Fall untersucht, daß die Schluffsande im Bereich des
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Stauraums über größere Bereiche mit durchlässigen Kieslinsen

durchsetzt sind und deshalb nicht zum Druckabbau zwischen

dem Ober- und Unterwasser beitragen. Mit diesen Untersuchungen

war die Möglichkeit gegeben, die Auswirkungen von Fehlern in

der Arbeitshypothese auf die Wasserverluste und die Erosions¬

sicherheit des Dammes zu erkennen und sich bereits im Stadium

des Vorentwurfs Gedanken über geeignete Gegenmaßnahmen zu

machen. Gleichzeitig ließen die Untersuchungen den Einfluß

der verschiedenen Parameter auf die Strömungsverhältnisse

erkennen und schafften so die Voraussetzung, aus den später

beim Probestau gemessenen Größen Rückschlüsse auf mögliche

Fehler in der Arbeitshypothese ziehen zu können. Die Erarbei-

tung dieser Grundlagen wäre ohne Netzwerk und bloßer Ab¬

schätzung der Strömungsverhältnisse mit einfachsten Rechen-

ansätzen nicht möglich gewesen.

Die Untersuchungen zeigen über den speziellen Fall hinaus,

daß der Einwand, die Lösung von Strömungsproblemen mit Hil¬

fe "aufwendiger“ Rechenverfahren oder Modelle, beispielswei¬

se mit Hilfe des hier verwendeten elektrischen Widerstands-

netzwerks, sei bereits im Hinblick auf mögliche Fehler bei

der Ermittlung der Durchlässigkeitsbeiwerte für die Praxis

nur von zweifelhaftem Nutzen, keinesfalls gerechtfertigt ist,

sofern man sich darüber im klaren ist, daß die der Lösung

zugrunde liegende Arbeitshypothese im allgemeinen nicht den

tatsächlich vorhandenen Untergrundaufbau, sondern lediglich

das wahrscheinlichste Bild über die Untergrundverhältnisse

an der Sperrenstelle widerspiegelt. Im vorliegenden Fall wäre

es sogar von Vorteil gewesen, ein noch "aufwendigeres" räum¬

liches Widerstandsnetzwerk einzusetzen, um beispielsweise auch

die V-förmige Felsrinne und das Fehlen der Schluffsanddecke

an den Talrändern simulieren zu können.

Zur Erzielung einer ausreichenden Erosionssicherheit hätte im

vorliegenden Fall anstelle von Entspannungsbrunnen auch ein

verlängertes Flächenfilter, kombiniert mit einer Druckbank,

vorgesehen werden können. Nach den Untersuchungen hätte dieses
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jedoch sehr lang ausgebildet werden müssen und zu einer sehr

unwirtschaftlichen Konstruktion geführt, wenn sich während

des Probestaus gezeigt hätte, daß die Schluffsande im Spei-

cher nicht wie erwartet am Druckabbau im Grundwasser betei¬

ligt sind.

Die Entspannungsbrunnen boten trotz der mit ihnen verbundenen

erhöhten Sickerwassermenge den beträchtlichen Vorteil, daß

ihre Zahl durch zusätzliche Brunnen den Verhältnissen in der

Natur ohne Schwierigkeiten hätte angepaßt werden können, wenn

dies nach den Meßergebnissen zur Erhaltung der Erosionssicher-

heit des Dammes notwendig geworden wäre. Gleichzeitig bestand

mit den Entspannungsbrunnen die Möglichkeit, das Druckgefäl¬

le im Grundwasser quer zum Tal, also von den Sanden und Kie¬

sen in die durchlässigeren Hangschuttmassen, mit der Über-

laufhöhe der Brunnen zu steuern. Um eine innere Erosion an

der Grenzfläche zwischen den Sanden und Kiesen in Talmitte

und dem Hangschutt an den Talrändern zu vermeiden, wurde ein

Quergefälle angestrebt, das möglichst in der Größenordnung

desjenigen lag, das vor Schüttung des Dammes im Taluntergrund

gemessen worden ist.

Die vorangegangenen Überlegungen verdeutlichen die Notwen-

digkeit, bereits im Planungsstadium zu überprüfen, welche

Auswirkungen Fehleinschätzungen über den Aufbau des Unter-

grundes nach sich ziehen können und wie diesen am wirkungs-

vollsten begegnet werden kann. Sie helfen mit, den Aufbau

des Dammes und die konstruktiven Sicherungselemente festzu¬

legen, wobei solche Sicherungselemente bevorzugt werden soll-

ten, die ohne besonderen Aufwand erweitert und den Verhält-

nissen in der Natur angepaßt werden können.

Die Kontrolle der dem Entwurf zugrunde liegenden Strömungs-

verhältnisse erfolgte mit Hilfe von mehreren Piezometerreihen,

deren Lage in Bild 1 angegeben ist. Ihr Ausbau ist in Bild 5

schematisch dargestellt. Die Entspannungsbrunnen dienten vor

dem Überlaufen ebenfalls als Piezometer, nach dem Überlaufen

des Wassers wurde die Wassermenge aus jedem Entspannungsbrun¬

nen gemessen.
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Der Aufstau erfolgte nach einem im voraus festgelegten Stau¬

programm. Nach einem Vorstau bis zur Kote 1104 m über NN und

einer anschließenden etwa 1 1/2-monatigen Staupause, während

der der Speicher leer stand und die ersten Meßergebnisse ohne

Zeitdruck ausgewertet werden konnten, begann der eigentliche

Aufstau. Er erfolgte schrittweise nach dem in Bild 6 skizzier-

ten Programm, wobei der Zeitraum, in dem der Wasserspiegel im

Speicher jeweils konstant gehalten werden mußte, mindestens

eine Woche betrug und auch hätte verlängert werden können,

wenn dies die Auswertung der Meßergebnisse erfordert hätte.

Die Staulinie in Bild 6 verdeutlicht, daß der schrittweise

Aufstau programmgemäß verlief. Die kurzzeitige Entleerung des

Speichers war für Ausbauarbeiten an der Entlastungseinrich¬

tung notwendig.

Wie zu erwarten war, zeigten sämtliche in den Piezometern ge¬

messenen Dru khöhen eine deutliche Abhängigkeit von der Stau¬

höhe. Ein Vergleich der bilder 6 und 7 läßt dies deutlich er¬

kennen. Trägt man von je einem etwa in Talmitte liegenden Piezo¬

meter einer jeden Piezometerreihe die gemessene Druckhöhe über

die Stauhöhe auf, so ergibt sich das in Bild 8 dargestellte

Diagramm. Analog hierzu erhält man für einen Entspannungsbrun¬

nen Bild 9. Die Bilder lassen erkennen, daß während des Vor¬

staus bis zur Kote 1104 m über NN das Wasser in den Piezome¬

tern mit dem Aufstau im Speicher sehr schnell anstieg. Die

Meßwerte geben im Bereich der Piezometerreihe a, also unmit¬

telbar hinter der Dichtungswand, eine Druckhöhe von etwa 90 %

und in der Entspannungsbrunnenreihe eine Druckhöhe von etwa

84 % des Aufstaus an. Die Druckhöhe im Grundwasser nahm damit

zwar mit zunehmender Entfernung von der Dammachse ab, lag aber

selbst am luftseitigen Fuß der Druckbank (Piezometerreihe b)

mit 70 % noch weit über den nach Bild 5 zu erwartenden Werten.

Die Meßwerte warfen die Frage auf, worin die Ursache für den

überraschend großen Druckanstieg im Grundwasser zu suchen sei

und ob infolge einer fehlerhaften Arbeitshypothese über den
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Untergrundaufbau die Entwurfsgrundlagen für den Damm einer

Korrektur bedürfen.

Die während der Staupause durchgeführten Untersuchungen ließen

erkennen, daß kein Anlaß zu Befürchtungen gegeben war. Wäh¬

rend des Vorstaus hatte der Grundwasserspiegel luftseits der

Dammachse die im Mittel 1100 m über NN liegende Geländeober¬

fläche noch nicht bzw. nur an einzelnen Stellen erreicht. Aus

dem Flächenfilter und den Entspannungsbrunnen trat noch kein

Wasser aus. Das den Damm unterströmende Sickerwasser konnte

also auf der Luftseite des Dammes noch im Grundwasserträger

abgeführt werden. Der in den Piezometern gemessene große

Druckanstieg war auf die Auffüllung des über dem ursprünglichen

Ruhewasserspiegel gelegenen Untergrundes zurückzuführen. Bei

völlig horizontalem Gelände und ruhendem Grundwasser in der

Talauffüllung hätte in allen Piezometern nach der Darstellung

in Bild 8 ein Druckanstieg in der vollen Höhe des Aufstaus

beobachtet werden müssen. Die gemessenen Werte blieben darun¬

ter, weil sich während des Aufstaus in Tallängsrichtung ein

Gefälle im Grundwasser ausbilden konnte. Erst nach der Been¬

digung des Auffüllvorganges, d.h. nachdem die Sickerwasser-

menge im Untergrund allein nicht mehr abgeführt werden konn¬

te und der Grundwasserspiegel die luftseitige Geländeober-

fläche erreicht hatte, war mit einem kleineren Druckanstieg

in den Piezometern zu rechnen; dies auch, wenn keine Entspan¬

nungsbrunnen vorhanden wären.

Nach diesen Überlegungen täuschten die während des Vorstaus

erhaltenen Meßergebnisse, übertragen auf den weiteren Aufstau,

einen zu hohen Druckanstieg im Grundwasser vor. Die Richtig-

keit dieser Annahme wurde durch die Messungen während des nach¬

folgenden Probestaus bestätigt. Wie aus Bild 8 ersichtlich

ist, weisen die Verbindungslinien der Meßpunkte (Piezometer

der Reihen a und b) bei der Stauhöhe einen ausgeprägten Knick

auf, bei der das Grundwasser auch im Bereich des luftseitigen

Druckbankfußes bis in Geländehöhe angestiegen war. Gleich-

zeitig begannen die Entspannungsbrunnen überzulaufen, deren

Überlaufschwelle in Geländehöhe lag (vgl. Bild 9). Die
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Wasserstände in den Piezometern liegen von der genannten

Staukote an wiederum mit guter Näherung auf einer Geraden

und lassen im Bereich der Dichtungswand auf eine Druckhöhe

von etwa 43 % und am Druckbankende auf eine Druckhöhe von

rund 20 % der Stauerhöhung schließen. Der Druckanstieg im

Bereich der Piezometer d und c liegt zwischen 17 % und 18 %

Die aus den Entspannungsbrunnen austretende Wassermenge

nimmt erst etwa ab Stauhöhe 1106 m über NN linear mit dem

Aufstau zu, Bild 9. Die nicht lineare Zunahme vom Beginn

des Überlaufens bis zu dieser Stauhöhe ist darauf zurückzu-

führen, daß die an den Talrändern befindlichen Entspannungs

brunnen erst bei einem höheren Stau überzulaufen begannen

als der im Bild betrachtete, in Talmitte gelegene Entspan¬

nungsbrunnen. Die Summe der aus den Entspannungsbrunnen aus¬

tretenden Wassermenge liegt bei der bisher erreichten Stau¬

höhe von 1116 m über NN bei etwa 120 1/s und wird beim Er¬

reichen des Höchststaus von 1120 m über NN um weitere 40 1/s

auf rund 160 1/s ansteigen. Die Wasserverluste im Talunter-

grund werden, nach dem in Tallängsrichtung gemessenen Spie¬

gelgefälle zu urteilen, bei Vollstau etwa 10 1/s betragen.

Die während des Probestaus erhaltenen Ergebnisse entsprechen

somit den Erwartungen. Die Druckhöhe im Bereich der Dichtungs¬

wand kam mit 43 % der Niveaudifferenz dem im voraus ermittel-

ten Wert sehr nahe. Der mit dem Aufstau luftseits der Ent¬

spannungsbrunnenreihe gemessene Druckanstieg im Grundwasser

liegt mit 17 % bis 20 % der Stauerhöhung zwar bis zu 10 %

über den vorausberechneten Werten, als Folge des in den Vor¬

untersuchungen nicht in Rechnung gestellten Gefälles des

Grundwassers in Tallängsrichtung blieb die Druckhöhe des

Grundwassers jedoch auch luftseits der Entspannungsbrunnen

unter den vorausberechneten Werten. Die Sickerwasserverluste

bei Vollstau liegen mit etwa 170 1/s weit unter der vom Bau¬

herrn genannten Grenze.

Den Meßergebnissen zufolge bestand somit kein Anlaß, zusätz-

liche Sicherungsmaßnahmen zu treffen. Der Speicher konnte nach

dem schrittweisen Einstau für die energiewirtschaftliche

Nutzung freigegeben werden.
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ERDDANM FEISTRITZ IN KARNTEN

Wie aus Bild 10 ersichtlich, hat der etwa 2,5 km lange Erd¬

damm Feistritz die Aufgabe, den für den Aufstau der Drau vor-

gesehenen Stauraum gegen die besiedelte südliche Talflanke

abzugrenzen. Der Damm schließt unmittelbar an eine Wehranlage

an, sichert dann über eine Länge von rund 600 m eine etwa

20 m unter Stauziel gelegene Niederflur und verläuft an¬

schließend auf einer Flußterrasse, wobei seine Höhe von 15 m

allmählich auf Null abnimmt.

Untergrund und Dammaufbau

Der Untergrund in der Hauptdammstrecke besteht aus Flußkiesen,

die in Tiefen zwischen 15 und 42 m unter Gelände von Fein¬

bis Mittelsanden unterlagert werden. Im Bereich der Terrassen-

strecke besteht der Untergrund aus Schwemmkegelmaterial mit

ausgeprägter horizontaler Schichtung und einer mittleren hori-

zontalen Durchlässigkeit von 3 - 10 2 m/s. Das Schwemmkegel-

material wird über große Flächen von einem halbdurchlässigen

Schluffhorizont überlagert.

Den Querschnitt des homogen aufgebauten Dammes zeigt Bild 11.

Der aus Kies geschüttete Damm ist auf der Wasserseite mit einer

Asphaltbetonhaut abgedichtet, an die sich im Bereich der Haupt¬

dammstrecke eine bis in die Sande reichende Betonschlitzwand

und im Bereich der Terrassenstrecke eine 10 m bis 5 m tief in

den Dammuntergrund einbindende Schmalwand anschließt.

Strömungsverhältnisse im Dammuntergrund

Bei den angetroffenen Untergrundverhältnissen und der gewähl¬

ten Gründung kam, ebenso wie beim Erddamm Eberlaste, der zu¬

treffenden Einschätzung der Unterströmung des Dammes eine be¬

sondere Bedeutung zu. Hierbei waren insbesondere auch die Was¬

serverluste unter dem Damm von Interesse.

Vor Beginn des Aufstaus bildete die Drau den natürlichen Vor-

fluter für den von den Talflanken anfallenden Grundwasserstrom.
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Mit dem Aufstau des Flusses ging diese Vorflut verloren. Das

von der südlichen Talflanke strömende Grundwasser wurde in die

Längsrichtung des Tales umgelenkt und floß nun parallel zum

Damm, seinem neuen Vorfluter, dem Unterwasser des Wehres zu.

Dieser neu entstandene Grundwasserstrom wurde zusätzlich mit

dem unter dem Damm hindurchsickernden und mit dem oberhalb des

Dammes aus der Drau in den Grundwasserleiter eintretenden Was¬

ser angereichert. Da sich hier —- im Gegensatz zum Erddamm

Eberlaste — die Sickerwassermenge im luftseits des Dammes

gelegenen Grundwasserträger über die gesamte Dammlänge auf¬

summierte, mußten große Wasserverluste zu einem starken Grund¬

wasseranstieg im besiedelten Talgrund führen. Ein starker

Grundwasseranstieg konnte aber in Bereichen mit geringem Tal¬

längsgefälle, besonders im Bereich der Terrassenstrecke,

eine Überflutung der Felder und Keller verursachen.

Die mathematische oder versuchstechnische Vorgehensweise konn¬

te im vorliegenden Fall zu keiner eindeutigen Lösung des äus-

serst komplexen Strömungsproblems führen, da die Rechenannah¬

men hier mit besonders großen Unsicherheiten verbunden waren.

So war beispielsweise der Grundwasserzustrom von der südli¬

chen Talflanke weitgehend unbekannt und nach den gemessenen

Wasserspiegelbewegungen örtlich und jahreszeitlich sehr ver-

schieden. Unter ungünstigen Annahmen war eine Vernässung des

luftseitigen Talgrundes jedoch nicht auszuschließen. Man ent-

schloß sich deshalb, in einem sorgfältig ausgearbeiteten Meß¬

programm die Änderungen des Grundwasserspiegels im luftseiti-

gen Taluntergrund während eines Probestaus zu untersuchen.

Hierzu wurden annähernd 50 Piezometer installiert und mehrere

Meßstellen zur ständigen Kontrolle der in den Bachläufen und

im Entwässerungsgraben am luftseitigen Dammfuß anfallenden

Wassermengen eingerichtet. Gleichzeitig wurde überprüft, mit

welchen Sicherungsmaßnahmen der Gefahr einer Vernässung be¬

gegnet werden konnte. Hierzu schienen drei Maßnahmen geeignet

zu sein.

Von anderen Stauhaltungen der Drau war bekannt, daß mit dem

Aufstau des Drauwassers eine rasche Schwebstoffablagerung im

Stauraum einsetzt. In vergleichbaren Stauräumen betrug diese
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bis zu 1 m im ersten Betriebsjahr. Die Schwebstoffablagerung

hat eine Durchlässigkeit von etwa 10' m/s. Es konnte also

durch einen möglichst lang andauernden Probestau bis zu einer

Staukote, bei der keine Schäden im luftseitigen Talgrund zu

erwarten waren, der Versuch unternommen werden, Schwebstoffe

im Stauraum abzulagern und damit eine natürliche Speicher¬

dichtung zu schaffen. Hierdurch wären die durch den Aufstau

bedingten Zuflüsse in den dem Damm entlang fließenden Grund¬

wasserstrom auf ein Minimum reduziert worden.

Eine zweite Maßnahme zur Verhütung von Vernässungen bestand

in der Herstellung von Drainagegräben, die jeweils gezielt

in den Bereichen hätten angelegt werden müssen, in denen ein

gefährlicher Grundwasseranstieg zu beobachten war.

Die technisch wirkungsvollste, wirtschaftlich jedoch aufwen¬

digste Maßnahme konnte in der Schaffung eines dem luftseiti¬

gen Dammfuß entlang verlaufenden Vorfluters in Form eines Ent-

wässerungsschlitzes gesehen werden.

Versuche am elektrischen Widerstandsnetzwerk ergaben, daß ein

Entwässerungsschlitz in dem ausgeprägt horizontal geschichte-

ten Boden der Terrassenstrecke nur dann eine wirksame Entspan-

nung des Grundwassers verspricht, wenn er tief in den durch¬

lässigen Untergrund reicht und eine möglichst große Zahl von

durchlässigen Horizonten anschneidet, Bild 12. Falls das Was-

ser nur in oberflächennahen Schichten entspannt und gefaßt wird,

bestünde die Gefahr, daß es den Entwässerungsschlitz in den

tiefer liegenden Horizonten unterströmt und weiter landein¬-

wärts zutage tritt und so die Entwässerungswirkung der Drai-

nage nur gering sein würde.

Infolge der erforderlichen großen Einbindetiefe der Drainage

kam anstelle des in seiner Herstellung äußerst aufwendigen

Entwässerungsschlitzes nur eine Reihe großkalibriger Brunnen

am luftseitigen Dammfuß in Betracht, wobei für diese eine ge-

eignete Vorflut hätte geschaffen werden müssen. Während der

gegenseitige Abstand der Brunnen und das Maß der Absenkung
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des Brunnenwasserspiegels unter die Geländeoberfläche anhand

von Probebrunnen, die später in die Gesamtanlage hätten ein¬

bezogen werden können, in der Natur hätte ermittelt werden müs-

sen, erwies sich für die Ermittlung der erforderlichen Brun¬

nentiefe das elektrische Widerstandsnetzwerk von großem Nutzen,

Die Messungen während des im letzten Baujahr durchgeführten

Probestaus ließen erkennen, daß mit dem Aufstau der Drau der

Grundwasserspiegel im luftseitigen Talgrund schnell ansteigt

und der dem luftseitigen Dammfuß entlang verlaufende Draina-

gegraben Wasser zu führen beginnt. Die in ihm abfließende Ge¬

samtwassermenge betrug beim erstmaligen Erreichen des Stau-

ziels 2,2 me/s und lag damit unter dem errechneten Grenzwert.

Der Probestau ließ desweiteren erkennen, daß im Bereich der

Terrassenstrecke ein etwa 7 Hektar großes Gebiet zu vernäs¬

sen drohte. Gleichzeitig zeigte sich jedoch, daß sich während

des Probestaus eine etwa 50 cm bis 60 cm dicke Schwebstoff¬

schicht im Stauraum abgesetzt hatte. Man entschloß sich des-

halb, das gefährdete Gebiet durch gezielt angeordnete und

provisorisch ausgebaute Drainagegräben zu entwässern und durch

Abwarten der weiteren Entwicklung eventuell die Kosten für die

aufwendigere Brunnenreihe am Damm einzusparen. Ein Jahr nach

Erreichen des Vollstaus im Jahre 1968 war die Wassermenge im

Drainagegraben - wiederum bei Vollstau gemessen - bereits auf

1,8 me/s zurückgegangen. Die seither vorliegenden Meßergeb¬

nisse lassen auf einen weiteren Rückgang der Wasserverluste

und auf ein allmähliches Absinken des Wasserspiegels im luft-

seitigen Taluntergrund schließen und deuten darauf hin, daß

durch die fortschreitende Selbstdichtung des Stauraumes wei-

tere Sicherungsmaßnahmen nicht erforderlich sein werden.

SCHLUSSFOLGERUNG UND ZUSAMMENFASSUNG

Die beiden Beispiele sollten veranschaulichen, daß die Planung

von Erdstaudämmen mitunter Probleme aufwerfen kann, die einer-

seits die Sicherheit und Wirtschaftlichkeit der Konstruktion
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entscheidend beeinflussen, andererseits aber einer sicheren

mathematischen oder versuchstechnischen Vorausberechnung nicht

zugänglich sind, weil hierzu die Unsicherheiten in den Berech¬

nungsannahmen zu groß sind.

Dennoch ist es auch in solchen Fällen möglich, nach sorgfäl¬

tiger Erkundung des Untergrundes eine Arbeitshypothese über

den Aufbau und die Beschaffenheit des Untergrundes aufzustel-

len und auf der Grundlage dieser Hypothese die anstehenden

Probleme soweit zu lösen, daß mit den erhaltenen Ergebnissen

ein Dammentwurf erarbeitet werden kann. In einem zweiten

Schritt wird dann der Dammentwurf insofern wieder in Frage

gestellt, als die Auswirkung von möglichen Fehlern in der

Arbeitshypothese auf die Sicherheit des Dammes überpruft und

gleichzeitig untersucht wird, welche Sicherungsmaßnahmen ge-

troffen werden können, falls sich die in der Arbeitshypothese

enthaltenen Annahmen später als korrekturbedürftig erweisen

sollten. Die Kontrolle der Arbeitshypothese erfolgt anhand

von Messungen im Rahmen eines sorgfältig ausgearbeiteten Pro-

gramms. Dieses stellt einen festen Bestandteil des Bauge-

schehens dar. Es muß im voraus geplant und vor der endgülti-

gen Inbetriebnahme des Dammes abgeschlossen werden.

Die einleitend erwähnte Kritik, die Anwendung neuer und wei¬

terentwickelter Berechnungsverfahren sei für die angewandte

Bodenmechanik nur von zweifelhaftem Nutzen, da der mit diesen

Verfahren erzielbaren höheren Genauigkeit immer beträchtliche

Fehler infolge der Unsicherheiten in den Berechnungsannahmen

entgegenstünden, hat sich bei Anwendung der "observational

method" als nicht gerechtfertigt erwiesen. Nach den gewonnenen

Erfahrungen bietet gerade die „observational method“ die Mög-

lichkeit, spezielle und hochentwickelte Berechnungsverfahren

trotz der nicht auszuschließenden Unsicherheiten in den Be-

rechnungsannahmen Wirkungsvoll einzusetzen und sich dadurch

einen besseren Einblick in spezielle Probleme zu verschaffen.

Die Anwendung der „observational method" bedingt, in gewissem

Umfang von dem bisher im Bauwesen üblichen Grundsatz abzugehen,

nach dem mit den Bauarbeiten erst dann begonnen werden sollte,
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wenn bis ins Detail ausgefeilte Ausführungspläne vorliegen.

Wie die geschilderten Beispiele beweisen, muß das Abgehen von

diesem Grundsatz nicht zwangsläufig zu Verzögerungen im Bauab¬

lauf und zusätzlichen Kosten führen. Unter Umständen kann

dies der einzig mögliche Weg sein, um auch bei schwierigen und

unüberschaubaren Untergrundverhältnissen zu einem Dammentwurf

zu gelangen, der sowohl sicher als auch wirtschaftlich ist.

Voraussetzung für diese Projektbearbeitung ist allerdings,

daß der Entwurf ergänzungsfähig ist und den Gegebenheiten zu

jeder Zeit angepaßt werden kann. Dem Meßprogramm kommt hier-

bei eine maßgebliche Bedeutung zu; seine Aufgabe ist es, den

Untergrund und den Entwurf zu testen, die Arbeitshypothese zu

übergrüfen und Hinweise für etwaig notwendige konstruktive

Korrekturen und Ergänzungen zu liefern. Mit dem Probestau

bildet es einen wesentlichen Teil der Projektbearbeitung. Es

sollte daher wohl durchdacht und auf die jeweiligen Verhältnis¬

se gut abgestimmt sein und mit allen Beteiligten rechtzeitig

festgelegt werden.
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