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VORNORT

Nach 22 jähriger Tätigkeit als Hochschullehrer an der Technischen loch¬

schule Darmstadt wurde o. Prof. Dr.-Ing. H. Breth am 29.06. 1980 emerl¬

tiert. Elnige seiner chemaligen Mitarbeiter nehmen den 70. Geburtstag

von Professor Breth zum Anlaß, in einem Sammelband zu zeigen, wie sich

sein Einfluß in ihrer Arbeit widersplegelt, und wie die Arbeit an dem

von ihm gegründeten Institut für Bodenmechanik und Grundbau der TH Darn-

stadt weitergeht. Vierzehn der folgenden Beiträge stammen von Schülern

von Herbert Breth und zwei Beiträge von seinen Nachfolgern im Lehramt.

Wie sehr sich das schwerpunktmäßige Interesse des Meisters auf seine

Schüler auswirkt, kann daran ersehen werden, daß acht der vierzehn Bei¬

träge seiner Schüler sich mit dem Dammbau befassen, einem Arbeits¬

gebiet, auf dem Herbert Breth auch heute noch sehr sktiv ist.

GeburtstagDie Bedeutung des Ingenleurs Herbert Breth ist an seinem 65.

Beiträgevon berufenen Munde gewürdigt worden (slehe die Festschrift

zu Staudammbau und Bodenmechanik“, Darmstadt 1978). An seinem 70.

Geburtstag denken seine ehemaligen Mitarbeiter und Schüler daran, was

Herbert Breth als Mensch für sie bedeutet hat und noch bedeutet. Deshalb

soll diese Festschrift vor allem Ihren Dank für viele Jahre gemeinsamen

Weges zum Ausdruck bringen.

Für die Zukunft möchten die Herausgeber die Hoffnung äußern, daß der

Professor emeritus seine weitere Zugehörigkeit zum Lehrkörper der Tech¬

nischen Hochschule Darmstadt auch dazu nutzt, weiterhin am Leben des von

ihm gegründeten Instituts teilzunehmen und noch vielen Studenten und

neuen Mltarbeitern aus seinem Erfahrungsschatz auf den Gebieten des

Staudammbau und der Bodennechenik zu berichten.

Das Erscheinen dieser Festschrift wurde erst ermöglicht durch das Zu¬

sammenwirken vIeler hilfreicher Hände, ihnen und vor allem Frau Welt,

die alle Arbeiten koordinferte, sei herzlich gedankt.

U. ArslanDarmstadt, 1983

H. Schwab
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BEANSPRUCHUNG EINER SCHLANKEN KERNDICHTUNG IN EINEM

HOHEN STEINSCHOTTDAMM INFOLGE DAMMSCHOTTUNG

UND ERSTEM EINSTAL

Dr.-Ing. Ulvi Arslan

Inst. für Bodenmechanik und Grundbau

TH DARMSTADI

und

Dr.-Ing. Rolf Katzenbach

Ingenieurbüre Prof. Dr.-Ing. H. Breth und Dipl.-Ing. W. Romberg

Berstende Ingenieure - Darmstadt

EINLEITUNG

Für den In BILD 1 dergestellten, 87,0 m hohen, auf festem Fels gegründeten

Steinschüttdamm wird untersucht, welcher Beanspruchung die schlanke Kerndichtung

beim Schütten des Dammes und beim anschließenden ersten Einstad ausgesetzt ist.

Dies unter anderem im Hinblick auf die Frage, wie die Kerndichtung angeordnet

werden sollte und insbesondere, ob sich für eine vertikale Kerndichtung und eine

mit 1 : 0, 4 zur Luftseite geneigten Kerndichtung unterschiedliche Beanspru¬

chungen ergeben (BILD 1). Beide Varianten kamen bereits zur Ausführung: So wurde

die Kerndichtung beispielsweise an den Staudämmen Kleine Kinzig, Dhünn, Bock¬

hartsee und an der Wiehltalsperre zentral und vertikal angeordnet, am Staudamm

Finstertal und en den Dämmen des High Island Water Schene in Hongkong wurden zur

Luftseite geneigte Kerndichtungen gebaut (vergl. z.B. SCHOBER 1978, HERMANNS/

RICHTER 1970, LEHNERI/GEISELER 1976, CZAPLA et al. 1979).

Der rechnerischen Untersuchung der hier vorgestellten Fragestellungen liegen

triaxlale Druckversuche mit naturfeuchtem und wassergesättigten Steinschüttma¬

terial zugrunde. Um die Wirkung des Einstaus auf die Kerndichtung und das

Korngerüst des wasserseltigen Stützkörpers zutreffend nachahmen zu können, wurde

ein spezieller Berechnungsalgorithmus entwickelt, mit dem Insbesondere dem aus

Laborversuchen und in-situ Messungen bekannten Effekt der Sättigungssetzungen

Rechnung getragen wird. Die Untersuchungen dienen zur Abschätzung der makrosko¬

pischen Beanspruchung der Dichtung infolge der Spannungsumlagerungen und Zwän¬

gungen im Damm. Sie liefern die Eingangsdaten zur labormäßigen Prüfung des Dich¬

tungsmaterials bzw. einzelner Tellkomponenten der Kerndichtung, z.B. der Mastix

elnes Asphaltbetonkerns oder des Tementsteins in einer Betondichtung.
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BILD 1: Dammquerschnitt - Lage der Kerndichtung:

Fall 1 (vertikal) und Fall 2 (geneigt)

2. DAMMSCHOTIMATERIAL

Die Kormertellung des der Untersuchung zugrunde gelegten Gneismsterlals und

dessen Verformungsverhalten zeigt BILD Z. Im Gebrauchsspannungszustand liegt die

Steifigkelt des bei konstanten Seltendrücken von 83 = C.1; 0,3 und 0,5 MN/n¬

getesteten, naturfeuchten Cneis bei E = 29 bis 63 MMm2. Der Relbungawinkel

beträgt 47°. Die Verformbarkeit des wassergesöttigten Materials ist Im Labor¬
versuch um d. 26 X größer als die des nsturfeuchten Steins; die Festlgkelt
nImmt auf p = 43° ab.

Zur Berücksichtigung einer eventuellen Scherverschiebung der Schüttung auf der

Felsaufstandsfläche wurden die Ergetnisse großmaßstäblicher Scherversuche mit

gebrochenem Granodiorit mit 20 cm Größtkorn auf einer Felsoberfläche herange¬
zogen (ROSTEK 1977).

3. BERECHNUNGSABLAUF

Die Berechnung der Dammschüttung und des Einstaus erfolgt nach der Methode der

flniten Elemente. Einzelheiten zum verwendeten, Für die hier vorgestellte Frage¬

stellung weiterentwickelten Programmsystem finden sich bei CZAPLA et al. (1978).
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3. 1 DAMMSCHOTTUNG

Die Dammschüttung wird, dem Schüttungsvorgang entsprechend, in der Berechnung in

elner Folge von 72 Lastschritten nachgeahmt. Die verhältnismäßig große Anzahl

von Lastschritten ist notwendig, um bei dem verwendeten Stoffgesetz (ARSLAN,

1950) die ständige Anderung der elasto-plastischen Steifigkeiten des Schüttna¬

terials dem jeweiligen Spannungszustand anpassen zu können.

Schuttlagen 14=18

Schüttloge 13

Schutllagen 8 * 12

sehollege 7 HEE

Schütllagen 145

BILD 3: Simulation der Dammschüttung in Schöttlagen

Mit der untersten Elementreihe beginnend, wird die jeweilige Teilstruktur mit

dem Schüttgewicht, das sich aus der Dicke der darüberliegenden Elementreihe

ergibt, belastet und anschließend um diese Elementreihe erweitert. Der mit der

Strukturänderung konform gehende, für jede Schüttlage neu ermittelte Lastzuwachs

wird so lange auf die sich ändernde Dammstruktur aufgebracht, bis die Endhöhe

des Dammes erreicht ist (BILD 3). Es wird davon ausgegangen, daß der Damm auf

Sollhöhe geschüttet wird; das bedeutet, daß nach Abschluß der Schüttung die

maximale Dammsetzung etwa in halber Dammhôhe auftritt und an der Dammkrone zu¬

nächst kein Setzneß ausgewiesen wird,

Die Wichte der Schüttung beträgt 24 kN/m3. Das Anfangsspannungsverhältnis kann

für jede Schüttlage nach Messungen (STROBL/KATZENBACH 1983) infolge der lagen¬

weisen Verdichtung beim Einbeu zu K, - 1 angenommen werden.
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—) Wasserlost auf die Kerndichtung
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12) Auftrieb des wasserseitigen

Dammkörpers

Söttigungssetzung

1

13 Setzung des wasserseitigen Dommkörpers

Infolge Sättigung

BILO 4: Simulation des Elnstaus durch Berechnungsschritte

3. 2 EINSTAU

Es wird angenommen, daß der Stauraum nach Abschluß der Dammschüttung gefüllt

wird. Der sukzessiv von unten nach oben verlaufende erste Einstau des Dammes hat

die folgenden Auswirkungen auf das Sperrenbauwerk, die in der Berechnung be¬

rücksichtigt werden müssen (BILO 4):

a) Schrittweise Steigerung des Wasserdrucks auf den Kern und somit auf den

luftseltigen Stützkörper

b) Abnahme der wirksamen Spannungen im wasserseitigen Stützkörper als Folge des

Auftriebs

c) Die Setzung des wasserseitigen Stützkörpers infolge Wassersättigung

Diese Wirkungen treten mit jeder Anderung des Stauwasserspiegels in verschiede¬

nen Damnzonen auf und werden durch eine schrittweise Berechnung des Einstau¬

Vorgenges erfaßt.
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BILD 5: Vergleich der Ergebnisse der Triexialen Kompressionsversuche

en naturfeuchten, gesättigten und während des Versuchs gesättig¬

ten Proben (nach NOBARI und DUMCAN, 1972)

Der in jedem Stauschritt auf den Kern neu einwirkende Wasserdruck ist abhängig

von der aktuellen Stauspiegeländerung und wird in der Berechnung als äußere

Belastung auf die schlanke, undurchlässige Kerndichtung aufgebracht. Wegen der

Gründung des Dammes auf festem Fels wird davon ausgegangen, daß durch den Ein¬

stau keine Setzungen in der Danmaufstandsfläche auftreten.

Gleichzeitig mit dem Wasserdruck auf den Kern werden die aktuell wirksam wer¬

denden Auftriebskräfte auf die Dammstruktur aufgebracht, die sich aus dem Vo¬

lumen der jeweils neu eingestauten Dannzone ergeben,

Die rechentechnische Berücksichtigung der Sättigungssetzung erfordert die nach¬

folgend erläuterten Vorüberlegungen:

Vergleichende Laborversuche mit naturfeuchten, während des Versuches gesättigten

Proben bringen in etwa die gleiche Gesantverformung wie Proben, die von Anfang

an im wassergesättigten Zustend abgeschert werden (BILD 5). Des heißt, daß es

möglich ist, in der Berechnung die Größe der Sättigungssetzung aus der Differenz



-7-

der in BILE 2 dargestellten Druck-Stauchungslinien von naturfeuchten und

gesättigtem Materlal zu ermitteln, Außerdem zeigen die Laborversuche, daß bei

Felsschüttungen die Volumendehnung von naturfeuchten und gesättigten Proben in

etwa gleich groß ist, wobei je nach Materlaleigenschaften ein zusätzlicher

Ver formungsanteil infolge Sättigung bei Isotroper Konsolidierung berücksichtigt

werden muß (NOBARI/DUNCAN, 1972; ADIKARI/PARKIN, 1982).

ettes

.
.2

Aial Strain

1e,

1

ed. 1e34

BILD 6: Bestimmung der Spannungsänderungen Infolge Sättigung mit Hilfe

der Uevlatorspannungs - Axieldehnungs - Volumendehnungs - Kurven

(nach NOBARI und DUNCAN, 1972)

Ausgehend von diesen, aus Versuchen abgeleiteten Voraussetzungen ergibt slch für

die Berechnung der Sättigungssetzung der in BILD 6 dargestellte Berechnungsab¬

leuf. Unbekannte in der Berechnung sind der Seitendruck im wassergesättigten Zu¬

stand 83y, der Iterativ ermittelt werden muß und der dem Dehnungszustand zuzu¬

ordnende Spannungszustand (d, -

Die infolge Sättigung auftretenden bifferenzspannungen (4d.Ady, AT.y) werden

von den Spannungen abgezogen, die vor dem Einstau in der eingestauten Ele¬

mentlage vorhanden waren. Nach dieser Subtraktion sind die Gleichge¬

wichtsbedingungen nicht mehr erfüllt. Um das Gleichgewicht wiederherzustellen,

werden an den Knoten der aktuell eingestauten Elemente die der Spannungsänderung

Squivalenten Knotenkräfte angebracht, die sich mit den Bezeichnungen nach

ZIENKIEWICZ (1977) wie Folgt berechnen lassen:

IAPIEIASIV

Bel der Berechnung des Einstaus wird jede Erhöhung des Stauspiegels mit fünf

Lastschritten nachgeshmt, wobei wegen der sich fortwährend ändernden, nicht¬

linearen Stelfigkeitselgenschaften des Schüttmaterials in jedem Lastschritt, das

Gleichungssystem neu aufgestellt und gelöst werden muß.
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4. ERGEBNISSE

Wegen der in Vergleich zur Dammstruktur geringen Abmessungen der schlanken

Kerndichtung sind die nachfolgend vorgestellten
Berechnungsergebhisse im

Hinblick auf des globale Verhalten des Dammes nahezu unabhängig vom Baustoff der

Dichtung, gelten also in gleicher Weise für Dichtungen aus Asphaltbeton und aus

Stahlbeton. Die Dammerformungen und somit auch Zwängungen, denen die Dichtung

unterworfen wird, sind im wesentlichen eine Folge der Verformbarkeit der
Schüttmaterlalien der Stützkörper.

GESARTYERSCHIEGUMG. —5.05152 Ch

-
-..

- ....

GILD 7: Verschlebungen des Dammes mit vertikalem Kern infolge Einstau

4. 1 DAMM MIT VERTIKALEM KERN

Die größte Setzung im Bauzustand tritt in der Mitte des Dammes etwa in halber

Dammhöhe mit etwa 20 cm auf. Die Kerndichtung wird in der Aufstandsfläche um

max. 1, 5 % vertikal gestaucht und erfährt gleichzeitig eine horizontale Dehnung

um 0, 25 X. Die Schubverformung der Kerndichtung ist mit Ax.,-0. 2 % in Bauzustand
gering.

Infolge Einstau erfährt der wasserseltige Stützkörper eine zusätzliche Setzung

von 5 cm. Auch im luftseitigen Stützkörper werden geringe zusätzliche Setzungen

berechnet (BILD 7), die in Obereinstinmung zu zahlreichen Meßergebalssen stehen

(vergl. z.B. WILSON, 1972). Infolge des Wasserdruckes erfährt der Kern eine

Durchbiegung in horizonteler Richtung von bis zu 4 cm (BILO 7, BILD 11).

Die Änderung der horizontalen und vertikalen Stauchung des Kerns beim Einsteu

ist mit Ac, - 0.3 % (vertikal) und Af, - 0, 4 % (horizontel) gering. Die Schub¬

verformung erreicht Werte bis zu 2, 3 % (BILD 8).
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BILO 9: Verschiebungen des Dammes mit geneigtem Kern infolge Einstau

4. 2 DAMM MIT GENEIGTEM KERN

Die Setzung im Bauzustand ist mit 20 cm gleich groß wie beim Damm mit vertikalem

Kern (BILO 9). Auch die Stauchung des Kerns in der Achsrichtung der Dichtwand

liegt mit 1,8in der gleichen Größenordnung wie bei der Vorbeschrlebenen

Variante. Allerdings Ist ein wesentlicher Unterschied bei der Schubverfornung

festzustellen, die bein geneigten Kern bereits im Dauzustand bis zu 4 er¬

reicht, was auf die Lage der geneigten Dichtung in der am stärksten auf Schub

beanspruchten Dannzone zurückzuführen ist (BILö 10).

Beim Einstau treten Im wasserseitigen Stützkörper zusätzliche Setzungen auf, die

mit rd. 2,5 cm geringer ausfallen als bei der Variante mit vertikalen kern. Die

Ursache Ist im geringeren Volumen des eingestauten Danmkörpers zu sehen.
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Die Horizontalverschiebung des Kerns infolge Einstau hat mit maxinal rd. 4 cm

die gleiche Größenordnung wie bei Variante 1. Quer zur Dichtungsachse wird der

Kern beim Einstau maxdsy = 1,2 % gestaucht. Der Zuwachs an Schubverformung ent¬

spricht mit 2, 2 % etwa dem Wert, der auch beim vertikalen Kern auftritt. Insge¬

samt beträgt die Schubverformung der Kerndichtung infolge Dammschüttung und er¬

stem Einstau rd. 6 %.

5. SCHLUSSBEMERKUNG

Die infolge Einstau berechneten Setzungen betragen rd. 25 % der maximalen Set¬

zungen im Beuzustand, was sich mit der Erfahrung deckt (KATZENBACH/BRETH 1980).

Die berechnete maximale horizontale Verschiebung des Kerns infolge Einstau liegt

ähnlich wie bei den Messungen in der gleichen Größenordnung wie die zusätzliche

Dammsetzung. Mit der Berechnung kann die typische Pendelbewegung des Kerns, der

sich nach den Messungen während der ersten Stauschritte zunächst zur Wasserseite

bewegt, um dann zur Luftseite zurückgebogen zu werden, qualitativ und quantits¬

tiv zutreffend nachollzogen werden. Dieser Verschiebungsverlauf ist darauf zu¬

rückzuführen, daß mit zunehmendem Einstau der wasserseitigen Schüttung der

Einfluß der Sättigungssetzung auf die Dammerformung abnimmt während gleich¬

zeitig der Wasserdruck auf den Kern mit dem Quadrat der Stauhöhe zunimmt.

Angesichts der Tatsache, daß die berechneten Verschiebungen betragsmäßig und

hinsichtlich ihrer vom Bau- und Stauzustand abhängigen Entwicklung im Vergleich
deßmit Messungen eine plausible Gröbenordnung haben, wird davon ausgegangen,

die Berechnungen auch einen Hinweis auf die Beanspruchung der schlanken Kern¬

dichtung geben können.

Der Vergleich von vertikaler und geneigter Kerndichtung zeigt, daß beide Dich¬

tungsvar lanten etwa die gleiche Schubverformung beim Einstau erfahren. Da die

in der während dergeneigte Kerndichtung aber in einer Dannzone zu liegen kommt,
Ist die geneigteSchüttung in etwa die größte Schubbeanspruchung auftritt,

Dichtung insgesamt einer wesentlich größeren Schubverformung ausgesetzt als der
daß aus boden¬vertikale Kern. Die Berechnungen geben keinen HInweis darauf

mechanischer Sicht ein geneigter Kern gegenüber einem vertikalen Kern Vorteile

bringen würde. Die Untersuchungen zeigen, daß insbesondere bel schlanken

Dichtungselementen anzustreben ist, daß diese in einer Damnzone mit geringer

Schubbeanspruchung, also - je nach Schüttmaterislien - in etwa zentrisch und

ivertikal angeordnet werden. Die Dichtigkeit des Dichtwandmaterials sollte

Beanspruchungszuständen mitermitteltenunter den durch die Berechnung

entsprechenden Sicherheitszuschlägen im Labor geprüft werden.

Herrn Prof, Dr.-Ing. H. Breth sel für die Anregung zu dieser Abeit und die rege

Unterstützung gedankt.
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1. EINLEITUNG

Im Erdbau reicht in den meisten Fällen bel nicht bindigen Bodenarten die Angabe

der auf die Proctordichte bezogenen Einbaudichte zur Abschätzung der Zusammen¬

drückbarkeit der Schüttung aus. Zwischen der Einbaudichte und seiner Zusammen¬

drückbarkeit besteht ein so enger Zusammenhang, daß die Verdichtung des

Schüttmaterials indirekt durch den Plattenversuch überprüft wird (1)

Bedingt durch die Korngröße kann bel Steinschüttungen weder eine Vergleichsdich¬

te noch ein Maß für die Zusammendrückbarkeit in einem Feldversuch ermittelt

werden. Hier wird einzig die erzielte Einbaudichte des Schüttmaterials bestimmt.

Das Verformungsverhalten der Schüttung kann erst durch Setzungsmessungen während

des Schüttvorganges beurteilt werden.

Wie der folgende Vergleich der im Bauzustand gemessenen Setzungen der Stützkör¬

per der Steinschüttdämme Gepatsch und Finstertal mit den Ergebnlssen von Triexi¬

alversuchen mit gebrochenen Gesteinsmaterialien zeigt, ist zumindest eine grobe

Abschätzung des Verformungsverhaltens einer Steinschüttung möglich, wenn Hauf¬

werks- und Materialeigenschaften mit berücksichtigt werden.

DIE STOTZKORPERWATERIALIEN DER STAUDANME GEPATSCH UND FINSTERTAL UND IHR

SETZUNGSVERHALTEN

Die Dämme Gepatsch und Finstertal wurden ausgewählt, da sie einige Ähnlichkeiten

aufweisen:

Geologisch gehören sowohl der eingebaute Augengneis des Gepatsch als auch

der Granodiorit von Finstertel dem Otztaler Kristallin an. Es kann von ahn¬

lichen Gesteinsfestigkeiten ausgegangen werden.

Beide Dämme sind etwa gleich hoch (Gepatsch 153 m, Finstertal 149 m Gesamt¬

höhe).
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Die Stützkörper unterscheiden sich jedoch im Einbauporemolumen und In der Ein¬
baukornverteilung:

Die Schüttmateriallen wurden auf Porenvolumen von 28,8  (Gepatsch) bzw.

24 % (Finstertal) verdichtet, die Differenz beträgt somit rd. 5 X.

Das eingebaute Größtkorn des Gepatschdammes beträgt 150 m, das Größtkorn des

Staudammes Finstertal wurde auf 70 cm beschränkt.

Die beiden Kornverteilungen (Bild 1) sind nur in Feinkornbereich ähnlich. Ab

50 % Siebdurchgang bleibt das Finstertalnaterial weiter gut gekörnt, das

Material des Gepatsch entfernt sich immer mehr von der idealen Körnung.

Beträchtliche Unterschiede bestehen im Setzungsverhalten der beiden Dämme:

Das Stützkörpermaterial des Staudammes Gepatsch stauchte sich im Mittel um

des Vierfache gegenüber dem Material des Staudammes Finstertal.

H. SCHWAB [2J gibt Spannungs-Stauchungsbeziehungen für den Bauzustand der beiden

Dämme an. Die Anfangstangentennoduln (Verformungsnoduln bei niedriegster Verti¬

kalspannung) betragen

Gepatsch: 26, 5 MN/m2

Finstertal: E, = 135, 0 MMn2

Bei der Vertikalspannung von 2 MN/m2 ermittelte er die entsprechenden Verfor¬
mungsmoduln

Gepatsch: E3 = 64, 0 MNAm¬

Finstertal: E2 - 192, 0 MNn2

Bezüglich welterer Einzelheiten der Dämme wird auf [2), [3). (4) und (5] verwie¬
sen.

3. ERGEBNISSE UND LABORVERSUCHE

Die am Institut für Bodenmechanik und Grundbau der IH Darmstadt durchgeführten

Laborversuche mit gebrochenen Gesteinsmaterlalien weisen auf folgende Tendenzen
hin:

Der Einfluß der Einbaudichte suf das Setzmaß ist von Spennungsweg und von

der Korngröße abhängig. Bel hydroststischen Versuchen mit Einkornschüttungen

der Körnung 12/18 mm bewirkt eine Vergrößerung des Porenolumens um 5

genüber einer Probe mit dichtem Einbau eine Setzungszunahme um 20 f. t
wachsendem Deviator stelgt dieser Zuwachs auf rd. 100 % bel ceiner Schubbe¬

anspruchung (Bilder 2-4).

Bei der feineren Körnung 8/12 um wird der Einfluß der Einbaudichte suf das

Setzmaß erst bel größeren Porenanteilen und höheren Spannungen erkennbar,

das Setzmeß selbst beträgt jedoch nur die Hälfte der bei der gröberen Kör¬

nung 12/18 mn gemessenen Setzung (Bilder 546).

Bei der Bestinmung der Ausbaukornverteilung zeigt sich, daß der Einfluß der

Kornzertrümmerung beim dichten Einbau von hohlraumarnen, gut gekörnten

Schüttungen (Fullerkurve) vernschlassigt verden kann, wenn das Gestein eine

gute Kornbindung (Abriebfestigkelt) aufweist. Bel den untersuchten Ein¬

kornschöttungen macht sich der Einfluß der Kornzertrümmerung zwar nur bei

einer extrem lockeren Lagerung und geringer Gesteinsfestigkeit bemerkbar,
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5. SCHLUSSEDLGERUN

Der Vergleich mit den Ergebnissen der Laborversuche läßt in der Tendenz erken¬

nen, daß die Im Bauzustand aufgetretenen größeren Setzungen des Staudammes Ge¬

patsch in erster Näherung zu gleichen Teilen verursacht wurden durch

geringere Dichte

ungünstigere Kornertei lung und Großtkorndurchmesser

Kantenbruch.

Hieraus folgt für die Auswahl und die Beurteilung von Steinschüttmaterislien,

daß dichter Einbeu allein noch keine Gewähr für geringe Verformungen in Bauzu¬

stand bietet. Durch die Auswahl des Gesteins ist zwar die Scherfestigkeit fest¬

gelegt, jedoch sollte zumindest die Möglichkeit der Steuerung der Haufverks¬

eigenschaften Kornverteilung und Größtkorn zur weiteren Beurteilung mit he¬

rangezogen werden. Bei abgestufter Körnung und Beschränkung des Größtkornes kann

zusätzlich der setzungserhöhende Einfluß der Materialeigenschaften Gesteins¬

festigkeit und Abriebfestigkeit weitgehend ausgeschaltet werden.
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1. Einleitung

Beim Einstau von Steinschüttungen treten mit der Wassersättigung auf der Wasser¬

seite und den eingestauten Talhängen Setzungen, die sogenannten Sättigungsset¬

zungen, auf.
Messungen an den Staudammen 11, 21 zeigten, daß diese Setzungen sich in der

Größenordnung von wenigen Zentimetern (Finstertal) bis zu mehreren Metern

(Gepatsch) bewegen. Systematische Untersuchungen über die Urssche der Sätti¬

gungssetzung und deren wichtigsten Einflüsse 1Iegen bisher noch nicht vor. Der

Ver fasser hat daher die Sättigungssetzung in Triexielversuchen an verschiedenen

Schüttmaterialien überprüft.

Gewählt wurde ein Tiefengestein (Granit), ein Ergußgestein (Basalt), ein meta¬

morphes Gestein (Granodioritgneis) und zwei Sedimentgesteine (Tonschiefer,

Marmor). Anhand dieser Versuche konnten die wesentlichen Fektoren, die die

Sättlgungssetzung beeinflussen, ermittelt werden.

2. Versuchsbeschreibung und Versuchsergebnisse

Untersucht wurde der Einfluß des Einbauwassergehaltes, der Kornverteilung, der

der MinerelzusammensetzungEinbaulsgerungsdichte, der Kornform, der Korngröße,

und des Spannungszustandes auf die Sättigungssetzung. BILD 1 zeigt die Korn¬

vertellungskurven der untersuchten Steinschöttungen. Die Proben wurden nach Fol¬

genden Gleichungen zusammengesetzt:

12 « 0 « 18 mm D max = 1B mm

D = Korngrößep = 100 (D/D mex)II

D max = 50 mmp = 100 (D/D max)III

IV p z 100 (D/O max)
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BILD 1 : Kornerteilungskurven der untersuchten Steinschüttungen

In den Triaxielversuchen wurden jeweils trockene und gesättigte Proben getestet.

Weiterhin hat der Verfasser trockene Proben bei verschiedenen Spennungszuständen

gesättigt und nach der Sättigung weiterbelastet.

—
1 1

ernuer tastungatur n g  un 1010
une .r.

nO e.
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BILD 2 : Drefaxialversuche mit Tonschiefer
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BILO 2 zeigt Versuche mit dem Tonschiefer II bei einem konstanten Haupt¬

spannungsverhältnis G/C  0,5. Diese Versuche zeigen, daß das Materlalver¬

halten durch zwei charakteristische Kurven beschrieben werden kann. In trockenen

Zustand belastete Proben setzen sich durch die Wassersättigung im gleichen Maß

wie die ursprünglich gesättigten Proben. Dieses Verhalten hat der Verfasser, bei

mehreren konstanten Hauptspannungsverhältnissen festgestellt. Abweichungen wur¬

E EER r
—— 100e
-  - - lonschieler I10
—
4

+
4

02

s

+
e.

G1

BILD 3 : Sättigungssetzung von verschiedenen Dannbaumaterialien

den lediglich bei hydrostatlschen Belastungszuständen genessen. De diese Span¬

nungszustände in einer Steinschüttung nur sehr selten auftreten, ist es gerecht¬

fertigt, die Größe der Sättigungssetzung durch zwei Triaxialversuche mit einer

trockenen und einer gesättigten Probe zu bestimmen. Die Sättlgungssetzung ist

stark spannungsabhängig und kann durch Gleichung (1) für ein konstantes Haupt¬

spannungsverhältnis berechnet werden.

. s) (1)A

A5 = Sättigungssetzung

= größte Hauptspannung bezogen auf den atnosphärischen Druck

M,E= Konstenten

RZADKOWSKI und ZUREK I31 berechneten die Sättigungssetzung mit einer vergleich¬

baren Formel, die sie aufgrund von Oedometerversuchen ermittelt hatten.

edao (2)
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BILD 4 : Einfluß des Wassergehaltes auf das Verdichtungs- und Setzungsverhal¬
ten von Steinschüttungen

Die Berechnung der Sättigungssetzung nach Gleichung (2) erfaßt bei kleinen Span¬

nungen die Verhältnisse nicht exakt. Weiterhin gibt die Gleichung (2) mit dem

Fektor a einen Sättigungsgrad an. Die lineare Abhängigkelt der Sättigungssetzung

von Einbauwassergehalt konnte in den Versuchen nicht bestätigt werden.

Bei kleinen Wassergehalten verhielten sich ungleichförmig gekörnte Proben stei¬

fer als trockene Proben. Im Fall einer Sättigung werden die zurückgehaltenen

Setzungen ausgelöst, so daß die größten Sättigungssetzungen bei Proben mit

kleinen EInbauwassergehalten entstehen. In Analogie zum Proctor- und Rüttelver¬

such tritt bel Triaxialversuchen mit ungleichförmig gekörnten Steinschüttungen

ein naxinales Poremolunen bei einem Einbauwassergehalt von 2 - 4 % auf.

BILD 4a zeigt Proctorversuche von Tonschiefer und Granit mit der Einbaukör¬

nungskurve III. Die minisale Trockendichte entstand bei einen Wassergehalt

von 3 Z. Im BILD 4b sind die im Triaxlalversuch ermittelten Setzungen bei einer

vertikalen Belastung von 10 und 20 bar aufgetragen. Eingebaut wurden die Froben

mit der einfachen Proctordichte, die sich bei einem Wassergehelt von O ein¬
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verdichtetenstellt. Obwohl das Porenolumen bei allen Versuchen gleich war,

sich die Proben mit einen Wassergehalt von 3 am geringsten. Durch die

Wassersättigung entstanden bel diesen Proben die größten Sättigungssetzungen

(BILD 4c). Eine mögliche Ursache für dieses Verhalten ist die scheinbare Kohs¬

sion.
gesteuertMit Hilfe des Einbauwassergehaltes kann somit, die Sättigungssetzung

werden. Zur Verhinderung von Sättigungssetzungen empfiehlt sich ein Bewässern

der wasserseitigen Schüttung. Nach der Verdichtung sollte der Sättigungsgrad

Ca. 70 - 90 % betragen.

Unter Berücksichtlgung, daß ein Teil des Wassers entweicht, wird dieser Sätti¬

gungsgrad erreicht, in dem man pro me Steinschüttung ca. 0,5 me Wasser verwen¬

det. Maßgeblich wird die Sättigungssetzung durch die Wahl der Lagerungsdichte

und der Kornertellung der Schüttung beeinflußt. Am besten lassen sich Stein¬

schüttungen mit einer langgestreckten Kormerteilungskurve verdichten.

Die Sättigungssetzung reduziert sich bei diesen Böden auf ein Minimum. Sehr gro¬

Be Sättigungssetzungen treten bei locker gelagerten, gleichförmig gekörnten

Stelnschüttungen auf.

en

ee

ere

BILD 5 : Einfluß der Verdichtung auf die Sättigungssetzung

Verursacht wird die Sättigungssetzung durch den Kornbruch, Infolge Wassersätti¬

gung reduziert sich die Gesteinsfestigkeit und die Kornzertrümmerung vergrößert

sich. Mit großen Festigkeitsver lusten muß bei porösen und verwitterten Gesteins¬

arten gerechnet werden. Der Verfasser hat die Festigkeitsverluste durch einen

Vergleich der einaxislen Druckfestikeit von ofentrockenen und gesättigten Wür¬

feln mit einer Kantenlänge von 5 cm ermittelt. Diese Versuche zeigten, daß der

Druckfestigkeitsverlust infolge Wassersättigung von der Wasseraufnahme und der

Porosität der Gesteine maßgeblich beeinflußt wird. Große Druckfestigkeitsverlu¬

ste treten bei Gesteinsarten mit einer hohen Wasseraufnahne und einer großen Po¬

rosität auf.
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BILD 6: Vergleich der Würfeldruckfestigkeiten von trockenen

gesättigten Proben

Nach Erkenntnissen von OROWAN I4 1vermindert sich infolge adsorbierten Wasser

die Oberflächenenergie der Gesteine und dadurch sinkt die Festigkeft. Ver¬

gleichbare Ergebnisse wurden auch von anderen Autoren 15 - 81 veröffentlicht.

Die Sättlgungssetzung ist somit nur auf den größeren Kornbruch der gesättigten

Proben zurückzuführen. Die von einigen Autoren 19,101 vorgetragene Auffassung,

daß durch das Wasser eine Schmierwirkung entsteht, ist nicht richtig. Infolge

der hohen Kantendrücke in einer Steinschüttung wird der Adsorptionsfilm zer¬

stört, so daß der Materfalreibungswinkel für den trockenen Zustand gültig 1st.

Belegt wird diese Behauptung durch vergleichbere Versuche mit einen gebrochenen
und einen abgerundeten Marnor.

ru

n

nadelig
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BILD 7 : Kornforn von gebrochenen und abgerundeten Marmor
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Beide Stelnschüttungen hatten das gleiche Ausgangsmaterial. Der Rundungsgrad

wurde mit Hilfe einer Betonmischmaschine erreicht, in der gebrochenes Material

mit Wasser und Quarzsand künstlich rundgeschliffen wurde. Zur Verfügung stand

somit ein vergleichbares Material, jedoch mit vollkommen unterschiedlicher Korn¬

Form. BILD S zeigt Triaxialversuche mit hydrostatischer Belastung. Verglichen

wurde jeweils eine trockene, eine gesättigte und eine während des Versuchs ge¬

sättigte Probe.

ormertesltungskurve, 12 6 b e la mmnAu
UJE, - 10Spannuntawet

50—
. r. 171

gebrorhaned auarlal

abgarundetes Materi

20 s0 aEns
0 N/ Tn0. Rm

Einfluß der Kornform auf das Setzungsverhalten von SteinschüttungenBILD S

bei hydrostatischer Belastung

Der Einfluß der Kornforn auf das Setzungsverhalten ist deutlich erkennber. Eine

Steinschüttung mit abgerundeten Körnern verhält sich bei diesen Spannungs¬

bereichen wesentlich stelfer und setzt sich weniger als vergleichbare Stein¬

schüttungen mit gebrochenen Körnern. Durch die Sättigung entstand bei den Proben

mit abgerundeten Körnern keine zusätzliche Setzung. Anhand von Siebanelysen nach

Versuchsende wurde bel diesen Proben kein Kornbruch festgestellt. Die Ver¬

formungen der Proben wurden demnach nur durch Verschiebungen und Verdrehungen

der Körner hervorgerufen.

Da sich die trockenen und gesättigten Proben im selben Maß verfornten, kann die

Wassersättigung den Materfalreibungswinkel nicht verändert haben. Anders ver¬

hielt sich das gebrochene Material. Bedingt durch die scharfen Kanten und die

kleinen Krümmungsradien der Körner ist die Materialzugfestigkeit selbst bel ge¬

ringen Belastungen Frühzeitg erschöpft und führt zun Bruch der Körner. Durch die

Wassersöttigung vergrößert sich der Kornbruch, da die Gestelnsfestigkeit im ge¬

sättigtem Zustand geringer ist. Diese Versuche haben bewiesen, daß die Sätti¬

gungssetzung nur eine Folge des höheren Kornbruches der gesättigten Schüttung

Ist. Der Reibungswinkel von gebrochenen Materiel ist ca. 5 grôßer als der

Vergleichbare Reibungswinkel des abgerundeten Materlals. Zur Weckung des maxi¬

notwendig.malen Relbungswinkels sind jedoch sehr große Verformungen (ca. 15 %)

Bei kleinen Spannungszuständen verhält sich abgerundetes Material wesentlich

steifer als gebrochenes Material.
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3. Zusammenfassung

Die Sättigungssetzung von Steinschüttungen wird durch einen höheren Kornbruch

der gesättigten Steine hervorgerufen. Sie ist spannungsabhängig und kann durch

Triexialversuche mit trockenen und gesättigten Proben abgeschätzt werden. Zur

Verringerung der Sättigungssetzung ist es erforderlich, das Material dicht ein¬

zubauen. Die dichtesten Lagerungen und die kleinsten Setzungen treten bei un¬

gleichförmig gekörnten Steinschüttungen auf. Durch Bewässern einer Steinschüt¬

tung während des Bauzustandes wird die Sättigungssetzung vorweggenommen. Hierzu

ist jedoch ein Sättigungsgrad der verdichteten Schüttung von ca. 70 -
90

erforderlich. Empfohlen wird pro me Steinschüttung eine Wasserzugabe von

ca. 0, 5 m3, Besonders setzungsgefährdet ist scharfkontiges Material. Der Korn¬

bruch und die Sättigungssetzung dieses Materials kann durch eine hohe Ver¬

dichtungsenergie beim Einbau und durch geringe Schütthöhen weitgehend vor¬

Weggenommen werden. Verwittertes Materlsl und Material mit einer geringen

Festigkeit läßt sich gut einbauen und hat nach dem Einbeu eine gut abgestufte

Körnungslinie mit einem geringen Porenvolumen. Die Sättigungssetzung ist bei

solchen dicht eingebauten Steinschüttungen gering. Hler werden jedoch größere

Wachsetzungen und Kriechverformungen noch nach mehreren Jahren auftreten. Ulese

Nachsetzungen erzeugen jedoch keinen Setzungssprung und gefährden nicht die

Standsicherheit. Lediglich die Durchlässigkeit wird sich nach mehreren Be¬
triebs jahren verringern.

LIteratur:

111
SCHOBER, W. (1967): Behaviour of the Gepatsch Rockfili Dam, Proc. 9.

ICOLO, Istamboul 1967, Vol. 6, 677 - 699

21
TIWAG (1982): Bericht zum bisherigen Verhelten des Staudammes Finster¬

tal und insbesondere der Asphaltbetonkerndichtung vom 4.1.1982,

Tiroler Wasserkraftwerke AG, (unveröffentlicht)

I3
RZADKOWSKY, B., ZUREK, J. (1970): Influence de l'esu sur la déforma¬

bilité des roches broyées et sur le tassement des barrages en

enrochment, Proc, 10. ICOLD, Montreal 1970, Vol. 1, 857 - 867

141
OROWAN, E. (1949): Fracture and Strength of Solids, Reports on Progress

in Physics, Vol XII, 1949, 185 - 232

I5
SCHOENERT, K., UMHAUER, H., KLEMM, W. (1969): The Influence of Tempe¬

rature and Environment on the Slow Crack Propagation in Glass,

Proc. 2. Int. Conf. on Fracture, Brighton 1969, Paper 41, 474-482

I61
HANMOND M. L., RAVITZ S. F. (1963): Influence of Environment on Brittle

Fracture of Silcs, Journ. Am. Cer. Soc., 46

171
NEYL, W.A. (1949): Surface Structure and Surface Properties of Crystals

and Glasses, Journ. Am. Cer. Soc., No. 32, 1949

IS1
KROKOSKY, E.M., HUSAK, A. (1968): Strength Characteristics of Basalt

Rock in Ultra - High Vacuum, Journ. of Geophysical Research, Vol. 73
No. 6, März 1968, 2237 - 2247

(91
ZELLER, J., WULLIMANN, R. (1957): The Shear Strength of the Shell Mate¬

rials for the Göschenenalp Dam, Switzerland, Proc. 4. ICSMFE,
London 1957, 399 - 404

1101
BERTACCHI, P., BELLOTTI, R. (1970): Experimental Research on Materials

for Rockfill Dans, Froc. 10. ICOLO, Montreal 1970, 511 - 529



Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. en. Dr.-Ing. Herbert Breth Darmstadt 1983

UMS TROMUNG UND ANSTROMUNG VON STAUDAMMEN

IM SEITLICHEN AUFLAGER

Dr.-Ing. Gert-Peter Schmitt

Beratende Ingenleurgesellschaft m.b. H., Dr.-Ing. Gerhard Björnsen

5400 Koblenz

OZUSAMMENFASSUNG

Staudämme zur Hochwasserrückhaltung werden bedingt durch die Siedlungsstruktur

überwiegend an den Oberläufen der Gewässer mit geringen Höhen bis ca. 20 m ge¬

baut. Ihrer wasserwirtschaftlichen Aufgabe entsprechend missen sie auch bei

stark durchlässigem Untergrund angelegt werden. In den letzten 10 Jahren wurden

einige Stauanlagen unter Verzicht auf vollständige Abdichtung gebaut. Ober die

Besonderheiten der Strömungsverhältnisse im Bereich des seitlichen Dammauflagers

dreier Talsperren wird aufgrund der Erfahrungen, die beim Probestau genommen

wurden, berichtet.

Je nach Wirksamkeit der Beckendichtung und der Größe des Gebletsabflusses seit¬

lich des Beckens, der durch den Einstau seine Vorflut verliert und je nach

Durchlässigkeitsverhältnissen seitlich der Stauanlage ist die Aufhöhung des

Hangwassersplegels im Bereich des Dammauflagers sehr unterschledlich. Dies hat

zur Folge, daß es sowohl zu einer Anströmung des luftseltigen Dammtells aus dem

klüftigen Fels kommen kann eis auch zu einer Durchströmung des wasserseitlgen

Dammes vom Becken zum seitlichen Felsauflager hin. Der richtigen Lage von Dich¬

tung und Fllter zwischen Damm und Schulter und deren erosionsfester Ausbildung

konmen für die Standsicherheit eine große Bedeutung zu.

Die Möglichkeiten der theoretischen Vorhersage solcher Strömungsverhältnisse

werden zur Zeit noch selten genutzt. Es Ist wichtig die Grundwassserstandshöhen,

Strömungsrichtungen und Durchlässigkeiten seitlich sowohl des Dammes, des Bek¬

kens als such luftseits des Damnes schon In der Entwurfsphase zu kennen.Bei

prinzipiell problemgerechter Gestaltung des Cammauflagers an Hang könnenBau¬

maßnahmen aufgrund der Erkenntnisse aus dem Probesteu ergänzend angeordnet wer¬

den ohne Risiko für die Standsicherheit.

PROBLEMSTELLUNG BEI BEKANNTEN SITUATIONEN

1.1 Dichter Untergrund

Bei dichten Untergrund im Tal und an den Hängen fst die Beherrschung des Zuflus¬

ses von Hang her kein erbebliches Problen. Je nach Grôße des Einzugsgebietes

kann ein erheblicher Oberflachenabfluß in unmittelbaren Staudammbereich auftre¬

ten. Starke Regenwasserabflüsse werden im allgeneinen durch Entwässerungsmulden

Im Verschnitt des Staudammes mit dem Hang abgeführt. Die große Zahl der relativ

schwachen Regenereignisse führt jedoch auch bel stark geneigtem Gelände nicht zu
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einem Ober flächenabfluß sondern zu einem Einsickern des Niederschlages in den

Hangschutt und den Staudamm, Zur Vermeidung von Vernässungen und Festigkeitsver¬

lusten des Dammschüttmaterials wird daher ein Dran in den Verschnitt des Tales

mit dem Hang in der luftseitigen Dammaufstandsfläche verlegt. Weitere Maßnahmen
sind bei dichtem Untergrund nicht erforderlich.

1.2 Ebener Fall in Talmitte

In den letzten 10 Jahren sind jedoch einige Talsperren auf sehr durchlässigem

Untergrund gebaut worden. Es handelt sich um Erddämme in der Hôhe bis 20 m. die

mit einem relativ geringen Dauerstau in wesentlichen dem Hochwasserschutze die¬

nen. Aufgrund der außerordentlich hohen Durchlässigkeit des Untergrundes z.B. in

Buntsandstein oder im Kalk war eine Abdichtung des Untergrundes mit vertretbarem

wirtschaftlichen Aufwand nicht möglich. Dabei wird der Maßstab des Vertretbaren

durch die relativ geringen Mittel, die für Hochwasserrückhaltebecken zur Ver¬

fügung stehen, bestimmt. Gleichzeitig bedingt jedoch die Aufgabe der Hochwasser¬

rückhaltung, daß der Standort der Stauanlage kaum nach hydrogeologischen Ge¬

sichtspunkten gewählt werden kann und daher bei den Im folgenden besprochenen

Beispielen und bei vielen noch in der Planung befindlichen außerordentlich un¬

günstig ist im Hinblick auf die Wasserwegsamkeit.

Die Probleme derartiger Stauanlagen bestehen weniger darin, daß der Stau gehal¬

ten werden muß, da der Dauerstau niedrig ist und die Wasserverluste bel Voll¬

einstau in Anbetracht der großen Regelabflüsse von Hochwasserrückhaltebecken

belanglos sind. Vielmehr muß sichergestellt sein, daß auf dem Fließweg des Was¬

sers von dem Staubecken unter dem Staudamm bis zur Luftseite ein susreichender
Potentialabbau gegeben Ist.

Desweiteren muß sichergestellt sein, daß der Potentislabbau so gleichmäßig er¬

folgt, daß die hydraulischen Gradienten nicht suffosions¬ oder erosionsaus¬

lösend sind. Dabei sind der Dammuntergrund, die Durch- und Unterströnung einer

Dichtung, der Dammaufstandsflächenfilter, der Filter unter einer luftseltigen

Druckbank und die Entspennungsbrunnen in Zusammenhang zu betrachten.

Ein Beispiel für eine stark unter- und durchströnte Stauanlage ist die Twiste¬

talsperre des Wasserverbandes Diemel über die BJORNSEN (1)
auf der Basis des

Probestauberichtes (7) vorgetragen hat. Die Talsperre (BILD 1) steht über klüf¬
tigem Schluffstein und Sandstein.

Durch flache Böschungen, Bermen und luftseitige Druckbank,
d. h. durch lange

Fließwege trägt sie den nur mäßigen Oruckabbau im Untergrund Rechnung. Die durch
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BlLD 1: Gemessene Durchströmung von Staudemm und Untergrund

bei Sommerdauerstau von NN 4209, 50 m
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ein unfangreiches Meßprogramm erkundeten Standrohrspiegelhöhen zeigen, daß ein

wesentlicher Potentialabbau bei dieser Talsperre durch die Auelehndecke und Ver¬

witterungszone des Buntsandsteins im Beckenbereich erzielt wird. Deswelteren

stellt sich der Untergrund als besonders anisotrop dar. Die durch Verpressung

des klüftigen Gesteins unter der Talsperre geschaffene Zone tragt nur zu einem

Potentialabbau von 20 bis 40 % bei. Dies ergibt sich sus der theoretlsch zu er¬

wartenden Unströnung und Unterströmung der Dichtungszone aber auch daraus, daß

die Verpresszone des Buntsandsteins nicht wasserdicht ist.

Entsprechend dem nur relstiv geringen Druckabbau bei der Unterströmung der Tal¬

sperre wurde der Staudamm nicht mit einer ausgeprägten Dichtungszone gebaut,

sondern es wurde Buntsandsteintrümmerschutt beim Gewinnen und Einbauen so aufge¬

arbeitet, daß er ausreichend homogen und undurchlàssig wurde, um einen stetigen

Wasserdruckabbau bei der Durchströmung des Steudammes zu gewährleisten. Ent¬

sprechend der Einbautechnik ist die Dammschüttung hinsichtlich der Durchlässig

keit stark anisotrop, was sich in der Lage der Wasserspiegellinle in Damm aus¬

drückt. Während die freie Oberfläche der Durchströnung des Dammes durch den

Dammaufstandsflächenfilter hinreichend tief im Damm gehalten verden kann, mußte

zur Beherrschung der Wasserdrücke aus der großräumigen Unterströmung der Tal¬

sperre luftseits des Dammes eine Druckbank mit Entspannungsrigolen gebaut wer¬

den. Insgesamt zeigt das Bild der Dammdurchströmung und Unterströmung, daß die

Druckebbauraten gleichmäßig verteilt sind von der Wasserseite bis zur Luftselte,

so daß an keiner Stelle hinsichtlich der hydraulischen Gradienten eine Oberbe¬

anspruchung des Buntsandsteinfelses, der Verpresszone oder des Buntsandstein¬

trümmerschuttes der Dammschüttung gegeben ist und so daß In der Dammaufstands¬

fläche keine größeren Potentialunterschiede beherrscht werden müssen.

Der Bau derartig stark durchströmter Stauenlagen setzt die anwendungsorlentierte

Beherrschung der Potentialtheorie für enisotrope und inhonogene Medien Voraus.

Professor Breth hat dies in Forschung und Lehre stets gefördert. Der Bau eines

elektrischen Analogons in geeigneter Größe zur Untersuchung von Talsperren und

Ihres Untergrundes durch GONTHER (2) wer der Beginn der anwendungsorientierten

Forschung am Institut für Bodenmechanik und Grundbau der IH Darmstadt auf diesem

Gebiet. Mit der Einführung der Großrechenautomaten folgte die Entwicklung eines

Finite-Element-Programmes für die Berechnung von Grundwasserströmungen im Verti¬

kalschnitt auch im instationären Fall durch KLOBER (3). Auch en anderen Institu¬

ten wurden derartige Entwicklungen betrieben, so daß heute für den ebenen Fall

einer durchströmten und unterströmten Talsperre das theoretische Rüstzeug voll¬

ständig vorhanden ist. Durch die Veröffentlichung von Ergebnissen aus Parame¬

terrechnungen an potentialtheoretischen Modellen, z.B. durch KRIZEK (4), läßt

sich heute schon im Entwurfsfall das Ausmaß der Unterströmung und der Wirksam¬

keit einer Teiluntergrunddichtung sowie der Länge der Dammaufstandsfläche ent¬

sprechend BILD 2 aus (1) abschâtzen.
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BILD 2: Unterströnung eines undurchlässigen Dammes in honogenen

und Isotropen Medium nach der Potentlaltheorie
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Die für die Nutzung der theoretischen Kenntnisse und mathematischen Modelle

erforderliche Einschätzung der Durchlässigkeit des Beckenbodens, der Übergangs¬

schicht vom Talschotter auf den verwitterten Felsgrund, der Durchlässigkeit der

tiefreichenden Felsschichten, insbesondere Ihrer Anisotropie, d.h. das Verhält¬

nis der horizontalen zur vertikalen Durchlässigkeit der Felsschichten mit ihren

vielfältigen Trennflächen und damit der ausreichenden bydraulischen Leistungs¬

fähigkeit von Flächenfilter und Entspannungsbrunnen ist schwlerig. Für die räum¬

liche Anstrômung der Dammaufstandsflâche aus dem Hang stellt sich die Situatlon

noch erheblich komplexer und schwer erfaßbarer dar. Zu den Einflüssen aus der

geologischen Schichtung kommt eine stark anisotrope Durchlässigkelt hinzu. Nicht

nur in hor1zontaler und vertikaler Richtung ist die Durchlässigkeit so unter¬

schiedlich sondern auch In Tallängsrichtung und in Talquerrichtung sind manch¬

mal durch die Hangauflockerung sehr unterschledliche Durchlässigkeiten gegeben.

Eine Vereinfachung der Verhältnisse ist im Hang oft gegenüber dem Tal dadurch

möglich, daß der Hangschutt abgeräumt werden kann, da er im allgemeinen für den

Dammbau wirtschaftlich wiederverwendbar Ist, während im Talbereich die Zwänge,

den Auelehm und Talkies zu belassen, zahlreich sind. Während im Talabschnitt die

zu beherrschende Wasserdruckhöhe entsprechend der Steuhöhe eindeutig bekannt

ist, ist an den llängen nicht von vorneherein bekannt, in welchem Ausmaße sich

der Wasserspiegel seitlich des Stausees und des Dammes infolge Wasserverlusten

durch die Uferdichtung erhöht und in welchen Umfange der Gebietsabfluß seitlich

der lalsperre zu einem Aufstau des Grundwassers seitlich des Dammes führt.

Wahrend man sich im Tal zur Erfassung der hydraulischen Verhältnisse nur ein Mo¬

dell bilden muß, an dem die Einflüsse der unsicheren Einschätzungen getestet

werden können, muß man für die Hänge im allgemeinen 2 Modelle betrachten, da be¬

dingt durch geologische Storungen die Verhaltnisse rechts und links eines Stau¬

dammes sehr unterschiedlich sein können,

Im folgenden wird anhand von 3 Stauanlsgen, deren Probestaus der Verfasser unter

anderen nach Ausscheiden aus dem Institut für Bodennechanik und Grundbau der TH

Darmstadt durchgeführt hat, gezeigt, wie vielfältig die Verhältnisse sein kön¬
nen.

BEISPIELE DER LMSTROMUNG UND ANSTROMUNG

2. 1 IRB - Westhofen

Das Hochwasserrückhaltebecken befindet sich im Südrheinhessischen Senkungsgebiet

mit mächtigen Ablagerungen. Löß, Lößlehm und Klebsande überdecken in wechselnder

Mächtigkeit die unterlagernden Tertiärschichten. Diese bestehen aus Miozän. Eine

in Richtung des Altbaches verlaufende Störung teilt die Tertiärschichten in

2 Lektonische Elnheiten; an eine Hochscholle mit Cerithien- und Corbiculaschich¬

ten in Norden grenzt in Süden eine Tiefscholle mit Hydroblenschichten. Die

Hydrobien- und Corbiculsschichten bestehen überwiegend aus Kalksteinlagen. Die

Cerithienschichten sind eine Wechselfolge von Kalkstein, Kalkmergel und Tonner¬

gel. Die Mächtigkeit der Deckschichten beträgt in der Talsohle bis zu 10 m und

nimmt am nördlichen Hang auf ca. 1 m ab. Das Talprofil in Dammachse ist in
BILD 3 vereinfacht dargestellt.
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BILD 3: Untergrund des Seebschdammes

2. 1.1 Linke Schulter

Vor Einstau lag der Grundwasserspiegel unter der 1Inken Dammschulter ca. 5 m

tief unter der Dammaufstandsfläche. Ein Grundwassergefälle in Talquerrichtung

wurde nicht beobachtet, was auf möglicherweise große Wasserwegsamkeit des Unter¬

grundes hinweist. Der Entwurf mußte wegen der großräumig hohen Durchlässigkeit

des tiefen Untergrundes (Ke - 5 * 10-* m/s) davon ausgehen, daß der gesamte Was¬

serdruck durch die Deckschicht aus Lößlehm gehalten werden muß. Aufgrund der

Durchlässigkeit der Lösse konnte die Dauerstauhöhe anfangs nicht gehalten werden

und sämtlicher Zufluß versickerte im Untergrund. Durch Nachverdichtung der

Beckensohle und Kolmation ist inzwischen eine ausreichende Dichtigkeit, erreicht

worden. Für die Sicherheit der Anlage ist entscheidend, daß die Wasserwegsamkeit

um des durch dieder Cerithien und Corbiculaschichten ausreichend groß ist,

Beckendichtung sickernde Wasser so abzuführen, daß am luftseitigen Dammfuß kein

Auftrieb zu erwarten ist, d.h. die Dichtungsflächen von S,7 ha bei Dauerstau und

34, 6 ha bei Hochwasser mit Stauhôhe von 5,5 m bis S,8m sind in Relatlon zur

Transmissivität unter der Sperre zu sehen. Die vorsorglich gebauten Entspan¬

nungsbrunnen sind bisher noch nicht in Funktion getreten. Entsprechend dieser
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Unterströmung des Staudammes am 1Inken Hang
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starken natürlichen Entwässerungswirkung des Untergrundes, die sich beim Probe¬

stau bestätigte (BILD 4 aus (5)), mußte beim Dammentwurf nicht davon ausgegangen

werden, daß der Staudamm vom seitlichen Auflager her stärker angeströmt wird als

vom Staursum her, so daß keine besonderen Sicherungsnaßnahmen Im Schulterbereich
er forderlich waren.

2.1.2 Rechte Schulter

Südlich der Störung standen die extrem wasserwegsamen Kelksteinschichten nahe

der Steilböschung an und sie mußten entwurfsgemäß noch freigelegt werden, um den

Hochwasserentlastungsstollen, den Grundablaß sowie Einlaufbauwerk und Tosbecken

auf dem Fels gründen zu können. Da der Staudamm aus gering durchlässigem Schluff

geschüttet wurde und dieses Materisl gegenüber den Wasserwegen im Kalkstein

nicht filterfest ist, mußte die sudliche Dammaufstandsflache erosionssicher aus¬

gebildet werden. Die Mergel- und Kalksteinschichten wurden Freigelegt und in den

Steilbereichen mit Spritzbeton sowle in den flachen Bereichen normalen Beton
EN 150 versiegelt (BILD 5).
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BILO 5: HRB Westhofen, Wasserselte

Abdichtung der Damnaufstandsfläche am rechten Hang

Im Bereich des Einlaufbauwerkes und der talaufwärts angrenzenden Böschungen in

Staubereich wurde ebenfalls Beton aufgebracht, um eine übermäßlge Einspeisung In

die rechte Dammschulter zu verhindern. Entsprechend der etwes unsicheren Ein¬

schätzung der Wasserspiegellege unter der südlichen Dammschulter wurde sie von

Dammitte bis zum luftseltigen Dammfuß durch einen Flächenfilter gegen Wasser¬

zutritte aus dem Fels gesichert, denn es mußte davon ausgegangen werden, daß bei

konzentrierter Anströmung des Schluffdammes aus einer Kalkstelnkluft der Damm
erodiert (BILD 6).
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BILD 6: HRB Westhofen, Luftseite

Flächenfilter im Dammlager am rechten Hang

Bein Probestau, zu dessen besseren Beurteilung noch ergänzende Peilbrunnen nie¬

dergebracht wurden, konnte festgestellt werden, deß die hohe Wasserwegsamkeit des

rechten Dammauflagers zusammen mit der hinreichenden Abdichtung des rechten Bek¬

kenrandes bewirkte, daß schon am wasserseitigen Dammfuß die, Standrohrspie¬

gelhöhe Im Kalkstein unter der Dammaufstandsflache liegt, so daß nur eine Durch¬

sickerung vom Becken durch den Damm zum Kalkstein hin auftritt.

2. 2 Antrifttalsperre

2. 2.1 Rechte Schulter

Die rechte Schulter der Antrifttalsperre besteht aus schluffigen Sanden des Ter¬

tiär, die eine geringe Wasserdurchlässigkeit haben. Das Tertiär grenzt in einer

steil stehenden Verwerfungszone an den klüftigen Fels des Buntsandsteines an.

Entsprechend der geringen Durchlässigkeit des Tertiärs und der hohen Durch¬

lassigkeit des Buntsandsteines war schon bei der Erkundung ein starker, unterir¬

discher Abfall des Hangwasserspiegels am Obergang vom Tertiär zum Buntsandstein

festgestellt worden (BILD 7).

Es konnte daher beim Entwurf der Ialsperre davon ausgegangen werden, daß def

Druckabbau bei der Durchströmung der natürlich anstehenden Materialien ausrei¬

chend sein wird, um den Staudann vor Anströmungen zu schützen. Die senkrecht

stehende Dichtung mußte daher in den tertiären Sand nur soweit einbinden, daß

ein ausreichend langer Sickerweg bei der vertikalen und horizontalen Umströmung

entsteht, damit die Gradienten beim Übergang der Grundwasserströmung vom Tertiär

in den klüftigen Buntsandstein nicht zu groß sind. Die Umströmung der rechten

Dammschulter ist in einem Rundschnitt (BILD 7 aus (6)), dessen Lage sich aus

BILD S ergibt, dargestellt. Es wird Festgestellt, daß die Uferzone ganz

erheblich zum Potentielabbau beiträgt. Relativ gering ist der Druckabbau bei der

Umströnung der Talsperre im Tertiärsand. Die entscheidende Absenkung des Hang¬

wassersplegels erfolgt durch den Obergang von geringdurchlässigen Schluffsand
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auf den hochdurchlässigen klüftigen Fels, so daß in der Nähe der Verwerfung ein

unterirdischer Wasserfall von 10 m Höhendifferenz auftritt; das entspricht, etwa

der Halfte des gesamten Potentlalunterschiedes. Durch diese außerordentlich gün¬

stige Folge der geologischen Schichten mit ihren unterschiedlichen Durch¬
lässigkeiten, entsprechend der

grundvasserhydraulischen Erfordernis, ist das
rechte Dammauflager vor einer Anströmung aus dem Untergrund gesichert.
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BILD 7 : Antrifttalsperre

Umströmung der rechten Schulter
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BILO S: Antrifttalsperre Grundwassergleichen
bei der Unströmung der Talsperre
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2. 2.2 Linke Schulter

Das linke Auflager des Staudammes besteht aus schluffigen, bankigen Sandstein

mit hoher Wasserwegsamkeit. Die Asphaltbetoninnendichtug des Staudammes vurde in

den Sandsteinuntergrund mittels einer verformungsweichen Schlitzwand verlängert

die wiederum durch eine Verpressung an den tieferen Untergrund angeschlossen

wurde. Aufgrund der beschränkten Verpresserfolge und des nicht erreichten

dichten Untergrundes ist die Untergrunddichtung unterläufig und insbesondere

wird sie am linken Hang umstrômt. Die Abdichtung des Felses muß soweit in die

linke Dammschulter eingreifen, daß in Verbindung mit der Beckendichtung und der

luftseitigen Entspannung ein ausreichender Abfall des Wasserdruckes im Damm¬

auflager gegeben ist, so daß der schluffig, sandig, kiesige Stützkörper des Dam¬

mes nicht durch konzentrierte Anströmung aus dem klüftigen Fels angegriffen wer¬

den kann. Die Untergrunddichtung soll jedoch aus Kostengründen möglichst knapp

gehalten werden und sie soll nicht soweit in die Schulter eingreifen, daß eine

unnötige Grundwasser aufhöhung dort eintritt.

Es war zu bedenken, daß durch den Einstau des Tales das Felsgebiet seitlich des

Tales seine Vorflut verliert. Selbst bel vollkommener Beckendichtung tritt

seitlich der Talsperre wegen der veränderten Vorflutverhältnisse eine erhebliche

Aufhöhung des Grundwassers ein, die so groß wird, daß der Gebietsabfluß seltlich

der Talsperre, mit dem sich durch die Grundwasseraufhöhung einstellenden Gefälle

eine ausreichende Vorflut findet. Dieser Grundwasserstrom muß, angereichert mit

dem Wasser, das durch die Beckendichtung zuströmt, um die Dammschulter herum¬

geführt werden. Die Grundwassergleichen in SILD S zeigen den Potentislabbau bei

der Umströmung der Dammschulter. Zur Verdeutlichung ist die Situstion in BILD 9

in einem Rundschnitt um die Schulter dargestellt. Der Rundschnitt zeigt, deß der

Beckendichtung eine sehr große Bedeutung zukommt; sie bewirkt ca. 30 % des Po¬

tentialabbaues. Bei der Umströmung des Staudammes wird fast kein Oruck abgebaut,

.
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LARE

Ums trömung derBILD 9: Antrifttalsperre

linken Damnschulter Im Buntsandsteln
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euch die Dichtung bewirkt nur einen sehr geringen Druckabbau. Dies entspricht

der für den ebenen Fall In BILO 2 dargestellten Aussage, daß eine nur geringfü¬

gig in einen wasserwegsamen Halbraum eingreifende Dichtezone obne große druckab¬
beuende Wirkung ist.

Der größte Teil des Potentialabbaues erfolgt dann durch die Dränwirkung der

ober flächennahen, besonders wasserwegsamen Buntsandsteinschichten und durch die

Großrigole, die In Erwartung der ungünstigen Verhälthisse am luftseitigen

Cammlager auf der Schulter (BILO 10 und 11) gebaut wurde. Diese Entwässe¬

rungsrigole für den Hangfels liegt luftseits der Sperre. Der Damm selbst wurde

in gedanklicher Anlehnung an das Druckbankkonzept abdichtend gegen den Fels

gesetzt. Das Entwässerungssystem des Dammes soll lediglich eine Durchsickerung

des Dammes bei defekter Innendichtung bzv. bei Durchsickerung der Über der

Innendichtung liegenden Lehmdichtung Im Hochwasserfall beherrschen und ist daher

gegen den Untergrund abgedichtet. Da die Abschätzung der Virkung von Becken¬

dichtung und luftseitiger Rigole in Verbindung mit dem nicht genau bekannten

Grundwasserstrom seitlich der Talsperre in der Entwurfsphase nicht hinreichend

möglich war, waren im Dauvertrag Großbrunnen vorgesehen, um die Entspannungs¬

wirkung verbessern zu können. Aufgrund der Probestauergebalsse konnte darauf
verzichtet werden.

e

SCMNES A 1 8 men

KONTROLLSCHACAT

A

.

MANGSCHUTT

Buann

LDAHETUSSENTMASSERUNG
DA 30

BILO 10: Antrifttalsperre
BILD 11: Antrifttalsperre

Bau einer Hangrigole
Hangrigole luftseits der Sperre

2. 3 Twistetalsperre

2. 3.1 Rechte Selte

Die Hänge rechts der Twistetalsperre bestehen aus klüftigen, sandsteinigem Fels.

Der Grundwassersplegel vor Einstau lag 10 bis 15 m unter dem angestrebten Son¬
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mer dauerstsuniveau. Um den Stau halten zu können, sind die natürlich vorhande¬

nen und künstlich aufgebrachten Hangschuttschichten bzw. Vorschüttungen wesent¬

liches Element des Entwurfes. Durch diese Uferabdichtung stellen sich die

Grundwasserstände bei Dauerstau entsprechend BILD 12 dar.

CHME MASSSTAR

BILO 12: Twistetalsperre-

Grundwassergleichen bei Sommerdauerstau von NN +209, 50 n

Man erkennt, daß sich im oberen Teil des Stausees der seitliche Grundwasserstand

auf den Beckenwasserspiegel eingestellt hat. Während zum Staudann hin die Ufer¬

dichtung dafür sorgt, daß im See der Sollwasserspiegel gehalten wird, strömt das

Grundwasser seltlich der Talsperre in Tallängsrichtung, wobei es stetig an Höhe

verliert. Die Verhältnisse sind in BILD 13 (aus (7)) als Längsschaitt landseits

der Ufervorschüttung dargestellt. Man erkennt, daß Im staudammnahen Bereich die

Ufervorschüttung den größten Teil des Wasserdruckunterschiedes beherrschen muß.

Ohne diese Uferabdichtung würde der Stausee seitlich in das Gebirge auslaufen

und der Staudamm würde von den Flanken her angegriffen.

—240

823 824 -230822

+220
DES CAHMES

20950SIAUHOHE +210

+ 200
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BILD 13: Probestau Twistetalsperre

Vertikalschnitt rechts des Sees

Da der Staudamm als honogener, anisotroper, durchströnter Donm gebaut wurde,

liegt der Wasserspiegel im Damm deutlich höher als seitlich im Gebirge unter dem

Dammauflager im Hang. Es findet also auch eine Strömung vom Stausee durch den
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Staudamm in die rechte Schulter statt. Entsprechend wurde bei der Herrichtung

der Dammaufstandsfläche am Hang auf die Filterfestigkeit des Oberganges von

schluffig, sandig, kiesigen Schüttmaterlal auf den Untergrund geschtet. Günstig

wirkte sich dabei aus, daß durch die den Hang hochlaufende Untergrundverpressung

die Klüfte in Hangauf lagerbereich hochwertig verschlossen waren.
Andernfalls

hätte wie in dem Beispiel Westhofen die wasserseitige Dammaufstandsfläche auf
der Schulter mit Beton vergütet werden müssen.

2. 3. 2 Linke Seite

Die Hänge links der Twistetalsperre stammen ebenfalls aus dem Buntsandsteln. Als

Sesonderheit kommt bier die Topographie des Gebietes hinzu. Die linke Dammschul¬

ter besteht aus einer steil in das Twistetal abfallenden Bergnase. Wenige 100 m

seitlich der Dammschulter liegt das dem Twistetal parallele Tal der Aar. Durch

diese exponierte lage ist die Hangauflockerung des klüftigen Buntsandsteins be¬

sonders stark und damit auch die Wasserwegsamkeit entsprechend groß. Aufgrund

der hohen Durchlässikeit in Tallängsrichtung ist der Oruckabbau bei
der Grund¬

wasserströmung in Tallängsrichtung bei weitem nicht so gut wie auf
der rechten

Seite. Dies ist aus dem Grundwassergleichenplan BILD 12 und aus dem Längsschnitt

hinter der Uferdichtung auf der linken Seite des Stausees (BILD 14
zu ersehen.

IMN *m
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BILO 14: Probestau Twistetalsperre

Vertikalschnitt links des Sees

Aufgrund der großräumigen Grundwassersituetion und der Durchströnung des Dammes

ergibt sich dann in dem Dammauflager auf der Schulter die Anströmungssltuatior

gemäß BILO 15. Dieser Schnitt quer zum Tal und parellel zur Dammachse unter der

luftseitigen Berme, also luftseits der Untergrunddichtung, zeigt, daß der Hano¬

wasserspiegel aus der Umströmung der Talsperre wesentlich höher liegt als die

Spiegellinle aus der Durchströmung des Dammes.

Um den Damm vor der Anströmung zu schützen, wurde schon bein Bau ein Flächen¬

filter mit Dränrohr im Dammauflager gebaut, des wie die Beobechtungen beim Pro¬

bestau zeigen, stark angestront wird und den Hangwasserspiegel auf das Niveau

des Wasserspiegels Im Damm herunterzieht. Da der Wasserdruck im Fels höher ist

als der im Stützkörper des Dammes, erfolgt auch eine Anstromung des Filters in

der ebenen Dammaufstandsfläche vom Untergrund her. Um eine konzentrierte

Anströmung des Aufstandsflächenfilters in derHangschulter und die Quellen¬

bildung im luftseitigen Verschnitt von Dammböschung und Telhang zu verhindern,
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wurden entlang des Felshanges luftseits der Sperre Rigolen in den Hang gebaut

und ergänzend im Übergang vom Tal zum Hang Entspannungsbrunnen gebohrt. Diese

Ergänzungen erfolgten aufgrund der während des Probestaus gewonnenen Erkennt¬

nisse.
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Bild 15: Twistetalsperre Anströnung der linken

Dammschulter luftseits der Dammachse

3 ALLGEMEINGOLTIGE ERKENNTNISSE

Für den Entwurf von Talsperren in stark wasserwegsamen Felsformationen ist die

Kenntnis der Durchlässigkeit der Felsformation, der Homogenität und Isotrople in

den Hängen seitlich der Talsperre von großer Bedeutung, um die prinzipiell

richtige bauliche Gestaltung des Dammlagers auf der Schulter entwerfen zu kön¬

nen. Un ausreichende Unterlagen für die Beurteilung der gechydraulischen Situ¬

ation zu gewinnen, müssen Erkundungsbohrungen seitlich des Staudammes, des See¬

ufers und an den längen luftseits der Sperre zu Beginn der Planung niederge¬

bracht werden und als Peilbrunnen wenigstens ein Jahr lang beobachtet werden.

Nur so kann ein ausreichend gesicherter Nullwert des Grundwasserstandes er¬

mittelt werden. Die Grundwasserbeobachtungen seitlich des Tales geben Aufschluß

über die Grundwassergefälle und damit über die Durchlässigkeitsrelationen im

Gebiet und die großräumige Inhomogenität. Der Grundwasserbeobachtung ab Beginn

der Planungsarbeiten kommt hinsichtlich der Möglichkeit den Probestau auszu¬

werten und der Beweissicherung große Bedeutung zu, denn die Grundvassersur¬

höhung In den durchlässigen Felsformstionen kann durch eine Stauanlage

außerordentlich weit reichen.

Die Möglichkeiten derartige räumliche Strömungsfälle mit Einspeisung aus Bek¬

kenrand, Gebletszufluß und Niederschlag theoretisch zu erfassen, werden mit der
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Entwicklung mathemstischer Modelle besser. Die Erfassung der Durchströmung des

klüftigen Felses nach der Potentieltheorie Ist zwar umstritten, jedoch zeigen
die Beispiele der Iwistetalsperre und der Antrifttalsperre, daß nach der

Potentialtheorie für mittlere Durchlässigkeitsverhältnisse relativ gute Vorher¬

segen gewonnen werden. Wesentlicher jedoch als die Möglichkeit der exakten Vor¬

hersage für wirklichkeitsgetreue Verhältnisse Ist für den entwerfenden Ingenieur

die Möglichkeit, mit mathematischen Grundwassermodellen Parameterstudien über

den Einfluß der Unvollkommenheit einer Beckendichtung, den Einfluß der unter¬

schiedlichen Durchlässigkeiten, der Anisotropie oder des Gebietsabflusses
erfassen zu können. Für derartige Betrachtungen eignen sich ebene Grundwasser¬

abflußmodelle, wie sie ZIPFEL (8) seit langem in der Grundwasserbewirtschaftung
einsetzt.

Grunsätzliches Wissen über die zu ervertenden Grundwssserströmungen seitlich des

Staudammes mit Querströmungen zwischen Damm und Gebirge erlauben es in gewissen

Maße Abdichtungen der Dammaufstandsfläche und Entwässerungen planen zu können.

Bei der Räumung der Dammaufstandsfläche am Hang werden weltere Aufschlüsse ge¬

vonnen, die es ermöglichen, den Entwurf zu modifizieren. An den Dammflanken sind

filterfeste Obergange herzustellen und besonders wasserwegsame Untergrund¬

bereiche mit Beton abzusichern. Zur Entwässerung des Hanges luftseits der Sperre

kann es erforderlich sein, Rigolen in den Hang zu setzen.

Dem Probestau kommt als dritte Stufe der Erkenntnis ebenfalls eine große Be¬

deutung bei. Die ausreichende Wirkung von Uferdichtung und luftseitiger Entwäs¬

serung nuß bewiesen werden und erforderlichenfalls müssen zusätzliche Abdich¬

tungen und Entspannungen gebaut verden.
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ASPHALTBETON FUR DIE INNENDICHTUNG VON STAUDAMME
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Dipl.-Ing. Heinz H. Schwab

Institut für Bodenmechanik und Grundbau

TH DARMSTADT

EINLEITUNG

Asphaltbeton wird als Baumaterial für Kerndichtungen von Steinschüttdämmen seit

vielen Jahren mit Erfolg angewendet. Dämme mit Höhen von 150 wurden bisher

ausgeführt. Der Wunsch nach Ausführung höherer Dämme mit Kerndichtungen aus As¬

phaltbeton besteht. Während zur sicheren Ausführung von Asphaltbetonkerndich¬

tungen für Dämme mit einer Kronenhôhe von bis zu 100 m die heute zur Verfügung

stehenden Technologien und Konstruktionen bei sorgfältiger Anwendung ausreichen,

er Fordern höhere Dänme weitergehende Untersuchungen der Wechselwirkung zwischen

Dammkörper, Untergrund und Asphaltbetonkern. Solche Wechselwirkungen werden in

allgemeinen mit numerischen Methoden untersucht. Zur Durchführung solcher nu¬

merischer Analysen ist die Kenntnis der Stoffgesetze der einzelnen zum Einbau

gelangenden Materialien erforderlich, d.h. als Eingangsgrößen für die Berechnung

ist das Spannungs- Dehnungsverhalten der verwendeten Baumaterlallen und des

Untergrundes zu untersuchen und zu beschreiben. Während für die Stützkörper, und

die Ubergangszonen, die in den überwiegenden Fällen aus rolligem Material wie

z. B. gebrochenem Stein oder Kies bestehen, Inzwischen die erforderlichen Kenn¬

werte vorliegen oder auf einfache Weise bestimmt werden können, sind die für die

vorliegende Fragestellung verwertbaren Untersuchungen mit Asphaltbeton noch

spärlich. Dies liegt nicht zuletzt daran, daß Im Gegensatz zu den rolligen Mate¬

rialien, der Asphaltbeton ein ausgeprägt zeitebhängiges Verfornungsverhalten be¬

sitzt.

Über Untersuchungen zum Nachweis der Eignung des Asphaltbetons für die Innen¬

dichtung von Staudämmen wurde in einem Früheren Beltrag bereits berichtet

(Breth/Schwab 1979). Im vorliegenden Beitrag soll an Beispiel der im Triaxlal¬

versuch ah einem ausgewählten Asphaltbeton gemessenen Vertikaldehnung aufgezeigt

werden, wie in Abhängigkeit einer vorgegebenen Belestungsfunktion, die bis zu

einem beliebigen Zeitpunkt auftretende Vertikaldehnung des Asphaltbetons ange¬

geben werden konn. Zur Oberprüfung der angegebenen Methode werden die Meß¬

ergebhisse den berechneten Werten gegenübergestellt. Anschließend wird das

Verhalten der Kerndichtung eines ca. 74m hohen Steinschüttdammes unter Be¬

rücksichtigung des Einflusses der Schüttdauer untersucht. Dabel wird von einer

Schüttdauer von 8 Monaten ausgegangen. Der Einfluß einer Schüttpause von 4 Mo¬

naten nach einer ersten Schuttperiode von 4 Monsten und einer daran an¬

schließenden zweiten Schüttperiode von 4 Monsten wird ebenfalls untersucht.
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2 DAS SPANNUNGS- DEHNUNGS- ZEITVERHALTEN VON ASFHALTBETON

Asphaltbeton in der für Kerndichtungen von Steinschüttdämmen üblichen Zusammen¬

setzung ist im allgemeinen ein Dreiphssensystem, bestehend aus Mineral, Bitumen

und Luft. Der Kornaufbau des Minerals und die Menge des zugegebenen Bltumens

werden so gewählt, deß durch die Verdichtung ein möglichst hohlraumarmer Beton

entsteht. Ein Asphaltbeton mit einem Hohlraungehalt von weniger als 3 Vol.-

kann technisch als undurchlassig angeschen werden. Im wesentlichen sind drei An¬

forderungen an eine Asphaltbetonkerndichtung zu stellen. Diese sind erstens die

Dichtigkeit, zweitens die Verarbeitbarkeit und Einbaufähigkeit und schließlich

drittens ausrelchende Stabilität im Damm im Hinblick auf die Übergangszonen und

die Stützkörper. Ulese drei Anforderungen steben sich oft entgegen, ihre Erfül¬

lung erfordert In der überwiegenden Zahl der Fälle das Eingehen von Kom¬

promissen. Bindemittelarme Gemische haben zwar eine ausreichende Stabllität,

diese wird jedoch meist mit dem Nachteil schlechter Verarbeitbarkeit und ge¬
ringer Dichtigkeit erkauft.

Bel den nachfolgend beschriebenen Untersuchungen wird davon ausgegangen, daß Für

die untersuchten Asphaltbetonzusammensetzungen die Forderungen nach Efnbaufa¬

higkeit und Dichtlgkeit erfüllt sind. Es sind also Kriterien zur Beurteilung der

Stabilität zu erarbeiten, und zwar nicht nur in Hinblick auf den im Kern

herrschenden Spennungszustand, sondern such und Insbesondere Im Hinblick auf

Verfornungen während der gesamten Nutzungsdauer der Sperre.

EEASLCSEETGE
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BILD 1 : Kriechversuch mit unterschiedlichen Beanspruchungsintensitäten

BILD 1a stellt allgemein die Belastungsfunktion eines Triaxialversuches mit kon¬

stanten Seitendruck dar. Dabei ist die Differenzspannung zwischen Vertikalspan¬

nung und Seitendruck über der Zeit aufgetragen. Die ausgezogene Linie im BILO Ib

gibt die zugehörige Vertikaldehnung der Triaxialprobe wieder. Zwischen Belas¬

tungsfunktion und Vertikaldehnung kann folgender funktfonaler Zusammenhang ange¬
schrieben verden.

EtST (1)

Hierin bedeuten: E, die Vertikaldehnung der Probe zum Zeitpunkt t, S. der Aus¬

gangsspannungszustand, Im vorliegenden Falle z.B. der Seitendruck, I die Tempe¬



-49-

ratur und t die Zeit zu der die Dehnung angegeben werden soll und  das i-te

Lastinkrement. Für die vorliegenden Betrachtungen wird zunächst, sowohl So als

such I als konstant angesetzt, so daß Gleichung (1) sich reduziert auf

EF

Zur Lösung wird folgender Produktansatz gewählt:

E (3)

Als erstes soll die Funktion f bestimmt werden.

Betrachtet man im BILO 1 zunächst nur die Belastungsintensität und stellt

sich vor, daß diese unverändert und ausschließlich bis zum Zeitpunkt t = te auf

die Probe eingewirkt hâtte, so ware die im BILO Ib zunächst als ausgezogene, ab

dem Zeitpunkt 1 als strichliert dargestellte Vertikaldehnung über die Zeit

entstanden. Gleiche Oberlegungen kann man für weitere bereichsweise konstente

Laststufen, die zu einem späteren Zeitpunkt beginnen und beibehalten werden,

anstellen. Zum Zeitpunkt ergibt sich die bis dahin aufgetretene

Gesantver fornung somit aus der Aufsummierung der Einzelverformungen (s. BILD 1).

Es wird nun behauptet, deß die infolge der einzelnen Laststufen auftretenden

zeitlichen Verlaufe der Vertikaldehnungen der Probe zueinander affin sind und

daß sich deren Verlauf durch

A (4)

beschreiben läßt. Bei der gewählten normierten Darstellung, gekennzeichnet durch

*wurde für

(Sa)

und für

(5b)EEret

gesetzt. tre ist eine beliebig festlegbare Referenzzeit, Eurel ist die bei der

Referenzzeit te gemessene Referenzdehnung.

1.0

Lecs IOOO STUNOEE

.
0.2

BILD 2

BILD 2 zeigt anschaulich, daß bei der gewählten Darstellungsart alle Meßwerte in

einer normierten Kurve zusammenfallen. Als Achsen wurden Im logarithmischen

Maßstab die normierte Zeit und im linearen Maßstab der Verhältniswert der nor¬

mierten Zeit zur normierten Dehnung gewählt. Die Referenzzeit war mit tret

1000 Stunden Festgelegt. Unterschiedliche Laststufen sind durch unterschiedliche

Symbole gekennzeichnet.
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BILD 3 : Ergebnisse eines Kriech-Tests mit Asphaltbeton
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Schreibt man für Gleichung (4) wie folgt

(6),

so stellt dies in einem Koordinatensystem mit logarithmischer Achsteilung eine

Gerade mit der Steigung  dar. Solche Darstellungen sind für alle Laststufen der

Versuche Nr. 0.54, O.55, O. 57 in BILO Sa gegeben. Die Untersuchung einer Viel¬

zahl von Asphaltbetonproben mit unterschiedlichen Zusammensetzungen und Hohl¬

raumgehalten hat ergeben, daß das Steigungsmaß der Ausgleichsgeraden wohl von

der Art und dem Hohlraumgehalt des Asphaltbetons, nicht jedoch von der ge¬

wählten Referenzzeit und auch nicht von dem Ausgangsspannungszustand. Im

vorllegenden Falle den Seitendruck, abhängt, Für einen gegebenen Asphaltbeton

Ist » eine Konstante. Für t = 1 ist 5 = 1. Hiermit folgt aus Gleichung (6).

daß 1g A = 0 sein muß. Mit Gleichung (Sa) läßt sich G1. (4) nun wie folgt schrei¬

ben:

(7).

Als nächstes soll die Funktion f, der G1. (3) bestimmt werden. Summiert man zu

gemessenendiesem Zweck die für eine beliebig festgelegte Referenzzeit tref

auf und trägt diese Werte über den zugehörigenReferenzdehnungen E1re

Spannungsdifferenzen G auf, so erhält man Kurven, wie sie beispielhaft für

einen Asphaltbeton in BILD 3a strichliert dargestellt sind. Im vorliegenden

Falle ist dies je eine Kurve für 25, 50 und 75 Mom' Seitendruck. Diese Druck¬

Setzungs-Kurven“, können, wie in der Bodenmechanik üblich, durch Hyperbeln der

Form

Eitel

(8)
dbE

dargestellt werden. G1. (8) umgefornt liefert:

.2

Eirel (9)
1-b Opret

Die vollständige Gleichung für die Beschreibung der zeitabhängigen Vertikaldeh¬

snderung ( Ce bei einen gegebenen

Seitendruck 03 lautet somit

Fg
Ere (10)

1-

Die Abhängigkeit der Funktion f vom Seitendruck kann inbekannter Weise nach

dem Ansatz von DUNCAN-CHAM erfaßt werden. Alle hierzu erforderlichen Angaben

können dem BILD 3 entnommen wer den.

Zur Beschreibung der Vertikaldehnung infolge einer beliebig vorgegebenen Bels¬

stungsfunktion g' = g(t) darf aufgrund der durchgeführten Untersuchungen die

Superponierberkeit von Einzeldehnungen Vorausgesetzt werden. Alle hierzu erfor¬

derlichen Gleichungen vurden auf der Grundlage der vorstehenden Ausführungen

ermittelt. Sie können zusammen mit dem Lösungsalgorithmus dem BILD 4 enthommen

werden. Mit dem dort beschriebenen Lösungsalgorithmus wurde der Versuch Nr. O. 54

nachgerechnet. In BILD 5 sind die errechneten Werte den gemessenen Werten

gegenübergestellt. Die Übereinstimmung ist in großen Spannungsbereichen sehr zu¬

Friedenstellend.
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Das vorgestellte Beispiel stellt die Nachrechnung eines Versuches dar, bei dem

die zur Nachrechnung erforderlichen Kennwerte z.T. aus dem gleichen Versuch

gewonnen wurden. Dies stellt keine Einschränkung der Gültigkelt der be¬

schriebenen Methode dar, da es auch gelungen ist, die Ergebnisse eines Triaxi¬

alversuches mit konstantem Seitendruck, welcher mit konstanter Dehnungsge¬

schwindigkeit abgeschert wurde, auf der Grundlage von Kennwerten vorherzusagen,

die aus einem Relaxationsverauch gewonnen wurden, bei dem im Triaxialgerät bei

konstantem Seitendruck Dehnungsinkremente aufgebracht worden waren und die über

die Zeit abfallende Vertikslspannung genessen wurde. Auch in diesem Beispiel

konnte eine gute Übereinstimmung festgestellt werden. Auf eine Darstellung

dieser Ergebnisse wird hier an dieser Stelle jedoch verzichtet.

Crel
0129177)

Eie- IGea

E.rel

F0177 .

d-G
Ce

L-k1) 1-b.g.
C Cer- Cpe

D.gr
Ciet

1-b.0

BILD 4 : Herleitung der Gleichungen zur Ermittlung der Kriechdehnung
bei stufenweiser Belastung durch g.

AMPASSUNG DER STEIFIGKEIT DES ASPHALTBETONKERNS AN DIE STEIFIGKEIT DER

UBERGANGSZONEN UND DER STUTZKORPER

Die durchgeführten Untersuchungen haben gezeigt, daß für einen gegebenen As¬

phaltbeton bei einen gegebenen Verdichtungszustand die Krlechdehnung sowohl durch

die Belastungsgeschichte, das ist der zeitliche Verlauf sowohl der Verti¬

kalspannung als auch der Horizontalspannung, als auch durch den Kriechbeiwert

bestimmt wird. Bei der Konstruktion eines Cammes wird angestrebt, die Stei¬

Figkeit der einzelnen Zonen aufeinander abzustimmen, und zwar derart, daß durch

Spannungsumlagerungen keine unzulässigen Spannungsabfälle auftreten können.

Während bei der Untersuchung der Stützkörper- und Übergangszonen Im allgemeinen

ein Zeiteinfluß nicht berücksichtigt verden muß, ist dies bei der Ermittlung der

Steifigkeit des Asphaltbetonkerns unungänglich. Vill man z.B. die Druck-Set¬

zungskurven eines in Aussicht genommenen Asphaltbetons mit denen der Schüttmate¬

rialien vergleichen, so muß man für den Asphaltbeton eine Belastungsge¬

schwindigkelt festlegen. Dies kann z. B. über die Bauzeit geschehen.
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BILD 5 : Belastungsfunktion und Vertikaldehnung über die Zeit

für Versuch Nr. O. 54
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Für einen ca. 74 m hohen Damm wurden in BILO 6 die Druck- Setzungskurven des

Stützkörper- und des Übergangszonenmaterials mit den Druck- Setzungskurven ver¬

schiedener Asphaltbetonproben verglichen. Dabel vurde von einer Bauzeit von 8

Monaten und einem linearen Lastanstieg während dieser Zeit ausgegangen. Aus

diesem Bild Ist deutlich der Einfluß des Kriechbeiwertes auf die Steifigkeit des

Asphaltbetons zu erkennen. Der Kriechbeiwert wiederum ist ebhängig von der Art

und der Zusammensetzung der Elnzelkomponenten des Asphaltbetons und von dessen

Verdichtung. Deutlich zu erkennen Ist, daß sich die Steifigkeit des Asphalt¬

betons in weiten Grenzen verändern läßt.

incm

SIUTTKURPE R

AUS GRANII

( UBERSANGSZONE

AUS GRAUWACKE

() EASALI- 6 7. BE0

dUARZPORPHYS

5 7. 080

ERAUMACKE
. 67.090

HORANE

.6 7880

(E) NORANE

. 6 %00- K=D.496

HANOVERDICHIEIr03
N =0.524 N =0.40

BILD S Vergleich der Steifigkeiten von Stützkörper- und Oberganqszonenma¬

teriel und Asphaltbetone unterschiedlicher Zusommensetzung (Gültig

für eine Belastungsgeschwindigkeit entsprechend einer Schüttdauer

Von S Monaten)

4 EINFLUSS EINER SCHOTTPAUSE AUF DIE STEIFIGKEIT DES KERNS

Wie bereits erwähnt ist zur Beurteilung der Steifigkeit eines Asphaltbetonkerns

die Belastungsgeschichte zu berücksichtigen. Dabel sind zur Belastungsgeschichte

sowohl die Veränderung der Einspannung des Kerns infolge Einstau zu zählen - wo¬

bei der Zeitpunkt des Beginns des Einstaus und der zeitliche Verlauf des Stau¬

wasserpegels von Bedeutung sind - als auch Unterbrechungen des Lastzuwachses,

z.B. durch Schüttpausen. BILO 7 zeigt am Beisplel des oben erwähnten ca. 74 m ho¬

hen Dammes den Einfluß einer Schuttpause von 4 Monaten Dauer auf dle Vertikal¬

dehnung des Kernes. Dabei sind auf der horizontalen Achse die Vertikaldehnungen

des Kerns, bezogen auf die entsprechende Dehnung am Ende der Schüttung des

Dammes, wenn keine Schüttpause eingelegt wird, aufgetragen. Es vorde ein relati

weicher Asphaltbeton mit einem Kriechbeiwert von X - O. 496 für die Untersuchung
sus gewählt.

Kurve B gibt den Verlauf der vertikaldehnung für den Fall, daß der Damm ohne

Schuttpause innerhalb von S Monaten geschüttet wird, Kurve A denjenigen für den

Fall, daß nach 4 Monaten Schuttung eine Schüttpause von 4 Monaten eingelegt und

anschließend in welteren 4 Monaten der Damm fertiggestellt wird. Dle Abweichung
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in den Steifigkeiten ist deutlich zu erkennen. Nach 8 Monaten seit Beginn der

Schüttung sind bei Kurve A, im Vergleich zu Kurve B, nur 60  der Vertikal¬

dehnungen aufgetreten. Sofern zu diesem Zeitpunkt schon mit dem Einstau begonnen

wird, hat dieser Umstand Auswirkungen auf den Einspannungszustand des Kerns und

damit auf seine Stelfigkeit für weitere Belastungen.

TEIT SEIT BESINN DER SCHUITUNG IN MOMATEN

BAUAUSIAEOE. SNUIEEUOEKnntekOI SCHUITFERIOE

DANESCHUTTUNE MII

ASCHUTPAUSE

SCHUTIDAUER
10

E HONAIE

KRIECHBEIWERT

SCHUTTUNE OANE
M=0.495

SCHUTTFAUSE15

6

20

NNIATINSCHUIIUNE IN 8 KOHAIEE D

BILD 7 : Einfluß einer Schüttpause auf die Vertikaldehnung im Kern

5. ZUSAMMENFASSUNG

In vorliegenden Beitrag vurde zunächst aufgezeigt, wie das Spannungs- Dehnungs¬

Zeitverhalten von Asphaltbeton auf der Grundlage von Triexialversuchen beschrie¬

ben werden kann. Mit der vorgestellten Methode ist es möglich, die Steifigkelt

von Asphaltbeton, wie er im Dammbau als Baustoff für Kerndichtungen Verwendung

Findet, in Abhängigkeit von der Belastungsgeschwindigkeit zu definieren. Im Ver¬

gleich zu den Ergebnissen aus den Triaxialversuchen mit den Schüttmaterialien

für die Stützkörper und die Übergangszonen kann so eine Abschätzung der Eignung

des in Aussicht genommenen Asphaltbetons für die gestellte Aufgabe vorgenommen

werden. Dies wurde exemplarisch für einen ca. 74 m hohen Dann für unterschiedli¬

che Asphaltbetonproben durchgeführt. Darüber hinaus wurde für das gleiche

Dammbeispiel der Einfluß einer Schüttpause auf die Vertikaldehnung eines

Asphaltbetonkerns aufgezeigt.

Schrifttum

BRETH, H.; SCHWAB, H. H. : Zur Eignung des Asphaltbetons für die Innendichtung

von Staudämmen, Wasserwirtschaft 69 (1979), Heft 11,

S. 348-351





Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

Darmstadt 1983o. Prof. en. Dr.-Ing. Herbert Breth

ERFAHRUNGEN BEI DER PLANUNG UND BEIM BAU VON STAUDAMMEN

IN NIGERIA

Dr.- Ing. Karl H. Schwinn

Ingenieurbüro Für Grundbau und Bodenmechanik

Dr.- Ing. J. Rappert* Dr.- Ing. K. H. Schwinn

Dr.- Ing. K. Günther * Dr.- Ing. H. Heil

2000 Hamburg

EINLEITUNG

In steigenden Maße sind in den letzten Jahren deutsche Ingenieurbüros und Bau¬

firmen an der Planung und der Ausführung von Bauvorhaben in den Tropen und Sub¬

tropen beteiligt. Dies führte dazu, daß men sich auch bei uns mit den bautechni¬

schen Eigenschaften der in diesen Gebieten vorhandenen Böden beschäftigte, wobei

zu bemerken ist, daß bis heute eine intensive Erforschung ihrer Entstehung und

ihrer Eigenschaften auch weltweit noch nicht zu erkennen ist (1, 2). Als Haupt¬

bodenart in den Tropen und Subtropen sind die Verwitterungsböden, die sogenann¬

ten Laterite, anzusehen. In der letzten Zeit ist versucht worden, diese Lateri¬

te als eine im wesentlichen einheitliche Bodenart mit weitgehend gleichen boden¬

nechanischen und gründungstechnischen Eigenschaften zu behandeln. Die im fol¬

genden beschriebenen Ergebnisse von Untersuchungen für 5 Staudämme zeigen

jedoch, daß die Laterite entsprechend ihrer Entstehungsgeschichte unterschied¬

liche bodenmechanische Elgenschaften aufwelsen.

Neben der eingehenden Beschäftigung mit dem Baugrund und Baustoff Laterit Ist es

für den planenden Ingenieur von größter Wichtigkeit, die besonderen Rand¬

bedingungen für den Entwurf und die Planung von Bauwerken in tropischen und sub¬

tropischen Gebieten zu erkennen und zu berücksichtigen. Wie gerade diese -

Europäer oft ungewohnten Bedingungen - den Entwurf eines Staudammes entscheidend

beeinflussen, soll am Beispiel der 5 Dammentwürfe gezeigt werden.

LATERIT, ENTSTEHUNG UND BODENMECHANISCHE EIGENSCHAFTEN

Seit dem vorigen Jahrhundert (BUCHNAN 1807) werden allgemeln die rotgefärbten

Verwitterungsböden der Tropen und Subtropen als Laterite bezeichnet (1at. Later

= Ziegelstein). Diese zusammenfassende Bezeichnung führt dazu, daß immer wieder

versucht wird, die Laterite als elnheitliche Bodenart mit bestimmten boden¬

mechanischen Elgenschaften zu beschreiben. Da die Bôden ihre Entstehung der tro¬

pischen Verwitterung des Ausgangsgesteins verdanken, ist neben dem Ausgangsge¬

stein das Klims der bestimmende Faktor, der die Eigenschaften des Verwitterungs¬

produktes beeinflußt. Je nach Grundgestein und klimstischen Bedingungen sind

daher auch für die Laterite mehr oder weniger unterschiedliche bodenmechanische

Eigenscheften zu erwarten.

Beim Verwitterungsprozeß führen physikalische, chemische und blologische Vor¬
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gänge zur BlIdung neuer Minerale und zu Gefügeänderungen im Ausgangsgestein, Bei

der tropischen Verwitterung kann man im wesentlichen drei Hauptvorgänge unter¬

scheiden: Die Zersetzung, die Lateritislerung und die Dehydratisierung.

In der ersten Stufe werden die primären Minerale durch pysikalisch-chemische

Vorgänge zersetzt und Ionen (Si, Al, Fe, Ca u. a.) frelgesetzt. Hierbei spielt

die Hydrolyse, die zu einer Zersetzung der sillkatischen Minerale führt, eine
entscheidende Rolle. Die Intensität dieser Zersetzung Ist von der Höhe der Nie¬
derschläge und der Temperaturen abhängig.

In der zweiten Stufe der tropischen Verwitterung, die als Leteritisierung be¬
zeichnet wird, verden die löslichen Komponenten durch das in den Boden ein¬

dringende Niederschlagswasser abgeführt. Damlt verbunden ist eine Anreicherung

der schwerlôslichen Komponenten, die vor allem von Eisen- und Aluminiumoxyden

gebildet werden. Abhängig von Ausgangsgestein, der in Lösung gegangenen Ionen

und der Durchlässigkeit des verwitterten Materials bilden sich sekundäre

Minerale, wie Tonminerale (Kaolinit), Oxide und Hydroxldminerale.

In der dritten und letzten Stufe der tropischen Verwitterung, der Dehydratisie¬

rung, entstehen u. a. Gibbslt, Hämatit und Goethit, die die Hauptoxid/Hydroxidmi¬

nerale der Laterite bilden.

Zusammenfassend läßt sich feststellen, daß für den troplschen Verwitterungspro¬

zeß und damit Für die Entstehung der Laterite Ffolgende Faktoren maßgebend sind:

Das Ausgangsgesteln:

In Afrika wird das Grundgebirge hauptsächlich von präkambrischen Gesteinen

(Granite, Gneise und Schiefer) gebildet, Überlagert wird der kristalline Sok¬

kel teilweise durch marine Sedimente (Tone, Tonschlefer usw.) sowie durch die

vulkanischen Gesteine des Tertiär und Quartär. Es muß hier jedoch festge¬

stellt werden, daß durch den langandsuernden und intensiven tropischen Ver¬

witterungsprozeß in der Regel nur noch geringe Beziehungen zwischen dem Mine¬

ralbestand des Ausgangsgesteins und dem des Endproduktes der Verwitterung.
dem Laterit, bestehen.

Das Klina (Temperatur und Niederschläge):

Hler Ist zu unterscheiden zwischen den Immerfeuchten tropischen Regengebieten

und den Gebieten mit wechselfeuchtem Klims, d.h. tropische und subtropische

Gebiete mit einem ausgeprägten Wechsel von Trocken- und Regenzeit.

Die Vegetation:

Die Art der Vegetation ist maßgebend für den Wasserhaushalt und damit für die

Durchfeuchtung der Böden. Sie wechselt in Nigeris von den Feuchtwäldern im

Süden über die Baun- und Buschsavannen bis zu den Gres- und Dornseannen im
außersten Norden des Landes

Die Topographie:

Die Topographie bestimmt neben der Vegetation maßgeblich die Abflußbe¬

dingungen der Niederschlage und ist so von entscheidendem Einfluß auf den

Verwitterungsprozeß.

Als Ergänzung ist auf BILD 1 das von REMILLON 1967 (3) angegebene Scheme des

tropischen Verwitterungsprozesses dargestellt.

Im folgenden soll über 5 Staudämme in Nigeria, von denen 4 bereits fertigge¬

stellt sind und für den fünften der Vorentwurf vorllegt, berichtet verden. Die

Lage der Damme Ist in BILD 2 eingetragen.
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BILO 1 : Schematische Darstellung des tropischen Verwitterungsprozesses

(nach REMILLON 1967)

Vier der Standorte liegen auf dem sogennanten präkambrischen Schild. Das Aus¬

gengsgestein für den Lateritisierungsprozeß bilden hier präkambrische hochmeta¬

morphe Gesteine, wie Gneise und Amphibolite, jurassische Granite und tertiäre

sowie quartare Basalte, Laven und Tuffe. Lediglich im Bereich des Baushe Dammes

wird der Untergrund von Schieferton der Kreidezeit gebildet.

Alle Standorte 1legen in der Busch- oder Baunsavanne mit ausgeprägten Regen- und

Trockenzelten. Eine typische Vertellung der Niederschläge zeigt BILO 3. Dieses

wechselfeuchte Klima führt zu der im Schema des BILDES la) beschriebenen Verwit¬

terung und demit zur Lateritisierung des Grundgebirges.

Die auf BILD I angedeutete Zone mit Anreicherung von Eisen und Aluminium macht

sich in den Entnahmen oft störend durch bis zu mehrere Meter, dicke Eisenstein¬

schichten bemerkbar. Auch kann man bei den en den Talhängen angelegten Ent¬

nahmen deutlich die auf BILD ia) dargestellte Zunahme der Feinteile (Anreiche¬

rung von Kaolinit) zum Taltiefsten hin feststellen.
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Die im Labor ermittelten bodenmechanischen Kennwerte des Laterits der einzelnen

Saustellen sind in der TAFEL 1 zusammengestellt. Ein Vergleich der für die ver¬

schiedenen Standorte erhaltenen Kennwerte zeigt, daß es sich bei Laterit keines¬

wegs um eine im wesentlichen einheitliche Bodenart handelt, sondern daß die

Kennwerte für die einzelnen Stendorte erheblich streuen.
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BILD 2 : Lege der Sperrenstellen

Die in BILD 4 dargestellten Körnungsbänder lassen die Unterschiede in Kornaufbau

des für die Schüttung der einzelnen Dämme verwendeten Laterits erkennen. Sie

zeigen jedoch auch den großen Bereich, in den der Kornaufbau des in den Ent¬

nehmen gewonnenen Materials schwanken kann. Entsprechend sind die in BILO 5 zu¬

sammengestellten Angaben über die Plastizität der Schüttmaterialien zu bewerten.

Die Schüttmaterialien relchen vom hochplastischen Ton beim Baushe Dan bis zu

schwach plastischen schluffigen Senden beim Shen-River-Dam.

Die in TAFEL 1 angegebenen Scherfestigkeiten, Steifemoduli und Durchlässigkeiten

wur den an Proben, die auf 100 % Proctordichte verdichtet worden waren, bestimmt.

Trotz des unterschiedlichen Kornaufbaues ist der Schwankungsbereich dieser Werte

relativ klein. Für eine weitere Auswertung dieser Ergebnisse mit dem Ziel einer

Klassifizierung der Laterite wären mineralogische und chenische Analysen des

jeweiligen Laterit notwendig.
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BILD 5 : Plastizltätsdiagramm

KURZBESCHREIBUNG DER DAMMENTWÜRFE

Die Hauptdaten der 5 Damme sind auf TAFEL 2 zusammengestellt. Die BILDER 6 bis

10 zeigen jeweils einen Lageplan der Sperre, einen Längsschnitt durch den Damm

und einen typischen Dammquerschnitt. Allen Projekten war eines gemeinsam: Eine

für europdische Begriffe äußerst kurze Planungszeit für die Erstellung des bau¬

reifen Entwurfs. In der Regel betrug diese Zeit von der Auftragserteilung bis

abm Baubeginn nicht mehr als 6 bis 9 Monste. Da außerden die den Bauherrn zuvor

vorliegenden Entwürfe nach europaischem Standard noch nicht einmal als Vorent¬

würfe anzusehen waren, begann mit der Auftragserteilung erst die schwierige Er¬

kundung der meist nur lückenhaft vorhandenen wasserwirtschaftlichen Daten;

gleichzeltig mußten die Untergrundverhältnisse erkundet und Materialentnahme¬

stellen erschlossen werden.

Für alle Entwürfe galt weiter die von den Bauherren gestellte Forderung, den

Staudamm einschließlich aller Betonbauwerke in nur einer Trockenzeit zu er¬

richten. Wie an dem auf BILD 3 dargestellten langjährigen Monatsmittel der Nie¬

derschlage für Jos zu erkennen ist, standen damit als Bauzeit, jeweils ca. 6 bis

7 Monate zur Verfügung. Da in dieser Zelt auch der für jeden Damm erforderliche

Dichtungsschleier hergestellt werden mußte, war die eingehende Planung des Bau¬

eblaufes bei der Erstellung des Entwurfes von größter Bedeutung.

3.1 Asa-River-Dam

Der Aufstau des Ass-Rivers in der Nähe von Ilorin sichert, die Wasserversorgung

dieser Stadt mit ca. 0,5 Mio Einwohnern bis weit in die neunziger Jahre. Die

große Wasserführung des Asa in der Regenzeit und der noch relativ hohe Wasser¬

abfluß zu Beginn der Trockenzeit in dem an der gewählten Sperrenstelle relativ

engen Tal machten besondere Oberlegungen erforderlich. Hinzu kam, daß am rechten

llang der unerwitterte Fels ohne Überlagerung direkt an der Oberfläche anstand.
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TAFEL 2 : Zusemmenstellung der Hauptdaten der einzelnen Staudämme
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Um schon während der Regenzelt mit den Bauarbeiten beginnen zu können, vurde die

auf BILD 6 dargestellte Lôsung gewählt. Die Lage des 60 m breiten Wehres für die

Hochwasserentlastung unmittelbar neben dem Flußbett ermöglichte zum einen die

Integration eines Entnahmebauwerkes und den Verzicht auf einen Entnahmeturn, zum

anderen konnte durch die am rechten Hang anschließende Schwergewichtsmauer, die

Möglichkeit geschaffen werden, schon während der Regenzeit mit den Bauarbelten

an diesen Bauwerken zu beginnen. Unmittelbar im Anschluß an die erforderlichen

Sprengarbelten konnten nach Einbringen der Bauwerkssohlen am rechten Hang die

Injektionsarbeiten für den Dichtungsschleier in Angriff genommen werden. Die In¬

jektionen wurden bis 5 m unter Felsoberkante geführt. Die Anschlußinjektion wur¬

de im Bereich der Schwergewichtsmauer nach Fertigstellung vom Kontrollstollen

der Mauer aus, im Wehrbereich nach ausreichender Belastung durch das massive

Betonbauwerk hindurch ausgeführt.

Da für den Aushub des ca. 6 m tiefen Kerngrabens und die Schüttung des Erdammes

nur maxinal 4 Monate verblieben und so für die sonst übliche Injektion von der

Sohle des Kerngrabens aus die notwendige Zeit nicht zur Verfügung stand, wurden

die Felsinjektionen am linken Hang bis zum Flußbett vom bestehenden Gelände aus

ausgeführt. Nach Freilegen und Säubern der Kerngrabensohle, d.h. nach Aushub im

Bagger- bzw. Scraperbetrieb bis zum verwitterten Fels und Aushub des ver¬

witterten Felses bis zum gesunden Fels von Hand, konnten die mit Zement verpreß¬

ten Klüfte des Gneises bzw. Glimmerschiefers in Augenschein genommen verden. Der

denanschließende Einbau des in der Entnahme ausgesuchten Laterits erfolgte in

unteren Zonen von Hand, um einen ausreichend dichten Anschluß des Kernes an den

injizierten Felsen zu gewährleisten.

an¬Im Bereich des Flußbettes, das auf der gesamten Dammaufstandsfläche bis zum

fürstehenden Feis ausgehoben und gesäubert wurde, wurden die Verprebarbeiten

zurden Dichtungsschleier erst ausgeführt, nachdem der Kerngraben wieder bis

ehemaligen Geländehöhe verfüllt war.

Der Einbau des Schüttmaterials erfolgte in Scraperbetrieb sowohl im Damm wie

auch im Kerngraben - aus diesen Grunde wurde bereits die Sohlenbreite des Gra¬

bens auf mindestens 6 m festgelegt. Die Höhe der einzelnen Schüttlagen beim

Einbau betrug 30 cm. Mit ca. 5 Obergängen des Cat-Damping-Compactors wurde im

Mittel eine Lagerungsdichte von 100 % der einfachen Proctordichte erzielt.

In diesen Zusammenhang muß darauf hingewiesen werden, daß bel der Beurteilung

der Verdichtungsfähigkeit des Laterits als Schüttmaterial naturgemäß in den

wechselfeuchten Gebieten die Jahreszeit der Probenahme eine wesentliche Rolle

spielt. So schwankt der natürliche Wassergehalt zwischen Trocken- und Regenzeit

um bis zu 30 %. Da mit der Dammschüttung in der Regel unmittelbar nach der

Regenzeit begonnen wird, liegt der natürliche Wassergehalt dann meist beträcht¬

lich über dem optimalen Wassergehalt. Es hat sich gezeigt, daß durch Freilegen

größerer Flächen in den Entnahmen und Schüttung dünnerer Lagen beim Einbau der

Wassergehalt normalerweise ausreichend herabgesetzt werden kann. Die Erfahrungen

zeigen jedoch auch, daß sich im Scraperbetriet je nach Lange des Transportweges

zwischen Entnahme und Einbsustelle der natürliche Wassergehalt um ca. 5  ver¬

ringert. Mit fortschreitender Trockenzeit verringert sich dann der Wassergehelt

des Schüttmateriels so stark, daß ohne zusätzliche Befeuchtung nicht mehr ein¬

gebaut werden kann. Deshalb ist es von größter Wichtigkeit, daß in der vorher¬

gehenden Regenzeit bereits ausreichende Reservoirs angelegt werden, in denen ge¬

nügend Wasser für die Befeuchtung des Einbaumaterials gespeichert werden kann.

3. 2 Shen-River-Dam

Diese Sperrenstelle liegt auf der Hochebene des Jos-Plateaus, dessen Berge hier

bis auf 1700 m Höhe reichen. Die Sperre selbst liegt etwa 1250 m hoch. Das Re¬

servoir dient der Trinkwasserversorgung der Städte Jos und Bukuru. Auch auf der

Hochebene des Jos-Plateaus ist das Grundgebirge aus Granit bis in größere Tiefen
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zu Laterit verwittert. An der Sperrenstelle betrug die Uicke der Lateritdecke

bis zu 5 m. Wie beim Asa-River-Dan wurde auch hier ein homogener Damm aus

Laterit mit einem Flächenfilter unter der luftseitigen Böschung entworfen, vgl.
BILD 7 und TAFEL 2.

Die im anstehenden Fels durchgeführten Wasserabpreßversuche zeigten mit Lugeon¬

Werten bis zu 10 1/min bei 5 bar in den tieferen Zonen und weit über

10 1/min m in den oberen Felspartien erhebliche Durchlässigkeiten. Die daraus

resultierenden möglichen Wasserverluste, die in Trockenzeiten den Nutzungswert

des Beckens entscheidend beeinträchtigen würden, konnten nicht in Kauf genommen

verden. Es vurde deshalb auch hier ein einrelhiger Dichtungsschleler angeordnet.

Bei einer Dammkubatur von ca. 1,8 Mio må waren im Scraperbetrieb Tagesleistungen

von 8500 m3 zu erbringen. Diese Leistungen erforderten jedoch einen reibungs¬

losen Schüttbetrieb, Bei einer Kronenlänge von 1400 m war damit die Koordina¬

tion zwischen Schüttung und Verpreßarbeiten zum bestimmenden Faktor in der ge¬

santen Planung geworden. Es gab zwar einige Bereiche, in denen - wie beim Ass¬

River-Dam - die Lateritdecke ausreichend mächtig (5 m) war, so daß dort die

Felsinjektion von der Geländeoberfläche möglich gewesen wäre, in anderen

Berelchen aber, z. B. am geamten linken Hang, fehlte die Deckschicht oder sie war

so dünn, daß, um das nötige Auflager für die Verpreßerbeiten zu gewährleisten,

erst mindestens 5 n Dammhöhe hätten geschüttet werden müssen. Eine solche

Vorgehensweise hätte jedoch die Oammschüttung im Scraperbetrieb so behindert,

daß die erforderliche Leistung für die Fertigstellung des Dammes in einer

Trockenzeit nicht mehr mit Sicherheit hätte erbracht verden können. Bein Shen¬

River-Dam vurde deshalb in der Dammachse ein 980m lenger Verpreßstollen
angeordnet.

Schon gegen Ende der Regenzeit konnte an den Hängen mit dem Aushub des Kern¬

grabens und den Betonarbeiten für den Stollen begonnen werden. Die Injektionen

konnten vorlaufend vor den Betonarbeiten für den Stollen von der Aushubsohle des

Kerngrabens aus durchgeführt werden. Die Injektionen wurden bis 5m unter

Aushubsohle des Kerngrabens durchgeführt, un Hebungen der Sohle zu vermeiden.

Die Anschlußinjektion wurde dann vom Stollen ausgeführt, nachden die Schüttung
über dem Stollen eine Hôhe von mindestens 5 m erreicht hatte.

3. 3 Kwangwal-River-Dan

Auch diese Talsperre liegt, wie die am Shen-River, auf dem Jos-Flsteau und dient

der Wasserversorgung der Stadt Pankshin. Die wichtigsten Daten der Sperre können

TAFEL 2 und BILD S entnommen werden.

Der Damm wurde wie der Shen-River-Dan als honogener Erddamn entworfen. Bei der

wesentlich geringeren Dammkubatur konnte der Arbeitsablauf so geplant werden,

daß für die auch hier erforderlichen Verpreßarbeiten auf elnen Injektionsstollen

verzichtet werden konnte. Die Lateritdecke erreicht im Bereich der Sperrenstelle

Mächtigkeiten bis zu 17 m. Auch die bereichsweise vorhandenen vulkaniechen

Aschen relchen bis in Tiefen von 35 m unter Gelände. Da die Bohrungen und Schür¬

Fungen gezeigt hatten, deß die Lateritdecke lediglich in den oberen Berelchen

eine sehr inhomogene Zusammensetzung aufwelst, mit wachsender Tiefe jedoch rela¬

tIV homogen ist und nachdem Injektionsversuche gezeigt hatten, deß die vulkani¬

schen Aschen mit Zement verpreßt verden konnten, wurde auf den Anschluß des

Kerngrabens auf den Fels verzichtet und der Graben über die gesamte Lange ledig¬

lich 5 m tlef geplant. Bei der Ausführung zeigten sich dann jedoch auch Berei¬

che, in denen der Kerngraben tiefer geführt werden mußte. So wurden in Bereich

des Flußbettes und im unteren Teil des linken Hanges auch größere Aushubtiefen

für den dichten Anschluß an den Fels erforderlich, da hier die homogene, gering

durchlässige Lateritdecke fehlte.

Mit den Injektlonsarbeiten, die von der ursprünglichen Geländeoberfläche (rech¬

ter Hang) bzw. von der Oberfläche des verfüllten Kerngrabens (1inker Hang) aus¬

geführt wurden, vurden Insbesondere die in den oberen Zonen vorhandenen grôfe¬



Kwongwal-River-Dam

Quersehni

e

gn

4

.

AAARERNEE

Grundriss

n

Längsschitt

nn

ee

BILD S : Kwangwal-River-Dan / Pankshin



-7O-

ren Klüfte im Granlt gedichtet. Die In den Kontrollbohrungen ausgeführten Was¬

serpreßversuche zeigten, daß auch eine ausreichende Verminderung der Durch¬

lösslgkeit der vulkanischen Aschen erzielt worden war, gemessen wurden nur

0, 12 1/min m bei 5 bar.

3. 4 Idyen-River-Dan

Diese Talsperre, die der Trinkwasserversorgung der Stadt Langtang dient, liegt

am sudlichen Gebirgsrand des Jos-Plateaus bereits in der Ebene des Benue-Rivers.

Durch die Lage unmittelbar am Rand des Gebirges, das von 300 m Hôhe an der Sper¬

renstelle um bis zu 1.500 m anstelgt, ergeben sich hier wesentlich andere Be¬

dingungen für die Lateritisierung des Grundgebirges,

Das Crundmaterial ist am Rande der Ebene zwar tief verwittert, jedoch in oberen

Ionen durch das vom Gebirge abfließende Niederschlagswasser Immer wieder

umgelagert worden. So bildet der Übergang zum verwitterten Fels in Sperren¬

bereich eine in der Regel mehrere Meter dicke, stark tonige Lateritschicht,

während der umgelagerte Laterit in den oberen 3 bis 4m Tiefe unter Gelände

stark sandig bis kiesig ist. Auch in den im Becken erschlossenen Entnahmen war

der gleiche Schichtenaufbau erkennbar, - eine sandig bis kiesige Lateritdecke
über schluffig-tonigem Laterit.

Da nicht auszuschließen war, deß beim Abbau in den Entnahmen auch Material des

sandigen Laterits auf der Wasserseite des Dammes eingebaut wird, vurde der auf

GILO 9 dargestellte typische Dammquerschnitt gewählt: Der wasserseitige Stütz¬

körper und der Kern wurden aus dem tonigen Laterit, der luftseitige Stützkörper

aus dem sandig-kiesigen Laterit geschüttet. Um auch bel nicht ganz auszuschlie¬

Benden sandigen Zwischenlagen im wasserseitigen Stützkörper, und In Kern eine

Erosion mit Sicherheit zu verhindern, wurde zwischen Kern und luftseitigem

Stützkörper ein Filter angeordnet, der an den Flächenfilter unter dem luft¬

seltigen Stützkörper angeschlossen wurde.

Der Kerngraben vurde bis zum anstehenden Fels bzw. in Bereichen, in denen

Fels sehr tief ansteht, bis zu dem den Fels überlagernden tonigen Laterit

führt. Die Mindesttiefe des Kerngrabens wurde mit 5 m festgelegt.

Die Injektlonsarbeiten für den Dichtungsschleier wurden auch hier wieder von der

ursprünglichen Geländeoberfläche aus durchgeführt. Auf einen Injektionsstollen

konnte wie beim Kwangwal-River-Dam, verzichtet verden.

Die Arbeiten am Idyem-River-Dam wurden im Frühjahr 1983 beendet, in der kommen¬

den Regenzeit wird mit dem Aufstau begonnen.

3. 5 Baushe-Dam

Der Baushe Damm ist einer der drei in Rahmen des Shemanker Bewässerungsprojektes

zu errichtenden Staudamme. Der vorgelegte Vorentwurf sieht vor, aus dem Reser¬

voir bis zu 17,5 m/s für das geplante landwirtschaftliche Bewässerungsprojekt

zu entnehmen. Zusätzlich sollen für die Trinkwasserversorgung der benachbarten

Orte Yelwa und Sabon Gida noch weltere 4500 me/Tag enthommen werden.

Wie BILD 10 zu entnehmen ist, ist das Tal des Baushe Rivers an der Sperrenstelle

sehr breit, die Hänge sind sehr flach geneigt. Der das Grundgebirge bildende

Schieferton ist bis in etwa 12 m Tiefe zu einem stark tonlgen Laterit bzw. la¬

teritischen Ton verwittert, vobei der eigentliche Lateritisierungsprozen erst in

den oberen Metern stattgefunden hat: Nur die oberen 3 m bis 4 m zeigen die deut¬

liche Rotfärbung und die Spuren von Elsen- und Manganablagerungen.
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Lediglich im Bereich des Flußbettes sind in die Laterite und Tone bis etwe 10m

Tiefe Sande eingelagert.

Für die Schüttung des Dammes ist ausreichend geeignetes Material - 1ateritischer

Ton bzw. Laterit - in den erschlossenen Entnahmen vorhanden. Nach den Erfah¬

rungen beim Bau des Idyen-River-Dammes wurde für den Baushe Damm der gleiche Re¬

gelquerschnitt gewählt. Auf einen Injektionsschleier kann hier - wie die Ergeb¬

nisse der Wasserabpreßversuche gezelgt haben - verzichtet werden. Der Kerngraben

wird auf der gesamten Dammlange von 3.800 m in den unterlagernden lateritischen

Ton geführt. Für die Abdichtung der Sande im Bereich des Flußbettes ist eine

Dichtungsschlitzwand vorgesehen.

FOLGERUNGEN

Nachfolgend wird auf einige Folgerungen eingegangen, die sich aus den Erkennt¬

nissen bei der Planung und bein Bau von Staudämmen in Nigeris ergeben.

4. 1 Schüttnaterial

Für die Schüttung homogener Erddämme eignen sich Verwitterungsböden tropischer

und subtropischer Gebiete, die Laterite, in der Regel sehr gut. Unterschiedliche

Ausgangsgesteine, Dauer des Verwitterungsprozesses und klimatische Einflsse

führen jedoch zu unterschiedlichen Verwitterungsböden, die vom sandig - kiesigen

Laterit mit nur geringen Tonanteilen bls zum stark tonlgen Laterit reichen. Aus

diesem Grund ist eine sorgfältige Erschließung der Entnahmestellen erforderlich.

Für den honogenen Erddamm muß sichergestellt sein, daß das In der Enthahme ge¬

wonnene Material hinsichtlich Kornaufbau und Plastizitst relativ gleichmäßig an¬

fallt. Ist dies nicht der Fall, d.h. sind in den Entnahmen auch größere Mengen

stark sandiger, kieslger Laterite zu erwarten, die im späteren Baubetrieb beim

Elnbau nicht ausgeschieden werden können, so hat sich die Anordnung eines ver¬

tikalen Filters zwischen Kern und luftseitigem Stützkörper bewährt.

Wie bereits erwähnt, liegen die erzielten Einbaudichten in der Regel um oder

über 100 % der einfachen Proctordichte.

In diesen Zusammenhang wird darauf hingewiesen, daß der Laterit, wenn er einmal

bis auf Wassergehalte von 3 % ausgetrocknet war - bedingt durch die Verkittung

der einzelnen Bodentellchen - auch nach sorgfältiger Aufbereitung im Versuch

nicht mehr bis zur optimalen Lagerungsdichte verdichtet werden kann. Dies

bedeutet, daß auch auf der Baustelle ausgetrockneter Laterit, such venn er be¬

wässert wird, nicht eingebsut werden darf.

Die an den fertiggestellten und bereits eingestauten Dämmen durchgeführten Kon¬

trollmessungen haben gezeigt, daß die für die Laterite in den Versuchen ermit¬

telten Durchlässigkeiten in der Größenordnung von 10m/s zutreffend sind: Die

aus der Durchstrômung des Dammes resultierenden Sickerwasserverluste sind nicht

meßbar. Auch 2 Jahre nach dem Einstau hat sich am Shen-River-Oam, wie die Piezo¬

metermessungen zeigen, die Im Analogiemodell ermittelte Spiegellinie im Damm¬

körper noch nicht eingestellt.

4. 2 Damnquerschnitt

Die auf den BILDERN 6 bis 10 dargestellten Regelquerschnitte mit Böschungsnei¬

gungen von 1:2, 8 bzw. 1:3, 5 auf der Wasserseite und 1:2,5 bzw. 1:2, 8 auf der
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Luftseite haben sich bewährt. Dies gilt sowohl im Hinblick auf die Standsich¬

erheit, die bei diesen Neigungen für alle Lastfalle ausreichend ist, als auch im

Hinblick auf die Bauausführung und den Geräteeinsatz.

Auf der Wasserseite der Dämme ist jeweils In einer Dicke von 50 cm ein

handversetztes Deckwerk (handplaced riprap) auf einer 30 bis 40 cm dicken Sand¬

Kies-Filterschicht angeordnet. Dabei müssen mindestens 50% der Steine Kan¬

tenlängen von 30 bis 40 cn haben. Es hat sich gezeigt, daß diese Arbeiten von

der einheimischen Bevölkerung nach kurzer Anlernzeit sehr sorgfältig ausgeführt
werden.

Für die Luftseite ist es besonders wichtig, daß bei Beginn der Regenzeit bereits

ein gewisser Bewuchs vorhanden ist, da sonst bei den tropischen Niederschlägen

Erosionen unvermeidlich wären. Es verden deshalb noch in der Trockenzeit von

land in die aufgebrachte Mutterbodenschicht Gräser gepflanzt.

Auch dies erfolgt durch die einheinische Bevölkerung. Bereits eine geringe

Befeuchtung reicht für das Anwachsen und Ausbreiten des Grases aus. Bei Beginn

der Regenzeit sind dann nach den ersten Regenfällen nur geringe Nacharbeiten an
den Böschungen erforderlich.

4.3 Freibord

Der Benessung der Dammhôhe liegen die Empfehlungen der ASCE, die in Nigerla als

Standards angesehen werden, zugrunde. Berücksichtigt man die Sicherheiten in der

Ermittlung des Semessungshochwassers, das über die Hochwasserentlastung abge¬

führt werden muß und die maximale Stauhöhe im Becken bestimmt, so erscheint

diese Vorgehensweise zu konservativ. Iler sollen in Zukunft mehr die von LAN

HOWARTH 1982 auf dem 14. Internationalen Kongress Uber große Danne (4) vorgetrs¬

genen Oberlegungen Anwendung finden, wie dies bereits bei der Bemessung des

Freibordes für den Idyen-River-Dam geschehen ist.

4. 4 Dichtungsschleier

Im Rahmen dieses Aufsatzes konnte nicht in einzelnen auf die Überlegungen

eingegangen werden, die bei den einzelnen Projekten zur Festlegung des Umfanges

der Injektionsarbeiten für den Dichtungsschleier führten. Im wesentlichen wurden

die Ven LUGEON bzw. HEITFELO angegebenen Kriterien Für Stauhöhen unter 30 m zu¬

grundegelegt, vobei die Grenzwerte, ab denen verpreßt wurde, zwischen 1 und

3 1/min n bel 5 bar Abpreßdruck engesetzt vurden. Da in letzter Zeit häufiger

die Meinung vertreten wird, daß bel Dämmen unter 100 m Stauhöhe die Grenzwerte

von 2 bis 3 Lugeon auf 10 Lugeon erhöht werden sollten (5), soll auf die
Notwendigkelt des Verpreßschleiers hier nochmals kurz eingegangen werden.

Sicher ist es bei Stauhöhen um oder unter 30 m in vielen Fällen vertretbar,das
Kriterium für die Tiefe des Schleiers veiter zu fassen und so zu geringeren

Schleiertiefen zu konmen. Unabhängig davon gilt jedoch - insbesondere im Hln¬

blick auf die starke Verwitterung des Crundgebirges in tropischen und subtropi¬

schen Gebieten - daß die oberen 10 bis 15 m, in denen infolge der Verwitterung

in der Regel größere Störzonen vorhanden sind, bei der Planung genauester

Erkundung bedurfen. In diesen Tiefenbereich ist als Kriterium für die Entschei¬

dung ûber eine eventuell erforderliche Abdichtung ein Grenzvert von 2 bis

3 Lugéon zugrundezulegen, wenn die Standsicherheit des Bauverkes gefährdende

Erosionsvorgänge vermieden und die Wasserverluste in Grenzen gehalten werden
sollen.
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4.5 Injektionsstollen, Kontrollgang

dadDie Erfahrungen beim Bau der vier berelts geschütteten Dämme haben gezeigt,

bei SLauhöhen bis 30 m in der Regel auf einen Injektionsstollen verzichtet

werden kann. Selbst bei den aus klimstischen Bedingungen vorgegebenen kurzen

Bauzeiten ist es möglich, bei nicht zu großer Damnkubatur die Schütt- und Injek¬

tionsarbeiten so aufeinander abzustimmen, daß der Bau eines zusätzlichen Stol¬

lens entfallen kann. In neuester Zeit wird gelegentlich argumentiert, durch die

Anordnung eines Injektionsstollens könnten die Injektionsarbeiten reduziert

werden, da diese erst nach den Meßergebnissen beim ersten Aufstau festgelegt

werden müßten. Debel wird jedoch übersehen, daß mit dem Bau eines Stollens eben¬

falls beträchtliche Kosten verbunden sind. Auch das in diesem Zusammenhang

vorgebrachte Argument (5), daß der Injektionsstollen gleichzeitig als Kontroll¬

gang eine wichtige Funktion erfülle, kann nicht eusschlaggebend sein: Die für

die Kontrolle der Durch- und Unterströmung des Dammes notwendigen Plezometer

können bei den hier behandelten honogenen Erddämmen ohne Schwierigkeiten nach

Abschluß der Schüttarbeiten von der Dammoberflâche aus abgeteuft werden.
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ZUSAMMENFASSUMI

In Zuge der Caumaßnahmen für die Uberleitung von Altmûhl- und Donauwasser in das

Regni Lz-Maingebiet entstehen derzeit südlich von Mirnberg sechs falsperren. Die

Erudämme werden auf schluffig bis klesigen Sanden gegründet. Je nach den unter¬

schledl ichen Erlordernissen kamen Schmaldichtungsvände, Einphasen-Dichtungswände

oder Zweiphssen-Dichtungswände als Untergrundabdichtung im Lockerboden zur

Ausführung. In vorliegenden Beitrag verden die Laboruntersuchungen zur Bestin¬

nung der Erosionssicherheit beschrieben. Für die verwendete Zusammensetzung der

Schmaldichtungswand wurde der Grenzgradient zu i - 200 ermittelt; bel der Ein¬

phasen-lichtungswand reduziert sich der Grenzgradient von 1 300. Werden diese

Grenzgradienten iberschritten, so mul bei Dauerbelastung wie in Talsperrenbau

mit der Zerstörung der Dichtungsvand durch die innere Erosion gerechnet werden.

EINLEITUNG

lei den Haunalnohmen zur Uberleltung von Altmihl- und Donauwasser in das Regnitz

Maingebiet werden derzeit auch sechs Talsperren errichtet. Das Gebiet gehört

geologisch gesehen zum Keupersandstein. Die Talauffüllungen über dem Sandstein

bestehen aus schluffig bis kieslgen Senden und haben eine Mächtlgkelt zwischen

vier und zwanzlg Meter. In Abhöngigkeit von dem unterschiedlichen Cougrund der

Talauf füllungen und den zukünftigen Stauhöhen wurden für die Untergrundab¬

dichtung der falsperren Einphasendichtungswände, Zweiphasen- (Erdbeton) Dich¬

tungswande und SchaldichLungswände verwendet.

lei der Einphasendichtungswand wird im Schutze einer Suspension aus Wasser,

Bentonit und Zement ein Schlitz in abzudichtenden Boden ausgehoben. Der

Suspension kann ein Füller (Steinmehl, Elektrofilterasche) beigegeben werden.

Das Mischgut verbleibt im Schlitz und erhärtet. Bei der Zwelphasen-Ulchtungswand

wird analog zur Einphasen-Dichtungswand zunächst im Schutze einer Bento¬

ultsuspension der Schlitz ausgchoben. In einem zweiten Arbeltsgang mub dann der

Dichtungsbeton im Kontraktorverfahren eingebracht werden. Bei der Schmal¬

dichtungswand wird in der Regel ein I-Profil in den abzudichtenden Untergrund

eingeruttelt und bein Ziehen des 1-Proflles in die entstehenden Hohlräume eine

Suspension aus Wasser, Tonnehl, Zement und Steinmehl elngeprebt. Vergleicht man

uie Kosten der unterschiedlichen Dichtungswände, so beträgt der Preis für eine

Eluphasen-Dichtungswand etwa das zweifache und bei einer Zweiphasen-Dich¬

Lungsvand etva das vlerfache von den Ausgaben, die für eine Schmaldichtungswand

erforderlich sind. Entsprechend dem Prelsgefille wird man daher immer bemüht

sein, zunachst die preiswerte Schmaldichtungswand als Konstruktionselement ein¬

zusetzen. Ein wichtiges Kriterlum für die Wahl der Dichtungswandart Ist die er¬

forderliche Erosionssicherheit. Un hier Entscheldungshilfen zu bekomnen, wurden
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Tixoton HO2 Füller Wasser
Dichtungswandarl

Gew 1. 5uv 4. der d. Uew ".

Seimalschlingerang 2.4 Guarzmehl 40.5

Einphosen-Dichtungswond EFA- Füller 70.5

Konmal
Zweiphasen-Dichtungswand Kalksteinmeh1.0 20.0

Sané  Kues 7-8

ABELLEusamensetzung der untersuchten ctunsvanproen

Bodenmechonische Schmol- Einphasen- Zweiphasen-
Kennwarte dichlungswond Dichlungswond Dichtungswand

Dichte tm 1.70 1.20 2.0

Wassergehalt " 1% 160

Porenanteil n1- 0.5 0.8 0.4

Durchlässigkeit k Imle 5. 10 10 10"

TALELLEodenechanische Kenerte der untersuchten lichtungsvantproben

in den letzten Sahren ifangreiche Untersuchungen auf diesem ebiel von Talsper-

ren-Neutanant. Mrnberi durchgefûhrt (1) u. (2). Nach fertigstellung der Baumal-

nahmen erschien es notwendig, anhand von Proben, die aus den bergestellten Dich-

tungsvänden entnommen vurden, die Uner lequngen und Annalmen hinsichtlich der

Erosionssicherheit zu uberprüfen. In vorlegenden leitrag verden die ersten

Ergeonisse der über ein Jahr laufenden Dauererosionsversuche dargestellt und
diskutierL.

ERGEUNISSE DER DAUEREROSIONSVERSUCHE

Für das Ausnaß und den zettlichen Aulauf der inneren Erosion sind Tolgonde Rand-
bedingungen von ledeutung:

lasserbeschaf fenhe il

- Orobe des hydraulischen Gradienten

lelastunqsdauer

Zusanmensetzung, Durchlässigkeit und Zylinderdruckfestigkeit
der Dichtungswand

Noch den vorliegenden Erfabrungen mi doon ausqeqangen verden, das die cheni-

s  ds Asa

den zeitlichen Aulauf der inneren Erosion von entscheidender Hedeutung Ist;

veiche lasser mit etnenh-ert von  is fi beschleunigen den Vorganq uetracht-



lich. Untersuchungen des Grunwassers in den abzudichtenden Böden ergaben jedoch

keinerlei schdliche lestandteile entsprechend UIN 4030. Daher war es gerecht-

fertigt, die Versuche mit Leitungswasser (ph-Wert - 7, 5 bls 8, 0) durchzuführen.

Versuchsanor dnun

lie aus der lichtungswand herausgeschnittenen Proben wurden von oben nach unten

ganzflächig mit Leitungswasser aus den stadtischen Netz, dessen chenische Zusam-

mensetzung laufend ûberprüft wurde, durchströnt (Dild 1).

Durch vorgeschaltete bruckminderungsventile konnten Druckstöle im Leltungsnetz

ausgeglichen verden. Die Proben wurden dabel so elngebaut, dan die Strô¬

mnusrichtung im Labor der bei der zukunftigen Belastung der UIchtungswand beim

Linstan entsprach. Durch Iitration vird der Kalziungehalt des die Probe

durchströmten Wassers bestimmt.

HILN 1 Versuchsanordnung zur Uberprüfung der Eroslonssicherheit

von Dichtungsvänden

Nonenadnve a Mostee

gpules Lal
Fune vN Ca

12512
110 220 250

20 022 033 037
Lrn0 20 290

IU2 Uauererosionsversuch mit Proben aus einer

Schmal-Dichtungswand
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BILD 4 Dauererosionsversuch mit Proben aus einer

Zweiphasen- (Erubeton) Dichtungawand

Die Zusammensetzung der verschicdenen lichtungswände ist aus Tabelle  zu ent¬

nehmen; die hodenmechanlschen Kennwerte vurden in abelle II usammengestellt.

Die Fcoben aus der Schaldichtungswand vurden mit hyoraulischen Gradienten zwi-

schen i  210 und 1  250 belastet. Alle drei Proben wurden erodiert; dabel

hielt die am geringsten belastote Probe la der lenspruchung am langsten

(1 Jahr) stand (Dild 2). Die Proben einer EInphasen-Dichtungswand vurden mit hy-

draulischen Gradienten zwlschen 1  40 und i - 150 belastet (Hila 3). Die Probe

20 mit der höchsten lelastung erodier Le nach 30 Hochen. Ule restlichen Proben 2a

und 2b zeliten auch nach einer Durchstromnqsdauer von uber etnen Jahr hinsicht-
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lich der Durchlässigkeit keine Veränderungen. Bei der Frobe 2c var der Ausspül¬

vorgang nach 20 Wochen beendet; die Probe Za mit der geringsten Belastung von

i = 40 zeigte praktisch keine Kalzlumausspülung. Die beiden Proben 3a und 35

aus einer Zweiphasen-Dichtungswand wurden mit einem hydraulischen Gradienten von

i = 60 bzw. i = 110 belastet (Dild 4). Auch nach einer Versuchsdauer von über

einen Jahr veränderte sich die Durchlässigkeit nicht; Ausspülungen sind eben¬

falls nicht mehr meßbar, sie waren bel der Probe 3b nach etwa 20 Wochen beendet.

BESTIMMUNG DER GRENZGRADIENTEN

In (2) wurde eine Methode zur rechnerischen BestImmung der Grenzgradienten von

Dichtungswänden veröffentlicht. Da die Festigkelt der Probe ausschließlich vom

Kalziumsilikat abhängig ist, müßten die für die Einphasen-Dichtungswand gefun¬

denen Abhängigkeiten auch für die Schmaldichtungswand und die Zweiphssen¬

Dichtungswand Gültigkelt haben.

Nach (2) gilt näherungsweise für die Abhängigkeit des Ausspulfaktors A vom hy¬

draulischen Gradienteni

ACXI2

Die Erosionskonstante c kann dabei in einem Durchströmungsversuch von minde¬

stens 26 Wochen Dauer ermittelt werden. Mit den bei einen hydraulischen Gradien¬

ten i, ermittelten Ausspülfaktor Aj errechnet sich die Erosionskonstante zu

Der Grenzgradient kann danach für die jeweilige Dichtungswand zu

Igrenz

ermittelt werden. Nach den vorliegenden Erfahrungen ist mit dem Erosionsbruch zu

rechnen, wenn mehr als 30 f des Kalziungehaltes der Probe ausgespült wurde.

her wird bei der Bestimmung des Grenzgradienten der Ausspülfektor A - 0,3

gesetzt. Ile zwischenzeitlich durchgeführten Laborversuche haben auch gezeigt,

dal eine Versuchsdauer von 26 Wochen ausreicht, um die Eroslonssicherhelt

eingebauten Proben entsprechend den vorgeschlagenen Berechnungsverfahren

bestimmen.

Bei der Schmaldichtungswand errechnet sich der Grenzgradient zu 1grenz 200.

Für die Probe Nr. 1a vurde rechnerisch (igren zum290) im Vergleich

Versuchsergebnis (1 Bruch 210) ein zu hoher Wert ermittelt. Die DiFferenz

klärt sich aus der Annahme, deß erst ab einen Ausspülungsgred A * 0,3 der Ero¬

sionsausbruch auftritt. Diese Probe vurde jedoch schon bei A0, 22 erodiert.

Bei den in Versuch ehenfalls erodierten Proben Nr. 1b, 1c und 2c betrug im

Bruchzustand der Ausspülungsgrad A - 0,3

Für die Einphasen-Dichtungsvand vurde der rechnerische Grenzgradient zu 1grenz

160 ermittelt und stimmt mit dem Versuchswert I Bruch 150 gut überein

(Bl1d 3), Bei Versuchen mit Proben aus der gleichen Dichtungswand, die in (2)
veröffentlicht wurden, ergab sich allerdings der rechnerische Grenzgradient zu

1 grenz  100.

levor weitere Erfahrungen vorliegen, sollte dieser untere Wert als Grenzgradient

für die Einphasen-Uichtungswand belbehalten werden.



Festigkei

nstge

ILU 5 Schnitt ducch eine bel der lurchatromun erouierten Probe

as einer Etapbasen-chtunsvand

Die Proben aus der Zelphasen-Dichtungsvand wurden mit i = 60 (Sa) und mit

110 (35) durchstront. Dabei ergau sich bei der Probe 3u eine geringe Ausspi-

lung (A  0, 14). Bei Ausspulfaxtoren von A « (, 1 nimnt jedoch der Einflus von

delfehlern auf den rechnerisch zu ermittelnden Grenzgradienten zu, vell die

lestimung des Kalziungehaltes durch Iitration nel eiuer Konzentration von

Ca 20 nfl sehr ungenau wird. Aus diesen Urunde kam der Grenzgradtent für

die Zweiphasen-Dichtungswand nuch wesentlich uber dem rechnerisch ermittelten
ertvorenz liegen.

VERUEUIL ICIIUNG DES EROSIONSVORGANCES MIT DEV RASTEMELEK TRONENIKROSKOF (REM)

Nach Bild7 ist die Durchlssinkeit elnes Zementsteines vom Z-Vert und dem ly-

atationsgrad abhangin. a die Elnphasen-Dichtungswand als Zementstein mit ei¬

nem MZ-Wert  2,5 angesehen verden kaan, m die untersoniedliche Struktur der

Einphasen-Dichtungsvand in vergleich zu einen ementstein mit einem -Wert

5mit Hilfe eines Rasterelektronen-Mikroskopes deutlich verden. In   sind

KEM-Aufnatmen hei 2. -facher Vergroberung dargestellt, Dabei hondelt es aich

bei HILI 6a um einen Zementstein nit einen /Z-Fert « t,5. Die CS-Fasern sind

hier kurz und gedrungen und füllen den anfanglich in Zementstein vorhandenen und

mit Wasser gefüllten Hohlraun voll ous. Dengegenber zeit  ein

Einphasen-ichtungsvand (Z  2,5), die entsprechend ILU 7 eine 10. OU0-Fuch

grobere Durchlassirkeit aufneisen mi als der Zenentstein des BILDES 6a.

Die bei dieser Probe sichtbaren loblraune und die lonfasrigen dinnen Calziumsf-

likathydrate (CSI) veranschaul ichen deutlich die hhere Durchlssigkeit uzw. ge¬

ringere Festigkeit der Einphasen-Dichtungswand in terqleich zur Zementsteinnro-

ne. Die Hohlraune bei den Proben aus der Einphasen-ichtunsuant sind zum Jeil
einige ua grol und untereinander verbunden.



c) Während des Erosions¬a) Zementstein 1/Z - 0.5 b) Einphasen-Dichtungs¬

versuches zerstörteswand, W/Z = 2,5
Gefüge einer Einpha¬nicht erodiert
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Aus einer bei der Durchstrômung erodierten Probe (Bild 5) wurden Teile aus dem

Erosionskanal Für REM-Aufnahmen entnommen (Bild 6c). Mier zeigt sich,daß die

für die Festigkeit naßgebenden CSH-Fasern in der Probe nicht mehr erkennbar

sind. Der Verlust der Elgenfestigkeit von der erodierten Probe ist hiermit auch

durch die KEM-Aufnahme verdeutlicht.

Zur Stabilität des für die Festigkeit des Zementsteines maßgebenden Celziumsili¬

athydrates ist ein bestimmter Anteil von Calziumhydroxyd im Zementstein erfor¬

derlich. Wird nun Calziumhydroxyd bein Durchstrômen der Probe ausgetragen, so

zerfällt ein Teil des Calziumsllikathydrates in Calziumhydroxyd und Kieselsäure,

um den für die Stabilität des restlichen Calziumsilikathydrates erforderlichen

Gleichgewichtszustand wieder herzustellen. Dieser chemische Ablauf erklärt auch

die em Beginn der Durchströmung beobachtete starke Ausspülung von Calzlum.

Hierbei handelt es sich um die Losung der größeren Kristalle des Calziumhy¬

droxydes, die in der Zementsteinnatrix in Vergleich zum Calzlumsilikathydrat nur

eine schwache Bindung haben. Wird durch einen zu hohen Strömungsdruck zuviel

Calziumhydroxyd ausgespült, geht das für die Stabilltät des Calziumsili¬

kathydrates erforderliche Gleichgewicht verloren; der Erosionsvorgang kommt

nicht mehr zum Stillstand. Das Celziumsilikathydrat wird in diesem Falle

abgebaut, wie es aus Bild 5c deutlich zu erkennen Ist. Diese Zusammenhänge sind

auch der Brund dafür, warum man anhand der Ausspülrate innerhalb der ersten 26

Vochen Aussagen Im Hinblick auf die Dauereroslonssicherheit machen kann.

Wurde innerhalb dieses Zeitraumes der Gleichgewichtszustand entsprechend der

Reaktionsgleichung

CHSIO2 CO

nachhaltig gestört, so ist diese Probe nicht erosionssicher.

5 FOLGÉRUNGEN FOR PLANUNG UND BAUAUSFUHRUNG

vergleicht mon die Randbedingungen der Eroslonsversuche im Labor mit den Ver¬

haltnissen in der Natur, so wird der tatsächlich vorhandene hydreullsche Gradi¬

ent im Vergleich zum rechnerischen Gradienten inmer geringer sein. Hel grös¬

seren Hohlraumen In Boden dringt des Dichtungswandnaterial in diese Hoblräume

ein und verringert somtt den hydraulischen Gradienten. Darüber hinaus können An¬

lagerungen vor der Dichtungswand zu einer velteren Reduzlerung des hydrau¬

lIschen Gradlenten innerhalb der Dichtungswand führen. Andererseits muß jedoch

bei der Dauaus führung mit Haar-Rissen und sonstigen Inhonogenitäten gerechnet

verden. Unter Berücksichtigung dieser Unwägbarkeiten erscheint esdeher

gerechtfertigt, anhand von extrenen Randbedingungen die Grenze der Belastbarkeit

der Dichtungswände im Labor zu ermitteln.

Nach den vorliegenden Versuchsergebnissen kann der Grenzgradient fûr Einphasen¬

Dichtungswände auf i = 100, für Zweiphasen-Dichtungswände auf 1 =300 und Für

Schmaldichtungswände auf i - 200 festgelegt werden. Voraussetzung hierfür ist

jedoch eine Mischungszusammensetzung, wie sie in Tabelle I angegeben ist. Für

die Ausvahl der Art der Abdichtung und für die Oimensionterung der Wanddicke

wird eine zwelfache Sicherheit gegenüber dem Erosionsbruch empfohlen:

u 0, 5 X Igrenz

108Ist die Durchlässigkeit der Dichtungswand deutlich gröber als k m/S. 80

dererhöht sich die Erosionsgefahr sprunghart. Da die Durchlässigkeit Schmel¬

dichtungswand und besonders der Elnphasen-Dichtungswand wesentlich vom Zement¬

gehalt abhängig Ist, sollte bei diesen Dichtungswänden ein möglichst hoher Ze¬

nentanteil angestrebt werden.



Der Nachteil der geringeren Verformbarkeit der Wand wird durch die geringere

Durchlassigkeit und grobere Erosionssicherheit bei weiten ausgeglichen. Durch

die große Bruchdehnung von ca. 0,6 ist daruberhinaus eine Rissebildung in der

Wand, auch bei elner im Vergleich zum abgedichteten Untergrund zu hohen

Steifigkeit, nicht zu befürchten.
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VERFORMUNGS- UND ERDRUCKMESSUNGEN AN DER PRIMSTALSPERRE

NONNWEILER, EINEM 60 m HOHEN DAMM MIT OBERFLÄCHENDICHTUNG

Dipl.-Ing. Rolf Weinhold

Büro G. Salveter - 5902 Netphen 1

ZUSAMMENFASSUNG

Der 63 n hohe Erddamm für die Primstalsperre Nonnweiler ist in zwei Bauab¬

schnitten errichtet worden. Nach Abschluß der 1. Baustufe war der Damm 40 m hoch

und htte eine rund 80 m breite Krone. Der aus Tonschiefer und wenig Quarzit ge¬

schüttete Dammkörper hat sich während der Schüttarbeiten um rund 40 cm gesetzt.

Nach Schüttende hat sich die Dammoberfläche von September 1974 bis August 1978

mit annähernd konstanter Setzungsgeschwindigkelt um weitere 50 cm gesetzt. Die¬

se Setzung wird als Sättigungssetzung infolge in den Damm einsickernden Nie¬

derschlagswassers erklärt.

Während der Schüttarbeiten Für die 2. Baustufe wurden rund 50 cm Sofort-Setzun¬

gen gemessen. Nach Einbau der Asphaltbeton - Oberflächendichtung hatte sich der

Damm um knapp 140 cm gesetzt. Infolge des Aufstaus sind nur noch wenige cm Set¬

zung genessen worden.

Die Primstalsperre hat im Frühjahr 1982 den Vollstau erreicht und zeigt bis heu¬

te keine nennenswerten zeitabhängigen Setzungen.

Der Danm war während der 4- jährigen Standzeit der 1. Baustufe Infolge Sättlgungs¬

setzungen so konsolidiert und verfestigt, daß beim Füllen der Sperre ein deut¬

lich erhöhter Steifemodul im Dammkörper wirksam war. Die Dammdichtung und deren

Anschlüsse an Betonbauwerke brauchten deshalb nicht so große Verformungen mitzu¬

machen, wie es die großen Sättigungssetzungen zunächst erwarten 1leßen.

Außer der Setzung ist auch die Horizontalbewegung (Sprelzung)des Dammes gemessen

worden. Des von anderen Beispielen bekannte Ergebnis wurde bestätigt, wonach die

Hor 1zontalbewegung nur die Außenzonen des Dammes erfaßt. Die maximale Horizon¬

talverschiebung wurde mit 18 cm Im unteren Drittel der Döschung gemessen. Infol¬

ge Aufstau ist keine meßbare Verschiebung des luftseitigen Stützkörpers mehr

aufgetreten. Zu berücksichtigen ist die Meßtoleranz von z 1 cm.

Die Messung des Firstdruckes auf den GA-Stollen hat mit p = 1,3 y. H den nach dem

Ver fahren von VOELLMY und BRETH (Lit. 1) prognostizlerten Wert bestätigt. Zu be¬

achten ist der geringe Erddruck auf die vertikalen Betonwande des GA-Stollens,

der bei nur 0,05 bis 0, 15 y H lIegt. Vertikale Bauwerkswände sollten deshalb bei

der Durchdr Ingung von Erddämmen vernieden werden, weil entlang der Bauwerkswände

eine Zone mit zu geringen Erddruck entsteht, in der Sickerwasser zirkulieren und

Ausspülungen in Gang setzen kann.
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Inwieweit die erstaunlich großen Sättigungssetzungen, die bei der 1. Baustufe des

Dammes auftraten, von der Art des als Schüttmaterials Verwendeten Tonschiefers

abhängen, soll in einer Studie des Geologisch-Paläontologischen Instituts der TH

Darmstadt untersucht werden. Die mineralogischen Elgenschaften verschiedener Ge¬

steinserten werden In der von K. SCHETELIG und F. CANNENBERG zu ererbeitenden

Studie mit deren Verformungsverhalten verglichen. Das Ziel ist, das Verformungs¬

verhalten von Demmschüttungen enhand von Labor- und Feldersuchen genauer

prognostizleren zu können. Als vorläufiges pauschales Ergebnis ist Festzustel¬
len:

Während geringe Unterschiede In der Lagerungsdichte die Größe des Erdruckes und

der Scherfestigkeit nur wenig verändern, kann eine Abminderung der Trockendichte

um nur 2 % den Steifenodul annähernd halbieren. Diese Aussage gilt nur für den

in der Prinstalsperre eingebauten Tonschiefer und darf auf andere Gestelnsarten
nicht ungeprüft übertragen werden.

DAMMKONZEPTION UND BESONDERHEITEN BEI DER BALAUSFUHRUNG

Die Primstalsperre liegt im nördlichen Saarland in den Ausläufern des Hunsrück.

Sie dient der Brauch- und Trinkwasserversorgung des Saarlandes sowie angrenzen¬

der Gebiete von Rheinland-Pfalz - BILD 1, Lageskizze -.
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Der 63 m hohe Damm bei Nonnweller besteht aus einer 1:1,75 geneigten Schüttung

aus Tonschiefer mit wenig Quarzit, einer luftseitigen Steinschüttung aus festem

Quarzit mit Neigung 1:2,5 und einer Oberflächendichtung aus Asphaltbeton

BILD 2, Regelprofil -.

Die Steinschüttung wurde ausgeführt, um die Auflage der Behörde zu erfüllen, den

Damm auch für den Fall eines größeren Lecks in der Oberflächendichtung auf 1,3-

fache Standsicherheit auszulegen.

Der Grund für diese Auflage ist im vorliegenden Falle die nahegelegene Gemeinde

Nonnweiler, deren Bevölkerung bei einem eventuellen Dammbruch sehr, gefährdet

wäre. In anders gelagerten Fällen, z.B. bei Vorstauanlagen, wäre diese Forderung

nicht sinnoll.

Eine Besonderheit bei der Bauausführung der Prinstalsperre war deren stufenwei¬

ser Ausbau. In der ersten Baustufe wurden 1974 der Grundablaßkanal sowie die

Dammschüttung bls auf 435 m ü. NN hergestellt, jedoch noch ohne die luftseitige

Steinschüttung und ohne Drain- oder Filterschichten BILO 2, Regelprofil -.

In diesem Zustand hatte der Damm eine Kronenbreite von rund 80 m und blieb

unverändert 4 Jahre lang ohne Einstau im Becken. Erst 1m Frühjahr 1978 wurde mit

dem Endausbau der Sperre begonnen. Ein Spezialproblem war die nachträgliche Her¬

stellung der Herdnauer, nechdem der Damm bereits auf 2/3 seiner Endhöhe ge¬

schüttet war. Die Herdmauer wurde deshalb 12 m vor dem wasserseitigen Dammfuß

hergestellt, um eine Unterschneidung der vohandenen Dammboschung durch die 7

tiefe Baugrube zu vermeiden. Es ist ohnehin grundsätzlich anzustreben, die

Herdmauer vom Dammfuß so weit wegzulegen, daß die Dammspreizung sich auf den

Dichtungsanschluß nicht auswirkt.

Die als begehbarer Kontrollgang ausgebildete Herdnauer verbindet die Oberflä¬

chendichtung des Dammes sus Asphaltbeton mit dem vertikalen Verpreßschleier. Der

rund 60 m tiefe Verpreßschleier, mit dem der hochdurchlässige Quarzit im

Sperrenbereich abgedichtet werden mußte, könnte im Bedarfsfall von dem Kon¬

trollgang aus nachverpreßt verden.
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GEOLOGISCHE UND BODENMECHANISCHE ERKUNDUNGEN SOWIE FOLGERUNGEN FOR DAS
DICHTUNGSSYSTEM

2. 1 Geologische und hydrologische Verhaltnisse sowie Virkung des Verpreb-
schlelers

Die geologische Situation an der Sperrenstelle ist geprägt von einer Wechsel¬

folge aus relativ würbem Tonschiefer und hartem Quarzit, die stratigraphisch dem

stark gefalteten Taunusquarzit des Unterdevons angehören. Die Schichtflächen

fallen 55 bis 90 ein, die Streichrichtung Ist annähernd talparallel, also fast

senkrecht zur Damnachse - GILU 3, geologisches Profil -.

Die Quarzit- und Schieferschichten sind 0, 1 m bis 40 m, überwiegend 1 m bis 10 m

dick. Die wichtigsten Trennflächen sind die Schichtfugen. Der Quarzit verfügt

iedoch über ausgeprägte Querklüfte. Das Gebirge ist mit k = 10- bis 10-6 s

bls in 40 m Tiefe unter Gelände durchlässig. Der Tonschlefer, ist zumindest im

tieferen Teil des Hanges kompakt und weniger durchlässig.

Die aus der talparallelen Ausrichtung der SchichtFugen und der hohen Durchläs¬

sigkeit des Quarzit resultierenden Nachteile werden von den steil-einfallenden

dichteren Tonschleferbänken kompensiert. Die Verhältnisse an der Sperrenstelle

erforderten einen dichten Verpreßschleier, der sowohl nach der Tiefe als auch Io

den Talflanken in ausreichend dichtes Gebirge eingebunden werden mußte und
konnte. Der Verprebscnleier wurde bis zu 50 m tlef.

Die Verpreßerbeiten mußten entsprechend sorgfältig durchgeführt verden und er¬

forderten die Anwendung nodernster Techniken. Zu diesem Thema haben K. SCHETE¬

LIG e. s. während des lalsperrensymposiums 1980 In München referiert (Lit. 2).

Die Im Probestau nachgewiesene gute Dichtungswirkung des Schleiers konnte er¬

reicht werden, indem die einxelnen Verpresmischungen, der Injektlonsdruck sowie

Bohrabstand und Bohrfolge jeweils auf die örtlichen geologischen Verhältnlsse
abgestimmt wurden.

AAnanust. 154n 911

.

30 1002.

Grundwassersp.GUOTEIt Tonschiefer
vor Aufslau

A Rood des lnjeklionsschleiers

BILO 3 : Geologisches Profil In Dommschse



e

-91-

E-

X

.

5

Ys
.

+

-

HILD 4 : Dreiaxialer Druckversuch

-

.

A



-92-

2. 2 Laborversuche mit Tonschiefer-Proben aus der Dammschüttung

Vor Baubeginn und während der Bauausführung wurden mehrere dreiaxiale Oruckver¬

suche (Probenq  25 cn) und Verformungsversuche im großen Proctortopf (Probeno
30 cm) mit Tonschiefer ausgeführt.

Frgänzt wurden die Laborversuche durch eine Probeschüttung sowie durch ständi¬

ge Raumgewichtskontrollen während der Bauaus führung (insgesamt rund 300 Stück).

Das Ergebnis von Laborversuchen ist in den BILDERN 4 bis 6 dargestellt.

Kornverteilungskurve

e
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BILO 5 : Kornverteilungskurven und bodenmechenische Kennwerte
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BILD 6 : Kompressionsversuch im Proctortopf 9 30 cm

Die wesentlichen Erkenntnisse sind:

Der Reibungswinkel des Tonschlefers liegt zwischen 36° und 40°. Die kleinere

Scherfestlokeit gilt für hohe Seitendrücke und/oder wassergesättigte

Proben. Die unterschledliche Lagerungsdichte hat auf den Reibungswinkel

nur wenig Einfluß.

Die Ver formungselgenschaften werden dagegen in erster Linie von der Lage¬

rungsdichte und von der Wessersättigung beeinflußt. Proben, die mit min¬

destens 100 % der einfachen Proctordichte eingebaut waren, erreichten

großen Proctortopf bei 5 bis 7 bar Vertikalspannung ro. 1 % Stauchung. Durch

Wassersättigung wird keine nennenswerte zusätzliche Stauchung mehr bewirkt.

Proben mit nur 94 bis 98 f einfacher Proctordichte verhalten sich bei

Elnbau mit optimalen Wassergehalt wie die mit Up.= 100 % eingebauten Proben.

Infolge Wasssersättigung steigt dagegen die vertikale Stauchung bei

konstanter last (5 oder 7 bar) von 1 % auf 3 bis 5 an. - EILD 6-

Die für die Versuche In großen Proctortopf beschriebenen Ergebnisse lassen

sich auch in der Konsolidierungsphase der Dreiaxialversuche nachvollziehen.

Als Ergebnis ist festzuhalten, daß die Wassersättigung eine Stauchung der
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belasteten Proben um mehr als 1 % in Gang setzt, die erst abgeschlossen fst,

wenn das Material rund 100  der einfachen Proctordichte erreicht hat.

Diese Setzung infolge Einstau oder Wassersättigung wird Sackung' bzw.

Sättigungssetzung“ genannt. Berichte über solche Sackungen gibt es zum

Belspiel von locker gelagerten, sandigen Kiesen, die jedoch melst nur über

eine Lagerungsdichte von rund 90 % De verfügten. Es war deshalb überre¬

schend, abnlich große Sackungen auch noch nach Verdichtung auf 94 bis 98

Do, festzustellen. Eine Erklärung für dieses Phänomen ist in den Elgen¬

schaften des Tonschiefers zu suchen.

KONTROLLEN UNO MESSUNGEN NAHRENO DER HADAUSFOHRUNG

3. 1 Raungewichtskontrollen

Für die Verdichtung des weichen Tonschiefers war in der Frobeschüttung eine rund

40 Tonnen schwere Albaret-Gummiradwalze ausgewählt worden.

Rüttelwalzen konnten keine höhere Verdichtung erreichen, produzierten aber einen

rund 2 bis 3 cm dicken Staubbelag, der nach Wassersättigung als Schmferschicht

gewirkt hätte und deshalb unerwünscht war. Nach dem Ergebnis der Frobeschüttung

war die Dicke der einzelnen Schüttlagen auf d - 40 cm und die Zahl der Walzen¬
übergänge auf 5 bis 6 festgelegt worden.

Die erzielte Verdichtung Ist mit mehr als 300 Raungewichtskontrollen und Plat¬

tendruckversuchen überprüft worden. Die mittlere Verdichtung lag bei 98 der

einfachen Proctordichte. Mit 1. M. 9 » 2, 15 t/ns und g. 2, 35 t/m ist eine re¬

lativ hohe Dichte erreicht worden. Bel der mittleren korndichte des Tonschie¬

fers von 2,7 t/me entsprach De.  98 % einen Porenvolumen von 21 X.Nach Er¬
fahrungswerten war die erzielte Verdichtung damit als völlig susreichend zu
betrachten.

3. 2 Ver formungsnessungen

Die während der Dammschüttung in insgesamt 9 Setzungspegeln gemessenen Dammset¬

zungen lagen zunächst in der erwarteten Bröße (Lit. 3). Nach Beendigung der

Schüttarbelten für die 1. Baustufe war der Damm 40 m hoch und hatte eine 80

breite Krone. Zum Schutz gegen Erosion der Dammböschungen wurde die Dammober¬

fläche mit einem Ringwall eingedeicht. Regenwasser staute sich auf und versik¬

kerte l'angsem nach unten. Diese Durchfeuchtung der Schüttung hatte offenbar zur

Folge, daß sich die 40 m hohe Schüttung auch nach Schüttende 4 Jahre lang um

rund 12 em pro Jahr gesetzt hat. Bis zum Beglnn der Arbeiten für den Endausbau

war kein Anzeichen für das Ende der Kriechverfornung oder eine Abnahme der
Verformungsgeschwindigkeit zu erkennen.

Mit Fortsetzung der Schütterbelten für den Endausbau traten Sofortsetzungen In

der erwarteten Größenordnung auf. Nach Schüttende klangen die Zeitsetzungen re¬

lativ schnell auf 5 cn pro Jahr ab. Während des Aufstaus hat sich dann die

Dammkrone um weniger als S cm gesetzt. Seit Vollstau im März 1982 sind die

Zeitsetzungen auf 3 cm pro Jahr abgeklungen, mit rückläufiger
Tendenz, sofern

dies bel der vorhendenen Meßtoleranz von
bis 2 cm (System Idel-Sonde)

festgestellt werden kann.

Für den in der Dammschse liegenden Pegel 5 sind die auf Schütthöhe 435 m U.

(Ok des 1. Bauabschnitts) und 455 m ü. NN (Dammkrone) gemessenen Setzungen in -
BILD 7 - dargestellt.
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BILD 7 : Gemessene Setzung in Pegel 5

Meßmarken (6) 43) u. 0

Die an verschiedenen Meßzeitpunkten gemessene mittlere Setzung der in der Damm¬

achse liegenden Meßpegel 4,5 und 6 ist in Abhängigkeit von der Schütthöhe in-

BILD 8 - dargestellt.

Die Sprelzung des Dammes ist in zwei Meßhorizonten mit insgesamt 6 Horizontsl¬

Meßpegeln ebenfalls nach dem System der Idel-Sonde gemessen worden. Die Messun¬

gen liefern die in - BILD 9 - dargestellte vektorielle Dammerformung. Für die

Ermittlung der Vektoren wurde die Dammsetzung zwischen der Damnachse (Meßpegel

4, 3, 6) und der Dammböschung (Setzung der Meßschächte Für die Spreizpegel) pa¬

rabelförmig interpoliert.

Man erkennt, daß die Spreizbewegung nur die böschungsnahen Bereiche des Dammes

erfaßt. Der Maximalwert der Spreizung wurde im unteren Meßhorizont mit 18 om ge¬

messen. Beim Aufstau ist keine Zunahme der Horizontalverschiebung des luftseiti¬

gen Stützkörpers aufgetreten. Es wurden nur Bewegungen vontl cm festgestellt,

die innerhalb der Meßtoleranz liegen.

Unter dem Wasserseltigen Stützkörper konnte nach Herstellung der Oberflächen¬

dichtung nur noch der obere Spreizpegel gemessen werden. Infolge Aufstau wurde

bier eine geringe Unkehr der Spreizung gemessen, d.h. die wasserseitige Bö¬

schung ist um 2 bis 3 cm zur Luftseite hin verschoben worden.
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BILD 8 : Gemessene Setzung in Dammachse

3. 3 Erdruck auf den Grundablaßstollen

Zur Ergänzung der Ver fornungsmessungen ist der Erddruck auf den mit Rechteck¬

querschnitt hergestellten Grundablaßstollen in zwel Meßquerschnitten gemessen

vorden. Die Meßergebnisse sind für den in Dammachse gelegenen Querschnitt in
BILD 10 - dargestellt,

Der Firstdruck erreicht mit p = 1,3-y.H (H = Schütthöhe über dem Stollenfirst

und y = mittlere Wichte der Schöttung im erdfeuchten Zustand) den nach dem

Verfahren von VOELLMY und BRETH (Lit. 1) prognostizierten Wert. Zu beachten ist

der sehr geringe Horizontaldruck auf die Wände des Betonbauwerks, der nur

zwischen 0, 05 und 0, 15-Y H liegt. Dieses Ergebnis unterstützt die Forderung, daß

vertikale Bauwerkswände bei der DurchdrIngung von Erddänmen vermieden werden

müssen, weil in der Zone mit zu geringem Erddruck das Sickerwasser bevorzugt

zirkulfert und Ausspülungen in Gang setzen kann. Diese Forderung gilt nicht nur

Für den unmittelbaren Bereich der Dammdichtung, sondern muß bei den wenigen dm¬

dicken bituminösen Kern- oder Oberflächendichtungen auch auf die angrenzende

Schöttung ausgedehnt werden. Weil diese Forderung bei der 1.Ausbausture der
Primstalsperre nicht durchgesetzt werden konnte, wurde im Anschluß an die As¬

pheltbetondichtung neben dem Grundablaßstollen beidseitig ein rund 10 m langer,
1:1 geneigter Stampfbetonkeil hergestellt.
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BILO 9 : Setzung und Spreizung des Dammes

SCHLUSSBEMERKUNG

An dem Erddamm für die Primstalsperre sind während der Bauzeit relativ große

Setzungen beobachtet worden. Diese überwiegend als Sättlgungssetzungen bei ge¬

rInger Dammspreizung zu bezeichnenden Verformungen sind offenbar, bedingt durch

besondere Elgenschaften des als Schüttmaterial verwendeten Tonschiefers. Seit
nach wenigen Monsten abge¬Abschluß der Schüttung sind die Dammerformungen

klungen. Infolge Aufstau sind seit Winter 1981 nur noch weniger alws 5

setzung der Dammkrone gemessen worden. Die Funktionsfähigkeit der Dichtung und

des Absperrbauwerks ist in dem bis Juni 1982 durchgeführten Probestau geprüft

und bestätigt vorden.

Der Verfasser möchte an dieser Stelle dafür danken, daß er als Angestellter und

Partner von Prof. H. BRETH bei der Planung und Ausführung der Prinstalsperre

mitwirken konnte. Der Dank gilt auch dem Beuherrn "Zweckverband Talsperre

Nonnweiler“, dem Landesamt für Umwelt Saarbrücken sowie den Prüfingenieuren für

Dammbau, Professor Schultze, und für Geologle, Dr. Bräutigam. Die während der

Ausführung in reichlicher Zahl auftretenden unerwarteten Probleme haben die mit

der Planung und Bauleitung beauftragten Ingenieure von Lahmeyer Internatlonal

sowie die 'Arbeitsgemeinschaft Primstalsperre Nonnweiler“, getragen von den Fir¬

men Modernbau, BilFinger und Berger sowie Strabag Bau AG, mit der erforderlichen

Sorgfalt gemeistert.

Auf die eventuelle Nachdichtung des Verpreßschleiers oder andere Zusatzmaßnahmen

konnte bisher (1 Jahr nach Abschluß des Probestaus) verzichtet werden.
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BILD 10 : Erd- und Firstdrucknessung am Grundablaßbauwerk,
Meßquerschnitt II In Damnachse

LITERATURVERZEICHNIS

Lit. 1: H. BRETH: "Der Scheiteldruck auf Hauwerke mit

hoher Überschüttung, Baugrundtagung 1964

LIt. 2: K. SCHETELIG; F. BRAUTIGAM; R. WILHELM, R.-G. KOHN:

Primstalsperre/Saar - Entwurf und Ausfübrung des

Injektlonsschleiers“, Wasserwirtschaft 3/1980

Lit. 3: Büro Prof. BRE II/ROMBERG und Partner;

Primstalsperre Nonnweiler, Auswertung

der Setzungsnessungen mit Versuchsbericht

August und Uezember 1978, nicht veröffentlicht.



Belträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. em. Dr.-Ing. Herbert Breth - Darmstadt 1983

HORIZONTALE BELASTUNGSVERSUCHE AN BETON - RUTTELSAULEN

Dipl.- Ing. Klaus Back

Dipl. - Ing. Eberhard Seydel

Grundbaul abor Back / Seydel, München

und

Dr.- Ing. G. Chambosse, Chief Engineer, GKN Keller

z. Zt. Tampa/USA

ZHECK

Baugrunderbesserungen durch Tiefenrüttler sind seit Jahrzehnten bekannt. Ober

Tiefen- und Stopfverdichtungen setzte sich die Entwicklung zu den Schotter¬und

dann zu den Betonrüttelsäulen fort. Diese Verfahren sind zur Verbesserung

Tragfählgkeitseigenschaften, insbesondere zur Aufnahme vertikaler Lasten

kannt.

Die horizontale Belastung und das dabei auftretende Verformungsverhalten sollte

an verschiedenen Betonrüttelsäulen geprüft werden.

Vor dem Widerlager“ bestehend aus 12 Betonrüttelsäulen, wurden 11 Versuchs¬

säulen mit Tiefenrüttlern Typ Mono und seitlichen Zugaberohr eingebaut. Die An¬

ordnung der Säulen auf dem Versuchsfeld zeigt Abb.1.

Wie aus dem dargestellten Schnitt zu ersehen ist, betrug die Einbindetiefe 6 m.

Auf dem Prüffeld sollte untersucht werden:

1. Wie groß ist die Bruchlast einer unbewehrten Betonrüttelsäule

2. Wie wirkt sich eine Bewehrung aus

3. Welchen Einfluß besitzt ein Kunststoff-Faserbeton

UNTERGRUNDVERHALTNISSE

Das Versuchsfeld lag an Alpenrand, nordlich von Eschenlohe Im Murnauer Moos.

Dort ist für den Neubau einer Eisenbahnüber führung über die Loisach und die not-

wendige Gleisverziehung von uns eine Baugrunduntersuchung durchgeführt worden.

Die Ausschürfung des Loisachtelbeckens erfolgte durch das Gletschereis. Die Tal¬

füllung ist 200 b1s 400 m hoch. Sie besteht aus eiszeitlichen Lockergesteinen,

wie Kies, Sand und geschichteten, feinkörnigen Seeabsätzen.
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Darüber lagern 5 - 20 m hohe nacheiszeitliche Böden. Hier setzten sich nach dem

Rückzug des Gletschers in den, bis in des Alpervorland reichenden See, die

Schwebstoffe als Seeton und Seekreide ab. Mit dessen Verlandung bildeten sich In

abflußlosem Gelände anmoorige Bôden und Torfe. Letztere erreichen im Murnauer¬

und im Eschenloher-Moos westlich des Versuchsfeldes mehrere Meter Mächtigkelt.

Eine benachbarte Bohrung an der Dammstrecke erbrachte unter einer 30 cm hohen

Hunusdecke bis zur Endteufe in 8m Tiefe organischen Schluff mit stark von

Pflanzenwurzeln durchsetztem Ton und eingelagerter Seekreide.

BODENUNTERSUCHUNGEN

Bei den anstehenden Seeabsâtzen handelt es sich um Schluffe mit 3 bis 21 f Ton¬

und 7 bis 15 X Sandanteil. Der Boden Ist mittel- bis starkplastisch und besitzt

mit 28 bis 56 1 Wassergehalt eine weiche bis breiige Zustandsform,

Den Steifenodul haben wir mit 4 MM/m2 und die einschsiale Druckfestigkeit mit 24

bis 80 kM/m2 ermittelt. Im Rahmenscherversuch vurde der Reibungswinkel mit 152

und die Kohäsion mit 15 kN/n2 bestimnt.

VERSUCHSPROGRAMM

Es vurden Betonrüttelsäulen verschiedener Typen eingebaut. Die Säulen 1Und 2
waren unbewehrt; die Säulen 3, 5, 6 und 7 erhielten Stahleinlagen (Ankerstahl

St 835/1030) O 32 mm; die Säule 4 einen Bewehrungskorb aus 6 ( 12 mm. Bel den
übrigen Säulen ist Kunststoffaserbeton Typ  Forta-Ferro" verwendet worden. Damit

sollte die Betonzugfestigkeit erhöht werden. Die Säulen 10 + 11 echielten zu¬
sätzlich eine Rundstahleinlage 0 32 mm.

Die Belastung erfolgte durch eine hydraulische Presse, die sich über ein Futter¬

rohr und den I-Träger jeweils auf zwei bewehrte Widerlagersäulen stützt. Ilnter

der Versuchssäule sind die Horlzontalverschlebungen auf zwei Meßuhren abgelesen
worden.

Die Belastung der unbewehrten Betonrüttelsäulen erfolgte bis zum Bruch der Söu¬

le. Die Ubrigen Saulen sind "Be- und Entlastet' worden.

MESSERGEBNISSE UND AUSWERTUNG

Auf der Abbildung 2 1st der Verfornungsbereich bls 10 mm für die Vergleichs¬

rechnung aufgetragen. Die unbewehrten Betonsäulen sind mit hörbaren Geräusch

in C, 8 bis 0,9 m Tiefe unter Gelände gebrochen. Bei den armierten Säulen wurde

nach dem Reißen der Zugzone entlestet und wiederbelastet. Die Wiederbelsstung

erfolgte bis zur Grenze der Tragfähigkelt bzw. bei Säule 3 zur Höchstlast der

Presse. Dabei wurde bel 125 kN Belastung an dieser Säule eine Kopfverschiebung

von 5 cm gemessen. Diese stellte sich nach einer Entlastung auf 2 cm bleibende

Verfornung zurück. Nach dem Verlauf der Lastverformungsdiagramme zu urteilen,

war debei die Grenztragfählgkelt nahezu erreicht.

Bei den übrigen Versuchssäulen trat entweder Grundbruch oder Säulenbruch (ohne

Stahleinlage) ein. Dabei haben z. I. auch die Widerlager nachgegeben.
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Die Bruchstellen wurden bei den Säulen 6, 8 und 9 ebenfalls 80 bis 90 cm tief

und bei Säule 3 1, 45 m tief unter Planumsoberkante festgestellt. An der Säule 7

wurde ein 1,65 m tiefer Schacht vorher ausgehoben. Dort lag der Bruch 1,10 m

tief unter der Schachtsohle.

Mit den gemessenen Bruchstellen wurden Vergleichsrechnungen Für elsstisch ge¬

bettete Säulen nach dem Bettungsmodulverfahren durchgeführt. Es wurden drei Sys¬

teme mit linear und parabolisch zunehmendem sowie mit konstanten Modul nachge¬

rechnet.

Auf der Abbildung 2 ist die Lastverfornungskurve einer Nachrechnung als strich¬

punktlerte Linie eingetragen. Die rechnerische Säulenverfornung nach der Tiefe

sowie die Bodenpressung und der Momentenerlauf dieser Nachrechnung sind auf

Abbildung 3 aufgetragen.

BEWERTUNG

Die in Eschenlohe durchgeführten Horizontalbelastungsversuche an bewehrten und

unbewehrten Betonrüttelsäulen geben Aufschluß über die Lastverformungsverhält¬

nisse in weichplastisch- bindigem Boden, d. h. bei schlechten Baugrundver¬

hältnissen. Die Berechnungen zeigen, daß die Versuchsergebnisse auf andere Bau¬

grunderhältnisse übertragen werden können, wenn Vergleichsrechnungen nach dem

Bettungsmodulver fahren bei konstantem Bettungsmodulansatz ausgeführt werden.

Für die Obertragbarkeit dieser Angabe auf andere Objekte sind entsprechende Feld

und Laborversuche und die Vergleichsrechnung notwendig. Die erhöhte Belastung

der bewehrten Säulen ist vom Verformungskriterlum abhängig. Die statischen Ver¬

hältnisse werden bei gleichzeitiger Vertikalbelastung gunstiger.
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Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. em. Dr.-Ing. Herbert Breth - Darmstadt 1983

LIQUEFACTION PROBLEMS IN THE FRASER DELTA

AND PROTECTION OF A LM TANK

Dr.-Ing. G. Chambosse, Chief Engineer

GKN Keller Inc.

Tompa, Florida

1. Introduction:

The Fraser River Delta is located south of Vancouver in British Columbia (B.C.),

Canads and consists of the communitles of Richmond and Oelta. Fig. 1 shows the

location. Ihls ares is one of the highest risk earthquake zones in Canads and

belongs to the large North Americon seismic zone which starts in Mexico and

extends north through Californis, Oregon, Washington, scross British Columbla

into Alaska.

VANCOUVEE

FRAZER RIVER L

RICHMONO

on DELTA

A
SLANO

nna 2

DELTA

aut

FIGLOCATION

The Delta area is large, rapidly growing mixed industrial, commercial, and resi¬

dental development.

Besed on studies in North America (SEED et al.) and the experiences with heavy

domage in Japan (Niiagate '64) during liquefaction, all of the dats was recently

reviewed in British Columbis. New recommendations and codes were published by

BYRNE and ANDERSON in cooperation with the Richmond Building Department.
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2. Regional Selsmicity:

The first major carthquake was recorded In 1872 and was felt throughout most of

the Province of British Columbis. Sone main events are shown fn Table I.

Richter
Date Region Magnitude

1872 Central Hashington 7.4 (est.)
1918 Vancouver Island
1942 Pouell River 5.5
1946 Vancouver Island 7.3
1945 Puget Sound
1965 Puget Sound 6.5
1976 Gulf Islands 5.4

Teble I. Main Seismic Activities In B.C.

The most commonly used flgure for earthquake design Is the Pesk Ground Accele

ration (PGA). Based on a PGA of O. 19 q for the base rock, UYRNE and ANDERSON re¬

commend a peek ground surface acceleration of O.17 g in the Delta area for

probability of 0,0021 which corresponds to one event in 475 years. That neans

the chance to get a higher PGA value is 10 % in 50 years.

3. Design Guidelines:

According to the investigations in the Delta ares, all bulldings should be de¬

signed For the 475 yeer earthquake. That means that the structure itself and the

foundation should resist a ground surface acceleration of 0. 17 g. Table II shows

the cenmended  and N Values with depth for water table at ground surface.

The minimum normalixed SPI values N, obtsined from a seismic calculation should

be applied with s factor of safety in the range I. 2 to 1.5.

1 : 475 Vear amax = O. 17 q (PGA)

Depth Stress Ratlo
(Meters) 1O Required

0. 20

O. 19

O. 17

O. 15

O. 12

O. 11

Table II. Minimn required N Values in Fraser

River Delta

All pile Foundations should be Founded In sand layers which don't 1Iquefy. If

sand above this level should liquefy, this may result in horizontal movements of

about O. 3 m. Ifa pile foundation does not withstand such horizontal movements,

the soil around and between the piles has to be densified.
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4. Soll Conditions:

The Fraser River deposits consist of surficial layers of clsy, silt, or pest up

to Sm in thickness. Below these cohesive solls, sands of a maximum thickness ol

45 m were encountered, followed by a silt-clay and glacial deposit. The bedrock

was found at a depth of about 200 m and deeper.

Nelther the silt-clay nor the peat deposits neor the surface cause any lique¬

faction problens. Only the sand layer at a depth of 3 to 30m are of interest

From a liquefsction point of view.

A typical borehole and a grain - size distribution are shoun in Fig. 2. The re¬

sults were obtained at the LM Tank site on IIIbury Island. The water level was

encountered near the surface, basically Influenced by the Fraser River.

4

.

.

ALSUINEB SOM COU
IMIIIAL MON CCUNTI â NAAN HET TBTSN

FiG.2

5. Liquefection Resistance:

It is accepted that the liquefsction resistance of sands can be calculated when

the in situ density is known which is most widely expressed in SPI Values. In

the USA, SEED's method is basically used. SEEO's method based on a M7.5

earthquske and 15 cycles can be caslly opplied using his charts (SEED 1981) and

putting his curves in simplified lInear mathematical expressions. The lique¬

faction resistance R is obtained to:

Eq. 1

R. = 1/O= O.OI1* N.

1180 (PECK, HANSON
cyaNt Oyy t lo9 gE THORNBURN 1974)

M= SPI Value normalized

SPT Value In situ

Effective overburden pressure (kN/me)

Cfactor to normalize N
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The soil gradstion can be taken into account by incressing N, by 7.5 1f the

average on 50 f grain - size diameter is smaller than O. 15 mm (D50 « O. 15 mm).

The possible cyclic stress ratio Induced by on earthquake will be obtained From
the following equation:

Eq. 2

uns

1/Og  0.65

Effective weight of soll mass

Weight of soil mass

Dynamic shear stress reduction coefficlent ranges

from 1.0 - O.5 according to the depth (BRETH)

WIth Eq. 1 and 2 1t is possible to determine the minimun required N value to
avoid lIquefactlon.

Eq. 3

min
o 1

Eq. 3 provides ressonable results in a range of O « amex  O. 4 g.

6. Cose History:

At the south arm of Fraser River on Tilbury Island, B.C. Hydro had erected a Li¬

quefied Natural Gas Tank (LNG Tank) to support the pesk demand in cold westher.

The tank has a maximum storage capacity of 17 million m' of gas. Flg. 3 shows
the existing tank and foundation detalls.

LHG TANK
NARGQUVER

nk

s

Imber plescoluma
ulh

FIG S ExISING LNG TANE
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The tank was founded on 15 m long timber plles at O.9 m spacing which are termi¬

nated in s medium dense sand (Fig. 3). The timber plles were used basically as

compaction piles according to the displacement effect. On top of the piles a

O.5 m thick mat of crushed stone was placed. Between the actual ringwall Footino

of the tank and the rock mat, another 2 m thick fill of sand and grevel was

placed. According to the earlier mentioned check of all avallable new data of

earthquakes, the client and the geotechnical consultant (KLOHN, LEONOFF.

Vancouver) reviewed all foundation dats. Although the tank met the new recom¬

mended PGA of O. 17 g, the client did some new calculations based on a very con¬

servative PGA of O. 38 g, which corresponds to a base rock acceleration of 0.5 g.

based on one event In 10 D00 years. This was justified with the enormous eco¬

nomic and environmental importance of the tank. For a case study, the minimum

values are given in Table III according to Eq. 3 for clean sand layers with

water level at ground surface.

V/05depth

NIn

0.9533 1.73

110 O.91.73

165 1.73 O. 8

220 1.73 O. 65

19 kN/ min N from eq.
11 kNm3 required N by contract

BRETH OmnesGIBBS/HOLTZ = O.38 9

Table III. Estination of Nmin

As above mentioned, the required N values can be reduced for silty sands (D50

«O. 15 mm) by N, = 7.5 which was applied for the silty sand layer. The optinum

solution for the treatment proposed by the consultant was the use of the vibro¬

system to densify the soil.

The Vibro-compaction systen using stone backfill has shown this superior

application to overcome liquefaction problems on several big sites worldwide

(Table IV).

YearProject Total PGA

Lin.

Wastewater Trestment Plant 86, 000 O. 251973

Santa Barbara, Californla

Cement Plant 1976 54,000 0.10

Vancouver, Canada

Refinery 68, 0001979 O. 25

Kavala, Greece

Gas Terminal 100,0001981 O. 20

Barrow, U.K

Table IV. Major Vibro Projects in Seismic Areas
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In addition to the densification effect of the vibro system, the installation ot

atone columns provides additional horizontal and verticel drainage to decrease

pore vater pressure in sand dur ing an earthquake. Although the normal seismic

design doesn't take account of this because there are no easy mathematical

approaches, this effect provldes an additional safety and helps also to minimize
settlementa.

Due to the design criteris (above mentioned) a collar of non-11queriable highly

densified soil should be placed acound the tank to improve the lateral support

of the tank and to achieve a higher safety factor against horizontal movements,

At the same time a new compoundment dyke should be erected on the densified

collar. In the area of the proposed new dyke, the silt layer (Fiq. 3) was

replaced by granular material, Treatment of the subsoil was required toa depth

of 23,5 m and extended 30 m from the perimeter of the tank (Fig. 4). Adjacent to

the existing pile foundatfon, treatment depth was reduced to 16. 5 m.

F

PROBE LATO

GKN Keller Canada Ltd. was the succe contracto the Vibro work, using
Lwo riqs with 120 kN S-vIbrators to complete a total of about 25 000 linear me¬

ters. The S - vibrator operates at 1800 rpm and sctivates horizontal forces o

22 MN. In respect to the high - powered vIbrators, the spacing could be chosen

to 2.5 m to schieve the required denalty expressed in SPI values. A total of

about 38 000 tons of vell-graded stone in a range of S to 100 mm was utilized in

the densification forming some 1100 so-called 'stone columns.

Arter installstion, 28 SFI tests were carried out by the cllent. Fig. 5 shows the

average result of all tests taken at the centroid of the trlangular pettern.

1a 10 3  30 40 10

4auo
a-..

.

l i

FIGS AERAGE MOW COUNTS
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The improvement in the silt is only small, but higher than antlcipated by the

consultant. The blow counts basically doubled which can be attributed to stone

backfill and the high powered vibrators. On the other side, sandy silts are un¬

likely to liquefy and vere not of prinary interest here. The initlal blow

counts in the silty sand layer of about NeS could be tripled to N=25 although

the silt content was 17 % on the average. Despite that, a few isolated areas

which showed sone organic seans in the test sampler needed remedial work on

closer spacings Lo achieve the high speciflcation. These results show that it is

possible to densify silty fine sand economically to a range of 20-25 blow counts

which natches essily the requirements for a 500 year earthquske, or a PGA up to

O. 3 g. In the clean fine to medium sands at a depth below 10 m, blow counts be¬

tween 40 and 70 were achieved which correspond to a relative density between

S5 and 90 % (GIBBS/HOLTZ)

the University of British Columbia with a Piezo-Some cone tests cerried out by

cone confirmed the results obtained from SPI tests.

Fig. 6 shows the existing LAG Tank and two rigs during installation of stone

columns.
This case bistory shows that It is possible to minimize the risk of damage to

already existing structures during earthquakes. This is important to the revlew

of seismic designs according to new avsilable data. Many Foundations, struc¬

tures, dans, or embankments do not necessarily comply with updated codes and re¬

quirements and may require additional soil improvement to protect against

potentlal 1iquefaction.
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PORENNASSERDRUCKMESSUNGEN "IN SITU" NAHREND DER SCHOTTUNG EINES AUTOBAHNDAMMES

AUF NENIG TRAGFAHIGEM UNTERGRUND

Dipl.- Ing. Norbert Langenegger

Baustoff- und Bodenprüfstelle Darmstadt

Hesslsches Landesamt für Straßenbau

Die Neubaustrecke der A 661 (Ostungehung Frankfurt/Mein) durchzieht bei

Frank fur t-Preungesheim auf eine Länge von etwa 370 m eine ehemalige Wie¬

senniederung, deren Untergrund überwiegend aus wassergesättigten weichpla¬

stlschen, teils breilgen, sandigen Schluffen besteht. Die Planung sah für diesen

Streckenabschnitt einen im Mittel S m hohen Dann vor, der am Fuß 70 m und an der

dargestellt. Als Damm¬Krone 36 m breit ist. Das Dammprofil ist in Abb.

schüttmaterial sollte Tonmergel unter Kalkzugabe eingebaut werden, der mit

Schürfkübelzügen aus einem unmittelbar an die Dammstrecke anschließenden

Einschnitt gewonnen wurde.

DAMMQUERSCHNITT
Abb. 1

Die hierdurch mögliche große Schüttleistung und somit rasche Lastaufbringung

machte wegen der ungünstigen Untergrunderhaltnisse, insbesondere wegen der ge¬

ringen Scherfestigkelt der Schluffzone eine ständige Messung des Porenwasser¬

druckes zur Vermei dung eines Grundbruches erforderl1ch.

Alternativ hierzu wären folgende Zusatzmaßnahmen für die Gründung des Dammes

noglich gewesen:

Auskofferung des wenig tragfähigen Bodens und Ersatz durch hochwertigeres Ma¬

terial zum leil unterhalb des Grundvassersplegels von je S0. 000 m'. Dle hier¬

durch entstehenden Mehrkosten betragen rund DM 3, 4 Mio.
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Einbau von Vertikaldrains In einen engen Raster mit Dränagefllter zu den Damm¬

aufenselten hin. Entstehende Mehrkos ten von ca. IM 205. 000,—.

Sehr langsame Dammschüttung in einzelnen Abschnitten über einen längeren Zelt¬
Taum.

Diese scheiterte an der termingebundenen Vorschüttung für eine Bauwerksgrün¬

dung. Außerden mußte aus politischen Gründen eine schnellstmögliche Damm¬
schüttung erfolgen

Ober die hier entstehenden Mehrkosten (Geräte- und Fersonalvorhaltung,

unwirtschaftlicher Geräteeinsatz) können keine unmittelbaren Angaben gemacht

werden. In jedem Falle hätte während der gesamten Schüttarbeiten eine große

Unsicherheit in der Abschätzung der Grundbruchsicherheit bestanden, sodaß men

auch in diesem Falle nicht gänzlich auf eine Porenwasserdruckmessung hätte
verzichten können.

Das Ver Fahren der dynamischen Intensivverdichtung in Verbindung mit Vertikal¬

drains und vorheriger Oberschüttung des Planums sel hier nur
Vollständigkeit halber erwähnt. Die Mehrkosten hätten hierbei rund 5Mo D

betragen. Außerden väre hierbei der Einfluß auf die nahegelegene Bebauung zu

berücksichtigen gewesen.

Die Zusatzkosten für die gewählte PorenwasserdeuckmeßeinrIchtung zur gezielten

Oberwachung der Konsolidierungsvorgange unter der Dammaufstandsfläche beliefen

sich auf rund M 50. 000,. Die Anlage kann jedoch bei späteren Baumaßnahmen
wiederverwendet werden.

I. DER BODEN UNTER DER DAMMAUFSTANDSFLACHE

I.1 Baugrundeufschlüsse

Zur Erkundung der Untergrundverhältnisse In Bereich der geplanten Danmachüttung

wur den von der Baustoff- und Bodenprüfstelle Darmstadt mit amtseigenen Gerät

mehrere Bohrsondierungen sowie 2 Aufschlußbohrungen mit Tiefen bis zu 9 aus¬

geführt. In den Aufschlubbohrungen vurden gestôrte und
unges törte Bodenproben

enthommen.

1.2 Schichtenerlauf

Bei den Baugrundaufschlüssen wurden unter einer dünnen Mutterbodenschicht jün¬

gere Hochflutablagerungen in Form von sandigem Schluff mit überwiegend weich¬

plastischer bis breiiger Konsistenz angetroffen. Die Dicke dieser Schluffschicht

wechselt ziemlich; sie reicht in der unmittelbaren Bachniederung rund 8m tief,

während 100 m weiter entfernt nur noch eine Dicke von rund 3 m festgestellt wur¬

de. Im Mittel kann eine Stärke der Schluffzone Von 5 n angenommen werden.

Der unterlagernde bis In größere Tiefe anstehende Boden besteht aus kalkigem

Tonmergel, in den einzelne Kalkbänke sowie häufigere Kalksteinbrocken ver¬

schledener Größe eingelegert sind. Die Zustandsform dieses Mergels ist steif¬

plastisch bis halbfest. Der, jahreszeitlich bedingt, stark schwankende Grundwas¬

sersplegel wurde zum Zeitpunkt der Aufschlußbohrungen (Februar 1982) zwischen

0, 3 und 1, 0 m unter Gelände angetroffen. Bel den Bauvorbereitungserbeiten im Mai

1982 stand der Grundwassersplegel rund 1 bis 1,5 m tlefer.

Ein für die Baumaßnahme charakteristisches Bodenprofil ist der Abb. 2 zu entneh¬
men.
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1.3 Bodenmechanische Eigenschaften des Schluffmaterials

An den In den Aufschlußbohrungen entnonmenen Bodenproben wurden im Labor der

Baustoff- und Bodenprüfstelle Darmstadt folgende Untersuchungen ausgeführt:

Sieb- und Schlämmanalysen zur Bestimmung der Kornzusammensetzung

Ermittlung der Atterberg'schen Grenzen

Trlaxialversuche (schnelle Belastung, geschlossenes System) mit Porenwasser¬

drucknessung zur Bestimmung der Anfangsfestigkeit cu.

Triaxialversuche (langsame Belastung, geöffnetes System) mit Porenwasser¬

druckmessung zur Ermittlung der Abbauzelten des Porenwasserüberdruckes.

Mrterboden

0.1

Schluff, sandig, nelch- bis steifplastisch12

Schluff, sandig, wefchplestiseh3.0

Schluff, sandig, breiig bis weichplastisch3.5

chluif, sandig, meich- bit Atelfplastisch

ichluff andis weichnlaliich

uluergel, ua lall stelnig5.5

xalinergel, steifplastisch bis halbfest

Abb. 2 UNTERGRUNDPROFIL

1.3.1 Kornzusammensetzung

Das während der schnellen Dammschüttung kritische Bodenmaterial besteht zu rund

65  aus Schluff.
Der Anteil aus Fein- und Mittelsand beträgt etwa 25  ; der Tongehalt wurde mit

ca. 5  ermittelt. Die Abb. 3 zeigt des Körnungsband der untersuchten Schluff¬

proben.
Im Vergleich hlerzu enthält der Tonmergel des tieferen Untergrundes Im Mittel

30 % Kieskorn und 30 % Sandkorn. Der Antell an Schluff und Ton beträgt hier in¬

merhin noch 42 f. In Abb. 3 ist zusatzlich eine charakterlstische Kör¬

nungslinle des Tonmergels eingezelchnet.
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Abb. 3

1.3. 2 Atterberg'sche Grenzen

Der natürliche Wassergehalt der Schluffproben lag zwischen w = 24,8 und

34, 2 X; die Fließgrenze erstreckt sich von w - 30,2 bis 45,5  und die

Ausrollgrenze von wa - 16,5 bis 20,3 ). Hiermit wurden Konsistenzzahlen

zwischen K - 0, 33 breiig und 0, 72 weich ermittelt. Hierbel wurde festgestellt,
daß bis etwa 2,5 m unter Gelände die Zustandsforn weich war, während mit

zunehmender Entnahmetiefe (etwa bis 6 m) die Zustandsforn mehr zur breiigen
Konsistenz tendlert.

I.3. 3 Triexialversuche

Bei bindigen, schwach durchlässigen, wassergesättigten Böden sind für die Trag¬

fählgkeit die Scherparameter des unkonsolldierten Triexialversuches maßgebend.

Hierzu muß die Anfangsfestigkeit cu (*  0) ermittelt werden. Diese P - O-Ana¬

lyse trifft besonders für die Phase der schnellen Dammschüttung zu.

Während der Schüttpausen und nach Beendigung der Schüttarbeiten beginnt der
Porenwasserdruckausgleich in Form einer Konsolidierung, bis in einer Gleich¬

gewichtsphase der Reibungswinkel«' und die Kohasion c als Scherparameter wirk¬
san werden.

In unserem Falle ist hierbei der zeitliche Verlauf des Abbaues der Porenwas¬

serüber drücke von Bedeutung.

Eine schematische Darstellung der Konsolidierungsvorgänge Ist aus der Abb. 4
ersichtlich.

Die Messungen der Trlexielversuche erfolgten über eine Meßstellenumschaltanlage

UPH 3200 mit MIkFOcomputer der Firme Hottinger Baldwin, Darmstadt.

Mit 2 Serlen von Triaxialversuchen wurden im Labor die Abläufe des schnellen
Porenwasserdruckaufbaues und des langsanen Porenwasserdruckausgleiches
nachvollzogen, um hierdurch Kriterien für die zulässige Schüttgeschwindigkeit

auf der Baustelle und die Sicherheit gegen Grundbruch festzulegen.

In einer ersten Serie von Dreiachsialen Druckversuchen wurde an den Proben

zunächst ein allseitiger Druck bei geschlossenen System aufgebracht, d.h. das

in der Probe enthaltene Wasser konnte nicht entwelchen.

Anschließend wurde bei weiterhin geschlossenen System die lotrechte Belastung
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der Proben bel verschiedenen Seitendrücken bis zum Bruch gestelgert, wobei

ständig der in den Proben erzeugte Porenwasserdruck gemessen wurde.

Die in dieser Versuchsreihe gemessene Anfangsfestigkeit betrug im Mittel aller

Versuche Cu = 14 kNm'; dies ist die für den Fall einer schnellen Belastung des

weichplastischen Schluffes maßgebende Scherfestigkeit bei einer nur geringen

Entwässerungsmöglichkeit des Bodens.

Beim Aufbringen der allseitigen Belastung vurde an den Proben im Mittel ein Po¬

renwasserdruck von 53  des allseltigen Druckes genessen; das heißt abweichend

dem sandigen Schluffvom Idealfall eines wassergesattigten Tones wurde bei

noch ein erheblicher Teil der Spannungen vom Stützgerüst der Sandpartien in der

Probe aufgenommen. Außerdem waren die Proben möglicherweise während der Ver¬

suchsdurchführung nicht mehr vollständig wassergesättigt, so daß innerhalb der

Probe ein Porenwasser druckausgleich stattfinden konnte.

Porenwasser über druk¬Infolge der weiteren Laststeigerung betrug der Anteil des

kes noch rund 30 der aufgebrachten lotrechten Spannung.

Im Bruchzustand, ((6, - g )max) wurde ein mittlerer zugehöriger Porenwasserdruck

von u  35 kN/m festgestellt; d.h. bei Berücksichtigung eines Sicherheftsbei¬

wertes vonys 2 beträgt der zulässige Porenwasserüberdruck ug = 17,5 kN/ne

In der Abb. 5 sind eine Druck- Setzungslinie mit den genessenen Forenwasser¬

Überdruck sowie ein Scherdiagramm für die Anfangsfestlgkeit des sandigen

Schluffes dargestellt.

EEE
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Bild 39. Spannungaänderungen im Ton
und Ermiulung der Siclarbei y in
Abhangigheit von der Zei !

Hhe der Damhtun; f mlderr Sche-
nnng » la vinri grgrbenra Flichr duntk P:
Prdr  P  er Par-
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nach Striegler ! Werner: DAMMBAU in Theorie und Praxis
Abb. 4
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DREIACHSIALER DEUCKVERSUCH

Abb. 5

In einer zweiten Serle von Dreiachsialen Oruckversuchen vurde die Abbauzeit des

Porenvesseruber Guckes unter kanstanter Last beohachtet. Hierzu wurden die Pro¬

ben zunachst bei geschlossenen Systen und konstanten Seitendruck solange bela¬

stet, bis sich in der jeweiligen Laststufe der maximale Porenvasserdrucs

eingestellt hatte. Anschließend wurde am Filterstein der Probenoberseite des

System zur Entwässerungsmöglichkeit geöffnet, während am Filterstein der Pro¬
benunterseite der Porenvasserdruck genessen wurde.

Der maxinal zulässige Porenwasserüberdruck beträgt u - 17,5 kN/n.

Im entwässerten Irlaxialversuch baute sich ein Forenwasserdruck von 12 knn

6 Stunden auf Null ab; der Abbau auf 3,m ( 30 des Anfangsporenwasser¬
druckes) erfolgte in rund 3 Stunden.

In den Baugrundaufschlüssen vurden Schichtdicken des sandigen Schluffes von 3

bis Sm festgestellt. Dieses Schluffpaket ist von Sandadern durchzogen, die
eine Entwässerungsmögl ichkeit darstellen. Zusätzlich ist

In Situ ein Abbau
des Porenwasserüberdruckes in den Kalkmergelschichten unterhalb der Schluffzone

sowie in der Dammaufstandsebene môglich, die als ca. 0, 4 m dicke Kiesschüttung

ausgeführt verden sollte. Somit konnten für die Abbauzeit des Porenwasserüber¬

druckes in der Natur rechnerische Schichtdicken von 2,5 bis 4 m zugrundegelegt
werden.

Entsprechend dem Oedometerversuch gilt Tür die Abbauxeit des Porenwasserüber¬
druckes in der Natur das Modellgesetz

wobei tN - Abbauzeit in der Natur

M Abbauzeit Im Versuch (Modell)

N Schichtdicke in der Natur

M = Schichtdicke in Versuch (Modell)

Mit den zuor genannten RandbedIngungen und versuchsergebnissen ergäbe sich für

den Abbau des Porenwasserdruckes von rund 12 kMn“ auf einen Rest von 30  eine

Abbauzeit von 100 b1s 240 Tagen. Berücksichtigt man jedoch, dan das zuvor ge¬

nannte Modellgesetz für den Dedometerversuch zugeschnitten Ist und daß beim

Triaxlalversuch die Entwässerungsmöglichkeit etwa um dee 10-fache kloiner ist

als beim Cedometerversuch (man beachte das Verhältals von Probenhöhe zu
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Probendurchmesser sowle die unterschiedlichen entwössernden Flächen), so ergibt

sich eine rechnerische Abbauzelt des Porenwasserüberdruckes in der Natur von

dem zulässlgen Porenwasserüberdruck auf 30 % desselben von cs. 10 bis 24 Iagen.

sofern vährend der Danmschüttarbeiten der zulässige Porenwasserüberdruck von

17,5 kN/mE erreicht wurde,

In dem o. g. Zeitspektrum sind die für den Porenwasserdruckabbau günstigen als

auch ungünstigen Randbedingungen enthalten. Als mittlerer Anhaltswert konnte

eine Abbauzelt von rund 2 Wochen zugrundegelegt werden.

II. ERDSTATISCHE NACHNE ISE

NonSpreizspannungen werdenresultierendenDie aus der Dammschüttung

die in der Dammaufstandsfläche innerhalbBaustahlgewebematten aufgenommen.
Kiesschüttung verlegt wurden. Außerden wurde hierdurch eineeiner

lastverteilende Wirkung erzielt, die sich zur Überbrückung von Schwächezonen im

Untergrund günstig erwelsen sollte.

II.1 Zulässige Bodenpressung je Schüttphase

Mit der Kohäsion für die Anfongsfestigkeit cy = 14 kN/m ergibt sich eine

Die zulassigeGrundbruchspannung Von CuO KN(- Analyse).
Hodenpressung beträgt denzufolge bei schnellem Schüttvorgang und bei 2-Facher

einemDies entspricht belSicherheit Gr = 35 kN/m' je Schüttphase.
Raumgewicht des Dammschüttmaterials von y = 2 t/me einer Schütthöhe von 1, 75 m.

Mit einem Porenvesserdruckbeiwert von 0, 4 wird bei Ausnutzung der zulässigen

Bodenpressung ein zugehöriger Porenwasserüberdruck von rund 14 KN/m2 erzeugt.

II.2 Größte zulässige Schütthöhe nach  Kezdi

Für wassergesättigte, weichplastische bindige Böden gilt nach "Kezdi“:

1
maxh 7

17

Mit einem Sicherheitsfaktor von y = 2 beträgt die maximale zulässige Schütthöhe

nax h= 1.8 m.

Das heibt nach einer Schütthöhe von 1, 75 bis 1, 8 m ist die zulässige Scherfe¬

stigkeit des sandigen Schluffes in der Phase für die Anfangsfestigkeit

AbbauSchüttpauseeinermüssenDanacherreicht.
Porenwasser überdruckspannungen und die damit eintretende Konsolidierung des

Untergrundes abgewartet werden.

III. ANGABEN ZUR DBERWACHUNG DER SCHOTTARBEITEN

Zur Gewährleistung eines sicheren Ablaufes der Dammschüttarbeiten wurde der

örtllchen Bauleitung Folgende Arbeitsanweisung zur Überwachung gegeben.

III. 1 Während der Schüttarbeiten

Die aufgebrachte Belastung infolge der Dammschüttung darf je Schüttphase die

zulässige Bodenpressung von 35 kMn2 nicht überschreiten; die zugehörige Höhe

je Schüttphase beträgt maximal 1,75 bis 1, 8 m.

Der an der Baustelle genessene Porenwasserûberdruck soll bei keiner Meßsonde

0, 175 bar (£ 17,5 kN/m2) wesentlich überschreiten (eine zeitweilige Über¬
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schreitung dieses Hertes um 10 bis 25 % kann zugelassen werden, da infolge der

bereits aufgebrachten Dammlast eine Fortschreitende Konsolidierung des Unter¬
grundes erfolgt).

Das jewells zuerst eintretende Kriterium Ist für das Einstellen der Schüttar¬
beiten maßgebend.

III. 2 Während der Schüttpausen

Nachdem Schüttmaterial in einer Höhe von 1, 75 bis 1, 8 m elngebaut ist, bzw. so¬

bald er genessene Porenwasserüberdruck an einer der Meßsonden 0, 175 bar über¬

schreitet, ist eine Schüttpause so lange einzulegen, bis der Porenwasserüber¬

druck auf 30 % des gemessenen Maximaldruckes abgefallen ist.

IV. MESSUNG DES PORENWASSERORUCKES AN DER BAUSTELLE

IV. 1 Die Meßeinrichtung

Der durch die Dammschüttung im Untergrund erzeugte Porenwesserüberdruck wurde

mit einer Meßelektronik der Firma Hottinger Baldwin Meßtechnik GmbH, Darmstadt

sowohl während der Dammschütterbeiten als auch noch 8 Wochen nach deren Been¬

digung in einem stündlichen Rhythmus gemessen undzur weiteren Auswer tung
automstisch registriert.

415—
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Die Meßelnrichtung bestand im wesentlichen aus folgenden Teilen:

- 5 Porenwasserdruckaufnehmer Typ P 3 M/I0 bar

- eine 6 - Kanal - Meßelektronik mit sutomatischer Registrierung

(mit Oigitalanzeige und Digltaldrucker)

Mit dieser Anlage vurden die in den 5 Druckaufnehmern genessenen Porenwasser¬

Überdrücke automatisch registriert und ausgedruckt, wobei die Meßdstenregi¬

strierung durch eine eigene Zeitauslösesteuerung erfolgte. Im Druckprotokoll

wurden Uhrzeit, Meßwert und Meßstellennummer abgebildet.

Andererseits war mit der Anlage durch manuelle Bedienung jederzeit ein

beliebiger Abruf der Meßwerte möglich.

In Abb. 6 ist das Schnittbild eines seriennäßigen Druckaufnehmers der Firma

Hottinger Baldwin Meßtechnik dargestellt.

IV. 2 Einbau der Meßsonden

Bislang wurden üb licherweise bei Porenwasserdrucknessungen die Aufnehmersonden

vertikal in den Boden unterhalb der Dammaufstandsfläche eingebaut. Dies erfolgte

durch Eindrücken der Sonden in den Untergrund bzw. durch Einbringen der Sonden

in vorgebohrte Lôcher. Die Meßkabel wurden dann in der Dammaufstandsebene hori¬

zontal zur Registriereinrichtung geführt. In diesen Fällen war nach Abschluß der

Danmschüttarbeiten eine Wiedergewinnung der relativ teuren Sonden (Stückpreis

ca. OM G. 000,--) nicht mehr möglich.

In unserem Falle sollten die Sonden erstmalig zum welteren Einsatz wiedergewon¬

dennen werden. Deshalb erfolgte der Einbau leicht zur Horizontalen geneigt in

Boden bis rund 1,5 m unter den Grundwasserspiegel. Hierbei konnte die bei den

serienmäß igen Sonden vorhandene Rammspitze entfallen (vgl. Abb. 7).

arg A—

MODIEIZIERTER DRUCKAUENEHMEE

Abb. 7
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Die Sonden vurden durch PVC - Abdeckhauben gesteckt, vobel die Durchführungen

mit Kunstharz abgedichtet wurden. Die Abdeckhauben wurden an FVC - Rohren be¬

festigt, die bis zum Dammful verlängert wurden. Am Sondenende vurde ein

Stahlsell zum späteren Ziehen der Sonde angebracht, wohei vährend des Ziehens

lediglich der Haftwiderstand In der Eindichtung der Sonde Innerhalb der Ab-

deckhaube ûbervunden verden mußte. Danach konnten die Sonden Trei durch die Pyo¬
Robre aus dem Dammuntergrund gezogen werden.

Zusatzlich zu der Kunstharzabdichtung en der Abdeckhaube vurde das Im Hüllrohr

verblichene Sondenende mit den von der Firma Freussag, Dacmstadt freundlicher¬

weise zur Verfügung gestellten Hentonittonkugeln und den spezlellen DIchtungs¬

mittel 'SBF - Quel lon' gegen das Hul lrohrinnere abgedichtet, um eine Entspannung

des Porenwassers in das Hüllrohr hinein auszuschließen. Mit diesem Dichtmittel

vurden sebr gute Erfahrungen sowohl bei der Verarbeltung als auch im späteren
Zustand gemacht.

udeelhanbe PC- Rahr

Sondenkkdhel

Messsonde

agae ZuggelSondensystem
Abb. 8

Behlunggsintes

Un ein Verschlammen der Wassereintrittsöffnungen an Sondenkopf zu vermeiden,

wurde dieser mit elnem Filtervlies ummantelt.

Eine schematische Darstellung des Sondensystems ist der Abb. S zu entnehmen

Die auf diese leise montier ten Sonden wurden an zwef Meßreihen in Baggergräben

mittels offener Wasserhaltung verlegt, vobei der Sondenkopf an Grabenende in den

anstehenden, ungestorten Boden eingedrûckt vurde. Je Meßreihe hatten die Sonden

einen seltlichen Abstand von mehr als 2 m, um einen Porenwasserdruckabbau durch

das Grabensysten zu vermeiden. Außerden waren die Sonden in verschledenen Tiefen

unter der Geländecherfläche positioniert. In der Abb. 10 ist die Lage der Meß¬

reihen sowie der Verlauf der Sondenkabel zur Meßstation in Danngrundris

dargestellt; Abb. 9 zeigt den Querschnitt elner Meßrelhe.

M15

Sonde3 Sonde Sonde 5

Abb. 9

Querschnitt Messreihe II
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DER

SSREIHE

Abb. 10

IV. 3 Ergebnisse der Porenwasser druckmessungen während der Schöttarbeiten

In der Meßreihe I lagen die Sonden 1 und 2 jeweils unter den Dammschultern; in

der Meßreihe II lag Sonde 3 unter der nördlichen Damnschulter, Sonde 4 in der

Mitte der nördlichen Fahrbahnhälfte und Sonde 5 unter der Dammachse.

In der Abb. 11 sind die Schütthöhen, der Verlauf der genessenen Porenwasserdrük¬

ke sowie die im Bereich der Meßreihen I und II bechachteten Setzungen in verein¬

fachter Darstellung jeweils über der Zeit aufgetragen.

In der ersten Phase der Schüttarbeiten (bis zum 02.07. 82) wurde eine Schütthöhe

von etwa 2 m erreicht. Bei dieser geringen Belastung war kaum ein Porenwasser¬

druckanstieg festzustellen.

In der darauf Folgenden Noche (05. 07. bis 09. 07. 82) wurde bis zu einer Höhe von

ca. 3 m geschüttet. Hierbei stieg bei den Sonden 1 und 2 (Meßreihe I) der Poren¬

wasserdruck sehr stark an, während bei den Sonden 3, 4, 5 (Meßreihe II) ein mäßi¬

ger Zuwachs registriert wurde.
derBei der Meßreihe II baute sich dann über das folgende Wochenende

Porenwasserdruck wieder wesentlich ab, während bei der Meßreihe I in dieser Ar¬

beitspause die Meßwerte sogar leicht anstiegen. Diese Tendenz konnte auch bei

den weiteren Schüttvorgängen beobachtet werden.

Außer dem war eine zeitliche Verzögerung zwischen der Belastung durch den Schütt¬

Vorgang und dem Porenwasserdruckanstieg zu verzeichnen. So zum Beispiel traten

die Spitzen des Porenwasserdruckes nach einem Schüttvorgang am Tage fest

regelmäßig erst in der Nacht gegen 24 Uhr ein.
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Mit zunehmender Schütthöhe unterschieden sich die Meßergebnisse von Mebreihe

(Sonden 1 und 2) wesentlich von denen in Meßreihe II (Sonden 3, 4 und 5). Bei den

Sonden 1 und 2 stieg vährend der Werktage der Porenwasserdruck nahezu stetig an

beiund blieb über das Wochenende relativ konstant. Im Gegensatz hierzu stieg

den Sonden 3, 4 und 5 der Porenwasserdruck mit Wiederbeginn der Schütterbeiten

nach einem Vochenende des öfteren sprunghaft an. Unmittelbar mit dem Elnstellen

der Schüttarbeiten zu der Wochenendpause setzte ein zum Tell erhebliche

Druckabbau über das Nochenende ein.
Die Ursache für das spontane und auf Änderungen der Belastungsgeschwindigkeit

sehr empfindliche Reagieren der Porenvasserdrucksonden 3, 4 und 5 in der Meßreihe

II wird auf eine nehegelegene Kanalisstionsleitung zurückgeführt, die im Bereich

von Meßreihe II kurz Vor Beginn der Baumsßnahme am nördlichen Dannfuß neu ver¬

legt vurde. Die Verfüllung des Kanalgrabens erfolgte mit Kies - Sand - Materisl,

des sich später während der Schütterbeiten als idesle Drainagemöglichkeit des

sandigen Schluffes unter dem Damm erweisen sollte.

Bei einer Schütthöhe von rund 4 m (21.07.82) zeigten die in der Meßreihe

genessenen Porenwasserdrücke elne stark ansteigende Tendenz bei der Marke O, 130

bar (2 13,0 kN/m2), so daß man sich entschloß, in diesem Abschnitt eine S-tägige

Schüttpause bis zum 28. 07. 1982 einzulegen.

In der Meßreihe II hingegen konnte die Dammhôhe auf rund 6 m onne Einlegen einer

vobei hier die genessenen Poren¬Schüttpause gebracht werden (28.07.82).

wasserdrücke zwischen 0, 07 und O. 1 bar (2 7 und 10 kN/m) lagen.

Nach einer kurzen Schüttpause von 2 Tagen im Bereich der Meßreihe II wurden am

29. und 30. 07. 1982 bei beiden Meßreihen 2 Schüttlagen von je 30 cm Dicke

eingebaut. Hierbel stlegen die Porenwasserdrücke in der Meßreihe I geringfügig

an, während in der Meßreihe II sprunghafte Druckzunahmen bis zu 0,04 bar

(2 4 kNm2) registriert wurden. Des folgende Nochenende führte in der Meßreihe

II zu einem Druckabbau von etwa 0, 03 bar, während in der Meßreihe I die Poren¬

wasserdrücke nahezu konstant blieben.

Am 02. und 03. 08. 1982 wur de abermals vorsichtig mit geringen Schütthöhen weiter¬

gearbeitet, wohei in Meßreihe II der Damm auf seine Sollhöhe gebracht wurde.

Hierbei stellte sich bei der Meßsonde 4 (unter der Dammachse) der maximal gemes¬

sene Porenwasserdruck von nahezu 0, 21 bar (s 21 kMm') ein. Dieser Wert ent¬

sprach einer zeitweillgen Überschreltung des maximal zulässigen Porenwasser¬

druckes um rund 20 %. Der meximale Porenwasserdruck konnte ohne Gefahr während

der Schüttarbelten erzeugt werden, da aufgrund der Vor ausgegangenen Messungen in

der Meßreihe II ein rascher Porenwasserdruckabbau zu erwarten war. Dies wurde

auch hei den darauf folgenden Messungen mit den Sonden 3, 4 und 5 festgestellt.

In der Meßreihe I wurde vom 04.08, 1982 bis zum 0S. 08. 1982 eine weltere Schütt¬

pause eingelegt und anschließend in dûnnen Lagen der Damm bis zu seiner

endgültigen Höhe geschüttet, wohei der maximel gemessene Porenwasserdruck

ebenfalls die Marke 0, 21 bar (2 21 kW/m*) nicht überschritt. Mit Beendigung der

Schüttarbeiten klang In dieser Meßreihe der Porenvasserdruck nur sehr langsam

ab. Acht Wochen später wurde bel Beendigung der Porenwasserdruckmessungen

Immerhin noch ein mittlerer Porenvasserdruck von 0, 13 bar ( 13 kMm) bei den

Sonden 1 und 2 festgestellt.

V. SETZUNGEN

Erst ab einer Schütthöhe von ca. 3 m wurden Setzungen im Zentimeterbereich fest¬

gestellt. Diese nahmen mit wachsender Dammhôhe zu, wobel die Setzungen Im Be¬

reich von Meßreihe I wegen der hier ungünstigeren Bodenerhältnisse rund 25

grôßer varen als in Meßreihe II.

Bei Ende der Schütterbeiten wurden In Meßreihe I rund 7 cm und in Meßreihe II

rund S,5 cm Setzung gemessen.

Ab September 1982 ist nur noch eine geringe Setzungszunahme zu beobachten.

Anfang April 1983 betrugen die Setzungen in Meßreihe I rund 13 cm und in Meßrei¬

he II rund 11 cm.
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VI. SCHLUSSFOLGERUNG

Mit begleitenden Porenwasserdrucknessungen wurde eine kontrollierte schnelle

Dammschüttung auf schlechten Untergrund ermöglicht. Die Herstellung des 8 m

hiohen Autobahndammes konnte innerhalb von 9 Nochen erfolgen, wobe! Schüttpausen
erst ab einer Dammhôhe von 4 m erforderlich waren.

Mit den Porenwasserdruckmessungen wurden die Ergebnisse der Laboruntersuchungen

sowie den anschließenden Berechnungen weitgehend bestätigt.

Der zusätzliche finanzielle Aufwand für die gesamte Elnrichtung der Porenwasser¬

druckmeßanlage steht in einem vernünftigen Verhältnis zur Kostenerspernis gegen¬

über anderen möglichen Verfahren wie zum Beispiel Bodensustausch, Einbau von

Vertikaldrains oder einer sehr langsamen Schüttung, die aber in diesem Falle

nicht möglich war. Dies gilt erst recht, venn man berücksichtigt, daß in diesem

Falle die ublicherweise verlorenen Meßsonden zum weiteren Einsatz wiedergewonnen

vurden. Auch wären im Falle von Vertikaldrains oder einer langsamen Schüttung

keine Aussagen während der Bauzeit über den Konsolidlerungszustand im Hinblick

euf die Grundbruchsicherheit môglich gewesen.

Letztlich sei der Firna Leonhard Moll, Niederlassung Frankfurt gedankt, Für die

hilfreiche Unterstützung während der Verlegung der Meßsonden sowie für die

verständnisvolle Zusammenarbeit bei den Messungen und der daraus zu ziehenden
Folgerung auf die Bautätigkeit.
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SYNOPSIS

Elastic analysis of laterally loaded free-head and fixed-head piles en¬

bedded in a layered soil system has been corried out. Results are presented for

piles of various lengths and stiffnesses for a wide range of cases of practical

interest. Length to diameter/width ratio, pile flexibility factor, thickness o

surface layer, elastic properties of the soll system and pile head condition,
thesepile. Quantitative estimates ofgovern the lateral response of a

parameters on displacement, rotstion and maximum moment coefficients have been

presented in dimenslonless terns.

Depth of surface layer controlling the behaviour of a pile depends on pile

Flexibillty factor and layer coefficient i. e. ratio of elastic moduli of surface

layer to bottom layer of soil. A stiff surface layer extending to one-tenth the

length of a plle considersbly reduces the displscement and rotation of flexible

piles and naxinum moment/fixed-hesd moment in stiff piles.

INTRODUCTION

Pile foundations used to support bridge abutments, plers, water-front

structures, transmission line towers, multi-storeyed buildings, chimney etc. are

subjected to lateral load in addition to vertical load. Sometimes, they receive

lateral loads not From the superstructure, but fron the surrounding soil on

account of movements induced by different loadings. Lateral loads develop

bending noments and shear forces in the plles which the foundation must resist.

Besides, the lateral deflection and the slope of the pile axis is important from

the stabllity considerstion of the superstructure.

There are several theoretical solutions wallable to analyse the lsteral

response of piles. Most of then use the concept of modulus of subgrade reection

based on WINKLER's assumption. [MATLOCK and REESE (1960), DAVISSON and GILI

(1963), BROMS (1964a), BROMS (1964b)). For e realistic analysis, the subgrade

thenodulus is usually considered to be a function of depth. Despite

mathematical convenience of the subgrade reaction theory, the consequent

assumption of the soil as a Vinkler or spring nedium is unsstisfactory as no

sccount is taken of the continulty of the soil mass. The effect of a layered

soil system on the lateral response of plles using the concept of modulus of

subgrade resction has been studied analytically by DAVISSON and GILL (1963).
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A satisfactory analysis for the behaiour of a single pile has been

developed in which the soil is assumed to be an elastie continuum (SPILLERS and

STOLL (1964), POULOS (1971, 1973) and GEORGE and CHAR (1974)). In these

analyses, the elastic modulus of soil is considered either constant or

increasing lineerly with depth. PISE (1981b, 1982) has analysed a free-head plle

subjected to lateral load and presented typical results to show the influence of

a two-layer soil systen on pile behavlour. Later (1981a, 1983) the analysis has
been extended to the fixed-head piles.

Scope of the Present Study:

An elastic analysis of a free-head pile subjected to lateral load and

noment and that For a fixed-head pile under lateral load, enbedded in a two¬

layer soil system, has been given here. It is similar to that employed by

SPILLERS and STOLL (1964) and presented elsewhere by the author (1981a, 1981b,

1982 ,1983). Solutions for displacements, rotatlons of pile head, maximum

bending moment/fixed-head moment induced in piles are studied for wide range of

cases of practical interest. The results are presented in a more general and di¬

mensionless form involving the geometrical parameters of a pile, pile head con¬

dition, elastic properties of the soil layers and pile, and the thickness of the

surface layer. It is belleved that the results would provide guidelines to the

practising engineers for the design and anslysis of piles.

THEORETICAL ANALYSIS

The detsiled analyses for a fixed-head pile and for a free-head pile have

been given by the author (1981a, 1981b), elsewhere. The analysis for a free-head

pile has been described briefly in the following paragraphs.

Analysis of A Free-Head Plle:

Fig. 1 shows the free-body diagram of a free-head floating pile
soil mass,

and the elastic nodulus of soil used in the analysis. The pile is of
length L,

width/dlameter d, and constant flexibility EpIp . Horizontel load H
and moment

M, act at ground surface. L is the thickness of the surface layer.Eand E
are the elastic moduli of surface and bottom layers of soil respectively. For

the purpose of carrying out analysis, the pile is divided into n elements, each
of equal length t L/n.

Each element is acted upon by an uniform horizontal stress, which Is
approximated to a concentrated force P - (t d), acting at the centre of the
element.

The soil in the respective layers is assumed to be an ideal, isotropic,

homogeneous, and elastic materisl. Ihe displacement is assumed continuous across

the interface of two layers. Although, MINDLIN's (1936) equations are valld for

elastic, isotropic and homogeneous soil mass, they have been used to predict the

deformation in non-uniforn soil media by POULOS (1973, 1979) and GEORGE and CHAR

(1974). For convenlence and economy, MINDLIN's (1936) equation hes been used to

predict the horlzontal displacements in the soil mass albeit approximstely. Pile

displacements have been obtsined from the equation of flexure of a beam

expressed in the finite difference form. Ihe pile tip is essumed free to move
and rotate.

By equating the soil and pile displacements at the element centres for

points 2 to (n-1) and using appropriste boundary conditions along with equations

of equilibrium, sufficient equations result to evaluate the concentrated forces

end, in turn, ell other parameters like deflection, slope, shear, moment, soil
reaction.

The following expressions are conveniently written for s pile embedded in e
two-layer soil system
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.. (1)T

.. (2)
C

I (3)

thickness of surface layer;I layer thickness ratio,In which
pile flexibllity factor withandC- layer coefficient

reference to Ep.

Expressions For A Free-Head Pile:

(4)MmMm HL

(5)
9" IyH

.

(6)
8a

Fron Reciprocal Theorem

(7)
Le

in which Am- meximun moment; m- maxinum moment coefficient; yg and

respectively; I and Ighorlzontal displacement and rotation of a pile head,

for horizontal load onydisplacement and rotstion influence factors

rotation influence factorsrespectively; and Iand I displacement and

for moment only, respectively.

Expressions For A Fixed-Head Pile:

and

(9)m

in which I,  influence factor for deflection for a fixed-head plle; M

Fixed-head moment; and m. - fixed-head moment coefficient.

Typical Results

The accuracy of the results depends on the number of elements into which

the pile is divided. POULOS (1971) noted that the use of 21 elements gives

reasonable compromise between sufficient accuracy and excessive computer time.

In the present analysis the plle was divided into 20 elements. Poisson's ratio vs

for both the layers was taken O.5. L/d was assigned values of 10, 25, 50 and

100; Kg - 1052 - 100, C = 0. 25 - 10 ; and I = 0.05 - 0.50. Typical results have

been presented in Figs. 2 - 11.

REVIEN OF RESULTS

Influence Factors For Displacement and Rotation:

L IH IeM Iere plotted ageinst Kg for layer thickness ratios

T= O. 1 and O.3 for typical C - values and L/d - 10 and 50 in Figs. 2 - 5. It is

seen from Figs. 2 - 5, that for any I - value, these coefficients depend very
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much on Ka and C. At any Ld ratio, each of then decresse as either Ka or C

incresses indicating decrease in ground displacement/rotstion of pile head.

Fig.  shows the Influence of Ld  nd

I « O.1. It may be noted that for any Ka and C - value, thèse coefficients are
nore for slender piles.

The effects of layer coefficlent C and laver thickness ratio I on Ig and

nd   nd  are sho In Fig. 7 - B for L/d  50 and typical

values. It is observed that depth of surface layer controlling
the lateral

response of a pile depends significantly on pile flexibility factor Ka and layer
coefficientC

For stiff surface layer, C- 1, with respect to damplng of I and I,t, points
of diminishing returns are reached at 0.20

O. 10 and 0.05 for Ka= 10
(stiff pile), 10 (flexible pile), and 10-5(very flexible pile).

respectively.
For soft surface layer, e. g., C - 0.25, and Ka 10-

IVH well as Iy
continue to increase vith increasing I, whereas, at Kg = 10

they increase
steeply upto T2 0.125, and, therearter the change is insigniFicant.

Results for la and Ie versus T are shown in Eig. 8 for L/d 50 and

typical Kp - values. The study, of the veriation of these coefficients with

lead to the conclusions which are practically 1dentical to those drawn from
Fig. 7 1.e., ly and Iy versus I.

EFfect of Plle Head Fixity:

Table 1 records the influence factors for a free-head and fixed head pile

for L/d = 50 and I « O.1 for typical Ka and C - values. It is noted that Ig are

considerably less than the values of Igu, 1.e., a fixed-head pile deflects' less

than a Free-head pile subjected to the same horizontel load. Comparison between

Fig. 7(s) and 7(b) substentiates the sbove conclusion for any I - value,

TABLE 1: DISPLACEMENT INFLUENCE FACTORS FOR A FREE-HEAD

AND FIXED-HEAD PILE, (L/d - 50; T - 0.10)

Layer Ke 2 105 Kg e 10- KR= 10
oefficient,

Iy Iyn IH

(1) (2) (4) (6) (7)

O. 25 68. 73 30.81 15.61 6.70 7.19 2. 17

D. 50 41.24 19.90 12.58 5.95 6. 41 2.09

1.00 24. 19 11.75 9.07 4. 86 5. 27 1.97

2. 00 14.32 6.54 5. 83 3.56 3. 89 1.75

10.00 2.97 1.30 1.55 1.13 1.24 0.92

Homent Coefficients:

The maxinum moment coefficient is shown in Fig. 9 For typical cases as a

function of Ka. It Is seen that at any L/d ratio,  incresses with increasing

Kp or decreasing C. At any Kg and C - valne, m is generally higher for plles

having larger L/d ratio. However, for relatively atiff piles, this is almost

independent of L/d. Identical conclusions are drawn, for the varlation of m
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with Kg from Fig. 10. However, for Kgs O.5 the restraining moment for relatively

short piles, is slightly greater than for slender piles.

For C - 1, and horizontal loading, the maximum moment occurs typically at a

depth of between O.1 L and O. 4 L below the surface (Results not incorporated).

he stiffer the pile the lower is the point of meximum moment below the surface.

These depths correspond to 0.05 L and O.30 L for stiff surface layers having C

2 - 10. The layer thickness ratio I, and L/d ratio, prectically do not alter

these values, For moment loading only, the maximum moment occurs always at the

surface and is equal to the applied moment. For a fixed-head pile the maximum

noment corresponds to the Fixed-head moment and it occurs where the restralnt is

provided.

Flots of Mo versus I are shown in Fig. 11(a) for typical ceses. At any K

it is observed that the curves pass through points of optimum magnificstiono
and 10-3reduction in  as C-1 or=1, respectively. The curves at Ka - 10¬

and C-1 show that optinum reduction in  occurs at I 0.10 and 0.075;

and O.15.up to T 0.35thereafter, m increases with increasing
105The curves, at Karespectively; further increases in I do not change m

and C- 1, show that the decresse in ma with incressing I is negligible. Points of

diminishing returns with respect to damping of ma are reached at T20.05. For

soft surface lsyer, C-1, and Kg = 10, 10-3 and 105, optimum magnification in

Mm occurs at T O.30, O. 20, and 0. 05, respectively.

Flg. 11(b) shows the variation of m with I for typical cases. For stiff

0to dampingsurface layer C-1, points of diminishing returns with respect

10moments are practically schieved at I = 0.20 and O. 10 for Ka andK
and  10-C-1,10-3 and 10-5, respectively. For soft surface layer,

- valuesoptinum magnification in mi occurs at I= 0.10, whereas for other

m significantly depends on T and C - Values.

ILLUSTRATIVE EXAMPLES

Two hypothetical examples, one for a free-head pile, and the other for a

fixed-head pile are solved here, using the results presented.

Example 1

A 30 cm steel pipe pile with free-head is embedded 7.5 m in a clay of stiff

consistency and is subjected to a lateral load of 30 kN 1.2m fronthe ground

11.000 cm“ and Epsurface. Elastic modulus of the under layer  6 MPa, I

205 GPa. The ground line deflection and rotation of a pile head are computed

for C - O. 25, 0.50, 1.0 and 2.0 for a surface layer thickness of 1 m.

From soll-pile data and Eqs. 1 and 3,

and Kg- 1. 18 x 103I = O.133

H0NandM 36 kNn

Using Figs. 2-4, For Kg = 1.18 x 10-3, I = O.133, 1/d - 25, and various values

The groundof C, influence factors L, I le have been Interpolated.

line displacements and rotations have been evaluated from Egs. 5 and 6

respectively. The results are recorded in Table 2.

Example 2

For the fixed-head pile having soil-pile cheracteristics as in example 1,

calculate the ground line deflection and lixed-head noment for C = 0.25. 0.50,

1.0 and 2.0.

Iyr and n for various C - values ere interpolated using Figs. 5 and 10

The ground linerespectively, for L/d - 25, Ka 1.18 x 103, O. 133.

displacements and fixed-head moments have been calculsted from Egs. 8 and 9,

respectively. Ihe results are presented in Table 3.
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TABLE 2: RESULTS OF FREE-HEAD PILE (EX. 1)

Layer
Tnfluence Factors deflection rotation

oefficlent,C
IIH

1n in ad.
(1) (2) (3) (4) (5) (6)

O. 25 15.15 57.5 310 16. 23 O. 0095

0. 50 11.10 39.0 270 11.55 O. 0073

1. 00 7.35 27.0 220 7.78 O. 0055

2.00 4.70 19.25 180 3.51 O. 0043

TABLE 3: RESULTS OF FIXED-HEAD PILE (Ex. 2)

Laes

oefficient,C
deflection,y fixed-head moment

in mm in kAm
(1) (2) (3) (4)

O. 25 6.75 C. 161 4. 45 3.62

O. 50 5. 30 O. 136 3.53 3.06

1.00 2.25 D. 120 2. 83 2.70

2. 00 2. 85 d. 999 1.90 2.23

From Tables 2 - 3, it is evident that the soil characteristics (modulus)
influence the Fesults considerably. In practice,

possible to estimate
elestic modulus of soil

either from triaxial compression test results or

otherwise. But, it 1s emphasized that the uncertainties in estimating the soll

modulus would considerably influence the pile response and there is scope of
research in this aspect.

SUMMARY AND CONCLUSIONS

The various factors which influence the lateral response of piles embedded

in a layered soil system are, length to diameter ratio L/d, pile flexibility
factor Ke,layer thickness ratio layer coefficient C and pile head
condition. The quantitative estimates of

these parameters on displacement,
rotstion and moment coefficients have been presented in dimensionless terns.

Influence factors and moment coefficients
are more for piles having large L/d ratio and lower C - value. With incressing

Kinfluence factors for displacement and rotation decresse, wheres,

Increase. The maximum moment occurs typically st a depth of between O.1 L and
O. 4 L below the surface. The lower value is sssoclated with very flexible pile

and higher with stiff pile. The fixed-head noment corresponds to the maximum
moment for a fixed-head pile.
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pile dependscontrolling the behaviour of aDepth of surface layer

significantly on plle flexibility factor K, and layer coefficient C.

Reductions in pile head displacement for Ka.= 10-3 (flexible pile) and in

maximum moment/flxed-head moment for K 102 (relatively stiff pile), which are

beneficial in practice, are grestly accomplished by a stiff surface layer

extending approximately to one - tenth the length of a plle.

For stiff surfsce layer, points of diminishing returns with respect to

reductions in displacement and rotation are achieved at T= 0.20 to 0.05, the

higher value being associated with stiff pile and the lower with very flexible

controlling thepile. For a soft surface layer, the layer thickness ratio I,

leteral response of a pile largely depends on K and C - velue.

A fixed-head pile deflects less than a free-head pile subjected to the same

horizontal load.

The Illustrative examples indicate the applicabllity of the results to the

problems of laterally loaded plles. The results may also be used to predict the

lateral response of piles, partially restrained.
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UNTERFANGUNG EINES SECHSSTOCKIGEN APPARTMENTHAUSES IN THESSALONIKI-GRIECHENLANO

NEIGUNGS- UND SETZUNGSBERECHNUNGEN

Dipl.- Ing. Dimitrios Theodossiadis

Berstender Ingenieur

Vas. Herak11ou 20

Thessaloniki / Griechenland

I. ALLGEMEINES

Es handelt sich hier um ein Wohnhaus mit 33 Appartments, Seine Tragkonstruktion

besteht aus Stahlbeton. Seine Gründung - aus Einzelfundamenten - kam auf toni¬

gen-schluffigem Boden zu stehen.

Mit den Bau des Wohnhauses wurde im Jahre 1975 begonnen. Als es Anfang 1977 be¬

zugsfertig war, kamen mehrere Schäden zum Vorschein, während zugleich von den

Eigentümern eine Schiefstellung des Hauses festgestellt wurde.

In der zwelten Hälfte 1977 gab es damit genug Anlaß un beunruhigt zu werden. Auf

der anderen Seite, ließ eine schon laufende Gerichtsverhandlung zwischen den

Eigentümern und dem Bauunternehmen keine sofortige Lösung erwarten. Deshalb be¬

schloß die erste Fartei, Sachverständige zur Berstung zu ziehen.

II. SITUATION AM ENDE DES JAHRES 1977

Wie aus BILD 1 zu entnehmen ist, hat das Wohnhaus Chalkidikis Str. Nr. 96 in

Thessaloniki im Norden eine gemeinsame Grenze mit einem älteren gleichhohen

Haus, während im Süden ein 5 m breiter Fußgängerweg verläuft. Dieses Nachbarhaus

wurde auch vor 1975 errichtet.

Aus dem Schnitt desselben ist zu ersehen, daß die drei Häuser verschieden tief

gegründet sind, wobei das beschädigte Haus die geringste Gründungstiefe besitzt.

Auf das Verhalten der Nachbarhäuser wird nicht näher eingegangen, weil sie bis

heute kein Störungszeichen aufgewiesen haben.

Geim ersten Kontakt mit dem beschädigten Wohnheus wurden Risse festgestellt, de¬

ren Bild auf eine klassische Setzungsmulde nach der Länge des Hauses schließen

ließ. Gleichzeitig wurde zwischen den Häusern Nr. 96 und Nr. 98 an der Trennfuge

eine Erweiterung Festgestellt, deren Größe von 0 auf ca. 16 cm vom Bürgersteig

bis zur höchsten Stelle zunahm.

Nach der Entwurfsstatik, wie auf BILD 2 vorgeführt wird, sollte das Wohnhaus von

46 Stützen- und 4 Scheibenfundamenten getragen werden. Schon aber während der
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ersten Schaden- und Bestandsaufnahme wurde festgestellt, daß während der Kon¬

struktion 4 Stützen, S30, S31, S32 und S47, vernachlässigt wurden. Diesbe¬

zugliche Informationen, die in dieser Zeit geholt werden konnten, deuteten auf

eine Handlung im letzten Moment“ des Architekten oder des Bauunternehmers,
well diese Stützen im Wege standen.

Drei Tage später (1.9. 1977) wurde über eine empfindliche Pendelkonstruktion, die

an der Fassade des Hauses montlert wurde, mit der Messung der Abwelchung von der

Vertikalen bégonnen. Die erste Messung brachte schon eine Abweichung von 19, 3 cm

in der Hôhe von 19,5 m über Gelände. Danach wurde für die vordere Seite des

Hauses ein Setzungsunterschied von ca. 15 cm errechnet, d.h. eine Drehung von
1/100

Solch eine Größenordnung ist in Gebleten von frischen und nicht vorbelasteten

Ablagerungen in Thessaloniki keine Ausnahne. Wir wissen, daß In der Regel nach 3

bis 5 Jahren die Setzungen abklingen und da Tiefgründungen besonders kostspielig

sind, sind wir bereit diese Größenordnung zu akzeptieren und entsprechend zu
dimensionieren.

Es war hier jedoch geboten mit besonderer Vorsicht vorzugehen,
denn der Fall

schien nicht eindeutig zu sein. Es kam noch hinzu, daß keiner der Konstrukteure

die Bereitschaft zeigte, mit der Beratung zusammenzuarbeiten, um über mögliche
Fehler und Sanierungsnaßnahmen Klarheit zu schaffen.

Uns erschien es wichtig festzustellen: (a) ob die Setzungen bzw. Setzungsunter¬

schiede im Begriff waren abzuklingen oder ungekehrt, (b) ob die Setzungen mit

der Vernachlässigung der 4 Stützen zu tun hatten und (c) ob loksle Störungen mit

im Spiel waren. Maßnahmen könnte man vorschlagen erst nachdem ein elnigermaßen

klares Bild auf die Art der Maßnahmen hinweisen würde. So wurde beschlossen,

eine Bodenuntersuchung durchzuführen, während täglich die Abweichung von der

Ver tikalen gemessen wurde. Auf BILD I wird die Lage der durchgeführten zwei Boh¬

Fungen angegeben. Ebenso wird die Lage von 6 Sondierungen angegeben, die mit dem

Künzelstab nechträglich durchgeführt wurden.

Herbel ist es wichtig zu vermerken, daß mit Beschlüssen über Erweiterung der

Untersuchungskosten nicht rechzeitig das Gewünschte erreicht wurde, weil die Ei¬

gentümer nicht immer einstimmig jeden neuen Kostenvoranschlag billigten.

III. DER ZEITRAUM IN DEM DIE BODENUNTERSUCHUNG STATTFAND

Die Durchführung der Bodenuntersuchung wurde beschlossen als festgestellt wurde,

daß der Setzungsvorgang in eine Beschleunigungsphase geraten war In derselben
Zeit klagten die Eigentümer über neue Risse an Wänden und Tregkonstruktionen,

für- und Fensterklemmen, Geräusche u. ä. Am zweiten Tag der Bodenuntersuchungen

platzten Rohrleitungen in Haus während ein neuer Riss - diesmal in Treppenhaus -

in Querrichtung des Hauses und durchgehend von ersten bis zum dritten Stock¬

werk, die Trennung des Hauses an seiner engsten Stelle zwischen vorderem und
hinterem Tell ankündigte.

Auf BILD 3 werden die Ergebalsse der Bodenuntersuchungen angegeben. Schon wäh¬

rend der Probenentnahne und an Hand der Ergebnisse der Standard Penetration

Tests vurde uns klar, daß wir es hier mit einem besonders setzungsempflndlichen

Boden zu tun hatten, dessen Scherfestigkeit in Betracht gezogen werden mußte,

nachdem die Einzelfundamente des Hauses, laut Entwurfsstatik, mit einer zu¬

lässigen Bodenpressung von 18 Mp/n2 berechnet vurden.

Das Bodenprofil bis 16 m u.G. zeigte frische, nicht vorbelastete tonige/schluf¬

fige Ablagerungen, velche zum Teil mit Sand gemischt sind aber auch zum Tell

organlsche Beimengungen beinhalten. Die Konsistenz Im Profil geht nicht über den

plastischen Zustand hinaus und ihrem Mittelwert nach, ist auf einen Boden im
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breiigen Zustand zu schließen. An Hand dieser ersten Ergebnisse wird schon die

Hoffnung auf eine Normalisierung der zu erwartenden Setzungen eingeschränkt.

Eine nach den Ergebnissen der Standard Penetration Tests geschätzte zulässige

Bodenpressung liegt i.M. bel S Mp/n2, d.h. weit unter der für die Bearbeitung

des Gründungs entwurfs angenonnenen.

Oberschlägige Setzungsberechnungen nach denselben Ergebnissen können die Schief¬

stellung des Hauses nicht rechtfertigen.

die standig neueVertikalen,Die Beschleunigung in der Abweichung von der

Schäden im Wohnhaus verursachte und die Vermutung, daß der Spannungszustand in¬

folge eines groben Fehlers in der Gründung kurz vor dem plastischen Zustand

steht, führen die Eigentümer zum Beschluß, sobald wie möglich in die Gründung

elnzugreifen, um das Haus zu unterfangen. Die Eigentümer erklärten sich

einverstanden, dieses Risiko einzugehen.

IV. ERSTE UNTERFANGUNGSPHASE

Nach einer Vorbereitungszeit von 7 bis 10 Tagen wurden zunächst die Fundamente

40, 41 und 42 freigelegt. Vorsichtehalber wurde dabei nur das Fundament 41 ganz

freigelegt. Es ergab sich nun, daß diese Fundamente nur zur Hälfte ihres

Volumens und exzentrisch ausgeführt wurden, wie auf BILD 4 zu erkennen ist.

Aufgrund dieser Tatsache vurde uns klar, daß bier andere Verhältnisse vorlagen

als in den Entwurfsplänen angegeben. Ebenso wurde uns klar, daß wir eine Impro¬

visierung nicht ungehen könnten.

So waren wir nach dieser Entdeckung nicht mehr auf der Suche nach irgendeiner

Schuld, sondern auf dem schnellsten Weg dem Wohnhaus eine standfeste Aufstands¬

fläche zu verschaffen.

Weiteres Freilegen in Richtung Fußgängerweg ergab, daß mehrere Fundamente ähn¬

lich ausgeführt wurden wie die zuerst freigelegten. Das Aufdecken In Richtung

Treppenhaus zeigte, daß nicht nur die genannten Stützen vernachlässigt wurden

Lastverteilung dessondern auch ihre Fundamente. Eine Nachprüfung der

Aufgehenden auf die so entdeckte Gründungsgeometrie brachte für die Fundamente

40 bis 45 Sohlpressungen deren Größen bis über das doppelte der angenommenen

denInzulässigen Bodenpressung hinausgingen. Besser war die Situation

Fundamenten am Treppenhaus.

überstandfeste Schichten für die LastübertragungDer Gedanke, tiefere,
Wurzelpfähle auszunützen schied aus, weil die lichte Abmessung im Keller den

desEinsatz der notwendigen Ausrüstung nicht zuließen. Außerdem waren wir

künftigen Verhaltens der Konstruktion nicht mehr sicher.

Wir vur den also zur Flächenunterfangung gezwungen, wobei zwischen den Stützen am

Fußgängerweg und denen am Treppenhaus kein Hindernis im Wege stand, die

Fundamente samt Stützen paarweise miteinander zu verbinden. Diese Möglichkeit,

wie auf BILD 4 gezelchnet 'ist, wurde ausgenutzt und sofort in die Tat umgesetzt.

welche sowohlEs wurde dabei für eine Rahmenkonstruktion gesorgt,

Aufstandsfläche vergrößerte als auch für eine genügende Steifigkeit in Quer¬

richtung des Hauses garantierte.

Diese Rahmenkonstruktion, in der Form der Ummentelung von Fundamenten und

Stützen, reicht bis zu den Balkenunterzügen unter der Kellerdecke. Zwecks

besseren Verbunds wurde die Ummantelung an zugänglichen Stellen auch unter den

Fundamenten geführt. Sauberkelt wurde mit Sorgfalt eingehalten und noderne

Klebestoffe wurden benutzt um die Mantelwirkung leistungsfähiger zu gestalten.

Auch moderne Iastrumentation kam zur Anwendung, um alten mit frischem Seton über
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Stahlbewehrung zuerlässig zu verbinden. In dieser Phase vurden insgesamt 8 Fun¬

damentpaare auf diese Weise unterfangen.

Die Arbeiten dieser Phase dauerten vom 15.11 bis zum 23.12.1977. Unter vollem

Bewußtsein der Gefahren dieses Eingriffs vurde täglich Im evakuierten Haus in

zwei Schichten gearbeitet. Uns erschien wichtig die Sohlpressungen herunter¬

zudrücken, um ein plötzliches Nachgeben des Systems zu unterbinden. Hinsichtlich

der Setzungen var uns klar, daß die Lastexxentrizttäten bie zur kritischen

Beanspruchung der Tragkonstruktion noch über genügenden Spielraun verfügten.

Während dieser Zeit zeigten die Messungen der Abweichung von der Vertikalen, daß

wir in der Beschleunigungsphase arbeiteten und durch den Eingriff nichts tun

konnten um diese Geschleunigung einzuschränken. Wie aus der Teltabweichungslinfe

auf BILD 5 erkennber ist, setzte während der Unterfangungsarbeit eine Labilität

ein, welche sich in der Kurve mit Bergen und Tälern bemerkber macht.

Bis zum Abschluß der Unterfangungsphase nahm die Abweichung von der Vertikalen

von etwa 19 auf 29 cm zu. Der Unterschled von 10 cm teilt sich in etwa 4 cm vor

dem Eingriff und 5 cm während dessen. Die maximale Geschwindigkelt von
0, 4 cm/Tag vurde vährend des Eingriffs registriert.

Nun waren wir nicht nur der laufenden Gefahr sondern auch der Tatsache bewußt,

daß durch den Eingriff eine Verhaltensänderung zu erwarten war - wohl zu Gunsten

des Wohnhauses - aber nicht einer künftigen Korrektur unbedürftig.

In der Zwischenzeit wurde bekannt, daß nach der schon abgeschlossenen
Gerichtsverhandlung die Kosten für die Sanierungsnaßnahmen vom Bauunternehmer
getragen werden würden.

Fast sofort nach Beendigung der ersten Unterfangungsphase begannen
die

Setzungsmessungen mit dem Mivellierinstrument, Bezugspunkte wurden in der

Mehrzahl gesichert, um ungewollte Fehler zu vermeiden. In der ersten Zeit wurde

jeden zweiten Tag gemessen und die Meßergebnisse wurden mit den Pendelangaben

verglichen. Bei einer guten Obereinstimmung mit den Messungen an der Fassade des

Hauses zelgte sich bald, daß die Beschleunigungsphase in eine Verzögerungsphase

überging. Dies war nicht so früh zu erwarten, da durch die Erweiterung der Auf¬

standsflâche angenommen wurde, daß sich ein großerer Reun von weichen unvor¬

belastetem Boden am Sctzungsverhalten beteiligen wird.

V. NACHTRAGLICHE UNTERSUCHUNGEN - SETZUNGSMESSUNGEN

Nachdem wieder tiefer Atem geholt werden konnte, versuchten wir auf die Ursachen

und Zusammenhänge näher einzugehen. In der Zwischenzeit lagen auch sämtliche
Versuchsergebnisse vor.

Als erstes, wie auf BILD 6 ersichtlich ist, vurden 8 Sondierungen mit dem Kün¬

zelstab durchgeführt. Sie sollten Auskunft über die Gleichförmigkeit der La¬

gerungs dichte unter der Grundungssohle des Wohnhauses geben. Die Ergebnisse

zeigten, daß es keinen bemerkenswerten Unterschied zwischen der Lage an der

Grenze mit dem Nachbarhaus Nr. 98 und der Lage am Fußgängerweg gab.

Die Nachprüfung der Setzungen mit Hilfe der Versuchswerte unter der Vorausset¬

zung, daß unter der Gründung des Wohnhauses dieselben Bodenverhältnisse herrsch¬

ten wie an den zwei Bohrungsstellen zeigte Setzungsunterschlede auf, deren

Größenordnung von meximal 5 cm die festgestellte Nelgungsgröße nicht recht¬

fertigte. Durch diese Nachprüfung könnte unter Unständen die Größenordnung der

Gesamtsetzungen bestätigt werden. Pessimistisch beurteilt wurde aber dadurch die

Grôbe der zu erwartenden Setzungen. Wie es sich aber spâter ergab, deckte sich

die tatsächliche Entwicklung nicht mit der vorausherechneten. Unter Prüfung

standen weiter die Zeitfaktoren, vonach die Setzungen in etwa 5 Jahren abklingen
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müßten.

Danach wurde angenommen, daß es zur Neigung kam als das Lastsetzungsverhalten

zur Kette Lastsetzungszuwachs wechselte. Und es schien dabei zu bleiben, da mit

der durchgeführten Unterfangung dem Wohnhaus ein günstiger Sicherheitsfsktor

gegen Grundbruch geboten wurde, denn dadurch erhielt das Wohnhaus eine insgesamt

um ca, 46 X vergrößerte Aufstandsfläche, was eine Vergrößerung von ca. 137 % für

die überbeanspruchten Fundamente bedeutete. Damit ging in der neugeschaffenen

Gründungsfläche die mittlere Sohlpressung auf etva 10 Mp/m' zurück. Diese Größe

war für die neugeschoffene Grundungsflache auf alle falle kleiner als die Größe

der zulassigen Dodenpressung.

Neil aber die Vorhersage über nachträgliche Setzungen nicht den Erfolg des

bisherigen Unternehmens andeutete, warteten wir die Entwicklung ab. Tag für Tag

wurden wir Zeugen einer Brensung der Setzungen unter der unterfangenen Fläche

und zugleich einer Lastumlagerung, die eine Anderung des Setzungsverhaltens zur

Folge hatte. Auf BILD 5 wird vorgeführt wie die negativen Setzungen S4 und Se zu

posiLiv wechseln und wie sie schneller zunahmen gegenüber den Setzungen Sa bis

S, um zu einen Maß zu kommen, welches für eine standfestere Lagerung des

Vohnhauses garantierte. Man konnte schon erkennen, daß ein Tell der Kippung im

Begriff war zurückzugehen. Allerdings war diese Entwicklung nicht gleichmäßig.

weil der sudostliche Teil der Konstruktion noch Setzungen aufwies, die allen an¬

deren voreilten. Ein Knick wurde in der Setzungsmulde erkannt während der schon

erwähnte Riss in Treppenhaus langer und breiter vurde. Dies deutete auf eine

Drillung infolge von unsymmetrischen Verhältnlssen hin, und diese Drillung

schlen in voller Entwicklung zu sein.

Als aber des Sanlerungsprogrann zur Bchebung dieser neuen Entwicklung In Gange

war, trat eine unerwartete Situation auf. Es waren die Erdbeben von Jahre 1978,

deren Entwicklung etwas ûber einen Monst in Anspruch nahm. Dabei kam es zu einem

Hauptstoß von E, 2 Grad der Richterskala und zu mehreren Nebenstößen von über 5

Grad.

enaUrworstellbar, welche Folgen diese Erdbeben für das Nohnhaus gehabt hâtte,

daßes vor oder während der Unterfangung stattgefunden hätte. Wir wissen aber,

dienach der Durchführung der Unterfangung kein neuer Schaden hinzukam und daß

erweiterte Gründung ein einwandfreies Verhalten gezeigt hat.

An der Zeitabweichungslinie auf BILO 5 wird gezeigt, wie sich während der

Stobzeit die Nelgung des Gebaudes an seiner Fassade entwickelte. Nach jedem

stärkeren Stoß standen wir vor einer plötzlichen Neigungsänderung. Zugleich

stellten wir Fest, daß der Grundwassersplegel um ca. 40 om gestiegen war. Es

dauer te dann einige lage bis der Crundwasserspiegel zu seiner ursprünglichen

Lage zurückkam und ebenso das Wohnhaus zu der vor dem Stol genessenen Neigung.

Ahnliches Verhalten vurde an allen Meßstellen beobachtet.

VI. ZHEITE UNTERFANGUNGSPHASE

Mit dem Abklingen der Erdbebenstöße wurde die Arbeit für die zweite Unter¬

Fangungsphase aufgenommen. Die Erfahrung aus der ersten Phase und das Wissen, wo

einzugreifen war, machte die Ausführung des Vorhabens leichter.

Angestrebt wurde eine Sohlpressung von ca. 10 Mpfn auch für die südöstliche

Ecke des Grundrisses, so daß an der - jetzt - meistheanspruchten Stelle de

Gründung ein glelchmaßiger Spannungszustand herrscht und entsprechend der Boden

entlastet wird.

Einzelheiten dieses Vorhabens werden auf BILD 4 Vorgeführt.
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VII. VERFOLGEN DER SETZUNGEN BIS ZUM ABKLINGEN

Heute nach 5 Jahren sind wir sicher, daß es der Mühe Wert war obvohl wir mehr

nach Ingenieurgefühl und wenlger nach Ingenieurkontrolle arbeiten mußten.

Aus dem Verlauf der Zeitsetzungslinien sind, wie auf BILD 5 gezeigt wird, die

Setzungen an jeder Meßstelle zur Ruhe gekommen. Die Kippung als auch die

Drillung des Hauses sind naturlich nicht ganz rückgangig geworden, jedoch sind

jetzt keine Lastumlagerungen und Ver fornungen mehr zu befürchten.

Das Wohnhaus stabllisierte sich in einer verwundenen Lage. Es wird erwartet, daß

es in dieser Lage ohne weitere Folgen auch alle Zwangsspannungen überstehen

wird. Reparaturen an wichtigen Knoten sowie an Riß des Treppenhauses geben heute
kein Zeichen für neuen Reparsturbedarf.

Allen pessimistischen Erwartungen entgegen stellten wir an Hand der Zeitset¬

zungslinien fest, daß sich das Wohnhaus unter selner erweiterten Gründung nicht

mehr als 5 cm gesetzt hat. Man glaubte, daß durch die Erweiterung ein größerer

Raum in Anspruch genommen wurde. Dieser schränkte sich jedoch in Wirklichkeit zu

einen kleineren Raum ein, dessen Tiefe von einem sehr hoch liegenden

Setzungsherd bestimmt zu werden scheint.

Unter dem Gesichtspunkt, daß die Nachbarhäuser nicht an Setzungen leiden oder

ihre Setzungen schon abgeklungen sind, dürfte der Setzungsherd nicht tiefer

liegen als die nächsttieferen Gründungen, d. h. 2,0 bis 3,5 n unter der

Gründungssohle, obwohl darunter und bis zur weniger zusammendrückbaren Schicht

elne ca. 4 m mächtige Schicht vorhanden ist, welche nicht weniger zusammen¬

drückbar Ist als die derüber liegende.

Dieses Verhalten könnte unseres Erachtens über zwei Versuchsspuren im Labor

verfolgt werden. Die erste Spur ist gedacht für die Entlastung des Bodens unter

den alten Einzelfundamenten nachdem ein gewisser Konsolldierungsgrad erreicht

wurde, während die zweite Spur für die Belastung desselben Bodens unter der

Gründungserweiterung gedacht ist. Es wird erwartet, daß derKreuzungspunkt
dieser Zusammenhänge die Zusammendrückberkeit des Bodens für den Belastungsfall

nach der Unterfangung über den Versuchsweg bestimmt. Es wird also erwartet, daß

über die Versuchstechnik die Abweichung zwischen gemessenen und vorausbe¬

rechneten Setzungen geklärt wird.

In diesem Zusammenhang scheint noch Interessant zu sein, wie sich die Setzungen

an der Brenze mit dem Nachbarhaus entwickelt haben. Der triviale Fall, daß

während der Gründungskonstruktion die Fundamente unseres Hauses in Berührung mit

der steifen Kellerwand des Nachbarhauses gegossen vurden und anschließend, nach

Oberwindung des Relbungswiderstandes, der Weg für Setzungen frei gegeben wurde,

ließ zu einer plausiblen Erklärung für die seitliche Abweichung und für die

Verwindung des Hauses kommen. Wir wissen aber, daß am Nachbarhaus nichts von

seitlicher Beanspruchung bemerkt wurde. Noch war es möglich während der zweiten

Unterfangungsphase Irgendeine Spur von Reibung unserer Fundamente auf der

seitlichen Wand des Nachbarhauses wahrzunehmen. Außerdem müßte eufgrund des
bekennten Setzungsverhaltens bevor die erste Unterfangung zur Ausführung kan -

eine Änderung der Kipprichtung und das "Aufhängen“ unseres Wohnhauses auf dem

Nachbarhaus bald zu erwarten sein,

Nachden nun der triviale Fall nicht reel zu sein scheint, die Setzungen abge¬

klungen sind, indem bein Nachbarhaus Ihre Großenordnung die 5 cm nicht überstieg

und unser Haus nicht mehr gegen das Nachbarhaus kippte, wird angenomnen, deß des

bisherige Setzungsverhalten unseres Hauses nur auf den erwähnten Übergang zum

Lastsetzungszuwachs zurückzuführen lat. Dieser Prozen konnte durch die Unter¬

fangungen ges toppt werden. Er wurde sogar zum Tell rückgängig.
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VIII. SCHLUSSBEMERKUNG

Mit den vorgeführten Fall wurde der nicht planmäßige Weg der Sanierung einer

Gründung beschrieben. Fehler in der Gründungskonstruktion lassen sich nicht

sofort erkennen. Dies führt zwangsläufig zu Vermutungen und zu Eingriffen,

manchmal zu Fehlschlägen führen. Die Eingriffe in Gründungen sind meistens mit

hohen Kosten verbunden und je nach begangenem Fehler ebenso mit einem ent¬

sprechenden Risiko.

Die Erfahrung aus dem vorliegenden Fall zeigt, daß ein Vorgehen step by step,

wenn Zeit für Beobachtungen und Kritik vorgesehen wird, zu einem brauchbaren

Ergebnis führen kann.

Es scheint noch sinnvoll zu sein, die vorliegende Arbeit mit der Rekonstruktion

der Fehlerkette zu vervollständigen, wie sie beim Gerichtsprozess geklärt wurde.

Der Bodensushub an der Baustelle und die Entfernung der entsprechenden Ausrü¬

stung waren abgeschlossen. Später, als der Bauunternehmer im Laufe

Gründungsausführung im Begriff war die Fundamente 40 bis 46 zu konstruieren, kam

es zu einer Bodenrutschung an der Geländestufe Fußgängerweg-Gründungssohle,

derenhalber er die Halfte des Volumens dieser Fundamente konstruierte. Die

Baustelle. Es blleb alsoBauaufsicht kam per Zufall nicht an diesem Tag zur

Zeit, die so leichtsinnig falsch konstruierten Fundamente mit Boden zu decken.

Hinzu kam noch die Entfernung der 4 Stützenfundemente. Dies belastet den Archi¬

tekten, der in diesem Fall auf eigene Faust handelte. Er ordnete wohl des Umbe¬

messen der Nachbarstützen an, wußte aber nichts von dem schon begangenen Fehler,

Der Statiker, der ebensowenig informiert wurde nahm an, daß durch die Umbemes¬

sung der Stützen und durch eine konstruktive Verbindung der Fundamente, welche

niemals zur Ausführung kam, genug getan sel.

Zum Glück sind solche Fehler und deraus entstehende Komplikationen sehr selten.

Es geht meistens umErzwungene“ Fehler sind jedoch in Griechenland üblich.

Gründungsänderungen, die im letzten Moment entschieden werden, nachden beim

Aushub antike Funde gemacht wurden, welche nicht transportiert werden dürfen,

aber nach Gesetz erhalten werden und noch begehber sein müssen.

IX. ZUSAMMENFASSUNG

Ein sechsstöckiges Appartmenthaus, dessen Tragkonstruktion aus Stshlbeton be¬

steht, kam auf einem setzungsempfindlichen Boden zu stehen.

Einer Reihe von Fehlern zufolge, welche während der Gründungskonstruktion began¬

gen wurden, stellte sich dieses Haus schief. Die Setzungen kamen ca. 2 Jahre

nach Baubeglnn in eine Beschleunlgungsphase. Die Schiefstellung wird auf den

Obergang des Lastsetzungssplels zur Kette Lastsetzungszuwachs zurückgeführt.

Es wurde versucht über eine Flächenunterfangung in zwel Konstruktionsphasen den

Lastsetzungszuwachs zu unterbrechen, wobei dadurch auch eine gröbere Standsi¬

cherheit angestrebt wurde.

Nachträgliche Messungen 5 Jahre nach der Ausführung der Unterfangung zeigen, daß

das Lastsetzungsspiel zu Ende gekommen ist und daß ein Teil der Schlefstellung

rückgängig wurde.

Die für das unterfangene Haus vorausberechneten Setzungen und Schiefstellungen

einen hochliegendensind grôßer als die gemessenen. Diese Abweichung wird auf

Setzungsherd zurückgeführt.
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Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. em. Dr.-Ing. Herbert Breth - Darmstadt 1983

*DIE BAUGRUBE FOR DEN NEUBAU DES ERWEITERUNGSGEBAUDES

ZAHNARZTEHAUS IN MONSTER

Dr.- Ing. Reinhard Wolff

STRABAG BAU-AG, Köln

1) Einleitung

Im Herbst 1982 wurde die Zweigniederlassung Münster der Strabag Bau-AG von

dem Versorgungswerk der Zahnärztekammer Westfalen-Lippe beauftragt, die Bau¬

grube und den Rohbau für die Erwelterung des Zahnärztehauses in Münster zu

erstellen.

Nach dem Entwurf der Architekten H.U. Roesler, und G. Altstetter, Münster,

entstand der Neubau des Erweiterungsgebaudes. In diesem Gebaude gibt es zwei

Untergeschosse, die als Tiefgarage genutzt werden, Erdgeschoß und zwei Ober¬

geschosse.

Die Abmessungen der Untergeschosse betragen 34 x 60 m. Die erforderlichen

Baugrunduntersuchungen wurden vom Erdbaulsboratorium Essen Prof. Dr.-Ing.

J. Schmidbeuer Nachf. durchgeführt.

2) Problemstellung

Für die Erstellung der beiden Untergeschosse war es notwendig, einen durch

Verpressanker gestützten Baugrubenverbau zu erstellen. Da das Grundstück

nicht wesentlich grôßer als die Abmessungen der Untergeschosse war, mußte aus

Platzgründen der Verbau in den später zu errichtenden Neubau einbezogen

wer den.

Weiterhin durfte wegen der Gefahr von Setzungen Für die vorhandene Nachbar¬

bebauung und wegen der Schonung des Grundwesserhaushaltes keine Grund¬

wasserabsenkung vorgenommen wer den.

Es kamen daher als Baugrubemerbau nur die in Bild 3 aufgezeigten Verbau¬

maßnahmen in Frage, die nicht nur die vorher genannten Randbedingungen

erfüllten, sondern auch durch Elnbezlehung der Verbauwand in das spätere

Gebäude eine äußerst wirtschaftliche Bauweise darstellten

Vorschlag a) war eine konventionelle Schlitzwand, bei der über Nischen die

Deckenlasten in den Untergrund abgeleitet werden. Nachtell der Schlitzwand

ist, daß die Schlitzwandlamellenfugen austrocknen können und später zu Durch¬

feuchtungen führen können. Aus diesem Grunde wurde der Vorschlag b) ent¬

wickelt, der nur in dem Bereich der Lamellenfugen und den Ansichtsflächen

Fertigteilelemente vorsah.

Die Fertigteile in den Lamellenfugen waren mit Verpresskanälen ausgestattet,

um eventuell undichte Fugen planmäßig verpressen zu können.

Der wirtschaftlichste Vorschlag war jedoch der Vorschlag c), bei dem eine

Spundwand in einen Schlitz eingehängt wurde.
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3) Baugrund

Der Baugrund in dem Bereich des Neubaus ist für Münster typlsch. Danach steht

ab Geländeoberkante (Ca. + 59 mU MN) zunächst eine Anschüttung, die zum Tell

aus Schotter, Bauschutt oder Mutterboden besteht, an. Darunter folgen in

Wechsellagerung Fein- bis Mittelsande und sandige Schluffe, die tellweise or¬

ganisch sind. Die einzelnen Sand- und Schluffschichten wechseln in ihrer Hö¬

henlage und Mächtigkeit sehr stark, so daß kein einheitlicher Schichtaufbau

angegeben werden kann. Ab elner Tiefe von ca. S, 0 m unter Gelande beginnt der

Mergel, der In seiner oberen Zone verwittert ist und eine halbfeste bis feste
Konsistenz aufweist.

Mit zunehmender Tiefe wird der Mergel fester und geht in eine gesteinsharte

Zustandsform über. Die Verwitterungszone ist etwa 0,5 bis 1,0m dick.

Das Grundwasser ist nicht stahlangreifend. Aufgrund eines erhöhten Sulfat¬

gehaltes jedoch als schwach betonangreifend einzustufen.

Der maximal mögliche Grundwasserstand liegt bel * 56,80 m U. NN.

Der Wasserdurchlässigkeitsbeiwert des verwitterten Mergels wurde aufgrund

eines Pumpversuchs zu K 5 bis 15 x 100 msec ermittelt.

Baugrubenherstellung

Entscheidend für eine einwandfreie und wirtschaftliche Herstellung des

Baugrubenverbaus Ist das Bauverfahren, mit dem die Spundwand in den Goden

eingebracht wird. Das Eindrücken der Spundwand, das bisher in Münster mit gu¬

ten Erfolg angewandt vurde, schied hier aus technischen und wirtschaftlichen
Gründen aus.

Un jedoch eine mindestens freie Auflagerung der Spundwand im Mergel zu ge¬

währleisten, war eine Einbindung von mindestens 2,30m Im Mergel erfor¬

derlich. Auf Grund der Ergebnisse der Rammsondierungen mit der schweren

Rammsonde, die Werte von 100 Schlag pro 10 cm Eindringtiefe aufzeigte, war

o. g. Einbindetiefe nicht durch Eindrücken zu erreichen. Der Einbau einer 2.

oder 3. Ankerlage unterhalb des Grundwesserspiegels wäre zu teuer gevorden.

Eine weitere Moglichkeit wäre es gewesen, die Baugrubenwand in unteren Teil

nach innen auszusteifen, vobei zunächst Vor der Spundwand eine Böschung

verbleibt, die Sohle im Mittelteil erstellt wird und die Aussteifung dann

gegen die Sohle erfolgte. Diese Möglichkelt ergab aber keinen wirt¬
schaftlichen Beuablauf.

Der Bauberr entschloß sich daher, den Sondervorschlag der Strabag Bau-AG

zunehmen, die Spundwand in einen vorher, mit einem Schlitzwandgreifer aus¬
gehobenen Schlitz einzuhängen.

Der Schlitz wurde, wie beim Schlitzwanderfahren üblich, oben durch Leitwände

gesichert und mit einen neuen von der Tochterfirna der Strabsg Bau-AG,

Fa. Schafir + Mast, entwickelten Schlitzwandgreifer von 9t Eigengewicht aus

gehoben. Die Herstellung des Schlitzes im Bereich des gesteinsharten Mergels

er gab keine Problene. Der Vorteil des neuen Greifers lag in seinem hohen

Eigengewicht, das durch die achtfache Scherung des Flaschenzuges am Greifen

bein Aushub nehezu obne Abminderung voll auf den Zähnen ruhte und dem Greifer

somit eine hohe Reißkraft verlieh.

Die Stützflüssigkeit im Schlitz war ein Bentonit-Zement-Gemisch (50 kg/cbm

Bentonit und 175 kg/cbm H0Z), das nach dem Einhängen der Spundwände erhärtete

und für einen guten Verbund zwischen Spundwand und Erdreich sorgte.

Der Verbund zwischen Erdreich und Spundwand war erforderlich, da für die
Einhaltung der Auftriebssicherheit eine Mantelreibung von mindestens 15 kN/qn

erforderlich war. DIe Auszugversuche ergeben nach einem Prüfalter von 34

Tagen eine Grenzschubspannung von ûber 100 kM/qm. Die Spundwand war einfach

verankert. Die Anker wurden im Mergel verankert und mit einer Prüflast von

ca. 900 kN ohne Probleme belastet. Die Gebrauchslast betrug ca. 600 kN.

Die Spundwandschlösser vurden später im Bereich des drückenden Grundwassers

wasserdicht verschweibt.
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5) Stahlbetonschle

Die Stahlbetonsohle wurde aus wasserundurchlässigem Beton hergestellt und

übernahm somit auch die Funktion der Abdichtung gegen drückendes Wasser.

Die Arbeltsfügen wurden durch Einlegen von Fugenbändern abgedichtet.

Die Abdichtung des Anschlusses der Stahlbetonsohle an die Spundwand wurde

durch ein in die Spundwandtäler eingeschweißtes Blech erreicht. Dieses Blech

bindete gleichzeitig in die Stahlbetonsohle ein.

Als zusätzliche Sicherheit wurde an diesem Blech ein Injektionsschlauch

befestigt, der später bei Undichtigkeiten planmäßig verpresst werden kann.

Somit können Umläufigkeiten von Wasser um das Blech verhindert werden.

6) Zusammenfassung

Bei drückenden Grundwasser und einem hohen Ausnutzungsgrad der Grundstück¬

Flache ist es sinnvoll, den Baugrubenverbau in das später zu errichtende Bau¬

werk einzubeziehen.

Hierzu eignen sich Schlitzwände oder in Schlitze eingehängte Spundwände.

Besonders zu beschten ist hierbei, daß im Brandfall die Spundwände nicht

durch Normalkräfte infolge der Deckenlasten belastet werden. Die Deckenlasten

sollten hierbel durch vorgesetzte Stahlbetonstützen entlastet werden.

Weiterhin zeigt sich, daß durch eine Weiterentwicklung der Schlitzwandgreifen

auch mehrere Meter tiefe Schlitze im gesteinsharten Mergel ohne Problene aus¬

gehoben werden können.
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Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. em. Dr.-Ing. Herbert Breth - Darmstadt 1983

KLEINMASSSTÄBLICHE VERSUCHE MIT BIEGSAMEN PFÄHLEN IM SAND, BEANSPRUCHT

DURCH SCHWELLENDE NEIGUNG

Prof. Dr.-Ing. Thomas Dietrich

Institut für Bodenmechanik und Grundbau

TH DARMSTADT

VORNORI

Experimentelle Bodenmechanik, d. h. die Lösung bodenmechanischer Randwertprobleme

mit Hilfe von Modellversuchen, gehörte seit langem zum gewählten Aufgabengebiet

des Jubilars, Herrn o. Prof. em. Dr.-Ing. H. Breth. Sie ist auch das Thena diese

Abhandlung über kleinmaßstäbliche Versuche mit biegsamen durch schwellendde

Neigung beanspruchten Pfählen in Sand. Die Versuche wurden In Berlin, in der

Fachgruppe Tiefbau der Bundesanstalt für Materialprüfung (BAM) durchgeführt. Sie

wurden gefördert vom Senator für Wirtschaft von Berlin unter dem Kennzeichen

ERP 2411. Ich danke meinen Kollegen in der BA, Insbesondere Herrn Dr.-

insbe¬Ing. U. Holzlöhner, Für viele snregende Gespräche und meinen Technikern,

sondere Herrn staatl. gepr. Techn. P. Vassermann, für die sorgfältige Durch¬

führung der Versuche,

DIE PRAKTISCHE AUFGABE

Pfähle finden mannigfache Anwendung in Bauwesen als Einzelpfähle oder Pfahl¬

gruppen. Meist bilden sie Suhsysteme komplexer Konstruktionen wie Kaianlagen,

Brücken oder Hochhäuser. Im Zuge der Rationalisierung des Baugeschehens ist es

erforderlich, auch beim Entwurf von PFahlgründungen von Erfahrungsregeln zu wis¬

senschaftlich fundierten Benessungsver fahren for tzuschreiten.

Ein Pfahl ist meist nicht nur unmittelber durch den Baugrund gestützt, sondern

auch noch anderweitig festgehalten. Ferner kann die den Pfohl beanspruchende

Kraftgröße oder Verschiebungsgröße an verschiedenen Stellen des Pfahles ein¬

geprägt werden. Ein Pfahl, auf eine bestimmte Art gestûtzt und auf eine be¬

stimmte Art beansprucht, wird hier - zusammen mit dem stützenden Raugrund - als

System betrachtet. Die Untersuchungen, über die hier berichtet wird betreffen

Systeme, die in einem wohldefinierten, noch näher zu erläuternden Sinne einfach

sind. In Rahmen eines vom Senator für Wirtschaft unterstützten Forschungs¬

vorhabens wurde das Verhalten der erwähnten Systene unter zyklischer Be¬

anspruchung mit Hilfe kleinmaßstäblicher Modellversuche untersucht. Das Ziel des

Forschungsvorhabens war die Bereitstellung von Faktoren, welche es gestatten,

den Einflun der Zyklenzahl beim Entwurf entsprechender Bauwerke in einfacher

Weise zu berücksichtigen.
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2. PROBLEMLOSUNG

2. 1 ANALYTISCHE METHODE ODER EXPERIMENTELLE METIIDDE ALS TEIL

DER NATURNTSSENSCHAFILICHEN ME THOUE

Ingenleurwissenschaft und Naturwissenschaft unterschelden sich in Ihren Aufga¬

benstellungeh. Die Aufgaben der ersteren stellt - wie auch im vorliegenden Falle

- die Praxis. Ingenieurwissenschaft und Naturwissenschaft gleichen sich in der

Methode der Froblemlösung. Beide benutzen sie die von G. GALILEI (1638)

geschaffene naturwissenschaftliche Methode. Diese läßt sich in vier Schritte

einteilen (LINDSAY/MARGENAU, 1957):

Die Beobachtung gewisser Phänomene führt zu Hypothesen über Beziehungen,

die in einem Teil der Natur bestehen und die dort beobachteten Phänomene
regieren.

11) Die Umsetzung der hypothetischen Beziehungen in mathematische Formeln

liefert ein mathematisches Modell des betrachteten Naturausschnittes.

III) Mit Hilfe des mathematischen Modells werden Prognosen über bis jetzt

unbekannte Phänomene aufgestellt.

IV) Die Prognosen werden überprüft durch Vergleich mit den wirklichen
Phänomenen. Die Differenz zwischen Wirklichkeit und Prognose gibt Anlan

zur Verbesserung der ursprünglichen Hypothesen und zur Wiederholung der

Schritte II, III und 1V.

In moderner Terminologie bewirkt Schritt II
elne Abbildung des betrachteten

Naturausschnittes in mathemstische Objekte, nämlich in die Mengen jener
Wertetupel, welche die hypothetischen Beziehungen erfüllen. Die Elemente der

Wertetupel sind hier die Werte mechanischer Größen wie Orts- und Zeit¬

koordinaten, Spannungen und Verzerrungen usw. Der in Schritt IV Vorgesehene Ver¬

gleich bewirkt ebenfalls eine Abbildung und zwar hier der mechanischen Begriffe

auf Messungen und Beobachtungen, die an dem interessierenden Naturausschnitt

vorzunehmen sind. Wenn die Abbildungsfunktion des Schrittes II treffend gewählt

wurde, stellt die Abbildungsfunktion des Schrittes IV ihre Unkehrfunktion dar.

M. a. V. : Nenn das mathematische Modell treffend gewählt vurde, treffen die
Frognosen zu.

In der Physik unterscheidet men Experinentalphysik und theoretische Physik.

(TERZAGHI (1942) pragte den Begriff 'theoretische Bodenmechanik', das Wort "Ex¬

perlmentalbodenmechanik“ Ist jedoch nicht gebräuchlich.) Die Schritte I und IV

kennzeichnen die Tätigkeit des Experimentalphysikers. Schritt II ist eine

gemeinsane Unternehmung von Experimental- und theoretischer Physik. Schritt III

liegt ganz in der Domêne der theoretischen Physik. Hier findet die Anwendung der

Mathematik statt. Wenn es sich um Kontinuumsphysik handelt (speziell wie hier um

Kontinuumsmechanik) besteht des mathematische Modell aus Aussagen über Be¬

zlehungen an einem Raumelement oder einem materiellen Teilchen und aus

Randbedingungen. Es het die Form eines Systems von Differentialgleichungen. Die

Prognose neuer Phänomene (Schritt III) ergibt sich dann im Prinzip durch

Integration der Differentialgleichungen uber Reum und Zeit, oder - vie nan auch

sagt - durch Lôsung eines Randwertproblems. Um die Prognose tatsächlich zu

erhalten, benutzt man, je nach Lage der Dinge, verschiedene Methoden. Haupt¬
sächlich handelt es sich um drei Methoden:

DIE ANALYTISCHE METHODE Ursprünglich versteht man darunter die Anwendung der

Infinitesimalrechnung und später die Anvendung jeder

Art von symbolischen Operationen, d. h. logischen und mathematischen Umformungen

(Beispiel: Dimensionsanalyse). Neben der Ermittlung der Lösung des Rand¬
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wertproblens gehören in die Domäne der snalytischen Methode auch Untersuchungen

über Existenz und Eindeutigkeit der Lösung und somit die Prognose von Insta¬

bilitäten.

Das Differentialgleichungssysten wird nach der MethodeDIE NUMERISCHE METHODE

der Finiten Elemente oder einem anderen numerischen

Verfahren durch Gleichungen für die Inkremente ersetzt. Mittels eines geelgneten

Algori thaus werden die gesuchten Funktionen punktweise ermittelt. Instabile

Erscheinungen, oft von großer Bedeutung, lassen sich mit Hilfe der numerischen

Methode und ebenso mit der folgenden Methode nur schwer erkennen.

Man kennt ein physikalisches Systen, das denDIE EXPERIMENTELLE METHODE

Beziehungen des mathematischen Modells gehorcht

und deshalb 'physikallsches Modell des interessierenden Naturausschnittes

genannt wird. Durch Anderung der Randbedingungen des physikalischen Modells

führt man jene Zustände und Prozesse (d. h. Folgen von Zuständen) herbei, die den

Inhalt der Prognosen ausmachen. Insbesondere bestimmt man so die in den Dif¬

ferentialgleichungen auftretenden unbekannten Funktionen. Im Gegensatz zur

numer ischen Methode erhält man die Funktionen nicht punktweise, sondern man

erhält in jedem Augenblick das ganze Feld der Funktionswerte (tatsächlich läßt

sich dieser Vorteil aber nicht voll nützen, weil man die Feldgrößen gewöhnlich

nur in einigen Punkten messen kann *. Manchmal wird der interessierende

Naturausschnitt selbst als physikalisches Modell benutzt. Die Implizierte

Abbildungsfunktion und somit das implizierte mathematische Modell äubert sich

dann in der Wahl der zu messenden und zu steuernden Größen. Die Anwendung eines

physikalischen Modells in der beschriebenen Weise wird als experimentelle

Methode bezeichnet.

aufDie Oberprüfung der Frognosen (Schritt IV) kann - je nach den Unständen-

verschiedene Weisen erfolgen:

man sucht die voreusgesagten Phänomene in der Natur (z.B. die Spuren

eiszeltlicher Vorbelastung im mechenischen Verhalten bindiger Böden)

man wartet sie ab (z.B. die Setzung eines Dammes)

- man führt sie herbei In Experinent (wie z.B. in Kap. 2.6 beschrieben).

Oberprüfung derDie Experimente am interesslerenden Natursusschnitt zur

Prognosen darf man nicht verwechseln mit den Experimenten am physikalischen

Modell, die der Gewinnung von Prognosen dienen. Mit Rücksicht auf die Rolle des

physikalischen Modells im Rahmen der naturwissenschaftlichen Methode kann man es

auch Anslogrechner bennen.

In den Ingenieurwissenschaften handelt es sich oft darum, Prognosen für einen

Naturausschnitt aufzustellen, der einer Klasse angehört, für die schon ein

befriedigendes mathematisches Modell vorliegt. Auf eine Oberprüfung des Modells

wird dann verzichtet. Eine Aufgabe dieser Art liegt vor, wenn Spannungs¬ und

Verschiebungszustände der Tragwerke In der Baustatik oder des elastischen Halb¬

raumes in der Bodenmechanik ermittelt werden sollen. Zur Lösung solcher Aufgaben

werden alle drei Methoden, die analytische, die numerische und die expe¬

rimentelle Methode verwendet, letztere insbesondere in der Form von Modellver¬

suchen. Manchnal muß dann der Einfluß des Modellmaßstabes berücksichtigt werden.

Diese Feststellung bedeutet, daß in solchen Fällen das im Modellversuch

untersuchte Systen kein physikalisches Modell des interessierenden Naturaus¬

schnittes ist.

in dieser vereinfachten Ausdrucksweise wird der Obergang von den Gedanken¬

also diephysikalisches Modell,dingen der Mathematik zu den realen Ding

interessierenden NaturausschnittsUnkehrung der zum methematischen Modell des

führenden Abblldung, wie üblich unterschlagen (SYNGE, 1960).
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Die Versuche, über die im folgenden berichtet wird, dienten sowohl der Früfung

von Prognosen (Schritt IV) die mittels der analytischen Methode erhalten worden

waren, als auch der Erstellung von Prognosen mittels der experimentellen Methode

(Schritt III). Die Versuche dienten m. a.V. sowohl der Überprüfung wie der
Anwendung eines bestimten

mathemstischen Modells des InteressierendenNaturausschnittes.

2. 2 DAS MATHEMATISCHE MODEL

Bei dem abzubildenden Naturausschnitt handelt es sich um einen biegsamen Pfahl

im Sand (Bild 2. 2/1), dessen oberem Ende eine Beanspruchung eingepragt wird. Die

Erfahrung zeigt, daß das mechanische Verhalten solcher Systeme nicht regellos

sondern gesetzmäßig ist. Gesetzmäßigkeiten entsprechen Beziehungen, die zwischen

den Größen und Eigenschaften herrschen, mit deren Hllfe wir das System und sein

Verhalten beschreiben. Diese Bezlehungen lassen sich eintellen in

Stoffgesetze

Randbedingungen und

- besondere kinematische Beziehungen.

Dazu kommen

die allgemeinen Prinziplen der Mechanik.

Ober die drei ersten Arten von Bezlehungen wurden Hypothesen aufgestellt. Die

Prinziplen der Mechanik können hier als Naturgesetze betrachtet werden, die
nicht mehr hypothetisch sind und keiner Früfung bedürfen.

Die mathematisierten Hypothesen bilden zusammen mit den mechanischen Prinzipien

des mathemetische Modell des betrachteten Naturausschnitts.

In folgender Liste sind die hypothetischen und naturgesetzlichen Bezlehungen in

Worten wiedergegeben. Die entsprechenden Formeln findet men in den einschlägigen
Lehrbüchern und angegebenen Aufsätzen.

Stoffgesetze

111)
Der biegsame Pfahl wird abgebildet auf einen hyperelastischen (d.h. die

gesante Formänderungsenergle speichernden) Balken.

12)
Der aus Sand bestehende Baugrund wird abgebildet auf einen psammischen

Halbraum, das ist eine kontinuunsmechanische Reprasentation eines Sedi¬

ments aus unzerbrechlichen, in einem wohldefinierten SInne starren Kör¬

nern, deren Wechselwirkung von der Coulomb schen Relbung regiert wird
(D, 1976).

Randbedingungen

43) Der Pfahl ist in Höhe der Sandoberfläche gelenkig gestützt.

H4) An dieser Stelle wird eine schwellende Neigung eingepragt.

15) Die Pfahlcherfläche besitzt eine konstante Rauhlgkeit,

46) Der Anfangszus tend des psammischen Halbraumes ist homogen.
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Kinematlsche Hypothesen

H7) Die Verzerrungen des Balkens sind klein.

H8) Die maßgebenden Verzerrungen des Halbrauns sind klein.

H9) Die Verschiebungen des betrachteten Systens sind klein gegenüber den

Systenabmessungen.

H10) Der psammische Halbraum bewegt sich - soweit die Bewegung Für die Ermitt¬

lung der Biegelinie des Pfahles erfaßt werden muß - quasiplan (D. 1981).

Allgemeine mechanische Prinzipien

In einem abgeschlossenen System gilt:

P1) Erhaltung der Masse; P2) Erhaltung der Energle; P3) Erbaltung des Impulses;

P4) Erhaltung des Drehimpulses; P5) Die Entropie kann niemals abnehmen

Il und H7 zusammen besagen, daß die Technische Biegelehre gilt. Hl, H7 und H

zusammen besagen, daß die Balkentheorie gilt. H2, 16. H8 und H9 zusammen

besagen, daß die Stoffgleichungen des psammischen Halbraunes in der Nähe des

homogenen, sedimentierten Zustandes gelten (0, 1982). Hl und H2 zusammen

besagen, daß das System keine Relaxation und kein Kriechen kennt und somit

zeitunabhängig ist. 12, P2 und P5 zusammen besagen, daß der psammische Halbraum

Formänderungsenergie verbraucht aber nicht speichert und nicht abgibt, d.h. er

ist vollkommen anelastisch. Anelastizität und Zeitunabhängigkelt kennzelchnen

plastisches Verhalten. Der psammische Halbraum kennt also nur plastische Form¬

änderungen.

Die Voraussetzungen für die Gültigkelt der Hypothesen, welche den Pfahl

betreffen, also H1, H3, H4, H5, H7 und H9 sind lelcht zu überblicken. Fraglich

ist dagegen die Gültigkeit der Hypothesen, die den Sand betreffen, vor allem H2

(können auch kleine Verzerrungen in erster Linie plastischer Natur sein ?),

(nach der gängigen Meinung ist die Nichlinearität in Verhalten von Pfählen auch

unter kleinen Lasten durch den Einfluß der Gebiete mit großen Verzerrungen

bedingt) und H10 (sind die Voraussetzungen für quasiplanes Verhalten simultan

erfüllbar ?).

Hypothesen wie die obigen (ganz abgesehen von den mechanischen Prinzipien)

lassen sich nicht nach Inspektion eines einzigen Systens formulieren. Man muß

sich vielmehr vorstellen, daß diese Untersuchung einen Zyklus bildet in einer

langen Kette von Zyklen, die jeweils aus den Schritten I, II, III IV der in

Kap 2. 1 beschriebenen naturwissenschaftlichen Methode bestehen.

2. 3 BESCHRANKUNG AUF SELESTAHNLICHE SYSTEME

Hypothesen wie 12, HS und H10 lassen sich schwerlich direkt überprüfen. Man muß

deshalb versuchen, Konsequenzen dieser Hypothesen aufzufinden (Schritt III der

naturwissenscheftlichen Methode), die sich nachprüfen lassen,ohne die Ein¬

führung weiterer Annahmen ad hoc zu erfordern. Solche Konsequenzen lassen sich

am einfachsten für selbstähnliche Sonderfälle gewinnen (D, 1983). Zu dem System

von Bild 2.2/1 gibt es zwei, in Bild 2.3/1 und 2.3/2 dargestellte selbstähnliche

Sonderfülle. Jedes dieser Systeme ist selbstähnlich bezüglich der Intensität der

eingeprägten Nefgung, d. h. wenn letztere monoton anwächst, durchlauft jedes

dieser Systeme eine Folge ähnlicher Zustände. Ein Aspekt des Zustandes ist die

Blegelinie des Pfahles. Ein anderer Ist die Verteilung seiner Blegemomente. In

Bild 2.3/1 und 2.3/2 sind die selbstähnlichen Biegelinien und die selbst¬

ähnlichen Momentenlinien skizziert. Selbstähnlichkeit kann nen als Präzisierung

des intuitiven Begriffes der Einfachheit auffassen.
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2. 4 ANALYTISCHE LOSUNGEN (PROGNOSEN)

Mit den in (D, 1983) beschriebenen Methoden gewinnt man,
ausgehend von den

Hypothesen des In Kap. 2.2 beschriebenen mathematischen
Modelle, Folgenden

Ausdruck für das auf die Balkenbreite bezogene Biegemoment M. des selbstähnlichen
Sonderfalls von Bild 2.3/1

3.2

Mr.

Um Lesefehlern vorzubeugen werden die Klammern, welche
die Reihenfolge der

Operationen regeln, als runde Klammern und die Klammern,
welche die Argumen¬

tenliste einer Funktion einschließen, als eckige Klammern geschrieben.

v lst das anfängliche Raungewicht, b die Pfahlbreite,

eE
(2)

die nur aus Querschnittseigenschaften gebildete elastische Lange, z die (senk¬

rechte) Koordinate eines Prablquerschnittes, n gibt an, wie oft die Neigung
schwellend eingeprägt wurde.

-
(3)

ist eine längenartige Größe (d. h. eine Größe von der physikalischen Dimension

einer Länge). V bezeichnet den minimalen Verfestigungsexponenten des psammischen
Stoffes (b, 1982).

Wenn das Arqument n weggelassen wird.
beschreibt G1(1) die Entwicklung der

Momentenlinie unter monotoner Beanspruchung. (Letztere bildet den Anfang des

ersten Lastsplels der zyklischen Seanspruchung.) Man sieht, daß dann aufein¬

anderfolgende Zustände ähnlich sind. Für ein bestimmtes
/ const und für

2 eingeprägte Neigungen a, und a; und die zugehörigen Abszissen z, 2 und
Momente M, M: gilt dann:

11

12
(4)

Mit wachsender Neigung a breitet sich also die Momentenlinie und ebenso die

Biegelinie vom Pfahlkopf beginnend nach unten aus. Schließlich ergreift die Bie¬

gung auch den Pfahlfuß. Solange das noch nicht der Fall ist,
verhält sich der

Pfahl wie ein unendlich lenger Pfahl und gehorcht der G1(1).

Für den selbstähnlIchen Sonderfall von Bild 2.3/2 erhält man

a

Als längenartige Größe tritt hier die Pfahllänge 1 selbst auf. Die Biegenomente

erfassen hier von Anfang an den ganzen Pfahl. Die Biegestelfigkelt EI het keinen

EinflUB mehr, der Pfahl verhält sich wie ein starrer Körper, wie auch aus der
Biegelinle ersichtlich ist.

Für 2/1 = 0 liefern G1(1) und G1(5) des für die Bemessung
des Pfahles maßge¬

hende maximale Biegemoment M. Es ist gleich dem Moment, mit dem der Pfahl der
eingeprägten Neigung a widersteht.

Auf doppelt-logarithmischen Papier muß sich die Abhängigkeit des maximalen

Moments M von der eingeprägten Nelgung a gemäß Gln(1) und (5) als gerade Linien

abbilden, deren Neigungen den Exponenten (342v /44v) und 1/v entsprechen. Der

Einfluß wiederholter Einprägung der Nelgung v muß sich gemäß GIn(1) und (5) als

Faktor abspalten lassen. Bei doppelt-logarithmischer Auftragung äußert sich

diese Tatsache in der Parallelität der entstehenden Kurven. Durch entsprechende

Verschiebungen müssen sie sich zur Deckung bringen lassen, Obige Prognosen sind
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Am Kopf gelenkig gestützter Pfahl im psammischenBild 2.2/1

Halbraun, beansprucht durch schwellende Neigung.

Allgemeiner Fall.

Verschiebungen Siegemomente

Mibe
in Ruhe

Selbstähnlicher Sonderfall von Bild 2.2/1.Bild 2.3/1
Tief eingebettet, 1/1g —0

verbiegung
Bild 2.3/2 Selbstähnlicher Sonderfall von Bild 2.2/1klein gegen

erzderiung Kurz, sterr, 1/18 — 0.

eingepragte Neieung

M-widestehendes

Moment

.15,3 n

E2 m

1e=36,6m
E

Bild 2.5/1
=12 wo

Untersuchtes System

(Sild 2.3/1 entsprechend)
a=2,Smn
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Konsequenzen sämtlicher anfänglich aufgestellten Hypothesen. Sie lassen sich, Im

Gegensatz zu den fraglichen Hypothesen H2, I8 und H1O, experimentell gut nach¬
prüren.

2.5 EIN PHYSIKALISCHES MODELL

Wenn wir eine Folge von Haufverken betrachten, die aus elastischen,
zerbrech¬

lichen, rauhen Körnern bestehen und sich nur in der Intensltät der Belastung

unterscheiden sonst aber gleich sind, so werden wir einen unso geringeren Ein¬

fluß von elastischer Kornerformung und Kornzer trümmerung bemerken, je kleiner
die Intensltät der Belestung 1st. Bei verschwindender Intensltät der Belastung

verhält sich ein solches Haufwerk wie ein Heufwerk aus starren und unzerbrech¬

lichen Körnern (D, 1976). Wenn sußerdem seine Beanspruchung so verläuft, daß

eine kontinuunsmechanische Reprasentation seines Verhaltens durch CAUCHY-Span¬

nungen und erste Deformstlonsgradienten môglich ist (also das Konzept des

einfachen Stoffes anwendbar ist), stellt ein solches Haufwerk ein physikalisches

Modell eines psammischen Körpers dar. Die genannten Voraussetzungen treffen zu

für kleinmaßstäbliche Modellversuche Im trockenen oder gerluteten Sand solange

keine schmalen Scherzonen auftreten, und solange die Belastung quesistatisch

erfolgt (D, 1976). Eine kleinmaßstäbliche Realisierung des
Systems Von

Bild 2.3/1 bzw. 2.3/2 stellt also ein physikalisches Modell des mathematischen

Modells aus Kap 2. 2 dar. Ein kleinmaßstäbliches System nach Art von Bild 2.3/1
oder 2. 3/2 ist aber auch ein Naturausschnitt, an dem

wir die Prognosen des
Kap. 2. 4 überprülen können.

2.6 VERSUCHE

Untersucht wurde das In Bild 2.6/1 gezeigte System eines an der Sandoberfläche

gelenkig gestützten, tief eingebetteten Pfahles aus Stahl von Sx 12 mm Quer¬

schnitt und 1500 mm Länge. Beensprucht wurde des System durch die dem Pfahlkopf

eingeprägte schwellende Neigungd, wie ebenfalls in Bild 2.6/1 dergestellt.

sieben Versuchsreihen mit Wiederholungen wurde die maximale Neigung d
von

1, 29 % bis 7,14 % variiert. Gemessen wurde des durch die Einprägung der

Neigung a geweckte widerstehende Moment M. Es ist gleich dem maximalen Biege¬

moment des Pfahles, welches den erforderlichen Querschnitt bestimmt.

Die Versuchseinrichtung (siche D. 1977) war im Rahmen eines früheren Vorhabens

für Versuche mit wechselnder Neigung entwickelt worden. Im Rahmen des Vorhabens

ERP 2411 wurde sie so ergänzt, daß beliebige zyklisch variierende Neigungen ein¬

geprägt werden können, darunter auch die in Bild 2.6/1 gezeigte reln schwellende
Neigung.

Im folgenden wird die Situstlon bei der größten Neigung a - dmex mit den Wort

Berg' und die Situation bei der kleinsten Neigung a - O mit dem Vort Tel

bezeichnet. Bild 2.6/2 zeigt die gemittelten und normferten Momente Meerg

Bild 2.6/3 zeigt die gemittelten und normierten Momente . Beide sind In

Abhöngigkeit von der Zahl der Lastspiele aufgetragen. In Bild 2.6/4 sind die

geglätteten Hillkurven der gemittelten und normierten Berg- und Talnomente in

einer Darstellung vereinigt. (In der vereinigten Darstellung sind die normierten

Momente auf kertesischen Skalen aufgetragen In den Bildern 2.6/2 und 2.6/3

dagegen auf logarithmischen Skalen.) Ergänzend sind die normierten und ge¬
glätteten H1Ikurven der extremalen Momente aus früheren Versuchen mit

eingeprägter wechselnder Neigung eingezelchnet. Wegen der Symmetrie der

Beonspruchung sind hier Berg- und Talkurven spiegelbildlich gleich, im Gegensatz

zu den Berg- und Talkurven bei schwellender Neigung. Aus der Art der Nornierung.
Mers (nMer (1er (1), ist zu sehen, daß die Kurven in

Bild 2.6/4 die in der Zielsetzung des Antrages zu ERP 2411 genannten Faktoren

darstellen, welche den Einfluß der Zyklenzahl wiedergeben. Die Versuche wurden

in locker sedimentlertem Berliner Sand (DEGE00-Sand) durchgeführt.
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3. DISKUSSION DER VERSUCHSERGEBNISSE

3. 1 EXPERIMENTELLE OBERPROFUNG DER ANALYTISCHEN PROGNOSEN

Die beiden Diagramme des Bildes 2.6/5 zeigen, daß der Einfluß der eingeprägten

Neigung auf das maximale Blegemoment des Pfahles bei erstmaliger monotoner Be¬

anspruchung auf doppelt-logarithmischem Papier nach Elimination der zufälligen

Streuungen durch eine gerade Linie wiedergegeben wird, d.h. er folgt einem

Potenzgesetz, der Form der 61 (1) entsprechend. Für den minimalen Ver¬

Festigungsexponenten v wurde in anderen Versuchen (s1ehe Kap. 2.2 des Schluß¬

berichtes zum Forschungsvorhaben ERF 2411, bzw. (O, 1982)) der Wert 1/2,75

0, 364 erhalten, Hiermit errechnet sich der Wert des Exponenten vond in 61(1)

zu (342v)/ (44v) - 0,854. Geraden dieser Neigung sind in beiden Diagrammen

von Bild 2.6/5 eingezeichnet. (Die Versuche des oberen Diagrammes unterscheiden

sich von denen des unteren Diagrammes erst im Laufe der weiteren Beanspruchung.

Im oberen ist sie wechselnd im unteren schwellend.)

Falls die Besnspruchung nicht monoton erfolgt (was ja für den weiteren Verlauf

der eingeprägten Neigung zutrifft) sagt G1(1) voraus, daß zwei Beanspruchungen,

die sich nur um einen skalaren Faktor unterscheiden, Biegemomentenverläufe er¬

zeugen, die sich ebenfalls nur um einen skalaren Faktor unterscheiden. Durch die

Reduktionen Meerg (n)/Mtug (1) in Bild 2. 6/2 und Mial ()/Mbrrg (1) in Bild 2.6/3

wird dieser Faktor eleminiert, so daß die entsprechenden Punktfolgen aller Ver¬

suche zur Deckung kommen müssen. Man sieht, daß dieVersuchsergebnisse dieser

Forderung etwa entsprechen, und zwar umso besser je größer die absoluten Werte

der gemessenen Größen sind, was wegen der begrenzten Meßgensuigkeit zu erwarten

1st.

Aus den dargelegten Umständen folgt, daß speziell die Hypothesen H2, H8 und H1O

wesentliche Züge im Verhalten des einen seitlich beanspruchten Pfahl stützenden

Sandes treffend wiedergeben.

3. 2 ERMITTLUNG DES EINFLUSSES WIEDERHOLTER BEANSPRUCHUNG MIT MILFE DER

EXPERINENTELLEN ME THODE

Soweit sich die Hypothesen eus Kap. 2.2 aufgrund der Vergleiche des letzten

Kapitels als zutreffend erwiesen haben, können die Versuchsergebnisse nun als

Aussagen eines Analogrechners betrachtet werden, welche den Einfluß wiederholt

eingeprägter schwellenden Neigung für alle Systeme wiedergeben, die durch die

genannten Hypothesen erfaßt werden. Für den praktischen Gebrauch wurden die Ver¬

suchsergebhisse ausgeglichen und in Bild 2. 6/4 auf halb-logarithmischen Papier

durch glatte Kurven wiedergegeben. Als Erganzung sind noch die früheren Versuche

mit wechselnder Neigung entsprechenden Kurven (0, 1977) eingetragen. Hat man nun

mit Hilfe einer verfügbaren Methode das für die Bemessung maßgebende maximale

Biegemoment M(1) unter erstmaliger Neigung « ermittelt, so erhalt man die extre¬

malen Momente nach n Lastspielen aus

Mbeg In1 = MII1- Xberg In1

und

Mial Inl s MIII- Xial Inl

Prektische Aufgaben werden im allgemeinen veder einen honogenen Halbraum ent¬

sprechen noch Minfaturpfähle betreffen, so daß es sinnlos ist, mehr als 1 bis 2

geltende Ziffern der Faktoren X zu beachten.
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Einfluß der Lastspielzahl n auf die extremalen Homente

un Ha bei Einprägung einer schwellenden Neigung

(ERP 2411) un einer vechselnden Neigung (DIEIRICH, 1977)
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Le N5.

Versuche

DIETRICH, 1977

103 10-2 5102

Verstiche

ERP 241

510-24-3 162

Widerstehendes Homent  in Abhängigkeit

von der monoton vachsenden, eingeprägten

Neigung dl. Der theoretische Wert 0,854

ergibt sich mit Hilfe des Mertes 1/ = 2,75

aUS DIETRICH (1982).
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3. 3 EINFLUSS DES MODELLMASSSTARES

Der Elnfluß des Modellmaßstabes wird gewöhnlich durch einen Faktor, dergestellt,

mit dem die Ergebnisse der Modellversuche multipliziert werden, um sie auf Bau¬

werke großen Maßstabes anwenden zu können. Einen solchen Korrekturfaktor muß nan

aber zunächst als Funktion sämtlicher Farameter ansetzen, die such im Modell

eine Rolle spielen, und außerdem jene Parameter, die zwar nicht im verkleinerten

Modell wohl aber bei grôßeren Meßstaben eine Rolle spielen und eben den Einfluß

des Modellmaßstabes bedingen. Man muß m. a. W. eigentlich das ganze Problem ir

verschiedenen Maßstäben untersuchen. Wenn man das vollständige System der

regierenden Parameter nicht kennt, kann man nicht einmal die Olmensionsanalyse

heranziehen, um die Zahl der zu variierenden Argumente zu vermindern. Erst eine

solche Untersuchung kann schließlich die Rechtfertigung dafür liefern, den Ein¬

fluß des Modellmaßstabes als Faktor abzutrennen, d. h. den Korrekturfaktor nur
von Modellmaßsteb abhängen zu lassen.

Wenn man Kornelastizität und Kornzertrümmerung als die fehlenden Einflüsse

betrachtet, so gilt, daß das System aus Pfahl und Baugrund unso weicher ist, je

größer der Maßstab ist. Da die eingeprägte Größe eine Verschiebungsgröße ist,

werden dann die inneren krafte des großen Bauwerks von verkleinerten Modell zu

groß angegeben. Der Einfluß des Modellmaßstabes auf die Faktoren x und Xa

st aber sicher erheblich kleiner als der Einfluß auf die Bregemomente s und

selbst. Aus diesem Grunde und mangels genauerer Kenntnisse
wird

Vorgeschlagen, die Faktoren Xpeg und X für Pfähle aller Größen zu verwenden.

3. 4 EINFLUSS DER LAGERUNGSDICHTE

In früheren Versuchen (D, 1966) mit seitlich In Höhe der Sandoberfläche zyklisch

belasteten Pfählen hatte sich gezeigt, daß der Einfluß der anfänglichen Dichte

des Baugrundes ebenfalls als Faktor abgespalten und daher bei der zu Bild 2.6/4

führenden Normierungsoperation gekürzt wird. Für diese Abspaltung gab es jedoch
keine weiteren Belege,

so daß sie für eine Individuelle Eigenschaft des
untersuchten Systens (Inklusive der Art der Beanspruchung) gehalten verden konn¬

te. Inzwischen Ist die Abspaltung des Dichtefaktors durch neue Versuche mit ver¬

schiedenen Systemen bestätigt worden (HETILER, 1981), so daß sle auch für Pfähle

mit eingeprägter Neigung angenommen verden kann. Die in Bild 2.5/4 darge¬

stellten Faktoren drücken also den Einfluß der Zyklenzahl auf des meximale

Biegemoment eines tiefeingebetteten Pfahles infolge eingeprägter Neigung Für

alle (enfänglichen) Lagerungsdichten aus.

ANESS

Einleitend werden die zwel Rollen dargelegt, welche Experimente in der Inge¬

nieurwissenschaft splelen. Einmal sind sie unentbehrlicher Bestendteil der

naturwissenschaftlichen Methode, deren sich auch die Ingenieurwissenschaft be¬

dient. Zum anderen bilden Experimente am physikalischen Modell (exper imen¬
telle Methode) eine Möglichkeit unter anderen zur Lösung von Randwer tproblemen,

die im Rahmen bereits bewährter Hypothesen gestellt wurden. Für biegsame Pfähle

im Sand werden dann ein mathematisches Modell, d.h. Hypothesen ûber die dieses

Systen regierenden Beziehungen, und einige daraus auf analytischen Wege gewon¬

nene Prognosen vorgestellt. Schließlich wird über kleinmaßstäbliche Versuche

berichtet, mit denen die Prognosen überprüft wurden. Gleichzeitig dienten diese

Versuche zur Ermittlung des Einflusses wiederholter Seanspruchung (am Pfahlkopf

eingepragte schwellende Neigung) mittels der experimentellen Methode. Der Ein¬

fluß auf die extremalen Biegemomente wurde in Form von Faktoren dargestellt, mit

denen das maximale Moment bei einmaliger Beanspruchung zu multiplzieren ist, um

das Moment bei wiederholter Beanspruchung zu erhalten.



- 173

Literatur:

GALILEI, G. : Discorsi e dimostrationi matematiche intorno a due nuove

sclenze attenenti alla neccanice e ai movimenti locali

Padove, 1638; Deutsch von A. von Oettingen In Ostwalds Klassiker der

Nsturwissenschaften Nr. 11, 24, 25.

HETTLER, A.: "Verschiebungen starrer und elastischer Gründungskörper

in Sand bei monotoner und zyklischer Belastung", Diss. Universität

Karlsruhe, 1981

LINDSAY, R. B./ MARGENAU, H. : Foundations of Physles",

Dover Publications, 195

SYNGE, G.L. : "Classical Dynamics", in Handbuch der Physik, Bd. III/1,

Springer, 1960

TERZAGHI, K. : "Theoretical Soil Mechanics", New York 1942, John Wiley

DIETRICH, Th. : Modellversuche mit blegsemen langen Dalben unter wieder¬

holter Belastung im Sand", Mitt. bl. Bundesanst. f. Wasserbau Nr. 23,

1966, S. 1-40

DIETRICH, Th. : Der Psammische Stoff als mechanisches Modell des Sandes',

Dissertation Universität Karlsruhe 1976

DIETRICH, Th. : "Experimental Study of Flexible Piles in Sand, Cyclically

Displaced at Low Frequency', Intern. Symp. on Testing in Situ of Concrete

Structures devoted to the 3Oth anniversary of RILEM Foundation. Prellmi¬

nary Reports of Budepest, RILEM 1977, Vol. I, pp. 233-244

DIETRICH, Th. : On the Validity of Winklers Principle", Proc 10th ICSMFE,

Stockholm, 1981, Vol. II, pp. 103-108

DIETRICH, Th. : Schlußbericht zum Forschungsvorhaben ERP, 2411, Feb 83,

Senator für Wirtschaft - II F, Senat von Berlin, Martin-Luther-Str. 105,

1000 Berlin 62





Beiträge zu Staudammbau und Bodenmechanik - Festschrift zum 70. Geburtstag von

o. Prof. em. Dr.-Ing. Herbert Breth - Darmstadt 1983

DER STELLENWERT VON THEORIE UND EMPIRIE IM GRUNDBAU

Prof. Dr.-Ing. Eberhard Franke

Institut für

Bodennechanik und Grundbau

TH Darmstadt

Mehr als in den anderen Olsziplinen des Bauingenleurwesens gibt es In Grundbau

und in der Bodenmechanik kontroverse DIskussIonen über die Wertigkeit von Theo¬

rie und Empirie. Die Ursache dafür ist der Unterschied in den Baustoffen, mit

denen man es in den verschiedenen Fachgebieten zu tun hat. Im Stahl - und Stahl¬

betonbau und selbst im Holzbau sind aus Versuchen an einer fast beliebig großen

Zahl von Probekörpern so vollständige empirische Einsichten in das Material¬

verhalten der Baustoffe gewinnbar, daß daraus ein für alle mal mit Hilfe mathe¬

matisch-statistischer Methoden Sicherheitskoeffizienten abgeleitet werden kön¬

nen, deren Einhaltung dann die Anwendung des theoretischen Instrumentariums der

Technischen Mechanik und der Festigkeitslehre fast ohne Einschränkung gestattet,

zum Beispiel zum Nachweis der Einhaltung zulässiger Spannungen. Es ist ganz

offensichtlich, daß * gewachsener* Boden und Fels als die wesentlichen Baustof¬

fe des Grundbaus dieses Vorgehen nicht in gleicher Welse gestatten (s. Franke

1972 a).

Lediglich im Ausnahmefall der Herstellung künstlicher Erdbauwerke wie zum Bei¬

spiel für Verkehrs- und Staudämme gibt es Möglichkeiten wie im Stahl- und

Stahlbetonbau Sicherheitskoeffizienten mit statistischen Methoden zu ermitteln.

Aber in der Regel muß man im Grundbau in jedem Einzelfall abwägen, Inwiewelt man

bei der Vorhersage der Wechselwirkung zwischen Bauwerk und Baugrund auf

Erfahrungen angewlesen ist und inwieweit man durch Anwendung theoretischer

Mittel das zu erwartende Bauwerksverhalten treffsicher, genug beschreiben oder

doch wenigstens eingrenzen kann. Deshelb ist im Grundbau die Frage nach der

Wertigkeit von Theorie und Empirienicht ait irgendwelchen grundsätzlichen

Feststellungen im Sinne von allgemelngültigen Rezepturen zu beantworten, wie man

sie in anderen Ingenieurdisziplinen in Form der mit statistischen Methoden

gewinnbaren Sicherheitskoeffizienten hat. Als einzige Möglichkeit bleiben denn

dem Grundbausachverständigen, der sich sowohl der Theorie als auch der Empirie

verpflichtet fühlt, neben frender Erfahrung vor allem das eigene Erlebnis, um

ein sicheres Verständnis der Rolle von Theorie und Empirie in der Grundbaupraxis

zu gevinnen.
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Will man dieses Verständnis weitervermitteln, so ist man auf den Bericht über

Erlebnisse mit beispielhaften EInzelaufgaben engewiesen. Leider haben solche Be¬

richte erfahrungsgemäß keinen guten Wirkungsgrad, weil persönliches Erlebnls als

Lehrstoff nur sehr begrenzt vermittelt werden kann. Deshalb muß in Hoch¬

schullehrstoff die Vermittlung der Kenntnis technischer Elnzelheiten und der

Theorle im Vordergrund stehen. Trotzdem dürfte es unumgänglich sein, wenlgstens

schon zu versuchen, während der Hochschulsusbildung einen Eindruck von der Wer¬

tigkeit von Theorie und Empirie zu vermitteln. Denn aur so ist dem zunehmend be¬

klagten Zustand abzuhelfen, deß die Lücke zwischen den theoretischen Ent¬

wicklungen und deren praktischer Anwendbarkeit im Grundbau immer größer wird.

Zuden schaffen Praktiker wie Theoretiker zusätzliche Verwirrung insofern, als

belde dazu neigen, Ihre Positionen zu überziehen. So Ist die Position des Prak¬

tikers aus den technischen Büros der Großfirmen und den entsprechenden Inge¬

nieurbüros, die sich meist in erster Linie dem Stahlbetonentwurf verpflichtet

fühlen, um es schlagvortartig auszudrücken, häufig die folgende: Theorle¬

anwendung auf dem Baugrund ist fast aussichtslos; am besten man verläßt sich von

vornherein auf den gesunden Menschenerstand und seine persönlichen Erfehrun¬

gen. Wenn aber solche Praktiker bodenmechanische Theorien anwenden, so ton sle

es in der Regel dann so vorbehaltlos wie für die Saustoffe, mit denen sie es Im

Normalfall zu tun haben, d. h. ohne hinreichende Rücksicht auf die geologischen

Besonderhelten. Auf der anderen Seite erzielt die extrem theoretische Boden¬

mechanik mit immer komplizierteren Stoffgesetzen für, den Boden immer weiter¬

reichende und vielversprechendere Berechnungsergebnisse und der Theoretiker aus

dem eigenen Fach neigt dann allzuoft dazu, die Praxlsanwendbarkeit seiner

Arbeitsergebnisse zu Überschätzen. -
ei dieser Sachlage dauert es dann

erfahrungsgemäß immer eine Reibe von Jahren, bis der seine Arbeit auf dem Gebiet

von Bodenmechanik und Grundbau beginnende Ingenieur festen Grund unter den Füßen

fühlt. Um ihm bei diesem mühsamen Geschäft zu helfen, sollte an der Hochschule

wenigstens versucht werden, ihm eine Ahnung davon zu vermitteln, wo die Grenzen

der Theorie liegen und wo die Erfahrungsgrundlage unverzichtbar ist. Dazu sollen

die folgenden Beispiele und ihre Kommentierung beitragen.

g

Geologischer Schnitt durch

den Rutschhang

Hangachun

Wanserfohrung

Hosel

edevennnBILD 1
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Das erste Beispiel soll zeigen, wie manchmal schon recht simple Theorieanwendung

und die richtige Deutung der geologischen Situation zur Aufklärung zunächst

schwierig erscheinender Zusammenhänge führen kann. Bei einem Rutschungsfall

mittleren Muschelkalk an der Mosel (BILDER 1, 2,3) schien es so, als ob durch

Baumeßnehmen am Moselufer ausgelöste Bewegungen von Januer bis Oktober 1964 nach

6 bis 7 om wieder zur Ruhe kämen, dagegen erreichten sie um Weihnachten dann

wobei eine Straße und eine wichtigeWege von 6 bis 7 m (BILDER 4.5).

Elsenbahnstrecke am Moselufer zerstört wurden (Franke 1976).

Die Ursache dieser ungewöhnlichen Wiederbeschleunigung der Rutschungsbewegung

wer aufzuklären. Eine weltere Frage stellte sich, als die Scherversuche ergaben,

daß der Reibungswinkel# im abrutschenden mittleren Muschelkalk etwa 28° war; die

Hangneigung ß dagegen nur bei 14° lag. Des schien ein Wiederspruch zu sein, weil

bei einer Hangstandsicherheit I - 1 die Hangneigung S etwa gleich  sein muß,

wobei aus der geologischen und morphologischen Situation zu folgern ist, daß die

Natur solche Hänge mit der Sicherheit  - 1 aufbaut. Die Lage als Prallhang der

Mosel (s. BILO 2) hat nämlich zur Folge, daß das hangseitige Ufer in

geologischen Zelträumen immer weiter erodiert wird. Dadurch wird der Hang immer

weiter zurückgedrängt. Von der Dolomitsteilwand des oberen Muschelkalks (s. BILD

1) bricht Blockschutt ab und wandert zusammen mit verwitterdem mittleren

Muschelkalk talwärts zur Mosel hin. Dabei wird die flache Nelgung im mittleren

Muschelkalk nur zum einen Teil durch dessen Verwitterungsprodukt, das ist fetter

Tonmergel, bestimmt, zum anderen aber von der Sickerwassereinspelsung durch

Regen und vor allem durch Sickerwasseraustritt aus dem stark klüftigen Dolomit

an oberen Hangende.

BILD 2
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Beubnentungenegrbnn

der Sundrabohn

an der Gleisanlage

Zeil 1964 - 85.

BILO 5

so siehtBerücksichtigt man nun den hangparallelen Sickerstrom gemäß BILO 6,

1 sichman, daß für die aus der Geologie des Hanges zu folgernde Sicherheit y

zu!

tans tan/2

ergibt, d.h. zwischen dem versuchstechnisch ermittelten Reibungswinkel

dieRutschmassen und der Hangneigung besteht kein Widerspruch. Außerdem ist

Wiederbeschleunigung der Rutschbewegung nicht mehr überraschend, nachdem mit der

Theorleanwendung auf Bild S exakt nachgewiesen werden konnte, daß und warun für

den Hang die schon aus der geologischen Situation zu folgernde Sicherheit I1

ist.

Hong mil boschungsporoltalem Grundueszestrom

WosseriBlgel in der Griondeoberffeche

Autachsicherheil ohne Grund
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Freor f ung
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Dementsprechend ist der Hang in ständiger Kriechbewegung begriffen und selbst

ger ingfügige Haumaßnahmen können zum Beispiel in Verbindung mit Niederschlägen

Rutschungen auslösen. Das bestätigen Rückfragen bei der ortsansässlgen Bevöl¬

kerung. So findet also auch der S-förmige-Zeltverschiebungsverlauf von Bild4

seine Aufklärung, die im übrigen auch mit der Kriechhypothese von Bjerrum (1973)

erklärt werden kann. Diese Erkenntnlsse waren dann Grundlage für die Ent¬

scheidung über die Sanierungsnaßnahmen In Hanggeblet.

.

BILD 7

Schwieriger waren die Zusanmenhänge in einem zwelten Rutschungsfall zu erkennen,

der beim Bau des Elbe-Seitenkanals eintrat. Hier hat intensive und jahrzehn¬

telang betriebene Bemühung um Erkenntnis bis jetzt nur zu qualitstiven Ein¬

sichten geführt (s. Franke 1976). Die geologische Situstion war hier die fol¬

gende: Pleistozäne Sande, Geschiebemergel, Beckentone und -schluffe sind durch

Gletscher der Saalevereisung, die einige 100 m Dicke gehabt haben können,Wild
durcheinander geschoben worden (BILD 7). Zu bauen waren in diesen Fall Ein¬

schnitte bis zu 20 m Tiefe. Eingetretene Rutschungen (BILDER 8,9) in klelneren

Einschnitten hinterließen Döschungsnelgungen von etwa 1:5. De der Grundwasser¬

splegel bein Bau zunächst erheblich über der Einschnittsohle lag (s. BILO 7),

wirkte - wie bei der Moselrutschung - ebenfalls eine Sickerwasserströmung

rutschungsfördernd mit. Fest stand, daß in Sand und Geschiebemergel 1:3 genelgte

Böschungen mit tan ß.(tanp/2) noch gehalten hätten.
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Als rutschungsverursachender Boden waren also die tieferliegenden Beckentone und

-schluffe zu verdächtigen. Sieht man sich Proben aus diesem festen, überkonsoli¬

dierten, geologisch hoch vorbelasteten Boden on, so fällt eine Art Mikro-Klüf¬
Lung auf (BILDER 10, 11).

BILD 10

BILD 11
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Langs entsprechender Risse sind die diagnetischen Bindungen der festen Bodensub¬

stanz zerstört. Bei Scherbeanspruchung neigt solcher Boden zu Dilatanz, d. h. zu

Volumenergrößerung. Dabei öffnen sich die Risse oder wenigstens wird die sie

zusammenpressende Normalspannung vermindert, so daß der an die Rlsse angrenzende

Boden sich unter Wasseraufnahme entspannt. Er weicht also auf und es kommt eine

Entfestigung des Bodens zustande. Zu beschten ist, daß dieser Vorgang sich in

je nach Größebindigen Böden wegen dessen geringer Wasserdurchlässigkeit über

der Scherbeanspruchung mehr oder weniger große Zeiträume von Wochen bis zu

Jahrzehnten erstreckt, was zu dem Langzeitcharakter der Rutschungen führen kann.

Der Entfestlgungseffekt durch Bodenaufweichung in der Scherzone wird zusätzlich

dadurch verstärkt, daß nach größeren Scherverformungen die Gleitflächen bevor¬

zugt langs vorhandener Risse verlaufen. Diese werden dabei geglâttet und in die

Gleitfläche einreguliert, wie man an den glänzenden Bruchflächentellen der im

Labor abgescherten Bodenproben (BILD 11) sleht. In den letzten 30 Jahren hat

sich für die Beurtellung solcher Fälle die Einführung des Begriffes Rest¬

scherfestigkeit' als nützlich erwiesen, des ist die Scherfestigkeit, auf die der

ursprüngliche Bruchwert nach Scherwegen in der dm - Größenordnung abfällt. Da in

Verfügung stehen,den normalen Prüfmaschinen Scherwege dieser Lange nicht zur

kenn man zur Ermittlung der Restscherfestigkeit die Proben vor der Prüfung in

der zu erwartenden Gleitflächenrichtung zerschneiden und schafft damit von vorn¬

herein glatte Gleitflächen, in denen von Anfang an schon bel kleinen Scher¬

verformungen die Restscherfestigkeit gemessen wird.
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AuF BILD 12 sieht man die Differenz der Ergebnisse von Scherversuchen mit

normalen und mit solchen vorgeschnittenen Bodenproben. Auf der Grundlage dieser

Erkenntnisse kann man nur so viel sagen: Es ist hoffnungslos, die zutrerfenden

Scherparameter auf Theoriegrundlege ermitteln zu wollen. Die vom Boden bei

Scherbeanspruchung im Bruchzustand aufgebrachte Festigkelt wird irgendwo zwi¬

schen der maximalen Bruch- und der Restscherfestigkelt liegen. Der entsprechende

Unterschied ist auf BILD 13 noch eimal an den Schergeraden gezeint. Unbe¬

Friedinend für den Praktiker ist natürlich, daß dann die ganze Spanne zwischen

den Geraden 1 und 3 bei der Dimensionierung der Böschungsneigung zur Wahl steht.
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BILO 14

Die Ursache dafür ist bekanntlich, daß sich der Rutschkörper nicht wie ein star¬

res Gebilde verhält, sondern am unteren Ende mehr ein Erdwiderstands¬ und am

oberen Ende ein Erddruckverhalten ahnlich wie auf BILD 14 vorhanden ist, womit

entsprechend unterschledliche Spannungs - Verformungs - Elgenschaften verbunden

sind. So ist bei der Entwicklung der Verschiebungen bis zum Erreichen des Bru¬

ches längs eines Teiles der Gleltfläche das Maxinun der Scherfestigkeit genäß

dem oberen Tell von BILD 13 noch nicht erreicht, während sie langs eines anderen

Teils jedoch schon überschritten sein kann. Wie groß die irgendwo zwischen

Bruch - und Restscherfestigkeit liegende durchschnittliche Scherfestigkeit

längs der sich schließlich einstellenden Gleitfläche Ist, kann man nicht

vorhersagen. Deshalb müßte man bei der Dimensionierung der Böschungsneigung

vorsichtshalber mit der Restscherfestigkeit rechnen. Da möglicherweise aber der

Scherfestigkeitsabfall nicht so groß wird, rechnet man nach vorliegenden Erfah¬

rungen mit einer Scherfestigkelt, die zwischen der fully softened strength

(s. BILO 13 oben) und der Restscherfestigkeit liegt. Der fully softened

strength' entspricht Im unteren Blldteil etwa die Schergerade 2. Insofern kann

nan die zur Wahl stehenden Schergeraden auf den Bereich zwischen den Geraden 2

und 3 einengen. Auch des war im vorliegenden Fall noch ein Unterschied zwischen

den Relbungswinkeln von 10“ und 20“. Wenn man bedenkt, daß je nach Wahl eines

dieser Winkel ein Unterschied in der Böschungsnelgung von etwa 1 : 3 bis 1 :

herauskonmt und der entsprechende Kostenunterschied für die Erdarbeiten auf etwa

1000 m Länge etlIche Millionen betrug, kann auch dieses Ergebnis nicht

befriedigen. Aber mehr zu leisten Ist auf diesem Gebiet die Theorie bis heute

nicht in der Lage.



BILD 15

In einem solchen Falle müssen sich dann eben alle Baubeteiligten zusammensetzen

und unter Abwägung aller Risiken einen Kompromiß ansteuern, wenn sie sich nicht

auf eine absolut sichere 1:10 geneigte Bôschung festlegen lassen wollen. So Ist

es in diesem Falle zu der mehr oder weniger spekulstiven Wahl einer Böschungs¬

nelgung von 1:7 gekommen (s. B1LD 13).
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Es versteht sich, daß unter den gegebenen geologischen Verhältnissen jeder

Versuch der Anwendung verfeinerter Verfahren zur Böschungsberechnung unange¬

messen wäre; deshalb ist - wie auf BILD 16 gezeigt wird, lediglich das Gleich¬

gewicht am Böschungsdreieck auf einfachste Weise berechnet worden, wobei - wie

das Bild zeigt - sich die Standsicherheit 1 für die Böschungsneigung 1:7 ergab.

1:10 wurde für kreisförmige Gleitflächen erhalten. - Die Leistung der Theorle

ist in diesem Falle also recht unbefriedigend. Allerdings hâtte man ganz ohne

Theor feanwendung bei der Wahl einer angenessenen Böschungsneigung noch mehr im

Dunkeln getappt. Erwähnenswert ist zu den Böden dieser Art noch folgendes: Falls

in solchen Böden Böschungen unter Ausnutzung ihrer Kohäsion, d. h. unter

Festigkeltsausnutzung über den Reibungsanteil hinaus angelegt werden sollen,

wird die zeitabhängige Festigungsveränderung völlig undurchschaubar. Man erhält

dann steilere Böschungen, unter denen aber Porenwasserüberdruck entsteht, dessen

rechnerische Berücksichtigung unter diesen Verhältnissen bisher völlig aus¬
sichtslos Ist. Auch über den sonst üblichen

Ansatz einer sogenennten undrä¬
nierten Scherfestigkeit kommt man hier nicht weiter. Hierzu gibt es in der Lite¬

retur eine Relhe Berichte über Schadensfälle (s. z. B. Skempton und Le Rochelle
1961).

Des nächste Beispiel betrifft ebenfalls das
Problen der Vorausberechnung der

Standsicherheit, jedoch mit einer mehr auf das Grundsätzliche gerichteten Ziel¬

setzung. Es soll gezeigt verden, welche besonderen Empfindlichkeiten in

Bodenmechanik beruhrt werden, wenn es um die Festlegung der Sicherheit geht, und

zwar sowohl was Ihre Definition als auch ihre Größe betrifft.
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Unter veniger komplizierten geologischen Verhältnissen als in vorigen Beisplel

wird zur Berechnung der Böschungsstandsicherheit in der Regel das sog. La

mellenverfahren benutzt, well mit diesem die Baugrundschichtung und entspre¬

chende sprunghafte Festigkeitsänderungen einfach berücksichtigt werden können

(BILO 17). Es handelt sich hier um eine praxiserprobte Theorie, die ihre

emptrische Ergänzung bei der Festlegung der erforderlichen Sicherheiten gegen
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den Bruch finden muß. Im folgenden ist nur der Fall der Bruchsicherheit längs

kreisförmiger Gleitflächen behandelt, die aus der Momentengleichgewichts¬

betrachtung für den gesanten Bruchkörper errechnet wird. Ganz entsprechend kann

aus dem Horlzontalkraft-Gleichgewicht die Bruchsicherheit für, nichtkreisförmige

Gleitflächen errechnet werden.

.

. .

.

.

.
BILO 18

Das Lamellenerfahren ist ein Probierverfahren, mit dem aus einer großen Zahl

angenonmener Gleitflächen die ungünstigste herauszufInden Ist. Zum Beispiel ist

im oberen Teil von Bild 18 ein Feld von Gleitkreismittelpunkten eingetragen; für

jeden von diesen sind Gleitkreise mit verschiedenen Radien untersucht worden.

Für jeden Bruchkörper, der durch eine dieser Gleitflächen vom tieferen Un¬

Standsi¬tergrund abgetrennt wird, war die Gleichgewichtsbetrachtung zur

cherheitermittlung anzustellen. - Als Voraussetzung für das Verständnis der

Rolle der Empirie muß zunächst etwes die Entwicklung der Theorie des Lamel¬

lenverfahrens ausgeführt werden:

entwickelten grephischenSieht man einmal von den schon durch Fellenius (1926)

Lösungen ab, so hat wohl als erster Krey (1936) das Gleichgewicht am in Lamellen

aufgeteilten Bruchkörper rechnerisch untersucht. Wie noch bei vielen anderen

nach ihm entsprechen seiner rein rechnerisch vollzogenen Ableitung Kraftecke für

die einzelnen Bruchkörperlamellen nach BILD 19, links oben, die sich bei der

üblichen Vorsussetzung eines konstanten Sicherheitsbelwertes y für alle Lamellen

des Bruchkörpers jedoch nicht schließen. Die Größe des Lamellengewichtes G und

die beiden anderen Richtungen im Krafteck liegen fest, so daß überhaupt nicht

denkbar ist, daß sich Kraftecke mit Unterschleden in G und den beiden anderen

Richtungen für das gleiche y schließen. Offenber wird das deshalb oft nicht

erkannt, weil die Kraftecke für die Einzellamellen nicht kontrolliert werden,

sondern nur das Gleichgewicht am gesamten Bruchkörper Berechnungsziel Ist. Erst

wenn man die in den Lamellenseitenflächen wirkenden Kräfte mit der Summe as

berücksichtigt, wird der damit verbundene Fehler erkennbar (s. BILD 19, rechts

oben).
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BILO 19

Es lag in der Natur dieses Vorgehens, deß man sich auch um das Momenten¬

gleichgewicht IM - O an jeder Einzellamelle keine Gedanken machte. Wie schon

ausgeführt, Ist zur Sicherheitsberechnung für den gesamten Bruchkörper das

Momentengleichgewicht herangezogen worden. Es ergibt sich dann (siehe dazu die
Ableitung auf BILD 22)

RENtan
1

RGsn

Es ist der Verdienst von Bishop (1954), dann gezeigt zu haben, daß eine genauere

Betrachtung die Seitenkräfte und die Sicherheit y In jeder Lamelle berück¬

sichtigen muß. Erst bei Bishop wurde ersichtlich, daß für die Lamellen¬

seitenkräfte ohne Verstoß gegen bekannte mechenische Regeln wie LM  O an leder

Einzellemelle und Nichtüberschreitung der Grenzreibung in den Lamellen¬

seitenflächen noch o viele Möglichkeiten für Annahnen über Neigung. Angriffs¬

punkt und Größe der Seitenkräfte verbleiben (s. BILD 19, unten). Das Problem ist

also grundsätzlich o - fach statlsch unbestimmt und kann eindeutig nur unter

Zuhl1Fenahme von Näherungen gelöst werden.

Mit der Arbeit von Bishop war nun folgendes zu erkennen (s. Franke 1967):

a) Die Losung von Krey stimmt mit der genaueren Lösung von Bishop näherungsweise

gut überein, wenn man die Resultierende der Lamellenseitenkräfte AS als
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horizontal annimmt. Dann kann AS gerade so groß gewählt werden, daß sich das

Krafteck für die Einzellamelle auch bei y  const. und sogar unabhängig von

der Wahl der Große von y für alle Lamellen schlleßt. (Siehe dezu BILD 20, wo

für  = 1 links das mit AS geschlossene Krafteck dem nicht schließbaren

Krafteck rechts gegenübergestellt ist.) Ferner war zu erkennen, daß diese

Annahme bel flachen Gleitflächenlagen keine nennenswerten Fehler Verursachte.

(Inzwischen haben diese Einzelheiten auch in der DIN 4084 Bewährung

gefunden.
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BILD 20

b) Elne ebenfalls sehr verbreitete Sicherheitsdefinition, die in der Literatur

neist Terzaghi zugeschrieben wird und bei der

RIGcosatan

IGsin

verwendet wird, erwies sich ebenfalls als brauchbare Näherung. Bei dieser

zeigte die Ableitung Von Blshop, daß die Lamellenseitenkräfte als parellel

unten) und so der Schluß deszur Gleitflâche angenommen waren (BILD 19,

Kraftecks für jede Einzellamelle erreicht wurde, ohne daß man das früher

erkannt hâtte. ( In diesem Fall waren die verwendeten Projektlonsrichtungen

nicht vertikal und horizontal wie bei Krey, sondern parallel und normal zur

Lamellengrundflache, so daß auf diese Weise ähnlich wie bei der Losung von

Krey die Lamellenseitenkräfte bei einer der Kräfteprojektionen nicht

eingingen.

Die errechnete Standsicherheit ergab sich mit dem Verfahren von Bishop am

größten, mit dem von Krey klelner und mit dem nach Terzaghi am kleinsten,

wobei die Abstände der Sicherheiten je nach Bodenart und Gleitflächenlage

veränder lich sind. Daraus war zum Beispiel die wirtschaftlich nicht un¬

interessante Konsequenz zu ziehen, daß bei großen Erdarbeiten wie im Stau¬

dammbau eine Vorgeschriebene Standsicherheit je nach Rechenverfahren mit mehr

oder weniger Erdbewegung und entsprechend veränderlichen Kosten erreichbar

ist ( siche dazu BILD 18, unterer Teil ), wenn nicht auch das enzuwendende
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Rechenverfahren bzw. die entsprechende Sicherheitsdefinition vorgeschrieben
wird.

Nach diesen Ausführungen kann nun die Rolle der Empirie bei der Anwendung des

Lamellenver fahrens dargestellt werden. Dabel sind die folgenden Betrachtungen

jedoch nicht auf dieses Verfahren beschränkt; wie sich zeigen wird, gelten sie
im Grundbau ganz allgemein.

Etwa 30 Jahre lang, bis in die 50er Jahre, hat man die erforderliche Böschungs¬

standsicherheit mit 1,3 angegeben und die Berechnungen In der Regel mit den

Ver fahren nach a) Krey oder b) Terzaghi ausgeführt. Dabei hat sich die Wahl von

1, 3facher Sicherheit im großen und ganzen bewährt. Nach Einführung der genaueren

von Bishop und anderen angegebenen Berechnungsverfahren in die Prexis dämmerte

erst allgemein die Erkenntnis, daß der gewohnte Sicherheitswert 1,3 nicht mehr

ausreicht, sondern eine Erhöhung der erforderlichen Sicherheit vorgenommen

werden muß, und zwar genau in dem Maße, in dem mit den neuen, genaueren

Rechenerfahren wie z. B. von Bishop eine hôhere Sicherheit als mit den alten

ungenaueren Ver fahren von Krey oder Terzaghi errechnet wurde. Natürlich klingt

das, venn man den Sachverhalt in dieser Weise geboten bekommt, sehr trivisl.

Denn die Standsicherheit, die eine Böschung besitzt, kann ja nicht vom

angewandten Rechenver fahren abhängen, sondern ist eine Realität unabhängig von
diesem.
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Aber in der Praxis geht man doch anders vor. Heispielsweise hatte man Problene,

für den Ringdanm der Bauinsel Eidersperrwerk eine Sicherheit 1,3 mit den alten

Ver fahren von Krey und Terzaghi nachzuweisen (siehe BILD 18, unten). Das gelang

für das vorgesehene Dammprofil nach BILD 21 nicht. Dessen Anderung aber hêtte zu

großen bauvertraglichen Auseinandersetzungen geführt. Was lag näher, als mit dem

genaueren Verfahren von Bishop den geforderten Wert von 1,3 zu erreichen bzw.

sogar seine Oberschreitung nachzuweisen, was tatsächlich auch gelang (s. unteren

Teil von BILD 18). Als aber unmittelber neben dem Damn 40 m lange schwere
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Stahlflügelpfähle gerammt wurden und der Damm auf der Tonschicht sich um 1

suf die Baugrube zu bewegte, wurde klar, daß die tatsachliche Standsicherheit zu

knapp war und man so nicht vorgehen darf. Erst solche Anlässe zwingen dann zu

der Schlußfolgerung, daß der Sicherheitswert ein empirischer Wert und als sol¬

cher verbunden ist mit dem Rechenverfahren, mit dem zusammen er nach den vor¬

liegenden Erfahrungen bisher genügend Sicherheit geboten hat. Mit der Einführung

eines mechanisch genaueren, aber insofern neuen Rechenverfahrens darf keines¬

falls ein Sicherheitswert verwendet werden, der diesem nicht auf empirische

Weise angemessen ist.

Sehr treffend ist eine Außerung von Lang (1970), der auf die Gefahr solcher

Manipulationen mit folgenden Worten hinweist:

Es ist immer eine heikle Sache, in dem aus Überlegungen und Er¬

fahrungen errichteten Gebäude der Bodenmechanik einzelne Bausteine

durch Neuerungen zu ersetzen.

Neuerdings versucht man, diese Problene Im Zuge der Einführung eines neuen Si¬

cherheitskonzeptes auf der schon angesprochenen Grundlage der probabllistischen

Erfassung der betelligten streuenden Parameter besser und genauer in den Griff

zu bekommen (s. z. B. Breitschaft/Hanisch 1978). Neben der Erfassung der

Scherparameter des Bodens auf diese Weise wird dabel auch der Einfluß des

Rechenverfahrens mit Modell - oder Systemfaktoren Kay zu erfassen versucht.

Diese sollen berücksichtigen, welche Abweichungen zwischen Rechen - und Meß¬

ergebnissen bei Anwendung bestimmter mechanischer Modellvorstellungen

Wirklichkeit eintreten können. Voraussetzung für ihre Ermittlung ist also wieder

die Empirie oder aber das Experiment. Nun kann man allerdings nicht mit na¬

türlichen Böschungen experimentieren; schon mit Einzelfundamenten erreicht man

des wirtschaftlich Machbare. In diesem Zusammenhang gewinnen Versuche an klei¬

neren Modellen in der Bodenmechanik an Bedeutung, wobei allerdings die Bedingung

besserder ähnlichkeltsmechanischen Ubereinstimmung von Modell und Natur

kontrolliert werden muß, als das bisher üblich war. Aus diesem Sachverhalt, sind

für Bodenmechanik und Grundbau zwei ganz allgemeingültige Konsequenzen zu

ziehen:

-Einmal sind die schönsten theoretischen Entwicklungen zu größerer Genauigkeit

wenig sinnvoll, wenn nicht die mit ihnen verbundene Änderung der Sicher¬

heitsanforderungen und ggf. anderer empirischer Implikationen angegeben werden

kann - und das ist der wichtigere und schwierigere Teil der Aufgabe.

durch lengjährige-Zum enderen müssen die in der Bodennechanik erprobten, d. h.

Anwendung bestätigten unterschiedlichen Sicherheitsdefinitionen und -werte

respektiert werden, zum Beispiel die Unterschiede für die Grundbruchsicherhelt

von Fundamenten und für die Böschungsbruchsicherheit. (Im Sinne der für die

nächsten Jahre beabsichtigten neueren Entwicklung wären hier also unter¬

schiedliche Systemfaktoren kzys zu berücksichtigen bzw. ein neuer Faktor zu

definieren.)

So ist für den Grundbruch und auch für die Tragfählgkeit von Pfählen

Peruch
24017

Pyorh.

Das ist eine auf die maximale äußere Last bezogene SIcherheit, Bein Döschungs¬

bruch lautet die Fellenius zugeschriebene Definition dagegen

Bruch
1,474094

T corh.
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Das lst eine auf die Scherfestigkeit im Boden bezogene Sicherheit. Möglicher¬

weise ist die unterschiedliche Wahl dieser beiden Sicherheitsanforderungen

historisch“ darauf zurückzuführen, daß es bei Fundamenten und Pfählen mehr

dar auf ankommt, die Setzungen im Gebrauchszustand klein zu halten oder m. e. W.

den Abstand vom Bruch so groß zu wählen, daß das Last - Setzungsverhalten noch

quasi-elastisch 1Inear ist, wogegen bei den Böschungen i. a. größere Verformun¬

gen zulssig sind, wenn nur kein Bruch zu befürchten ist.

In Zusammenhang mit den beiden unterschiedlichen Sicherheitsdefinitionen gibt es

jetzt wieder die Unentbehrlichkeit der Theorie zeigend - ein handfestes Bei¬

spiel dafür, wie man selbst bei einfachen praktischen Berechnungen mitunter vor

die Notwendigkeit der Theorieanwendung gestellt wird: Im Brückenbau hat man oft

Widerlagerfundamente in der Nähe von Böschungen wie auf GILO 22. Bei der

4084

16 sin d  R.e.

1 für Vergrößerung von R auf4084

Rgruch Frasrunl.
auf Mar
layer i

cafhaften

KSruch

4017

BILO 22

Grundbruchuntersuchung kann nen dann die geschlossenen Lösungen der Plastizi¬

tatstheorie, wie sie beisplelsweise den Angaben der DIN 4017 zugrundeliegen,

nicht anwenden, weil diese nur für den Halbraum mit horizontaler Oberfläche

verfügber sind. Man ist deshalb auf die Anwendung des Lemellenverfahrens oder

ähnlicher Probierverfahren wie In DIN 4084 angewiesen. Nun wird die Sicherheit

für das letztere wie gezeigt mit

Bruch
14084 Lvorh.

angegeben, Gebraucht wird jedoch die Sicherheit nach der anderen Definition

Erue Bruch
2 2101

vorh. Evarh.

Es wurde gerade festgestellt, daß beide Sicherheitsanforderungen jeweils für

Ihren Zweck zu respektieren sind, deshalb wird für den Fall nach BILO 22 die

Resultierende R in der Formel für 11084 so lange Vergrößert, bis sich "as

ergibt. Der vergrößerte Wert von R ist dann gleich der Resultierenden, die



-193-

und mander untersuchten Gleitfläche den Bruch hervorruft, also gleich RBruch

kann jetzt 1101 * RBruch ( Rvorh. gonz einfach errechnen, eben weil Rgruch jetzt

bekannt ist. Erst unter zusätzlicher Einführung dieses Tricks, der inzwischen in

die DIN 4084 aufgenommen worden ist, war die Adaption des Lamellenverfahrens mit

der Sicherheitsdefinition nach Fellenius 10 en die Untersuchung komplizierte

für beliebigGrundbruchfälle mit der lastbezogenen Sicherheitsdefinition on

gelungengestaltete Geländeoberfläche und beliebig geschichteten Baugrund

(Franke 1974 A).

Die bisherigen Beispiele hatten einen unmittelberen Praxisbezug; sie ergaben

sich aus den Notwendigkeiten bei der Erledigung der Alltagsarbeit. Die folgenden

Beispiele betreffen Arbeiten, die von vornherein auf die Gewinnung neuer Er¬

kenntnis gerichtet waren.

Dem nächsten Beispiel sei vorausgeschickt, daß es in der Bodenmechanik zweck¬

mäßig erscheint, zwischen zwei Klassen der Theorie zu unterscheiden, einer, die

auf mehr strenge, und eine andere, die mehr auf praxisbezogene Lösungen abzielt.

Als Beispiel einer auf eine mehr, strenge Lösung abzielende Arbeit sei eine

neuere Arbeit über das Stoffverhalten von Sand angeführt, der folgende Zusam¬

menfassung gegeben wurde (Goldscheider 1977):

'In der neueren bodenmechenischen Literatur wird für Sand häufig ein elestoplas¬

tisches Stoffgesetz mit folgenden Eigenschaften angenommen: Es gibt eine von der

- O, die Grenze desDichte abhängige Fließbedingung (Grenzbedingung)

elastischen Bereiches und zugleich Umhüllende aller statisch möglichen Span¬

nungen g ist. Im Spannungsraum ist f = 0 ein isotroger Kegel mit der Spitze im

Ursprung. Für das plastische Verzerrungsinkrement As' soll folgende Fließrege

gelten: Die plastische Volumenänderung entspricht der nur von der Dichte

abhängigen Olletanz und ist daher nicht mit der Grenzbedingung assozliert.

Dagegen ist der devistorische Anteil von Ac" normal zur Schnittkurve von fa

mit einer Deviatorebene; diese Leitkurve ist daher glatt und komex anzusetzen,

was allerdings für Sand noch nicht gelungen Ist.

Früher wurde bereits darauf hingewiesen, daß ein elsstischer Bereich bei Sand

nicht entdeckbar Ist. Ferner wurde die übliche Annahme eines nur von der Dichte

abhängigen Dilatanzwinkels' revidiert. Nachfolgend wird gezeigt, daß plas¬

tisches Potential und Grenzbedingung auch in der Devistorebene deutlich von¬

einander verschieden sind. Anstelle der numerisch ungünstigen und ungenauen

deviatorischen Normalitätsbedingung wird eine von der Grenzbedingung unabhängige

Funktion von Imerianten eingeführt. Die Grenzbedingung kann durch eine sechs¬

eckige Pyramide approximiert werden.

Wenn hier zu dieser Art von theoretischen Arbeiten mit Hilfe von BILD 23 etwas

Erläuterndes gesagt wird, so geschieht das, um zu zeigen, daß man als praxis¬

orientierter Ingenieur bemüht sein muß, wenigstens das allgemelne Vorgehen zu

begreifen, das zu solchen Arbeiten gehört.

Die aktive Mitwirkung an solchen Arbelten ist nicht seine Aufgabe. Dies sei

vorweggeschickt, wenn hier dem Zitat etwas hinzugefügt wird, das im übrigen nur

dezu dienen soll zu zeigen, daß es sich hier um bodenmechanische Theorie

handelt, die sich der Praktiker als Dienstleistung von Speziallsten zuliefern

lassen muß.
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Dorstellung im Hauptsponnungsraum

BILD 23

Die Mohr - Coulombsche Fließbedingung ist für Böden mit und ohne Kohäsion ex¬

perimentell auch für die Darstellung im Hauptspannungsraum als dreifach sym¬

metrische, sechseckige Pyramide schon Früher in den 60er Jahren als zutreffend

nachgewiesen vorden. Un für raumliche Verhalthisse nun auch eine Angabe ûber die

Ver formungsgeschwindigkeiten bzw. - inkremente machen zu können, hat man die für
von Mises -

Material, das einen Zylinder ols Fließbedingung besitzt, gut

passende und ebenfalls altere Hypothese vom plastischen Potentiel auch für Böden

übernehmen wollen, in der die Fließbedingung als eine Potentielfläche angesehen

wird, auf der die Vektoren der Verformungsinkremente & senkrecht stehen müssen.

Das ist dann die Fliebregel. Dazu passen die Ecken in der Mohr Coulombschen
Fließbedingung (auch in der von Tresca, die für Böden mit konstanter

Scherfestigkelt gilt) nicht. Man hat sle deshalb ausgerundet (mathematisch),

nicht an den Ecken der Fließbedingung eine Nicht - Eindeutigkeit der Richtung

der VerformungsInkremente zu haben. Jetzt wird als neuer Beitrag zu dieser

Diskussion in dem Zitet Festgestellt, daß Fließbedingung und plastisches

Potential nicht zusammenfallen. Bemerkenswert ist, daß Stoffgesetze, mit denen

solche Sachverhalte mathematisch beschrieben werden, dann statt der gewohnten

zwel Bestinmungsgrößen Reibungswinkel # und Kohäsion c bis zu einem Dutzend
Parameter enthalten.

Im Anschluß an dieses Beispiel sei noch eine auf das Persönliche gerichtete Kon¬

sequenz angesprochen. Die Aneignung des mathemetischen Apparates, den man für

die Beherrschung solcher Entwicklungen und für das tiefere Verständnis der auf

diesen Gebiet der Mechanik schon vorhandenen Literatur benötigt, ist für sich
eine halbe Lebensaurgabe.

Andererseits setzt die Befähigung zum Konstruieren, zum Entwurf günstiger

statischer Gründungssysteme für ganze Bouwerke eine komplexere Zusammensetzung

von Kenntnissen voraus; hierbei ist nicht nur die Kenntnis technischer Mechenik,

sondern darüberhinaus das Vissen und sogar eine Art Gespür, um oder für das auf

der Baustelle sicher und wirtscheftlich Machbare Voraussetzung. Auch dieses

Wissen ist nicht von heute auf norgen erlernbar.

Hat sich nun jemand entueder der anspruchsvolleren Theorie oder der kon¬

struktiven Praxis soweit verschrieben, daß er bis zu erfolgreichen selb¬
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ständigen Arbeitsergebalssen gediehen Ist, so ist er in der Regel auch für den

Rest seines Lebens festgelegt. Leider besteht meist nicht die Möglichkeit, sich

seine Arbeitsrichtung mit Bedachtsankeit auszuwählen. Sofern man die Befähigung

wird menfür beide Arbeitsrichtungen, die theoretische und praktische, besizt,

als junger Ingenieur oft durch Zufall in die elne verschlagen und ehe men sich

versieht, ist dann sowiel Zelt vergangen, daß es nicht mehr sinnvoll ist zu

wechseln, selbst wenn man es wollte.

Mit diesen Ausführungen soll keinesfalls die Arbeit mit der Zielrichtung auf

strenge theoretische Lösungen abgewertet werden. Ober deren Stellenwert hat sich

schon Terzaghi in elner Weise geaußert, die bis heute gültig Ist. Dazu das

folgende, etwas gekürzte Zitat aus seiner Theoretischen Bodenmechanik (Terzaghi

1943 bzw. in deutsch Terzaghi - Jelinek 1954)

Bei der praktischen Anwendung der Bodenmechanik kann die Bedeutung der

Einfachheit nicht genug betont werden. Die Notwendigkeit für Vereinfachung liegt

in der Natur des Bodens, da es keinen vollkommen honogenen Boden gibt und die

kompliziert sind.mechanischen Eigenschaften der natürlichen Böden sehr

Strengere Lösungen sind viel zu kompliziert, um dieser wichtigen Aufgabe zu die¬

nen. Der prinzipielle Wert dieser Lösungen ist ihre Fähigkeit, die Bedeutung der

in den Ergebnissen der vereinfachten Untersuchungen enthaltenen theoretischen

In dieser Hinsicht sind die strengen Lôsungen von un¬Fehler zu zeigen.

schätzbaren Wert. Sovohl für den Forscher wie für den praktisch tätigen

Ingenieur genügt die Kenntnis des allgemeinen Vorgehens, mit dessen Hilfe

strenge Lösungen erhelten werden können. Die strenge Lösung der Aufgaben sollte

den Mathematikern überlassen werden.

An dieser Stelle ist einzuflechten, daß der vielleicht größte Fortschritt zur

Gewinnung strenger Lösungen seit den Tagen Terzaghis durch die elektronische

Datenverarbeitung ermöglicht worden ist. Erst mit dieser Rechenhilfe ist es viel

weitergehend als früher möglich geworden, numerische Methoden zur Lösung von

Aufgaben der Mechanik einzusetzen, wobei der Methode der Finiten Elemente eine

besondere Rolle zukommt. Die Bedeutung dieser neuen Methoden 1iegt dabei wenigen

in der Lösung praktischer Aufgaben; dem stehen noch immer die alten Schwie¬

rigkelten der Formulierung hinreichend genauer und für die mathemstische

Verarbeitung trotzdem nicht zu komplizierter Stoffgesetze für den Boden und

dessen natürlicher Inhomogenität im Wege.

Aber man kann mit diesen Methoden in einer Art methematischem Sandkastenspiel

für ideelisierte Verhältnisse das tatsächliche Bodenverhalten und die Wechsel¬

wirkung zwischen Bauwerk und Baugrund weitaus genauer erforschen als bisher. Man

kann Einsichten gerade über das gewinnen, was in dem Zitat Terzaghis mit den

Worten ausgedrückt wurde: Der prinzipielle Wert dieser (strengeren) Lösungen

in den Ergebnissen der vereinfachtenist ihre Fähigkeit, die Bedeutung der

..und. In dieserUntersuchungen enthaltenen theoretischen Fehler zu zelgen.
Soweit nochHinsicht sind die strengen Lösungen von unschätzbarem Wert.

einmal Terzaghi, der mit diesen Worten auch der strengeren Theorie Gerechtlgkeit

widerfahren läßt.

Bei den unmittelbar auf neue Erkenntnisse gerichteten Arbeiten darf ein Hinweis

auf Natur- und Modellversuche als Mittel zu rein empirischer Erkenntals nicht

fehlen. Einmal sind sie immer dann unentbehrlich, wenn keinerlei Aussicht

besteht, ein Problem mit theoretischen Hilfsmitteln auch nur näherungsweise zu

lösen. Zum anderen sind sie notwendig, um im gezielten Elnsatz die Treff¬

slcherheit theoretischer Lösungen nachzuprüfen.

Das folgende Beispiel betrifft einen solchen Modellversuch zur Nachprüfung einer

Theorie. Allerdings ist bei Modellversuchen Im Unterschied zu den Neturversuchen

zu beachten, daß die uneingeschränkte Übertragbarkeit ihrer Ergebnisse auf die
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Natur Wegen bestimmter Maßstabseffekte umstritten ist (de Beer 1963). Aber wo es

um die Ermittlung lediglich prozentualer Anderungen geht, wie beispielsweise bei

der Untersuchung der relativen Abweichungen des Tragverhaltens von Fundamenten

mit unterschiedlichem Seitenlängenerhältnis oder von Pfahlgruppen unterschied¬

licher Pfahlanzahl und Konfiguration der Pfähle, sind sie unentbehrlich, weil

mit Rechenmethoden allein keine ver trauenswürdigen Ergebnisse erzielbar sind. So

ist mit einfschen Modellversuchen beispielsweise ermittelt worden, daß der nach

dem bekannten Dalbenberechnungsverfahren von Blum mit der dritten Potenz der

Tiefe wachsende Erddruck auf horizontal belestete Einzelpfähle auf einer

Fehlannahme in der Berechnung beruht, Indem starre Modellpfähle unterschied¬

licher Länge horizontal bis zum Bruch belastet worden sind (BILD 24). Es zeigte

sich, daß die Tiefenzunahme nur quadratisch ist (Franke 1973). Andere Versuche

hnlicher Art sind vom Verfasser zur Ermittlung der Ruhedruckbeiverte Ko bei

geneigtem Gelände ausgeführt worden, bei denen sich mit dem Reibungswinkel * und
der langneigung p

1 - sino 4 (cosy -1sin) B/

ergab (Franke 1974 b).
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BILD 24

Als ein Beisplel für Naturversuche verdienen die Erddruckmessungen an Hebewerk

Lineburg (BILD 25) besonderes Interesse (slehe auch Smoltczyk, Hilmer, Franke,

Schuppener 1977). Des liebewerk Lüneburg ist eigentlich ein Doppelhebewerk. Jedes

der beiden Hebewerke hat vier Türne, zwischen denen der Trog, der die Schiffe

auf- und abwärtsbewegt, läuft. BILD 26 zeigt einen Querschnitt durch die

Vorderen Türme in schematischer Darstellung. An der mit A bezeichneten Wand sind

von der Bauwerkshinterfüllung an in den letzten 6 Jahren Erddrucknessungen

ausgeführt worden. Die Besonderheit ist die steife Trogform oder U - Form der In

den Boden eingebetteten Bauwerksunterteile, von denen in diesem Fall zwei

nebenelnander stehen. Sie sind In geböschter Baugrube gebaut und dann mit

verdichtetem Sand hinterfüllt worden. - Gründungströge dieser Art atmen sozu¬

sagen mit den Temperaturänderungen zwischen Sommer und Winter und produzieren

dabel eine bis heute quantitativ theoretisch nicht darstellbare Erddruckerhöhung

von Jahr zu Jahr. Qualitstiv sind die Ursachen auf BILD 27 dargestellt. Auf dem

Bildteil b ist angedeutet, daß nach dem Bau im ersten Winter bei niedrigen Tem¬
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peraturen sich die Sohle der Bauverke zusammenzleht, und daß die In die Sohle

eingespannten Stützwände dementsprechend nachgeben, sich also von der Hinter¬

füllung entfernen. Die Hinterfüllung rutscht nach; dieses ist mit den einge¬

zelchneten aktiven Erddruckkeilen angedeutet worden. In Wirklichkeit bilden sich

diese aktiven Erddruckkeile naturlich nicht aus, denn der Erddruck sinkt nie bis

auf den aktiven, unteren Grenzwert ab. Er liegt vlelmehr immer zwischen den Wer¬
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ten E, und Ep, wie das auf GIldteil d angedeutet ist. Außerdem Ist dort ange¬

zeigt, daß gegen den Winter der Erddruck absinkt, also die Richtung nach Ea ein¬
schlägt.

Zur weiteren Verdeutlichung ist im Bildteil c auch das Diagramm der Entwicklung

des Erddrucks mit den Verschlebungen dargestellt: Wenn sich eine Stützwand nach

V, d. h. nach innen bewegt, geht die Entwicklung vom Ruhedruck nach dem aktiven

Erddruck; wenn sie sich nach außen bewegt, und das ist jetzt das Entscheidende,

dann kann man beim Zurückschieben des Bodens nicht etwe mit den glelchen

Erddrücken rechnen wie beim Boden, der vorher nachgerutscht ist, sondern es

setzt von der Stelle an, die auf der v - Achse erreicht vorden ist, direkt die

Entwicklung zum passiven Erddruck ein. Mit anderen Worten: Wenn eine Stützmauer

nachgibt, und die Erde nachrutscht, entsteht eine Abminderung der Erddruckkraft

in RIchtung auf den aktiven Erddruck; man kann aber bei dem Verauch, diese

nachgerutschte Erde zurückzudrücken, das keinesfalls mit dem gleichen Erddruck

erreichen. Es werden dafür erheblich höhere Kräfte gebraucht. Ohde (1948) hat

dafür den Begriff der "Selbstsperrung“ des Korngerüstes geprägt. Man kenn diesen

Effekt auch vergleichen mit einem Zahnrad, das eine Sperrklinke hat (siehe

Bildteil e) und sich nur in eine Richtung drehen läßt.
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BILD 27

Nun die Meßergebuisse: Auf dem oberen Teil von BILD 28 sind in der oberen Zeile

die Erddruckbeiwerte statt des Erddrucks selbst angegeben. Man kann das els

einen bezogenen Erddruck auffassen und hat somit ein direktes Bild vom

Erddruckverlauf. Weiter unten sind die Temperaturen angegeben, wie sie seit 1972

zwischen Sommer und Winter gewechselt haben. Wie man im Vergleich sieht, haben
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die Erddrücke entsprechend gewechselt. Angefangen hat es mit dem Ruhedruck nach

der Verdichtung der Hinterfüllung; dann Ist der Erddruck gestiegen. Die Inkre¬

mente werden jedes Jahr kleiner. Mit diesen Erddruckänderungen sind - wie mit

dem Bild gezeigt wird - Bauwerksverschlebungen verbunden gewesen. An der Unter¬

kante der Wand A (BILD 28) wurde gemessen, wie sich diese Jahr für Jahr nach

außen bewegt. Natürlich ist such die Maueroberkante gemessen worden. Es zeigt

sich, daß auch eine sehr steife Wand mit zu¬ und ahnehmendem Druck Hin¬ und

Herverbiegungen erfährt. Diese sollen hier nicht weiter im Auge behalten werden.

Was besonders interessant ist, ist die Bewegung des Fußpunktes, die generell

nach außen geht. Sie zeigt an, daß im Falle zweier benachbarter Trogbauwerke die

n
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Bewegung immer weiter nach außen gerichtet ist. Das ist eine Beobachtung, über

die in der Literstur bisher noch nicht berichtet worden Ist und die insoweit ein

besonderes Interesse verdient. (Die Verschiebung ist leider nur auf einer Bau¬

werksseite gemessen vorden und konnte zur Kontrolle nicht auch an anderen Stel¬

wor-len gemessen werden, weil nicht mit dieser einseitigen Bewegung gerechnet

wennden war.) Eine hypothetische Erklärung für diese Beobachtung gewinnt man,

man sich vereinfacht vorstellt, daß sich im Sommer das Bauwerk um den Betrag Ab

ausdehnt, und zwar an allen 4 Stützwänden gleichzeitig um diesen Betrag. Wäre

also Abj  abg - Ab (siehe Bildtell 27 f) und werden diese Längen Ab auf b

und ba bezogen, und ist by kleiner als bg, dann sind natürlich die bezogenen

Längenänderungen E in der Mitte zwischen den Bauwerken viel größer als Ea außen,

und es muß sich - wenn hier grob näherungsweise, aber für qualitative Betrach¬

tungen ausreichend, die Elastizitätstheorie mit konstantem Elsstizitätsmodul

verwendet wird - der Erddruck innen E, = Ee; größer als der Erddruck außen

ergeben. Man sieht, daß mit den größeren bezogenen Längenänderun¬EaE

gen E in dem Zwickel zwischen den Bauwerken größere Erddrücke als auf der

Außenseite der Bauwerke entstehen und diese dadurch im Laufe der Zeit etwas aus¬

einanderrücken.

Der Abstand zwischen den Doppelhebewerken ist aus konstruktiven und gestalteri¬

schen Gründen so eng wie möglich gehalten. Er besteht in diesem Falle aus einen

Hinterfüllungszwickel von nur b; = 4 m Breite; dagegen muß man sich außerhalb,

wenn man zum Beispiel unter 45 - %/ 2 einen Erdwiderstandskeil ansetzt,

vorstellen, daß im Bereich by mehr als zwei- oder dreimal so viel Erdmassen in
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horlzontaler Richtung von der Erddruckerhöhung beeinflußt sind als zwischen den

Bauwerken. Auf diese Weise Ist erklärbar, daß Doppelanordnungen von Trogbauwerken

wie in diesem Fall zu einer stärkeren Erddruckerhöhung mit den Temperatur¬

wechseln führen als bei Einfech-Anordnungen solcher Bauwerke. Beiläufig hat sich

hier wieder ein Beispiel zur Deutung von Naturmessungen angeschlossen, das

zeigt, daß oft nichts praktischer als eine Theorie ist' (Ostwald).

Es fallt schwer, sich bei einer Auswahl gerade auf diese Belspiele zu beschrän¬

ken, wo es noch so viele andere gibt, welche das Wechselspiel von Theorie und

Empirie ebenso gut unterstreichen würden. Man denke nur an die vlelen Probleme,

die mit Grundwassersickerungen verbunden sind und die den größten Anteil an

Schadensfällen ausnachen. Oder an die 4  0 - Analyse, mit der unter bewußtem

Verstoß gegen die als richtig nachgewiesene Mohr-Coulombsche Fließbedingung in

Verbindung mit der undränierten Scherfestigkeit cu die Fließbedingung von Tresca

(s. Bild 23) verwendet wird und mit entsprechend falschen Gleitflächenlagen In

normalkonsolidierten Boden erfahrungsgemäß doch hinreichend zutreffende Stand¬

sicherheitswerte erhalten werden (s. Bishop und Bjerrum 1961), wenn men die

Ergebniswerte der Flügelsonde empirisch nach Ejerrum (1973) abmindert. Insofern

sind die hier aufgeführten Beispiele nur eine kleine Auswahl. Sie sollen zeigen,

daß dabei die Art und Weise des Zusammenwirkens von Theorie und Empirie im

Grundbau von Fall zu Fall auf angemessene Weise neu auszubslancieren ist. Als

Faustregel sollte man im Grundbau gelten lassen, daß ein Zuviel en Theorlean¬

wendung sicher schädlich ist, wenn mehr Genauigkeit damit vorgetäuscht wird, als
tetsächlich geleistet werden kann.

Schlußfolgerung: Die Kenntnis technischer Einzelheiten für das Immer neue Aus¬

balancieren von Theorle und Empirie reicht in Grundbau und in der Bodennechanik

nicht aus, sondern daneben ist die Entwicklung einer übergeordneten Sicht des

Gesantzusammenhanges, einer Art. Philosophie oder Strategie erforderlich,

deren Rahmen dann als taktische Mittel die Kenntnisse der technischen Einzel¬
heiten einzusetzen sind.

In Anlehnung an den Text eines Vortrages an der TU Graz an 27. Aprll 1977.
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Pipl.-Ing. G. Chambosse, Februar 1971

Nr. 11 Betrage in den Jahren 1972-1973

Mr. 1E Messungen an einer verankerten Baugrubernand

Dipl-ing. W. Romberg, Dexember 1973

Nr. 13 Bercdiung verankerter Baugruben nach der Flnite Elemenl Methode

Dr.-Ing. D. Stroh, Juni 1974.

Mr. 14 Ein Betirag rur Klarung des Tragverhallens rinfach verankeder Baugru-

bemande

Dr-Ing. Cen-Feler Schmlt. Juli 1974
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Mr. 15 Verformungsverhallen des Baugrundes beim Faugrubenaushub und an-

icliesendem Hodihausbau am Betsplel des Frankfurter Tom

Dr.Ing. P. Amann, Frof. Dr.-Ing. H. Breih, Dr.-Ing. D. Sireh, Juni 1975

Nr. 1e Ermutlung des Tragverhallens einer mehrfad verankerten Baugrubenand
durd Mlodellversudhe

Dr.-Ing. Reinhard Welff, Jun 1975

Nr. 17 Die Installondre Brunnenstômung im antolropen Grundwasserleiter mit
freier Oberflade

Dr-Ing. Ihomas Klüber, Povember 1775

Nr. 18 Spannungen und Verfonnungen in hohen Dammen tm Esuzustand

Dr.-Ing. Cunter Hardi, januar 1976

Nr. 19 Ecitrage in den Jahren 1974 - 1977

Nr. 20 Spannungen und Verfonmungen in hohen Sieinschltdammen im Bauru-

stand unier besonderer Bcrucsiditigung von Talform und Hangraulugkell

Dr-lng. Heinx Crapta, Marz 1070

Mr. 11 Reilrag rur Berechnung von Crundungsplanen
Eine vergleichende Studie

Dr.-Ing. Horsi Rocel, Augus 1979

Nr. 21 Lmersudungen uber das Verfotmungsvtshalten von Asphaltbeton im

Flinblsd dui seine Verwendung als Innendichlung fur Damme tin Vor-
bereilung

Dipl.-Ing. 11. Schmab

Mr. 13 Beitrag rum Spannungt Vertormungiverhallen der Boden

Dr-lng M. Ul Arzlan, Dr.-Ing. Eainer Wanninger, Augus 1980

Nr. 14 Enfwiclungrlendenzen beim Bau und der Berechnung oberltadiennaher
Tunnel in bebaulem Sladigebiel

Dr-lng. Roll Kalzenbach, November 1951












