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Kurzfassung

Bei einer im offenen Gewésser oder im innerstadtischen Bereich hergestellten Baugrube muss die Sicherheit der
Baugrubensohle gegen hydraulischen Grundbruch nachgewiesen werden, wenn eine Grundwasserstrémung von
der Oberwasserseite in die Baugrube stattfindet. Ein hydraulischer Grundbruch auftritt, wenn der aus
Grundwasserstromungen resultierende Porenwasserdruck den Baugrund auf der Unterwasserseite anhebt. Infolge

des hydraulischen Grundbruchs kann es zum Einsturz der Verbauwénde bzw. zu einem Geldndebruch kommen.

Die vorliegende Arbeit leistet einen Beitrag zur genaueren Erfassung des hydraulischen Grundbruches in
Baugruben in nichtbindigen Bdden. Hierzu wird das Problem zundchst in nictbindigen homogenen Béden
behandelt. Mithilfe der numerischen stationdren Grundwasserstromungsanalysen wird ein Bruchkriterium fur
dreidimensionale Félle vorgestellt. AnschlieRend wird zur Untersuchung des Mechanismus des hydraulischen
Grundbruchs ein Modelkasten unter Ausnutzung der Symmetrie konstruiert. Erst nach den in nichtbindigen
homogenen Bdden durchgeflihrten grindlichen Untersuchungen werden die eventuellen Mechanismen des
hydraulischen ~ Grundbruchs in  nichtbindigen  geschichteten Bo6den  mithilfe der  stationaren
Grundwasserstromungsanalysen und der Modellversuche behandelt. Abschliefend wird hydraulischer
Grundbruch sowohl in homogenen als auch in geschichteten Béden anhand der hydraulisch-mechanisch

gekoppelten numerischen Analysen untersucht.






Abstract

The safety against seepage failure by heave must be checked for an excavation pit constructed in open water or
urban area when a groundwater flow takes place from the upstream side into the excavation pit. A seepage
failure by heave appears when the pore water pressure developed by groundwater flow lifts the soil on the
downstream side. It may lead to the collapse of the excavation walls or to the overall stability loss of the

excavation pit.

By the present work, a contribution to the more exact clarification of seepage failure by heave in excavation pits
constructed in non-cohesive soils should be given. For this purpose, the problem is treated firstly in non-cohesive
homogeneous soils. With the help of numerical steady-state groundwater flow analyses, a failure criterion is
introduced for three-dimensional flow conditions. Subsequently, a model box is constructed utilizing the
symmetry in order to investigate the mechanism of the seepage failure by heave. Only after thorough
investigations performed in non-cohesive homogeneous soils, the problem is treated in non-cohesive stratified
soils with the help of steady-state groundwater flow analyses and model tests. Finally, the problem of seepage
failure by heave is investigated in both homogeneous and stratified soils by means of coupled flow-stress-

deformation analyses.
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1 Einleitung
1.1 Heranfuhrung an die Thematik

Mit zunehmender Baugrubentiefe erfordern abgebdschte Baugruben flachere Bdschungsneigungen gegen einen
eventuellen Stabilitatsverlust. Dies ist jedoch aus Platzmangel (zu benachbarten Bauwerken) oder aus
wirtschaftlichen Grinden (aus groRBen Aushubmengen) meist nicht realisierbar. Daher werden die in
innerstadtischen Bereichen hergestellten tiefen Baugruben, die fir die Erstellung von Tunneln,

Unterkellerungen, oder Pumpwerken usw. zur Anwendung kommen, meistens verbaut ausgehoben.

Bei der Herstellung von Baugruben spielen grundwasserbedingte Probleme eine entscheidende Rolle. Wenn die
Sohle einer geplanten Baugrube unterhalb des Grundwasserspiegels liegt, ist eine Wasserhaltung zum
Trockenhalten der Baugrube zwingend erforderlich. Zu diesem Zweck kommen verschiedene
Grundwasserhaltungsmethoden zum Einsatz. Eine davon ist als geschlossene Grundwasserhaltung bzw.
groRflachige Grundwasserabsenkung bekannt. Hierbei wird das Grundwasser vor Bodenaushubvorgénge durch
Absenkbrunnen auf 0,5 m bis 1 m unterhalb der geplanten Baugrubensohle abgesenkt (siehe Abb. 1.1a). In der
Regel erfolgt die Anordnung der Brunnen auerhalb der Baugrube. Ist dies aufgrund der Platzverhaltnisse nicht
maoglich, konnen die Brunnen auch innerhalb der Baugrube errichtet werden. Zur Reduzierung der zu férdernden

Wassermenge erfolgt die Grundwasserabsenkung stufenweise bzw. je nach Aushubfortschritt.

b

a

Brunnen Brunnen
' £ >
Verbauwande wasserdichte Verbauwande

Abbildung 1.1: Grundwasserhaltungsmethoden: (a) GroRflachige Grundwasserabsenkung, (b) Teilweise

Grundwasserabsenkung

Eine grofflachige Grundwasserabsenkung wird heutzutage seltener ausgefiihrt. Die Griinde dafiir sind folgendes
(Chang 2006, Maybaum et al. 2009):

= Grundwasserabsenkungen fiihren zur Erhéhung der effektiven Spannungen im Baugrund. Dies kann
Setzungen um die Baugrube herum und damit Schaden an den benachbarten Bauwerken, unterirdischen
Leitungen und Verkehrsflachen zur Folge haben. Aufgrund der Abnahme des Wassergehalts kdnnen
weiterhin in bindigen und vor allem in organischen Béden Zersetzungsvorgange entstehen;

®  Holzgriindungen, die infolge einer Grundwasserabsenkung mit Sauerstoff in Berthrung kommen,
beginnen zu faulen;

= Die Ableitung des geforderten Wassers kann hinsichtlich der Kapazitdt des Abwassersystems

problematisch sein;



= Eine grof3flachige Grundwasserabsenkung kann hinsichtlich bestehender Wasserrechte nicht immer
genehmigt werden, da der natiirliche Grundwasserhaushalt und angrenzende Flora, besonders bei
Bauvorhaben mit langer Bauzeit, durch eine standige Grundwasserentfernung beeintrachtigt werden.

Bei einer Wiederversickerung hingegen tritt das Problem der Grundwasserverschmutzung auf.

Eine weitere Grundwasserhaltungsmethode ist als offene Grundwasserhaltung bekannt. Bei diesem Verfahren
wird das aus den Baugrubenseiten und der Baugrubensohle in die Baugrube eindringende Wasser in den Graben,
die an den Baugrubenseiten angeordnet werden, aufgefangen, einem Pumpensumpf zugeleitet und von dort
abgepumpt. Die Grundwasserentfernung wird gleichzeitig mit Aushubvorgéngen erfolgt. D. h. das Grabensystem
und der Pumpensumpf missen vor jedem weiteren Aushub vertieft werden, sodass die Baugrubensohle nie ganz
trockengelegt werden kann. Aus diesem Grund ist diese Grundwasserhaltungsmethode fiir Baugruben mit grof3en

Durchflussmengen nicht geeignet.

Bei der offenen Wasserhaltung kann die abgepumpte Wassermenge reduziert werden, indem ein wasserdichtes
Verbauwandsystem verwendet wird. Das aus der Baugrubensohle in die Baugrube eindringende Wasser wird
hierbei durch die innerhalb der Baugrube angeordneten Brunnen auf geschlossene Weise und/oder durch die
hergestellten Graben und Pumpensimpfe auf offene Weise abgesenkt, wie in Abb. 1.1b dargestellt (teilweise
Grundwasserabsenkung). Bei diesem Verfahren wird der AufRenwasserstand im Vergleich zu einer groR3flachigen
Grundwasserabsenkung weniger beeinflusst. Jedoch kann die Baugrubensohle ihre Stabilitat verlieren, wenn die
zur Baugrubensohle gerichtete Wasserkraft das bedingt durch Aushubvorgdnge reduzierte Bodengewicht
Uberschreitet (hydraulischer Grundbruch). AuBerdem kann die Herstellung der undurchléassigen Verbauwéande im

flieBenden Grundwasser zu Uberschwemmungen an den Kellers von benachbarten Bauwerken fiihren.

Abbildung 1.2 zeigt die Lage nach der Havarie beim Bau des Nord-Sid-Bahntunnels in Berlin (1997). Es ist
anzumerken, dass ein hydraulischer Grundbruch bei gro3flachigen Grundwasserabsenkungen erst dann auftreten

kann, wenn ein Ausfall der Brunnen zustande kommt.

Abbildung 1.2: Hydraulischer Grundbruch in der Baugrube (Mittag 2009)

Hydraulischer Grundbruch kann auch wéhrend der Wasserentfernung aus dem Inneren einer im offenen Wasser
hergestellten Baugrube entstehen. Abbildung 1.3 veranschaulicht die Ausbildung des hydraulischen

Grundbruchs in einem zweidimensionalen Modellversuch, der eine im offenen Wasser hergestellte Baugrube

-2-



darstellt. Die erheblichen Hebungen auf der Unterwasserseite haben den Stabilitatsverlust der Verbauwand bzw.

einen totalen Kollaps zur Folge.

Wasser-
absenkung

Wasserstand

Abbildung 1.3: Aushildung des hydraulischen Grundbruchs im zweidimensionalen Modellversuch

Wenn die aus der Baugrubensohle in die Baugrube einstrdmende Wassermenge bei der teilweisen
Grundwasserabsenkung nicht akzeptabel ist, kann eine wassersperrende Sohle hergestellt werden. Dieses
Verfahren ist als Grundwasserabsperrung (Trogbauweise) bekannt. Bei der Herstellung einer wassersperrenden

Sohle kommen folgende Methoden zum Einsatz:

= Wenn eine relativ gering durchldssige Bodenschicht in einer technisch und wirtschaftlich erreichbaren
Tiefe vorhanden ist, wird die Einbindetiefe von VVerbauwanden bis zu dieser Schicht verlangert;

= Durch Injektionen kann eine relativ gering durchléssige Schicht zwischen der Baugrubensohle und dem
WandfuR kinstlich hergestellt werden;

= Eine unbewehrte Unterwasserbetonsohle kann hergestellt werden. Im Vergleich zur kinstlich
hergestellten Schicht hat sie den Vorteil, dass die mdglichen Defektstellen durch Probeabsenkungen gut
geortet und abgedichtet werden konnen. Weiterhin kommt sie auch als eine Abstitzung der

Verbauwénde zum Einsatz. (Borchert 2008).

Die Bauphasen bei der Herstellung einer Unterwasserbetonsohle sind in Abb. 1.4 schematisch dargestellt
(Kolymbas 2011). Es sei jedoch bemerkt, dass Aushubvorgédnge unter dem Wasser zu relativ groRRen
Wandverformungen und damit zu relativ grolen Setzungen an den benachbarten Geb&uden fiihren kénnen, wenn
die Verbauwénde nicht ausreichend abgestitzt werden. Aus diesem Grund wird das Grundwasser zuerst bis zu
einer bestimmten Tiefe abgesenkt, in der keine Gefahr eines hydraulischen Grundbruchs besteht. AnschlieRend
wird der Boden ausgehoben, und die Verbauwédnde werden gegebenenfalls abgestiitzt. Dieser Vorgang wird
solange wiederholt, bis die im Hinblick auf hydraulischen Grundbruch unsichere Baugrubentiefe erreicht wird.
Ab dieser Tiefe werden die Aushubvorgdnge unter dem Wasser ausgefiihrt, und erst nach der Herstellung der

Unterwasserbetonsohle wird die Baugrube gelenzt.
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Abbildung 1.4: Trogbauweise durch die Herstellung einer Unterwasserbetonsohle (Kolymbas 2011)

Aufgrund ihrer relativ geringen Durchlassigkeit findet der Potenzialabbau eher in der kinstlich hergestellten
wassersperrenden Schicht statt. Infolgedessen entstehen im Vergleich zum homogenen Fall groRere
Porenwasserdriicke auf Hohe der Unterkante der wassersperrenden Schicht, wéhrend sich totale Spannungen
nicht betréchtlich verédndern. Somit begiinstigt die Herstellung der wassersperrenden Schicht die Entstehung
eines weiteren hydraulisch bedingten Versagens, welches als Aufschwimmen (Auftrieb) bezeichnet wird. Ein
Kraftanschluss zwischen der wassersperrenden Schicht und den Verbauwanden kann jedoch durch die Gewichte
der Verbauwénde und die Reibungskréfte zwischen dem Baugrund und den Verbauwénden zu einer Erhéhung
des Widerstandes fuhren. Besteht die Gefahr des Aufschwimmens, wird die Unterwasserbetonsohle vor dem
Leerpumpen der Baugrube mit Zuggliedern wie Verpresspfahlen oder Verpressankern gesichert. Zuggliedern
kommen ebenfalls zur Sicherstellung einer durch Injektion oder Disenstrahlverfahren hergestellten
wassersperrenden Schicht zum Einsatz. Eine weitere Malinahme gegen Aufschwimmen ist die Herstellungstiefe
der wassersperrenden Schicht zu erhéhen. Dadurch wirkt das Gewicht des darauf anstehenden Bodens als eine
stabilisierende Belastung ein.

Es gibt weitere Grundwasserhaltungsmethoden wie Luftdruck-Verfahren oder Bodenvereisung, bei denen keine
Grundwasserstromung stattfindet. Bei dem Luftdruck-Verfahren wird ein ausreichender Luftdruck erzeugt,
welcher dem infolge des Wasserunterschiedes entstehenden hydrostatischen Wasserdruck entspricht. Dieses
Verfahren bendtigt einen luftdichten Arbeitsraum. Da das Bauwerk als Ganzes abgesenkt wird, ist es nur flr
kleine Bauwerke (z. B. fur Bruckenpfeiler) geeignet. AuBerdem ist die Anwendungstiefe dieses Verfahrens
wegen der Arbeit unter Luftdruck begrenzt (Maybaum et al. 2009). Bei dem Vereisungsverfahren werden
hingegen die Gefrierrohre in festgelegten Abstanden in den Boden eingebaut, durch welche ein Kaltemittel
zirkuliert wird, um den umgebenden Boden zu gefrieren. Allerdings erfordern sowohl Luftdruck-Verfahren als

auch Bodenvereisung einen erheblichen technischen Aufwand und dementsprechend hohe Kosten.

Es soll darauf hingewiesen werden, dass sich hydraulisch bedingte Probleme nicht nur auf hydraulischen
Grundbruch und Aufschwimmen beschrénken. Die Erscheinungen ,,Suffosion (innere Erosion), Kontakterosion
und duBere Erosion“ gehoren ebenfalls dazu. Weiterhin tauchen diese Erscheinungen nicht nur in Baugruben

sondern auch dort auf, wo Grundwasserstrémungen stattfinden, wie z. B. bei D&mmen, Deichen, Stauanlagen.



1.2 Problemstellungen, Zielsetzung und Gliederung der Arbeit

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) kann der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mittels zwei
unterschiedlicher Grenzgleichgewichtsbedingungen erbracht werden, welche jedoch unterschiedliche Ergebnisse
liefern (DIN 1054 (2010-12), Odenwald & Stelzer 2013).

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) erfolgt der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch durch die
Verwendung des Bruchkdrpers von Terzaghi. Dieser Bruchkdrper basiert auf seine Beobachtungen in
zweidimensionalen Modellversuchen in homogenen Bdden (1922, 1925). Jedoch findet ein hydraulischer
Grundbruch meistens in den Eckbereichen von Baugruben statt, da dort relativ grofle hydraulische Gefélle
entstehen (Davidenkoff & Franke 1965, Schmitz 1990, Aulbach 2013, Koltuk et al. 2015). D. h. die Form des in
den Eckbereichen von Baugruben entstehenden dreidimensionalen Bruchkdrpers ist sowohl fir homogenen als

auch flr geschichtete Boden versuchsmafRig nicht bekannt.

Im Hinblick auf die beim Sicherheitsnachweis verwendeten Teilsicherheitsbeiwerte unterscheidet man in DIN
1054 (2010-12) zwischen gunstigen und unginstigen Bdden. Dementsprechend dirfen bei glinstigen Bdden
relativ geringe Teilsicherheitsbeiwerte verwendet werden. Jedoch zeigten die in der Literatur vorhandenen
eindimensionalen Stromungsversuche deutlich, dass die experimentell ermittelten kritischen hydraulischen
Gefélle bei gleichférmigen bzw. enggestuften Grobsanden bis Mittelkiesen ganz in der Néhe der theoretisch
ermittelten Werte liegen (Herzog 1938, Sentko 1961, Kokusho & Fujikura 2008). D. h. der Grund der
Verwendung der relativ geringen Teilsicherheitsbeiwerte, die in DIN 1054 (2010-12) fur Kiese, Kiessande und

mindestens mitteldicht gelagerte Sande mit KorngréRen tber 0,2 mm angegeben sind, ist nicht Klar.

Aus Laborversuchen ist bekannt, dass sich die Steifigkeit eines Bodens mit zunehmendem Spannungsniveau
erhoht (Ohde 1939, Schultze & Moussa 1961, Janbu 1963), wahrend sich sein Reibungswinkel verringert
(Taylor 1948, Marachi et al. 1981). D. h. aufgrund des bei Modellversuchen herrschenden niedrigen
Spannungshiveaus missen die aus den Modellversuchen ermittelten Bruchkdrper bzw. kritischen

Potenzialdifferenzen von den Prototypen stark oder leicht abweichen.

Die vorliegende Arbeit behandelt die oben angegebenen Problemstellungen. Zu diesem Zweck werden in Kapitel
2 die theoretischen Grundlagen der Wasserstromung durch Boden und deren Anwendungen auf Baugruben
erlautert. In Kapitel 3 wird basierend auf den bisher veréffentlichten Arbeiten, Normen, Empfehlungen und
Merkblattern eine kurze Literaturiibersicht iber die hydraulisch bedingten Versagen in nichtbindigen Bdden
gegeben. In Kapitel 4, 5 und 6 werden die im Rahmen dieser Arbeit durchgefiihrten numerischen und
experimentellen Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch in Baugruben in nichtbindigen Bdden

vorgestellt.

Im Einzelnen behandelt Kapitel 4 den hydraulischen Grundbruch in Baugruben in homogenen nichtbindigen
Bdden. Das Kapitel strebt an,
= eine Grenzgleichgewichtsbedingung vorzustellen, welche den Widerspruch zwischen den in DIN EN
1997-1 (2014-03) angegebenen Grenzgleichgewichtsbedingungen hinsichtlich der ermittelten
Ausnutzungsgrade beseitigt,
= ein Bruchkriterium vorzustellen, welches die vorhandene Unsicherheit hinsichtlich der Form des

dreidimensionalen Bruchkérpers beseitigt,



= den Einfluss der KorngroBenverteilungen homogener nichtbindiger Bdden auf hydraulischen

Grundbruch zu untersuchen.

Kapitel 5 behandelt den hydraulischen Grundbruch in Baugruben in geschichteten nichtbindigen Bdden. Das
Kapitel strebt an,

= die eventuellen Mechanismen des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten Béden zu untersuchen,

= die nach Terzaghi & Peck (1961) ermittelten kritischen Potenzialdifferenzen mit den experimentell

ermittelten Werten zu vergleichen.

Kapitel 6 beschaftigt sich mit hydraulisch-mechanisch gekoppelten numerischen Analysen zum hydraulischen

Grundbruch in Baugruben. Die Ziele dieser Analysen sind,

= die Einflusse des Reibungswinkels und Dilatanzwinkels des Bodens sowie der Wandrauigkeit auf
hydraulischen Grundbruch in homogenen nichtbindigen Bdden zu untersuchen,

= die nach Terzaghi & Peck (1961) ermittelten kritischen Potenzialdifferenzen in geschichteten
nichtbindigen Boden, in denen eine relativ stark durchldssige nichtbindige Bodenschicht (ber einer
geringer durchldssigen Schicht liegt, mit den von gekoppelten numerischen Analysen ermittelten zum

numerischen Grenzzustand fihrenden Potenzialdifferenzen zu vergleichen.

Die Arbeit schlieBt in Kapitel 7 mit der Zusammenfassung der wesentlichen Ergebnisse der vorliegenden Arbeit

und mit einem Ausblick auf weiteren Forschungsbedarf.



2 Theoretische Grundlagen der Wasserstromung durch Bdden und deren

Anwendungen auf Baugruben

In diesem Kapitel werden zundchst die hydromechanischen Grundlagen von eindimensionalen
Wasserstromungen durch Béden und anschlieend die Grundlagen von Grundwasserstrémungen in Baugruben
behandelt. AbschlieBend werden Faktoren erldutert, welche Porenwasserdruckverteilungen in Baugruben

beeinflussen.

2.1  Eindimensionale Wasserstréomungen in Bdden
2.1.1 Energieerhaltungsgesetz (Bernoulli - Gleichung)

Das Wasser stromt immer von Stellen mit relativ grofRer Energiehthe zu Stellen mit geringerer Energiehdhe.
Wenn man das Ventil in der Versuchsanlage in Abb. 2.1 aufdreht, findet eine Wasserstrémung in der Richtung
vom Punkt A zum Punkt B statt, da die Energiehthe am Punkt A (H,) vor dem Aufdrehen des Ventils bzw. im

hydrostatischen Zustand gréRer als die Energiehthe am Punkt B (Hg) ist. Hierbei betragen Ha und Hg
HA =hA +ZA Und HB =hB +ZB (21)

wobei z und h die geodatische Hohe bezogen auf ein willkurlich festgelegtes Niveau bzw. die Druckhdhe sind.

Bezugsniveau L !

Abbildung 2.1: Energieerhaltungsgesetz

Nach dem Aufdrehen des Ventils werden die Wasserstande auf den Ober- und Unterwasserseiten der
Versuchsanlage durch das Nachfiillen des Wassers bzw. durch den Uberlauf konstant gehalten. Nach dem
Aufdrehen des Ventils bzw. im hydrodynamischen Zustand sind die Energiehthen an den Punkten A (Ha) und B
(He):

2 2
HAzhA+ZA+Z_Z Und HB:hB+ZB+12]_Z (2.2)

wobei g die Geschwindigkeitshohe ist.



Die Bernoulli-Gleichung besagt, dass die Summe aus Druckhthe, geodétischer Héhe und Geschwindigkeitshéhe
entlang einer Stromlinie konstant ist. Wegen auftretender Energieverluste kann jedoch die Energiehfhe am
Punkt A mit der am Punkt B nicht gleichgesetzt werden. D. h. nur ein Teil der potenziellen Energie wird in
kinetische Energie umgewandelt. Es wird zwischen zwei Arten von Energieverlusten unterschieden: 1) Durch
Reibungskrafte entstehende Verluste, 2) Durch Krimmungen und plétzliche Querschnittverdnderungen von

Porenkanalen entstehende Verluste.

Die Bernoulli-Gleichung wird im hydrodynamischen Zustand mittels GI. (2.3) angegeben:

va vB
hA+ZA+E_hV=hB+ZB+E (23)

wobei h, die Verlusthéhe ist.

2.1.2 Massenerhaltungsgesetzt

Unter der Annahme, dass das Wasser und die Kdérner inkompressibel sind, muss das in den Boden eintretende
Wasservolumen in einem Zeitschritt im stationédren (bzw. zeitunabhé&ngigen) Zustand genau so grol} sein wie das
aus dem Boden austretende Wasservolumen. D. h. die Wassergeschwindigkeit am Punkt A in Abb. 2.1 muss
gleich der Wassergeschwindigkeit am Punkt B sein, solange die zur Strémungsrichtung senkrechte
Querschnittsflache des Bodens konstant ist (v, = vg). Somit ergibt sich aus Gl. (2.3), dass die Verlusthohe h,,

gleich dem Potenzialunterschied AH in der Versuchsanlage ist.
Die Bernoulli-Gleichung im hydrodynamischen Zustand wird mittels Gl. (2.4) angegeben:

hA+ZA—AH = hB+ZB (24)

2.1.3 Darcy-Gesetz

Darcy (1856) zeigte anhand der eindimensionalen Wasserstromungsversuche an homogenen Bdden, dass ein
linearer Zusammenhang zwischen der Lange des Strémungswegs und dem Druckhdhenverlust - unabhéngig von

Strdmungsrichtung - besteht. Darcy-Gesetz wird wie folgt angegeben:
v=k-i (2.5)

wobei v die Filtergeschwindigkeit bzw. das Verhéltnis des durch den Boden ausstromenden Wasservolumens pro
Zeiteinheit q zur Schnittfliche des Bodens A, k der Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens, i das hydraulische
Gefélle bzw. das Verhdltnis des Potenzialunterschiedes AH zur Bodenlédnge L sind (siehe Abb. 2.2).

Gl. (2.5) gilt unter folgenden Voraussetzungen:

= Boden ist voll wassergesattigt.

= Bodenkodrner bewegen sich infolge der Wasserstrémung nicht, sondern bilden sie ein festes Gerlst: In
weitgestufften Bdden und besonders in intermitterend gestuften Bdden ist die Erfallung dieser
Voraussetzung problematisch, da die Umlagerung und Transport von Bodenkdrnern schon unter relativ
geringen hydraulischen Geféallen stattfinden. AuRerdem besteht die Gefahr eines hydraulischen
Grundbruchs bzw. eines Auftriebs bei den vertikal von unten nach oben durchstrémten Bodenproben

unter einem hydraulischen Gefélle von etwa 1 (siehe Abschnitt 3.1.1).



= Strémung ist laminar: Wenn die Potenzialdifferenz AH in Abb. 2.2 dargestellten System erhéht wird,
verliert der lineare Zusammenhang zwischen der Filtergeschwindigkeit v und dem hydraulischen
Gefalle i seine Glltigkeit. Mit zunehmender Potenzialdifferenz erhéht sich die Durchflussmenge pro
Zeiteinheit, wie auch bei der laminaren Strémung. Jedoch ist die Erhéhung in der Durchflussmenge pro

Zeiteinheit geringer als die in laminaren Verhéltnissen.

WS
(konstant)

Abbildung 2.2: Eindimensionale Wasserstrdmungen in homogenen Béden

Reynolds (1883) untersuchte Wasserstromungen durch horizontale Rohrleitungen. Er gab eine Farblésung dem
reinen Wasser zu, sodass sich eine feine Strdhne ausbildete. D. h. es herrschte eine lineare bzw. laminare
Stromung. Anschlielend erhohte er das hydraulische Gefélle in der Versuchsanlage, sodass sich die Farbldsung
im Rohr verteilte (turbulente Stromung). Als i weiter erhdht wurde, bewegte sich die Farblésung entgegen der
Stromungsrichtung und den Zuflusspunkt nicht erreichte. Zur Darstellung des Unterschiedes zwischen laminaren
und turbulenten Strémungen fiihrte er die Reynolds-Zahl Re ein. Die Wasserstromungen durch nichtbindige

Bdden werden als laminar angenommen, solange die folgende Bedingung eingehalten ist (Muskat, 1937):

_ v-d-py <
n
wobei v die Filtergeschwindigkeit, d der Korndurchmesser, p,, die Dichte des Wassers, # die dynamische

Re 1 (2.6)

Viskositat des Wassers sind.

Fur turbulente Strémungen wird die Beziehung zwischen der Filtergeschwindigkeit und dem hydraulischen

Gefalle nach Forchheimer - Gleichung angegeben:
i=a; v+a,- v 2.7

Hierbei werden die Beiwerte a, und a, experimentell ermittelt. Dazu wird Gl. (2.7) wie folgt umgeschrieben:

i
;=a1+a2-v (2.8)



Gleichung (2.8) stellt eine Gerade dar. Die Geschwindigkeit v wird auf der Abszissenachse angetragen, wéhrend

das Verhéltnis i/v auf der Ordinatenachse angetragen wird (Valentin 1970).

2.1.4 Ermittlung der infolge eindimensionaler Wasserstromungen entstehenden

Porenwasserdruckverteilungen in Béden

In homogenen Bdden erfolgt die Ermittlung der infolge eindimensionaler Wasserstromungen entstehenden
Porenwasserdruckverteilung durch Darcy-Gesetz, welches eine lineare Beziehung zwischen dem Potenzialabbau
und dem Stromungsweg erfordert. Dementsprechend berechnet sich die Druckhéhe h in irgendeinem
horizontalen Schnitt des Bodens in Abb. 2.2 bezogen auf die Wasseroberflache auf der Unterwasserseite mittels
Gl. (2.9):

AH - z
h=AH—( ) (2.9)
L
Somit ergibt sich der Porenwasserdruck in diesem Schnitt u als
u=(h+A4h+L—2)y, (2.10)

In geschichteten Bdden erfolgt die Ermittlung der Porenwasserdruckverteilung infolge eindimensionaler
Wasserstromungen durch die Laplace'sche partielle Differentialgleichung 2. Ordnung. Im Folgenden wird die
Ableitung dieser Gleichung aufgefihrt.

WS
(konstant)
___________________ .
{ = | A
AH | 1% )
harenz WS (konstant)
—-Xlly X7
AhI 3
z=Ly+Ly ---" H
ks L,
Z= Ll _____ —
k1 L,
Z2=0 == ——— ] 4 - ‘[ =

Abbildung 2.3: Ermittlung der Porenwasserdruckverteilung infolge eindimensionaler Strémungen

Unter der Voraussetzung, dass der Boden voll wassergesattigt ist und die Korner sowie das Wasser
inkompressibel sind, muss die in den Boden eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit der aus dem Boden

austretenden entsprechen (Massenerhaltungsgesetz):

Eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit, g =v - A (2.11)

Austretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit, ¢ + dg = (v + g—z -dz) - A (2.12)
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wobei dq die Anderung der Durchflussmenge pro Zeiteinheit, v die Filtergeschwindigkeit, A die zur

Stromungsrichtung senkrechte Schnittflache des Bodens sind.

GemaR dem Massenerhaltungsgesetz muss die totale Anderung der Durchflussmenge pro Zeiteinheit gleich null

sein:
dq=(52-dz)-A=0 (2.13)

D. h.
o 2.14
aZ - ( . )

Unter Berlicksichtigung des Gesetzes von Darcy wird die Filtergeschwindigkeit v in GI. (2.14) durch (v = k -

i=k- ‘;—:) ersetzt. Daraus ergibt sich:

(k- 3)
0%h
o%h =0 2.17
azz - ( . )

Die Gleichung (2.17) ist die Laplace'sche partielle Differentialgleichung 2. Ordnung fir eindimensionale
Stromungen. Es folgt aus GI. (2.17), dass der Druckhdhenverlust in einem homogenen Boden unabhéngig von
seinem Durchl&ssigkeitsbeiwert ist.

Die Losung von Gl. (2.17) lautet:
h = C]_ “Z+ Cz (218)

wobei h die Druckhdhe in irgendeinem horizontalen Schnitt des Bodens bezogen auf die Wasseroberflache auf
der Unterwasserseite, z der Abstand zwischen der Unterkante des Bodens und dem horizontalen Schnitt mit
Druckhéhe h, €; und C, die Konstante sind (siehe Abb. 2.3).

Wenn die Randbedingungen (h = AH flir z = 0 und h = hgpen, fUr z = L) in Gl. (2.18) eingesetzt werden,

werden die Konstante C; und C, ermittelt.
hgrenz = C1+ Ly + C; (2.20)

Aus der gemeinsamen Ldsung der oben angegebenen Gleichungen ergeben sich C; und C, als (hgren, — 4H)/Lq
bzw. 4H.

Wenn diese Werte von C; und C, in Gl. (2.18) eingesetzt werden, erhélt man die Druckhdhe entlang der Lange
L, als:

h = (hGrenz — AH

) -2+ AH (2.21)
Ly

Fir die weiteren Randbedingungen (h = hgpen, firz=_Liund h=0 fiirz= L; + L,) erhdlt man die

Druckhohe entlang der Lange L, als:

-11 -



h
h= (%) (Ly+ L, — 2) (2.22)
2

Nach dem Massenerhaltungsgesetz:
kl'il'Azkz'iz'A (2.23)

Setzen wir iy = (AH — hgrenz)/L1 UNd iy = hgrens /L, in Gl (2.23) ein:

AH'kl'LZ

h = — 2.24
Grenz kz . Ll + kl . Lz ( )

Wenn Gl. (2.24) in die Gleichungen (2.21) und (2.22) eingesetzt wird, erhalt man die folgenden Gleichungen,

welche die Druckhdhen bezogen auf die Wasseroberflache auf der Unterwasserseite ergeben:

h—( k2 ) + AH fir0<z<L 2.25
G LoD z ur z 1 (2.25)
B ( ky-L,-AH ) <L1+L2—z> L <z<L.+L 226
= o L+ kL, L furl, <z<L,+1L, (2.26)

2.2 Grundwasserstromungen in Baugruben

Die Ermittlung der in einer Baugrube entstehenden Porenwasserdruckverteilung erfolgt durch die Lésung der

Laplace schen partiellen Differentialgleichung fiir dreidimensionale Grundwasserstromungen.

2.2.1 Ableitung der Laplace’'schen partiellen Differentialgleichung 2. Ordnung fur zwei- bzw.
dreidimensionale Strémungen

Zur Ableitung der Laplace schen partiellen Differentialgleichung 2. Ordnung betrachten wir vereinfachend die in
Abb. 2.4a dargestellte zweidimensionale Baugrube, die in einem homogenen isotropen Baugrund hergestellt ist,

und nehmen wir daraus ein unendlich kleines Bodenelement mit Abmessungen dx und dz raus (siehe Abb. 2.4b).

a b
= ot oh
w1 I ix 9z
.. dx
Stromlinie
e 4
"‘.\'
Potenziallinie )

T T T T T T T T T T T T T T O

Abbildung 2.4: Ableitung der Laplace’schen Differentialgleichung in Baugruben (a) Strémungsnetz, (b)
Einheitselement aus dem Strémungsgebiet
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Unter der Voraussetzung, dass die Korner und das Wasser inkompressibel sind sowie der Boden voll
wassergeséttigt ist, muss die in das Einheitselement eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit gleich der aus

dem Einheitselement austretenden sein (Massenerhaltungsgesetz):

Eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit:

Qx + q, = V- dz + v, - dx (2.27)
Austretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit:

av, dav,
(g +dgy) + (q, +dq,) = (vx ~dz + o dx - dz) + (vz ~dx + e dz - dx) (2.28)

GemaR dem Massenerhaltungsgesetz muss die totale Anderung der Durchflussmenge gleich null sein:

v

dq, +d —( % d d>+(avzd d>—0 2.29
(qx qZ)_ ax X z aZ z X )= (' )

Hierbei entspricht (dx - dz) der Flache des betrachteten Bodenelementes. D. h.

(aalx) + (‘%) =0 (2:30)

Unter Beriicksichtigung des Gesetzes von Darcy werden die Filtergeschwindigkeiten v, und v, in Gl. (2.30)

durch (vy = ky iy, =k, - Z_i) bzw. (v, =k, i, =k, - ';—:) ersetzt. Daraus ergibt sich:

6(k ah)+6(k ah)

x Px 2" 97
= 2.31
dx 0z 0 (231)
k 62h+k aZh_() 2.32
X axz z azz - ( . )

wobei k, und k, die Durchlassigkeitsbeiwerte des Bodens, dh/dx und dh/dz die hydraulischen Gefélle in

irgendeinem Punkt im Stromungsbereich in x — bzw. z — Richtung sind.

Die Gleichung (2.32) ist die Laplace’sche partielle Differentialgleichung 2. Ordnung fiir zweidimensionale
Stromungen. Es folgt aus Gl. (2.32), dass der Druckhdhenverlust in einem homogenen isotropen Boden (k, =

k,) unabhé&ngig vom Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens ist.

Unter Beriicksichtigung eines dreidimensionalen Einheitselementes ( dx,dy,dz) kann die Laplace’sche
Gleichung fiir dreidimensionale Stromungen auf gleiche Weise abgeleitet werden:

0%h 0%h 0%h
R A

wobei k, und dh/dy der Durchléssigkeitsbeiwert des Bodens bzw. das hydraulische Gefélle in irgendeinem

K 0 (2.33)

Punkt im Strémungsbereich in y — Richtung sind.

Abbildung 2.5 zeigt die infolge Grundwasserstrdmungen entstehende Porenwasserdruckverteilung bei der in
Abb. 2.4 dargestellten Baugrube. Die Linien mit gleicher Farbe verbinden die Punkte mit gleichem
Porenwasserdruck. Zum besseren Verstandnis werden die entstehenden Porenwasserdruckverteilungen entlang
der zwei vertikalen Schnitte an der Wand und entlang des horizontalen Schnittes an der Wandunterkante

angetragen.
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Abbildung 2.5: Porenwasserdruckverteilung in der Baugrube

2.2.2 Losung der Laplace'schen partiellen Differentialgleichung 2. Ordnung fir zwei bzw.

dreidimensionale Strémungen

Die graphische Losung bzw. die Erstellung eines Stromungsnetzes - wie in Abb. 2.4a dargestellt - oder die
analytische Losung der Laplace'schen Gleichung besteht nur fiir ein- bzw. zweidimensionale Strémungen in
homogenen Bdden mit einfachen geometrischen Randbedingungen. Grundwasserstromungen in Baugruben sind
jedoch dreidimensional und/oder der Bodenaufbau ist meistens durch vorhandene Bodenschichtungen und
geneigte Schichtgrenzen viel komplizierter als in Abb. 2.4a dargestellt. Die Losung der Laplace schen Gleichung

fur komplizierte Systemen erfolgt mittels numerischer Methoden.

Ein weit verbreitetes numerisches Verfahren zur Losung von partiellen Differentialgleichungen ist die Finite
Elemente Methode (FEM). Das Vorgehen bei FEM ist, das vorliegende Stromungsgebiet in eine groe Anzahl
von endlich kleinen, analytisch lésbaren Teilen zu zerlegen (Diskretisierung). Das Gesamtverhalten des
Stromungsgebietes wird dann durch die Gesamtheit der Losungen dieser Teile ausgedriickt, sodass es schlieflich
um eine Naherung mit Abweichung von der exakten Ldsung geht. Dadurch kénnen komplexe Probleme, die
analytisch nicht losbar sind, geldst werden. Im Folgenden wird die Finite Elemente Ldésung des in Abb. 2.3

dargestellten eindimensionalen Strdmungsproblems Schritt fur Schritt erlautert.

1) Idealisierung des wahren Systems und Diskretisierung: Das idealisierte System (FE Modell) besteht aus 4

Elementen und 5 Knoten, wie in Abb. 2.6 gezeigt.

2) Wahl von Néherungsfunktion fir Element [1]:

h(z)=a+b-z (2.34)
ﬁ(zl) =a+b-z fuirz=12, (2.35)
h(z,)=a+b-z,, fir 2=12, (2.36)

Aus der gemeinsamen Ldsung von Gl. (2.35) und Gl. (2.36) erhédlt man a und b als:
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a= ﬁ(zz) 4~ ﬁ(zl) "2
L1

o @) -h)
4, -1,

Setzen wir a und b in Gl. (2.34) ein:

ﬁ(z)=a+b-z=[Z‘ZZJ-ﬁ(le(Zl_Z j~ﬁ(z2)
VA Z,— 2

1~ 2 1 2
— —
N, (2) N, (2)

h(z) = Ny(2)-N(z) + N,(2) - h(z,)

wobei N, (z) und N,(z) die Ansatzfunktionen sind.

AH
Bezugshorizont
; i "= fiir Wasserdruckhéhen
i 9 5 (25 =Li+Lo)
Idealisierung
La und P 4 (2a= Lot 2L2/3)
k2 Diskretisierung 3 =Lt Lo3)
A I3 1t Lo
s | —————— @2 (z2=Ly)
L1 k1
F11ts o
Wasserzutritt

Abbildung 2.6: FE-L6sung der eindimensionalen Strémung

3) Aufstellung der Elementmatrix fur Element | 1]:

2
kz.a h@) _
0z°
8%h(z)
k =R(z)#0
o (2)

(2.37)

(2.38)

(2.39)

(2.40)

(2.41)

(2.42)

Im Rahmen der Methode der gewichteten Residuen wird das Residuum R(z) bzw. der Fehler mit einer

Gewichtsfunktion W(x) gewichtet und (iber das gesamte Gebiet x integriert bzw. verteilt. Das Integral des uber

dem Gebiet gewichteten Residuums soll mdglichst klein sein, am besten gegen null tendieren. Um die

Gewichtsfunktion auszuwéhlen, bestehen verschiedene Methoden. Eine davon ist als Galerkin-Verfahren

bekannt, bei dem die Gewichtsfunktion identisch mit der Ansatzfunktion N(x) im Element ausgewahlt wird:
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jR-Ni(z)-dz=0 firi=1,2,....... (2.43)

Fir den Knoten 1 des Elementes 1:

jR- N,(z)-dz = jk‘” aah(z) N,(z)-dz = (2.44)
b b b
.[u-dv:u-v|a—_|.v-du (2.45)
2t .
dv=k0. TN gy o D) (2.46)
0z 0z
du  oN,(z)
=N —_— =1 2.47
u=N,()="=—" (2.47)
2 0%h(z) oh)* % o h(z) oN,(2)
k®.Z—="2.N,(z)-dz = N,(2) -k - =24 —|k®.Z==2. 2222 .dz =0 2.48
JKO T M) d2 = N | j L @248)
- J
Y Y
linke Seite rechte Seite
linke Seite:
N (2) k® oh@)|" _ z-z, O oh@)|" _z,-1, 0. N@) -2, o o)
0z , L i 0z Ll z,-1, 0z z,-1, 0z (250)
. oh(z,)
0z
rechte Seite:
-1 oN, (z 1
N,(z) = 2= (@) _ (2.51)
Z,-1, 0z Z,-1,
Z, -1 oN 1
N,(2)=—= () _ (2.52)
Z,-1, 0z Z,-1,
h(z) = N,(2)-h(z) + N, (2)-h(z,) (253)
on(z) N,(z N, (z N 1 ~ h(z,) - h(z
D DD i)+ M8 ) - hz) + ——hz) -2 s
1 2 2 1 2 1
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Zy

2

Schlieflich:

i oh(z) N,(2)

Zy

:Ikﬂ).

2y

o oh(z) kY

Z, -1

674 Z,-17,

ﬁ(zz)—ﬁ(zl)j.(z —1Z J-dz: _k® .(ﬁ(zz)_ﬁ(zl)) (2.55)

Z, -7

. Az, - A(z)) (2.56)

Auf gleiche Weise kann diese Gleichung fiir den Knoten 2 des Elementes 1 abgeleitet werden:

o onz) _ kY

oz Z,-1,

Die Gleichungen (2.56) und (2.57) werden in Matrixform umgeschrieben:

_ k(l) k(l)
A @ .
Z,—17, Z,—17, . h(zl) = “
k® —k® h(z,) KO .
Z,— 17, Z,— 17,

- (f(z) - fcz,) @57)

oh(z,)

0z (2.58)

oh(z,)

0z

Auf gleiche Weise werden diese Gleichungen fiir die Elemente 2, 3 und 4 abgeleitet und in Matrixform

umgeschrieben.

Fir Element 2:

Fir Element 3:

Fir Element 4:

_ k(2) k(2)
. )
2,-2, z,—-12,| |h(Z) _ K
k@ k® h(z,) K®
L3—2, 1371
_ k(2) k(2)
A @ .
2,-2, 2,—-12,| )h(Zs) _ K
kK —k? | |h(z,) K® .
Z,—2; ZI,—1,
_ k(2) k(2)
A @ .
z,—-2, 25—1,| )h(Z) _ K
@ =k i) o,
Z5—2, I3—1,
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“oh(z,)

0z (2.59)

oh(z,)

0z

onh(z,)

oz 2.60
oh(z,) (260

0z

on(z,)

oz 2.61
oh(z,) @

0z



4) Zusammenbau der Elementmatrizen:

[K(l)]=

[K(2>]=

[K(S) ] =

[K(4) ] =

_ k(l)
-7
k(l)

N
N
o O O |
N

o

o O o o

5) Lésung des Gleichungssystems:

k(l)
Z, -4
_ k(l)

Z,— L
0
0

0
_ k(Z)
13— 1,
k(Z)

N
w
o O o o |
N
N

o O o o

o O o o

k(Z)

o O O o

o O o o

o

k(2)
Z,— 1,
_k(Z)
Z,— 1,4

o O O o

(2.62)

(2.63)

(2.64)

(2.65)

Der letzte Schritt besteht nun in der Verknlpfung dieser Beziehungen, um ein Gleichungssystem, welches fir

das gesamte Strémungsgebiet gilt, zu erhalten:

Die Lésung von Gl. (2.66) ergibt die Wasserdruckhéhen an den gesuchten Knoten.

Hierbei,

[Ksystem] = [K(l)] + [K(Z)] + [K(3)] + [K(4)]

[Ksystem] ’ [h] = [F]
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h(z) |
h(z,)
[h]=| A(z,) | mit "(z,) = AH und h(z,) =0 (2.68)
h(z,)
| h(z5) |
o o) |
oz
0
[F]= 0 (2.69)
OA
L oz |

2.3 Einflussfaktoren auf Porenwasserdruckverteilung in einer Baugrube
2.3.1 Dimension des Modells

Die experimentellen Untersuchungen von Davidenkoff & Franke (1965), Tanaka et al. (2012) und die
numerischen Untersuchungen von Schmitz (1990), Cai & Ugai (2004), Aulbach (2013), Koltuk et al. (2015)
zeigten, dass rdumliche bzw. dreidimensionale Baugrubenmodelle im Vergleich zu ebenen bzw.
zweidimensionalen  Baugrubenmodellen hoéhere  Porenwasserdriicke  liefern.  Die Interferenz  von
Grundwasserstromungen, wie in den Abbildungen 2.7a und 2.7b dargestellt, ist fir die in dreidimensionalen
Baugrubenmodellen auftretenden relativ hohen Porenwasserdriicke verantwortlich.

Der Einfluss der Dimension des numerischen Modells auf das hydraulische Gefalle wurde von Koltuk et al.
(2015) mithilfe der zwei- und dreidimensionalen stationdren Grundwasserstromungsanalysen sowohl fur
quadratische als auch fiir kreisformige Baugruben im homogenen isotropen halb-unendlichen Raum untersucht.
Fur quadratische und kreisférmige Baugruben mit AH /t = 1 zeigt Abb. 2.7c die Verldufe von i5p/i,p Uber b/t
(= 0,125; 0,25; 0,5; 1; 2; 4; 6; 8). Die Abmessungen von AH,t und b stehen fiir den Potenzialunterschied, die
Einbindetiefe der Wand und die Halfte der Baugrubenbreite bzw. den Radius der Baugrube. Die
Grundwasserspiegel auf den Ober- und Unterwasserseiten stehen auf Hohe der Bodenoberflache bzw. auf Hohe
der Baugrubensohle an. Die hydraulischen Gefélle wurden nach dem Verfahren von Baumgart & Davidenkoff
bzw. nach dem am WandfuR entstehenden Porenwasserdruck ermittelt. Bei quadratischen Baugruben betragen
die maximalen und minimalen Verhdltnisse von i;p/i,p 1,56 fur b/t = 8 und 1,14 fir b/t = 0,125. Bei
kreisformigen Baugruben hingegen sind die maximalen und minimalen Verhéltnisse von isp/i,p gleich 1,34 fur
b/t = 1 und 1,13 fir b/t = 0,125. Die numerischen Analysen, die flr weitere Werte von AH /t zwischen 0 und 2
bei gleichen Verhdltnissen von b/t vorgenommenen wurden, ergaben eine maximale Abweichung von +3% von

den fur AH/t = 1 ermittelten Werten.
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Abbildung 2.7: Einfluss der Dimension des numerischen Modells auf das hydraulische Gefélle: (a)
Potenzialabbau fir eine quadratische Baugrube, (b) Potenzialabbau fur eine kreisformige Baugrube, (c)
Vergleich von 3D Analysen mit 2D Analysen fiir quadratische und kreisférmige Baugruben (modifiziert von
Koltuk et al. 2015)

2.3.2 GroRe des Modells

Um den Einfluss der GroRe des Baugrubenmodells auf das hydraulische Gefélle zu demonstrieren, betrachten
wir die von Kolymbas (2011) entwickelte VVorgehensweise. Mit der ModellgroRe sind hierbei der horizontale
Abstand von der Wand bis zur vertikalen duReren Grenze des Modells R und der vertikale Abstand von der

Wandunterkante bis zur horizontalen &ul3eren Grenze des Modells T gemeint (siehe Abb. 2.8).

GeméaR dem Massenerhaltungsgesetz ist die in den Boden eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit auf der
Oberwasserseite der in Abb. 2.8 dargestellten Baugrube gleich der aus dem Boden austretenden
Durchflussmenge pro Zeiteinheit auf der Unterwasserseite:

v,"R= v, b (2.70)
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wobei v, und v, die mittleren Geschwindigkeiten auf den Ober- bzw. Unterwasserseiten darstellen.

Unter Beriicksichtigung des Gesetzes von Darcy:
k-i,-R=k-iy-b (2.71)

o= (2.72)

Die mittleren hydraulischen Gefalle auf den Ober- und Unterwasserseiten sind i, bzw. i,:

AH,

o= A+ dh+e (273)
. AH,
iy == (2.74)
wobei AH,, AH,,, t und Ah aus Abb. 2.8 zu entnehmen sind.
GOFVGWS /)|(\
P :
1A B | |
Vo .
| | 4H
IAHL!
T an
|
] t
e B e = ---
R b |

|
I
Abbildung 2.8: Einfluss der ModellgréRe auf das hydraulische Gefélle

Der gesamte Potenzialabbau in der Baugrube AH besteht aus drei Komponenten: Der mittlere Potenzialabbau auf
der Oberwasserseite AH, + Der mittlere Potenzialabbau am WandfuRl AH,,; + Der mittlere Potenzialabbau auf
der Unterwasserseite AH,,. Wenn die Dicke der Wand vernachldssigt wird, tendiert der Wert von AHp,z gegen
null. Das heif3t:

AH ~ AH, + AH, (2.75)
Durch die gemeinsame Ldsung von den Gleichungen (2.72) bis (2.75) erhalt man AH,, als:

AH -t

AH, =5 (2.76)
7 (AH +8h+ )+t

Gleichung (2.76) besagt, dass AH,, und damit das mittlere hydraulische Gefélle auf der Unterwasserseite i,, mit
grofRer werdendem R zunimmt. Ebenfalls nimmt i,, mit gréBer werdendem T zu. Es ergibt sich daraus, dass sich

die Gefahr eines hydraulischen Grundbruchs mit zunehmendem R bzw. T erhoht.
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2.3.3 Dicke der Verbauwand

Zur Veranschaulichung des Einflusses der Wanddicke auf das hydraulische Gefélle kam die in Abb. 2.9a
dargestellte kreisférmige Baugrube mit AH/t = 1, b/t = 1 und t = 2,5 m zum Einsatz. Die Abmessungen von
AH, t und b sind aus Abb. 2.9b zu entnehmen. Die Grundwasserspiegel auf den Ober- und Unterwasserseiten
stehen auf Hohe der Bodenoberflache bzw. auf Hohe der Baugrubensohle an. Bei den Analysen wurde R
ausreichend weit ausgewéhlt, wahrend das Verhaltnis von T/t (= 0,125; 0,25; 0,5; 1; 2) variiert wurde. Die untere

Bodensicht wurde als undurchléssig angenommen.

a b

obere Schicht

Abbildung 2.9: Numerisches Baugrubenmodell: (a) Darstellung des ganzen Modells, (b) Darstellung der

Baugrube im vergrofRerten MaRstab

Abbildung 2.10 zeigt den Verlauf von ij,_; .../ip-so om Uber T/t. Hierbei stellen i,_; ... und i,,_c, ., die nach

Baumgart & Davidenkoff ermittelten hydraulischen Gefélle fiir eine Wanddicke von 1 cm (Spundwand) bzw. 50

cm (Bohrpfahlwand oder Schlitzwand) dar.

1,4
1,35 -
1,3 -
£
21,25 -
5
= 12 A
g
_51,15 .
1,1 -
1,05 -

1 T T T T
0 0,5 1 1,5 2 2,5

Th

Abbildung 2.10: Einfluss der Verbauwanddicke auf das hydraulische Gefélle

Es folgt aus Abb. 2.10, dass das am Wandful entstehende hydraulische Geféalle mit zunehmender Wanddicke

geringer wird (ip—q cm/ip=socm > 1). Dies erklért sich dadurch, dass der Stromungsweg mit zunehmender

Wanddicke langer wird, was zu mehr Potenzialverlusten von der Bodenoberflache bis zum Wandful3 fiihrt. Der

Einfluss der Wanddicke auf das hydraulische Gefélle wird jedoch mit dem grdRer werdenden Verhéltnis von T/t
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schwdcher. Die weiteren durchgefiihrten Untersuchungen zeigten, dass der Einfluss der Wanddicke auf das am
WandfuRl entstehende hydraulische Gefélle mit dem zunehmenden Durchléssigkeitsbeiwert der unteren Schicht
und/oder mit der zunehmenden Einbindetiefe (t > 2,5 m) bei den gleichen Verhaltnissen von 4H/t (= 1), b/t
(=1),und T/t (= 0,125; 0,25; 0,5; 1; 2) geringer wird.

2.3.4 Anisotrope Durchlassigkeit

Die von Witt & Brauns (1981) durchgefiihrten Versuche mit kiinstlich hergestellten Kérnern zeigten, dass kein
merklicher Einfluss der Sedimentationsrichtung auf den Durchléssigkeitsbeiwert der kugelfdrmigen Kd&rner
vorhanden ist. Bei linsenformigen Kornern hingegen wurde ein Verhdltnis des horizontalen
Durchlassigkeitsbeiwertes zum vertikalen Durchlassigkeitsbeiwert k., /k, von 2,27 ermittelt. Bei den von
Hatanaka et al. (1997, 2001) durchgefiihrten Versuchen an ungestérten Sanden und Kiesen war das hochste
ermittelte Verhéltnis von k, /k, gleich 1,7. Sogar in natlrlichen Tonen liegt das Verhaltnis von k, /k, zwischen
1,1 und 3, und es erreicht die durch einfache Modelle der Neuorientierung von Tonpartikeln vorhergesagten
hohen Niveaus nicht (Clennell et al. 1999).

Abbildung 2.11 veranschaulicht den Einfluss von k. /k, = 3 auf das hydraulische Gefalle fir quadratische und
kreisformige Baugruben im homogenen halb-unendlichen dreidimensionalen Raum (Koltuk et al. 2015). Die
hydraulischen Gefélle wurden nach dem Verfahren von Baumgart & Davidenkoff bzw. nach dem am Wandful3
entstehenden Porenwasserdruck ermittelt. Bei den Analysen wurde das Verhéltnis von AH/t mit 1 angenommen,
wéhrend das Verhéltnis von b/t (= 0,125; 0,25; 0,5; 1; 2; 4; 8) variiert wurde. Die Abmessungen der

Baugrubenmodelle und die Grundwasserverhaltnisse sind aus Abb. 2.9 zu entnehmen.

Die ermittelten maximalen Verhaltnisse von i,pisotrop/lisotrop PEtragen 1,06 fir quadratische Baugruben und
1,12 fir kreisférmige Baugruben. Die numerischen Analysen, die flr weitere Werte von AH /t zwischen 0 und 2
bei gleichen Verhaltnissen von b/t vorgenommen wurden, ergaben eine maximale Abweichung von +3% von
den fur AH/t = 1 ermittelten Werten.

1,14

—&—Kreisformig
—— Quadratisch

1,12

1,1

pic

£1,08
1,06

otropic llisot

£1,04

1,02

1

0,98 . . . T T . . .

Abbildung 2.11: Einfluss der anisotropen Durchlassigkeit auf das hydraulische Gefalle (modifiziert von Koltuk
et al. 2015)
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2.3.5 Bodenschichtung

Je nach Lage der Schichtgrenze und Verhéltnis des Durchléssigkeitsbeiwertes der oberen Schicht zum
Durchlassigkeitsbeiwert der unteren Schicht kann eine vorhandene Bodenschichtung auf das entstehende

hydraulische Gefalle am WandfuR® - im Vergleich zum homogenen Fall - glinstig oder ungiinstig wirken.

Abbildung 2.12 zeigt den Potenzialabbau im Fall, dass die obere Schicht durchlassiger als die untere Schicht
(kopen/Kunten > 1) ist. Der unglnstigste Fall tritt auf, wenn die Schichtgrenze oberhalb der Baugrubensohle
liegt. Der Grund dafir ist, dass die Anzahl der Potenziallinien von der Oberwasserseite bis zum Wandfu3 in
Abb. 2.12a - im Vergleich zu den Abbildungen 2.12b, ¢ und d - am geringsten ist. Mit zunehmender Dicke der
oberen Schicht finden mehr Potenzialverluste bis zum WandfuR statt, sodass der entstehende Porenwasserdruck
auf der Unterwasserseite niedriger wird. Wenn die Dicke der oberen Bodenschicht ausreichend groR ist bzw. die
Schichtgrenze einen ausreichenden Abstand zum WandfuR hat, wird der Potenzialabbau in der Baugrube von der
unteren Bodenschicht nicht beeinflusst. D. h. es herrschen homogene Verhaltnisse in der Baugrube (siehe Abb.
2.12d). Dementsprechend ist die Reihenfolge der entstehenden Porenwasserdriicke am Wandfull auf der

Unterwasserseite Upqy o > Uran a > Urai b > Urall c-

a b
GOF, GWS

AV4
Bodenschicht 1 =

T ——

"_r]'i‘zsdenschicht 2

c GOF, GWS d GOF, GWS

BGS, GWS BGS, GWS

1
|||q

Bodenschicht 2
Bodenschicht 1

Bodenschicht 2

Abbildung 2.12: Einfluss der Bodenschichtung auf den Potenzialabbau im Fall von k,pen/kunten >1: (3)
Schichtgrenze liegt oberhalb der Baugrubensohle, (b) Schichtgrenze liegt zwischen der Baugrubensohle und dem
Wandfu3, (c) Schichtgrenze liegt unterhalb des WandfuRRes, (d) Schichtgrenze liegt unterhalb des WandfulRes
und ihr Abstand zum Wandfuf3 ist relativ gro
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Abbildung 2.13 zeigt den Potenzialabbau im Fall, dass die obere Schicht weniger durchléssig als die untere
Schicht ( kopen/kunten < 1) ist. Der ginstigste Fall tritt auf, wenn die Schichtgrenze oberhalb der
Baugrubensohle liegt. Der Grund dafur besteht darin, dass die Anzahl der Potenziallinien von der
Oberwasserseite bis zum Wandful? in Abb. 2.13a - im Vergleich zu den Abbildungen 2.13b, ¢ und d - am
hochsten ist. Die Voraussetzung fir diesen gunstigen Einfluss ist, dass sich die obere Bodenschicht ausreichend
weit hinter der Wand erstreckt.

Mit zunehmender Dicke der oberen Schicht finden relativ wenige Potenzialverluste bis zum Wandful3 statt,
sodass der entstehende Porenwasserdruck am WandfuRR hoher wird. Wenn die Dicke der oberen Schicht
ausreichend grof3 ist bzw. die Schichtgrenze einen ausreichenden Abstand zum Wandful hat, wird der
Potenzialabbau in der Baugrube von der unteren Bodenschicht nicht beeinflusst. D. h. es herrschen homogene
Verhdltnisse in der Baugrube (siehe Abb. 2.13d). Dementsprechend ist die Reihenfolge der entstehenden

Porenwasserdriicke am WandfuR auf der Unterwasserseite upqy 0 < Urana < Uranp < Urail c-

a b
GOF, GWS GOF, GWS
AV 4 AV
Bodenschicht 1 = =
BGS, GWS BGS, GWS
Bodenschicht 1 7

Bodenschicht 2

Bodenschicht 2

C d
GOF. GWS GOF, GWS
BGS. GWS - BGS, GWS
v —
= _ =
Bodenschicht 1 | ~

Bodenschicht 2

Bodenschicht 1

Bodenschicht 2

Abbildung 2.13: Einfluss der Bodenschichtung auf den Potenzialabbau im Fall von k,pen/kunten <1: (3)
Schichtgrenze liegt oberhalb der Baugrubensohle, (b) Schichtgrenze liegt zwischen der Baugrubensohle und dem
Wandful}, (c) Schichtgrenze liegt unterhalb des Wandfules, (d) Schichtgrenze liegt unterhalb des Wandfulles
und ihr Abstand zum Wandfuf3 ist relativ gro
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Der unguinstigste Fall tritt in der Baugrube in Abb. 2.13b auf, obwohl wg,;,; . groBer als ug,; , ist. Der Grund
dafir ist, dass der Potenzialabbau in geschichteten Bdden eher in der relativ gering durchl&ssigen Schicht
stattfindet. Infolgedessen sind die Abstdnde zwischen zwei aufeinanderfolgenden Potenziallinien auf der
Unterwasserseite der Baugrube in Abb. 2.13b kirzer als in Abb. 2.13c. Dies flhrt dazu, dass das in der oberen
Bodenschicht entstehende hydraulische Gefalle im Fall b héher als das am Wandfu3 entstehende hydraulische

Gefélle im Fall c ist.

Es muss darauf hingewiesen werden, dass die unterschiedlichen Lagerungsdichten eines homogenen Bodens
einen Bodenschichtungseinfluss auf den entstehenden Potenzialabbau verursachen kénnen. Das Verhéltnis des
Durchlassigkeitsbeiwertes eines enggestuften lockeren Sandes zu seinem Durchlassigkeitsbeiwert in der
dichtesten Lagerung kann einen Wert von bis zu etwa 2,5 erreichen (Terzaghi & Peck 1961, Beyer 1964, Das
2002). Eine solche Bodenschichtung mit kgpen/kunten < 1 erhoht die Gefahr eines eventuellen hydraulischen
Grundbruchs erheblich, wenn die Baugrube relativ eng ist und die Schichtgrenze zwischen der Baugrubensohle
und dem WandfuR liegt (Koltuk et al. 2015).

2.3.6 Inhomogenitaten im Strémungsgebiet

Bedingt durch Hohlrdume, lokale Unterschiede in der Lagerungsdichte, schlecht verfillte Bohrlocher, lockere
Zonen im unmittelbaren Kontaktbereich zwischen der Wand und dem Boden, undichte Stellen an den
Verbauwanden usw. kénnen die im Feld vorhandenen hydraulischen Verhaltnisse von den Verhaltnissen in den

erstellten Baugrundmodellen stark abweichen.

Das Vorhandensein einer diinnen Tonschicht, die in einem relativ stark durchléssigen Baugrund zwischen der
Baugrubensohle und dem Wandful? gelagert ist, verursacht einen im Vergleich zum homogenen Fall héheren
Porenwasserdruck auf der Unterwasserseite. Die gefahrlichste Situation auftritt, wenn die diinne Schicht auf der
Oberwasserseite nicht durchgangig und/oder nicht ausreichend weitlaufig vorhanden ist. Zur Ortung von
eventuell vorhandenen dinnen Schichten wird die Durchfiihrung von Pumpversuchen empfohlen, da sie durch

die Probenentnahme nicht erfasst werden kénnen.

In der Planungsphase ist ein Vergleich der theoretisch ermittelten Porenwasserdriicke mit den im Feld
auftretenden Porenwasserdriicken ausgeschlossen. Daher empfiehlt sich, die Unsicherheiten in der
Planungsphase durch einen angemessenen Sicherheitsfaktor auszugleichen. In der Bauphase sollen

gegebenenfalls Porenwasserdruckmessungen durchgefiihrt werden.

-26 -



3 Stand des Wissens

In diesem Kapitel wird basierend auf den bisher verdffentlichten Arbeiten, Normen, Empfehlungen und
Merkblattern eine Literaturiibersicht ber hydraulisch bedingte Versagensformen in nichtbindigen Bdden
gegeben. In diesem Zusammenhang wird zundchst auf die Einfliisse von eindimensionalen Wasserstrémungen
auf die Stabilitdt von nichtbindigen Bdden eingegangen. AnschlieBend werden die hydraulisch bedingten
Versagensformen in Baugruben behandelt. AbschlieBend wird eine kurze Diskussion (ber die in der Literatur

gemachten Aussagen gefiihrt und die Problemstellungen beim hydraulischen Grundbruch werden aufgezeigt.

3.1  Einfluss der eindimensionalen Wasserstromung auf die Stabilitat nichtbindiger Béden
3.1.1 Hydraulischer Bruch

Der Begriff ,hydraulischer Grundbruch® wurde erst Anfang der 1920er Jahre von Terzaghi vorgestellt. Die
praktischen Erfahrungen lehrten, dass eine Grundwasserstrémung von der Oberwasserseite zur Unterwasserseite
eines Bauwerks besonders in locker gelagerten schwach- oder nichtbindigen Boden zum Bruch fiihren kann.
Diese Art des Bruchs tritt haufig bei Baugruben, Ddmmen, Deichen und Stauanlagen auf (Terzaghi 1922, 1925).

In den Laborversuchen entsteht ein hydraulischer Bruch bei vertikal von unten nach oben durchstromten
homogenen Bodenproben erst dann, wenn der Wasserdruck u die totale Spannung ¢ an der Unterkante der
Bodenprobe Uberschreitet. Die Ableitung der von Terzaghi (1925) vorgestellten Grenzzustandsbedingung ist im
Folgenden dargestellt, bezogen auf die Versuchsanlage in Abb. 3.1a. Es wird hierbei angenommen, dass kein
Potenzialabbau wegen der Wasserstromung durch das Rohr und die Lochplatte stattfindet.

a WS b
(erhoht)

S
-
=
72
=
vl

(konstant) (konstant)
----- \4 z
4h i ) H Upben = Ah. Yw ¥ Toben = Ah. Yw
L | | Sand L

¥
_____ d L5 S DR N R A <

Lochplatte

3 Uynten = H. Yw ﬂ ﬂ ﬂ ﬂ Oynten = Ah-Yw"‘ L-Vr

Wasserzutritt

Abbildung 3.1: Hydraulischer Bruch in einer vertikal von unten nach oben durchstrémten homogenen
Bodenprobe: (a) Schematische Darstellung der Versuchsanlage, (b) Verteilungen des Porenwasserdrucks u und

der totalen Spannung o (ber die Bodenprobe

u=o (3.1)
H.y, = Ah.y,, + L.V, (3.2)
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(H — Ah).v,, = L.y, (3.3)

(4H +L).y,, = L.y, (3.4)
(4H + L).y, =2 L.(y' + 1) (3.5)
AH.y, =2 L.y’ (3.6)

AH !
T (3.7)

I

wobei ¥, die Wichte des Wassers, y, die Wichte des wassergeséttigten Bodens und y' die Wichte des Bodens
unter Auftrieb sind. Hier stellt das Verhaltnis AH /L das vorhandene hydraulische Gefélle in der Bodenprobe

i,orn. dar, wahrend y'/y,, das kritische hydraulische Gefalle des Bodens i,;; darstellt.

Es ergibt sich daraus, dass ein hydraulischer Bruch erst dann auftritt, wenn das vorhandene hydraulische Gefalle
i,orn. das kritische hydraulische Gefalle des Bodens i,,.;; Uberschreitet. Das kritische hydraulische Gefélle eines
Bodens kann unter Verwendung der Wichte des Wassers y,,,, der Kornwichte y, und der Porenzahl des Bodens e
auch wie folgt ausgedriickt werden:

. Y Ws/vw) — 1
berie, == = i (3.8)

Unter Berlcksichtigung der oben dargestellten Beziehungen kann ein hydraulischer Bruch als auftriebsbedingt
betrachtet werden. Jedoch beriicksichtigt Gl. (3.1) keine Reibungskréfte zwischen dem Boden und dem
Versuchszylinder. Der Grund dafiir ist, dass gemal Darcy-Gesetz eine Proportionalitit zwischen dem
entstehenden Potenzialabbau und der Léange des Stromungswegs besteht. Dementsprechend sind die
entstehenden Potenziallinien horizontal, die in Abb. 3.1b farbig dargestellt sind, und die Abstande zwischen den
Potenziallinien sind gleich groB. Dies fihrt dazu, dass die effektiven Spannungen ¢’ bzw. die Reibungskréafte
entlang der ganzen Bodenprobe beim Erreichen des Grenzzustandes gegen O tendieren (¢’ =0 —u=0).
Schliellich geht der Kontakt der Bodenkdrner untereinander verloren, sodass sich der Boden wie eine schwere
Fliussigkeit verhdlt. Dieser Zustand des Bodens wird als FlieRsand-Zustand (engl. quicksand condition, boiling)
bezeichnet. Somit ist das theoretisch zum Bruch filhrende hydraulische Gefélle bei vertikal von unten nach oben
durchstrémten homogenen Bodenproben sowohl fiir Fliesand-Zustand als auch Auftrieb gleich grof.

Um die oben angegebenen theoretischen Uberlegungen zu (iberpriifen, fiihrte Sentko (1961) eindimensionale
Durchstromungsversuche an gleichgrofRen Glaskugeln mit Durchmesser von 0,1 bis 3,5 mm aus. Bei den
Versuchen trat eine Hebung an den Oberflachen der Kugelpackungen erst beim Erreichen des gemaR Gl. (3.8)
ermittelten kritischen Gefélles auf. Eine gleichméaRige Auflockerung begann im Unterteil der Glaskugelpackung
und schritt unter gleichem Potenzialunterschied nach oben hin fort, bis die ganze Kugelpackung lockerste
Lagerungsdichte erreichte. Zu diesem Zeitpunkt kam es zum FlieRsand-Zustand infolge einer konzentrierten
Wasserstromung (Piping). Hierbei handelte es sich um einen progressiven Bruch beim Erreichen von i,,,., =
ixric.. EIn hydraulischer Bruch ohne Auflockerung bzw. ein Auftrieb entstand nur dann, wenn das kritische
hydraulische Gefélle der Kugelpackung plétzlich stark 0berschritten wurde, sodass die Kugelpackung

geschlossen angehoben wurde.

Bei naturlichen homogenen Sanden hingegen stellte sich eine Konzentration der Wasserstromung l&ngs eines
bevorzugten Kanals ein, bevor die gesamte Bodenprobe lockerste Lagerung erreichte, wie in Abb. 3.2 dargestellt
(Herzog 1938, Sentko 1961, Skempton & Brogan 1994, Fellin et al. 2003). Ein hydraulischer Bruch wurde durch
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die VergrolRerung dieses Kanals ausgeldst, sodass die experimentell ermittelten kritischen Gefélle von den
theoretisch ausgerechneten Werten abwichen. Die Versuche von Terzaghi (1925) an verschiedenen Sanden mit
bezogenen Lagerungsdichten I, groRer 0,6 zeigten, dass die experimentell ermittelten kritischen Gefalle groRer
oder gleich den theoretisch ausgerechneten Werten sind. Bei seinen Versuchen betrug das maximale Verhéltnis
VON iyrie (experimentetny/ Ukrit. (theoretiscny 1,24 Die Versuche von Herzog (1938) an enggestuften mitteldichten
Sanden und Kiesen ergaben, dass die experimentell ermittelten kritischen Gefélle etwas geringer als die
theoretisch ausgerechneten Werte sind. Das minimale Verhaltnis von iy ;. cxpy/lkric. theor) D€ S€INEN
Versuchen betrug 0,95. Bei den Versuchen von Skempton & Brogan (1994) an lockeren und mitteldichten

Sanden hingegen betrug das minimale Verhaltnis von iy ;. xp)/Ueric. eneory 0.81. Fellin et al. (2003)
berichteten, dass das Verhaltnis Von iy,.;. cxpy/tkrit. theory PEI Sanden mit 0,44 < I, < 0,8 zwischen 0,9 und 1

liegt, wahrend es bei Sanden mit I, > 0,8 zwischen 1,1 und 1,3 liegt.

Abbildung 3.2: Ausbildung eines Stromungskanals: (a) Konzentration der Wasserstromung langs eines
bevorzugten Kanals, (b) 1- Stromungskanal, 2- Nichttragfahiger Bereich, 3- Tragféhiger Bereich (Fellin et al.
2003)

Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass die aus den Versuchen ermittelten kritischen hydraulischen
Gefélle bei homogenen dichten Sanden gréRer oder gleich den theoretisch berechneten hydraulischen Gefallen
sind, wahrend sie bei homogenen lockeren und mitteldichten Sanden geringer oder gleich den theoretischen
Werten sind. Dies begriindet sich mit der Beeinflussung des hydraulischen Bruchs durch die Reibung der
Sandkorner untereinander und durch die Wichte des Bodens entlang des von der Wasserstromung bevorzugten
Kanals, die im Vergleich zur Wichte der gesamten Bodenprobe wahrscheinlich geringer ist. Diese Einfliisse
bleiben jedoch nach GI. (3.8) unberiicksichtigt.

Kokusho & Fujikura (2008) untersuchten den Einfluss der KorngréRenverteilungen von homogenen
nichtbindigen Bdden auf ihre kritischen hydraulischen Gefalle. Sie stellten fest, dass sich das Verhaltnis von

Ukrit. (experimentett)/ Ukrit. (theoretiscny Mit den zunehmenden Ungleichformigkeitszahlen der Boden - bei etwa
gleicher Porenzahl und Lagerungsdichte - erhoht.

In geschichteten Bdden hingegen konzentriert sich der Potenzialabbau eher in der weniger durchléssigen
Schicht, wie bereits im Abschnitt 2.3.5 aufgefihrt. In vertikal von unten nach oben durchstrémten geschichteten

Bodenproben, in denen eine nichtbindige Bodenschicht (Filterschicht) (ber einer geringer durchléssigen

Sandschicht (Basisschicht) liegt, ist eine Verflissigung ausgeschlossen, die Uber die gesamte Bodenprobe
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entsteht. D. h. wahrend die effektiven Spannungen an der Unterkante der Basisschicht gegen null tendieren, ist
dies in den oberen Teilen der Bodenprobe - besonders in der Filterschicht - noch nicht der Fall (siehe Abb. 3.3).
Infolgedessen stellen sich die Reibungskrafte zwischen der Bodenprobe und dem Versuchszylinder ein, welche
die Entstehung einer Verflissigung verhindern, die Uber die gesamte Bodenprobe entsteht (Terzaghi 1925,
Tanaka & Toyokuni 1991, Schober 2014).

In einem geschichteten Boden mit Kopen /Kunten > 1 beginnt in der N&he vom theoretisch ermittelten kritischen
hydraulischen Gefélle eine Auflockerung im Unterteil der Basisschicht. Im Gegensatz zu homogenen Bdden
fuhren diese ersten Auflockerungen nicht zu einem totalen Bruch. Der Grund dafur liegt in den im Oberteil der
Bodenprobe auftretenden Reibungskraften. Erst mit weiterer Steigerung der Potenzialdifferenz schreiten die
Auflockerungen bis zu einer bestimmten Hohe der Basisschicht fort, wo ein Riss entsteht. Die Bodensaule
oberhalb des Risses wird ohne Auflockerung angehoben, wéhrend sich die ganze Bodensaule unterhalb des
Risses im FlieRsand-Zustand befindet, wie in Abb. 3.3 gezeigt.

. . aufschwimmende
Filterschicht Bodensiule

Porenwasser- | | | | oo m e

druckverteilungl | | ||t

= = e

Basisschicht

Sand

o f

| verflussigter

Sand

FHEEEEE  ERERE RN

Wasserzutritt
Abbildung 3.3: Ausbildung des hydraulischen Bruchs in geschichteten nichtbindigen Bdden mit Kopen /Kunten > 1

(modifiziert von Schober 2014)

erste Umlagerungen/Kanile Verteilungsfilter

Die Abweichung der experimentell ermittelten kritischen hydraulischen Gefélle vom theoretisch ausgerechneten
kritischen Geféalle wird mit zunehmender Lagerungsdichte der Basisschicht und/oder mit zunehmender Dicke der
Filterschicht starker. Die von Schober (2014) durchgefilhrten Untersuchungen verdeutlichten, dass ein
betrachtlicher Unterschied zwischen iyit (experimentety UNA kit (heoretiscny  SO0Ar unter Berlicksichtigung der
Reibungskrafte auftreten kann. Die eventuellen zusatzlichen Widerstande erklaren sich durch die

Gewdlbewirkung.

3.1.2 Suffosion (innere Erosion)

Bei einer inneren Erosion werden nur die relativ feinen Bestandteile eines nichtbindigen Bodens infolge der
Wasserstromung ausgespiilt, wahrend die grofReren Bestandteile erhalten bleiben. Hierbei handelt es sich um
keine Volumenanderung des urspriinglichen Korngefuges. Als Folge der inneren Erosion nimmt die
Durchlassigkeit des Bodens zu, wahrend seine Wichte abnimmt (Kezdi 1976, Kenney & Lau 1985, Chapuis
1992, Skempton & Brogan 1994, Moffat & Fannin 2006, Ke & Takahashi 2012). Nachstehend werden die

Versuchsergebnisse von Skempton & Brogan (1994) zu Suffosion zusammengefasst.
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Bei den Untersuchungen kamen die in Abb. 3.4a dargestellten Versuchshéden zum Einsatz. Ein hydraulisches
Gefalle, welches zu einer tbermaBigen Erhdhung der Filtergeschwindigkeit flhrte, als kritisches hydraulisches
Gefalle angenommen wurde (siehe Abb. 3.4b, ¢ und d). Danach betrugen die Verhaltnisse von den experimentell
ermittelten kritischen hydraulischen Geféllen zu den theoretisch ermittelten Werten 0,18 fiir Bodenprobe A und
0,33 fur Bodenprobe B. Bei den Bodenproben C und D hingegen betrugen die Verhaltnisse von iy, coxpy/
ferit. (theory 0,97 bZw. 0,95.
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Abbildung 3.4: (a) Kdérnungslinien der Versuchsbdden, (b) Verlauf der Geschwindigkeit tber das hydraulische
Gefalle fir Boden A, (c) fir Boden B, (d) fur Boden C (Skempton & Brogan 1994)

Die experimentell ermittelten kritischen hydraulischen Gefélle fir Béden A und B waren viel geringer als die

mittels GI. (3.8) berechneten hydraulischen Gefélle. Der Grund dafiir besteht darin, dass sich die Feinfraktionen
dieser Bdden in den Porenrdumen der Grobfraktionen befanden, sodass sie unter verhadltnismaRig geringen
effektiven Spannungen standen. Infolgedessen begannen die Umlagerung und Transport der Feinfraktionen
schon unter den relativ geringen hydraulischen Geféllen. Abbildung 3.5 veranschaulicht die infolge Suffosion
ausgespllten Feinfraktionen auf der Oberflache einer sandigen Kiesprobe.
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Fur den Sicherheitsnachweis gegen Suffosion existiert eine Vielzahl von Verfahren. Die bekanntesten Verfahren

wurden von Kezdi (1976) und Kenney & Lau (1985) vorgestellt, auf die im Folgenden eingegangen werden.

2, Akl
Abbildung 3.5: Aussehen der Probenoberflache nach Suffosion (Moffat & Fannin 2011)

Verfahren von Kezdi (1976):

Die Berechnungsschritte bei diesem Verfahren sind nachfolgend zusammengefasst:

1) Wahlen Sie einen beliebigen Korndurchmesser d, aus der Koérnungslinie des betrachteten Bodens aus und
lesen Sie den dementsprechenden Massenanteil F, ab (siehe Abb. 3.6a).

2) Berechnen Sie 0,85-F; und lesen Sie den dementsprechenden Korndurchmesser d; ab.

3) Berechnen Sie 0,85'F¢+15 und lesen Sie den dementsprechenden Korndurchmesser d, ab.

4) Wenn die Bedingung 4-d; > d, erfilllt ist, ist der Boden gegen Suffosion stabil. Diese Bedingung muss
ebenfalls fur weitere Korndurchmesser tiberprift werden.

Verfahren von Kenney&Lau (1985):

Bei diesem Verfahren wird das geringste Verhéltnis von H zu F gesucht. Hierbei ist F ein Massenanteil, der
einem beliebigen Korndurchmesser aus der Kérnungslinie des betrachteten Bodens d, entspricht. H stellt den
Unterschied zwischen Massenanteilen dar, die 4-dy und dy entsprechen (siehe Abb. 3.6b). Wenn die Bedingung
(H/F)min = 1,3 erfillt ist, ist der Boden gegen Suffosion stabil.

a b
100
o 90 A i)
Vv Vv
s 80 A ]
c c
g 7 - ¥
g 60 - 5
T 40 - 3
c o
g 20 A 2
= 0 4 =
0 Y "; T t
dl dz do dO 4d0
Korndurchmesser d Korndurchmesser d

Abbildung 3.6: Sicherheitsnachweise gegen Suffosion: (a) nach Kezdi , (b) nach Kenney & Lau
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Wenn keine Sicherheit gegen Suffosion besteht, werden die Kérner mit Durchmesser kleiner als d, aus dem
Boden ausgewaschen. Es ist anzumerken, dass beim Sicherheitsnachweis nicht die gesamte Kdrnungslinie des
betrachteten Bodens sondern nur die feinsten 30 bis 40 % des gesamten Massenanteils betrachtet werden.

Kontakterosion: Wenn innere Erosion in der Basisschicht eines geschichteten Baugrundes stattfindet und die
instabilen Korner der Basisschicht kleiner als die Porengréfen der Filterschicht sind, tritt Kontakterosion ein.
Die erodierten Korner der Basisschicht bewegen sich soweit in die Filterschicht hinein, bis sie an einer Engstelle
des Porenkanals zuriickgehalten werden (Kolmation). Infolge der Kontakterosion verringert sich die
Durchléssigkeit der Filterschicht, wahrend sich ihre Wichte erhdht. Wenn die instabilen Korner der Basisschicht
groRer als die PorengroRen der Filterschicht sind, werden sie an der Schichtgrenze abgefiltert. Dies fihrt zur

Ausbildung einer neuen Schicht und somit zu einer neuen Potenzialverteilung im Baugrund.

Es muss darauf hingewiesen werden, dass eine Kontakterosion trotz der Sicherheit der Basisschicht gegen
Suffosion eintreten kann, wenn das hydraulische Gefélle in der Schichtgrenze relativ hoch ist. Diese Art der

Kontakterosion hat Sackungen zur Folge.

Die Bemessungsgrundlage gegen Kontakterosion ergibt sich aus den in Abb. 3.7 dargestellten Kugeln als

b
.

Abbildung 3.7: Bemessungsgrundlage gegen Kontakterosion: (a) in der lockersten Lagerung, (b) in der

idealisierte Korner.

a

S~

<]

(Lo

dichtesten Lagerung

In der lockersten Lagerung erhalt man das Verhéltnis des Korndurchmessers d zum Porendurchmesser dr durch

die Geometrie:

d

—=1+V2=241 (3.9)
P

In der dichtesten Lagerung ergibt sich dieses Verhéltnis zu:

d
=1+ 2V3 = 4,46 (3.10)
P

Der Mittelwert fiir eine zuféllige Lagerung betrégt 3,43, sodass die Bemessungsgrundlage gegen Kontakterosion

mittels Gl. (3.11) angegeben wird:

dFilterschicht

dBasisschicht > S,T (3.11)

wobei dgasisschicht UNd Arirerschicnt die Korndurchmesser der Basis- bzw. Filterschichten sind.
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Bodenkdrner sind jedoch weder kugelférmig noch gleichgro3, sodass GIl. (3.11) verbessert werden muss.
Aufbauend auf den Ergebnissen der Filterversuche an nichtbindigen enggestuften Bdden (Urinerschict Und
Ugasisschicnt < 2) schlugen Terzaghi & Peck (1961) die folgende Bedingung fiir einen sicheren Entwurf gegen
Kontakterosion vor:
dlS(F'lt hicht)

d85 (Basisschicht) > l Z_TSC - (3-12)
Hierbei werden disrirterschichyy UNd dgsgasisschicnry aUS den KorngréBenverteilungen der Filter- bzw. Basisschichten
ermittelt. Fir weitere Kriterien gegen Kontakterosion wird auf MMB (2013) verwiesen.

3.1.3 AuRere Erosion

Eine &ulRere Erosion kann infolge von Schleppspannungen an den Bodenoberflachen im flieBenden Gewasser
stattfinden. Der Sicherheitsnachweis gegen &ufRere Erosion erfolgt auf Grundlage von hydraulischen

Berechnungen, welche hier nicht betrachtet werden.

3.2 Einfluss der Grundwasserstromung auf die Stabilitat von Baugruben in nichtbindigen Bdden
3.2.1 Hydraulischer Grundbruch

Im Falle von Grundwasserstromungen, die von der Oberwasserseite zur Unterwasserseite einer Baugrube
stattfinden, besteht die Gefahr eines hydraulischen Grundbruchs. Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) ist der
Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mit zZwei unterschiedlichen

Grenzgleichgewichtshedingungen zu flhren:

= Der Bemessungswert des destabilisierenden Porenwasserdrucks an der Unterseite des Prismas ugg;.q ist
nicht groRer als der Bemessungswert der stabilisierenden totalen Vertikalspannung an der Unterseite
des Prismas op.q.
Ugst;a < Ostb;a (3.13)
= Der Bemessungswert der destabilisierenden Stromungskraft an der Unterseite des Prismas Syg.q ist
nicht groBer als der Bemessungswert des stabilisierenden Gewichtes des Prismas unter Auftrieb Gq,. .

Sast;a < G'stpia (3.14)

Nach DIN 1054 (2010-12), EAU (2012) und EAB (2012) ist hingegen der Nachweis der Sicherheit gegen
hydraulischen Grundbruch mit Gl. (3.14) zu fuhren.

Das oben angegebene Prisma geht auf Terzaghi (1922, 1925) zuriick. Aufbauend auf den Ergebnissen von
zweidimensionalen Modellversuchen schlug er die Uberprifung der Stabilitit eines quaderformigen
Bruchkdérpers beim Sicherheitsnachweis vor. Die Hohe dieses Bruchkdrpers entspricht der Einbindetiefe der

Verbauwand unter dem Grundwasserspiegel, wéhrend seine Breite der halben Héhe entspricht.

Hinsichtlich der beim Sicherheitsnachweis verwendeten Teilsicherheitsbeiwerte unterscheidet man in DIN 1054
(2010-12) zwischen gunstigen und unglnstigen Bdden (siehe Tab. 3.1). Kies, Kiessand und mindestens
mitteldicht gelagerter Sand mit KorngréRen tiber 0,2 mm sowie mindestens steifer Ton sind als ginstige Béden
anzusehen, wéhrend locker gelagerter Sand, Feinsand, Schluff und weicher Ton als unglinstige Béden anzusehen

sind.
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Tabelle 3.1: Teilsicherheitsbeiwerte beim Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch nach DIN 1054
(2010-12)

Einwirkung bzw. Zeichen Bemessungssituation
Beanspruchung BS-P BS-T BS-A
Stabilisierende
standige Y6 sth 0,95 0,95 0,95
Einwirkungen
Strémungskraft bei
gunstigem Yy 1,35 1,30 1,20
Untergrund
Stromungskraft bei
ungunstigem Yu 1,80 1,60 1,35
Untergrund

AuBer Terzaghis Verfahren finden sich in der Literatur noch weitere Nachweisverfahren gegen hydraulischen
Grundbruch, die sich voneinander durch die Form des angenommenen Bruchkérpers und durch die am
Bruchkdrper angreifenden Kréfte unterscheiden.

Das Verfahren von Baumgart & Davidenkoff (1929, 1970) vernachléssigt die Breite des von Terzaghi (1922,
1925) vorgeschlagenen Bruchkdrpers und Gberpruft die Stabilitit eines unendlich schmalen Stromfadens, der
unmittelbar entlang der Schnittlinie der Verbauwéande einer quadratischen Baugrube bzw. unmittelbar entlang
der Verbauwande einer kreisformigen Baugrube verlauft. Wie auch bei Terzaghis Verfahren bertcksichtigt
dieses Verfahren keine Reibungskraft am Stromfaden. Der Grund dafiir besteht darin, dass die aus Strémungen
resultierenden Reibungskréfte nach unten gerichtet sind, sodass ihre Vernachlassigung auf der sicheren Seite
liegt. Das Verfahren von Baumgart & Davidenkoff findet in EAU (2012) und EAB (2012) Erwahnung.

Nach Harza (1935) kommt ein Bruch erst dann zustande, wenn das hydraulische Gefélle im Austrittsbereich der
Baugrubensohle - und zwar direkt neben der Wand - groBer als das kritische hydraulische Gefélle des Bodens ist.
Dieses Verfahren berticksichtigt ebenfalls keine Reibungskraft.

Bazant (1953) betrachtete die allgemeine Standsicherheit des in Abb. 3.8 dargestellten Bruchkdrpers, sodass er
mit allen an diesem Bruchkdrper angreifenden Kraften (Eigengewicht des Bruchkdrpers, Strémungskraft,

Erdkraft und Reibungskraft) rechnete.

Marsland (1953) beschrieb zwei Arten des hydraulischen Grundbruchs: ,,Piping” entsteht in dichten Sanden,
wenn das hydraulische Gefélle im Austrittsbereich der Baugrubensohle - und zwar direkt neben der Wand — das
kritische hydraulische Gefille des Bodens iibersteigt. ,,Heave” entsteht hingegen bei lockeren Sanden, wenn der

Porenwasserdruck die totale vertikale Spannung am Wandfuf3 iberschreitet.

Sentko (1961) gab aufbauend auf den eigenen Versuchsergebnissen an, dass die sowohl von Terzaghi als auch
von Bazant vorgeschlagenen Bruchkorper fast gleich gute N&herungen sind. Beziglich der am Bruchkdrper

angreifenden Kréfte bestatigte er Terzaghis Verfahren.

Knaupe (1968) ging davon aus, dass die Hohe des Bruchkdrpers der Einbindetiefe der Verbauwand unter dem
Grundwasserspiegel entspricht, wahrend seine Breite wvon einer Stromlinie begrenzt wird. Beim
Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch rechnete er mit Reibungskraften zusétzlich zu

Stromungskraft und Eigengewicht des Bruchkorpers.
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Tanaka & Verruijt (1999) schlugen die Uberpriifung der Stabilitit eines quaderférmigen Bruchkdérpers vor. Im
Unterschied zum Verfahren von Terzaghi ist die Breite des betrachteten Bruchkorpers variable. Die Unterkante
des Bruchkdrpers ist ebenfalls zwischen dem Grundwasserspiegel und der Wandunterkante variable. Durch die
Variation der Unterkante und Breite des Bruchkdrpers wird der maximale Ausnutzungsgrad unter

Beriicksichtigung der am Bruchkérper angreifenden Reibungskréfte gesucht.

Terzaghis Annahme

]
—-— - Bazants Annahme

—— im Versuch festgestellt |

Abbildung 3.8: Bruchkérper von Terzaghi, Bazant und Sentko (Sentko 1961)

Benmebarek et al. (2005) und Bouchelghoum & Benmebarek (2011) fiihrten hydraulisch-mechanisch gekoppelte
numerische Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch durch. Die Untersuchungen erfolgten mit der
Software ,,FLAC-2D*, deren Ergebnisse auf der Finite-Differenzen-Methode basieren. Sie beschrieben drei
unterschiedliche Formen des hydraulischen Grundbruchs in Abh&ngigkeit vom Reibungswinkel des Bodens ¢
und vom Verhéltnis des Dilatanzwinkels zum Reibungswinkel y/¢@: In den meisten Féllen stellte sich eine
dreieckige Bruchflache ein. Die Ausnahmen traten in den Fallen von ¢ > 35,9 /¢ =1 und iy = 0 auf. Eine
rechteckige Bruchflache mit einer Breite geringer als die von Terzaghi vorgeschlagene Breite stellte sich im Fall

von Y = 0 ein, wihrend ,,Boiling” im Fall von ¢ = 35 und y/¢ = 1 entstand, wie in Abb. 3.9 gezeigt.

Als dreidimensionaler Bruchkérper definierte Aulbach (2013) ein Prisma mit dreieckiger Grundflache fir
quadratische bzw. rechteckige Baugruben. Die Hohe dieses Bruchkérpers entspricht der Einbindetiefe unter dem
Grundwasserspiegel, wahrend seine Breite der halben Hohe entspricht. Mittels dreidimensionaler numerischer
Stromungsanalysen erstellte er dimensionslose Bemessungsdiagramme, welche in homogenen Bdden die

Ermittlung der erforderlichen Einbindetiefe getrennt fur Ecken und Seiten ermdglichen.

In der Literatur existieren relativ wenige Untersuchungsergebnisse zum hydraulischen Grundbruch in

Baugruben, die in geschichteten Bdden hergestellt sind.

Marsland (1953) untersuchte den Einfluss einer Bodenschichtung auf den hydraulischen Grundbruch in
Abhédngig von der Lage der Schichtgrenze und vom Verhéltnis des Durchlassigkeitsbeiwertes der oberen

Bodenschicht zum der unteren Bodenschicht.

Das von Terzaghi & Peck (1961) fur geschichtete Boden vorgeschlagene Nachweisverfahren kommt im Rahmen
der in dieser Arbeit durchgefiihrten Untersuchungen zur Anwendung. Daher wird auf dieses Verfahren hier

nicht eingegangen. Detaillierte Informationen dariiber sind in Kapitel 5 zu finden.
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Abbildung 3.9: Bruchflachenformen aus den numerischen Analysen: (a) Dreieckige Bruchflache, (b)
Rechteckige Bruchflache, (c) Boiling (modifiziert von Bouchelghoum & Benmebarek 2011)
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Odenwald & Herten (2008) wiesen darauf hin, dass das Verfahren von Baumgart & Davidenkoff bei durch
Auflastfilter belasteten Baugruben auf der unsicheren Seite liegen kann. Anhand numerischer
Stromungsanalysen wurde gezeigt, dass die unterhalb des WandfuBes entstehenden hydraulischen Gefalle in
Baugruben, in denen die Dicke des Auflastfilters gegeniiber der Einbindetiefe im Baugrund relativ groB ist,
hoher als die auf Hohe des WandfulRes entstehenden Gefélle sind. Daraufhin modifizierten sie das Verfahren von
Baumgart & Davidenkoff, sodass der Stromfaden bis in jene Tiefe unterhalb des WandfuRes, in der das

entstehende hydraulische Gefalle gleich dem kritischen Gefélle des Bodens ist, verl&ngert wird.

Die Versuchsergebnisse von Schober (2014) bestétigten die Erkenntnisse von Odenwald & Herten (2008) fur
lockere Sande. Jedoch stellte er fest, dass die Verwendung des Verfahrens von Odenwald & Herten bei dichten
Sanden unwirtschaftliche Entwiirfe zur Folge hat. Daraufhin entwickelte er einen modifizierten Ersatzkorper fur
dichte Sande, dessen Form von der Einbindetiefe und der Potenzialdifferenz abhangig ist.

3.2.2 Suffosion (innere Erosion)

Im Fall, dass Graben oder Brunnen mit ungeeigneten Filterbdden verfiltert wurden, kann eine innere Erosion die
Hohlraumentstehung im Baugrund und die Verstopfung der Brunnen zur Folge haben. Weiterhin kénnen die
erodierten Korner eine Lokalisierung der Stromung verursachen. Besonders in Baugruben in locker gelagerten
Sand- und Schluffboden besteht die Gefahr eines hydraulischen Bruchs durch Piping (siehe Abb. 3.10). Die
bereits vorhandenen Inhomogenitéten im Stromungsbereich, wie z. B. die relativ lockeren Zonen zwischen dem

Baugrund und der Verbauwand, kénnen ebenfalls zum Bruch durch Piping fihren.
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Abbildung 3.10: Ausbildung eines hydraulischen Grundbruchs durch Piping (modifiziert von EAU 2012)

Piping beginnt mit einer Konzentration der Wasserstromung langs eines bevorzugten Kanals auf der
Unterwasserseite. In der Anfangsphase sind Quellbildungen auf der Baugrubensohle erkennbar. Der bevorzugte
Stromungskanal setzt sich riickschreitend fort und fihrt schliellich beim Erreichen einer stark wasserfiihrenden
Bodenschicht oder des offenen Wassers zum Bruch. Die Gefahr von Piping ist im Allgemeinen rechnerisch nicht
zu erfassen (EAU 2012).
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3.2.3 Aufschwimmen

Der Sicherheitsnachweis gegen Aufschwimmen ist zu erbringen, wenn die Baugrubenwénde zusammen mit
einer Unterwasserbetonsohle oder mit einer stark bindigen kiinstlichen Schicht, die zwischen Baugrubensohle
und Wandunterkante hergestellt ist, einen geschlossenen trogartigen Baukérper bilden. Im Fall der Herstellung
einer stark bindigen Schicht wird davon ausgegangen, dass diese kinstliche Schicht bedingt durch die hohe
Kohédsion der Korner untereinander geschlossen angehoben wird, sodass kein Bruchkorper beim
Sicherheitsnachweis gegen Aufschwimmen bendtigt wird. Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) ist die Sicherheit

gegen Aufschwimmen gegeben, wenn die nachfolgende Grenzgleichgewichtsbedingung erfullt ist:
Vast.a < Gsep,a + Ra (3.15)

wobei V.. dem Bemessungswert der destabilisierenden Wasserkraft an der Unterkante der wassersperrenden
Schicht und der Verbauwande entspricht, wéhrend Gy dem Bemessungswert der stabilisierenden
Gewichtkraft an der Unterkante der wassersperrenden Schicht und dem Eigengewicht der Wénde entspricht.
Hierbei reprasentiert R, die zusatzlichen stabilisierenden Einwirkungen aus Reibungskréaften und Ankerkréften.
Die destabilisierenden Wasserkrafte an den Unterkanten der Verbauwédnde, die Eigengewichte der
Baugrubenwande, die stabilisierenden Reibungskréfte (die Vertikalkomponente der aktiven Erdkraft an den
Baugrubenwénden) und die Vertikalkomponente von Ankerkraften dirfen in GIl. (3.15) erst beriicksichtigt
werden, wenn eine Kraftlibertragung zwischen der wassersperrenden Schicht und den Verbauwdénden
sichergestellt ist (EAB 2012). Die beim Sicherheitsnachweis gegen Aufschwimmen verwendeten

Teilsicherheitsbeiwerte sind in Tab. 3.2 angegeben.

Durch ihre relativ geringe Durchléssigkeit verhindert eine Unterwasserbetonsohle bzw. eine stark bindige
kiinstliche Schicht die Entstehung von Grundwasserstromungen von der Oberwasserseite in die Baugrube.
Infolgedessen stellt sich eine hydrostatische Wasserkraft an der Unterkante der wassersperrenden Schicht ein.
Daher sind die in Tab. 3.2 angegebenen Teilsicherheitsheiwerte fiir destabilisierende stdndige Einwirkungen

geringer als die in Tab. 3.1.

Tabelle 3.2: Teilsicherheitsbeiwerte beim Sicherheitsnachweis gegen Aufschwimmen nach DIN 1054 (2010-12)

Einwirkung bzw. Bemessungssituation

Zeichen

Beanspruchung BS-P BS-T BS-A
Stabilisierende
standige Y6 sth 0,95 0,95 0,95

Einwirkungen
Destabilisierende
standige Y6 dst 1,05 1,05 1,0
Einwirkungen

Weitere Falle, in denen der Sicherheitsnachweis gegen Aufschwimmen zu erbringen ist, sind:
= wenn eine stark bindige natirliche Bodenschicht von einer schwach- oder nichtbindigen Bodenschicht
mit einem relativ hohen Durchléssigkeitsbeiwert zwischen der Baugrubensohle und dem Wandful}
unterlagert wird. In diesem Fall ist wirtschaftlicher, den Wasserdruck an der Unterkante der stark
bindigen Schicht anhand der Konstruktion eines Strdmungsnetzes zu ermitteln. Jedoch kann der Eintritt

von stationdren Verhéltnissen im Baugrund je nach Durchlassigkeitsbeiwert der bindigen Schicht und
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Absenkgeschwindigkeit verzdgern. D. h. ein Sicherheitsnachweis, der unter Verwendung der aus der
Potenzialtheorie ermittelten Wasserkraft erbracht wird, kénnte auf der unsicheren Seite liegen.
= wenn eine stark bindige natiirliche Bodenschicht von einem artesisch gespannten Grundwasserleiter

zwischen der Baugrubensohle und dem WandfuR unterlagert wird.

Es ist anzumerken, dass es keinen angemessenen Nachweis gibt, wenn eine stark bindige natirliche

Bodenschicht von einem artesisch gespannten Grundwasserleiter unterhalb des WandfulRes unterlagert wird.

3.3 Diskussion der in der Literatur gemachten Aussagen und Problemstellungen hinsichtlich des

hydraulischen Grundbruchs

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) kann der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mittels zwei
unterschiedlicher  Grenzgleichgewichtsbedingungen erbracht werden, welche jedoch unterschiedliche
Ausnutzungsgrade ergeben (DIN 1054 (2010-12), Odenwald & Stelzer 2013).

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) erfolgt der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch durch die
Verwendung des Bruchkorpers von Terzaghi. Dieser Bruchkorper basiert auf seine Beobachtungen in
zweidimensionalen Modellversuchen in homogenen Bdéden (1922, 1925). Jedoch findet ein hydraulischer
Grundbruch meistens in den Eckbereichen von Baugruben statt, da dort relativ groRe hydraulische Gefélle
entstehen (Davidenkoff & Franke 1965, Schmitz 1990, Aulbach 2013, Koltuk et al. 2015). D. h. die Form des in
den Eckbereichen von Baugruben entstehenden dreidimensionalen Bruchkdrpers ist sowohl fur homogenen als
auch flr geschichtete Boden versuchsmaRig nicht bekannt. Hier bietet sich das Verfahren von Baumgart &
Davidenkoff an, welches in deutschen Regelwerken wie EAU (2012) und EAB (2012) Erwéhnung findet. Jedoch
kann die Verwendung dieses Verfahrens je nach Baugruben- und Baugrundverhéltnissen sehr unwirtschaftliche
Entwirfe zu Folge haben (Koltuk et al. 2015).

Im Hinblick auf die beim Sicherheitsnachweis verwendeten Teilsicherheitsbeiwerte unterscheidet man in DIN
1054 (2010-12) zwischen giinstigen und unginstigen Boden. DemgemaR dirfen bei gunstigen Bdden relativ
geringe Teilsicherheitsbeiwerte verwendet werden. Dies erklart sich fur mindestens steife Tone durch die
vorhandene Kohdsion der Kdrner untereinander (Davidenkoff 1973, Wudtke 2014). Der Grund der Verwendung
der relativ geringen Teilsicherheitsbeiwerte bei Kies, Kiessand und mindestens mitteldicht gelagerter Sand mit
KorngréRen tber 0,2 mm ist hingegen nicht klar. Denn die in der Literatur vorhandenen eindimensionalen
Stromungsversuche zeigten deutlich, dass die experimentell ermittelten kritischen hydraulischen Gefélle bei
gleichféormigen bzw. enggestuften Grobsanden bis Mittelkiesen ganz in der Néhe der theoretisch ermittelten
Werte liegen (Herzog 1938, Sentko 1961, Kokusho & Fujikura 2008).

Hinsichtlich des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten Béden weist DIN 1054 (2010-12) darauf hin, dass
eine Filterschicht bzw. ein Auflastfilter bei der Ermittlung der Breite des zu untersuchenden Bruchkdrpers nicht
zu bericksichtigen ist. D. h. mit zunehmender Dicke des Auflastfilters wird die Breite des Bruchkdrpers
geringer. Dies fiihrt dazu, dass sich der beim Nachweis zu verwendende Porenwasserdruck mit zunehmender
Dicke des Auflastfilters erhoht. Jedoch wirkt sich die Erhdéhung der Dicke eines Auflastfilters im Hinblick auf
Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch ginstig aus, was dem in homogenen Bdden verwendeten

Nachweisverfahren widerspricht.
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Aus Laborversuchen ist bekannt, dass sich die Steifigkeit eines Bodens mit zunehmendem Spannungsniveau
erhoht (Ohde 1939, Schultze & Moussa 1961, Janbu 1963), wahrend sich sein Reibungswinkel verringert
(Taylor 1948, Marachi et al. 1981). D. h. aufgrund des bei Modellversuchen herrschenden niedrigen
Spannungsniveaus missen die aus den Modellversuchen ermittelten Bruchkdrper bzw. kritischen
Potenzialunterschiede von den Prototypen stark oder leicht abweichen. Zur Prognose der Gebrauchstauglichkeit
und zur Ermittlung des zum Bruch fiihrenden Potenzialunterschiedes bieten sich hydraulisch-mechanisch
gekoppelte numerische Analysen an (Benmebarek et al. 2005, Bouchelghoum & Benmebarek 2011, Odenwald
& Stelzer 2013).

Die nachfolgenden Kapitel leisten einen Beitrag zur Lésung der oben angegebenen Problemstellungen. Hierzu
wird hydraulischer Grundbruch in homogenen und in geschichteten nichtbindigen Bdden anhand von
numerischen stationdren Grundwasserstromungsanalysen und Modellversuchen in Kapitel 4 bzw. 5 behandelt. In
Kapitel 6 hingegen wird der hydraulische Grundbruch mit Hilfe von hydraulisch-mechanisch gekoppelten
numerischen Analysen untersucht. Die Arbeit schlief3t in Kapitel 7 mit der Zusammenfassung der wesentlichen

Ergebnisse der vorliegenden Arbeit und mit einem Ausblick auf weiteren Forschungsbedarf.
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4 Hydraulischer Grundbruch in Baugruben in nichtbindigen homogenen Bdden

Dieses Kapitel beschéftigt sich mit dem hydraulischen Grundbruch in Baugruben, die in nichtbindigen
homogenen Bdden hergestellt sind. An dieser Stelle soll zwischen den Begriffen ,homogener Boden mit
unbegrenzter Méchtigkeit” und ,,homogener Boden mit begrenzter Méchtigkeit* unterschieden werden. In dieser
Arbeit besagt der Begriff ,,homogener Boden mit unbegrenzter Michtigkeit”, dass der Baugrund vom
Grundwasserspiegel auf der Oberwasserseite bis zu einer bestimmten Tiefe unterhalb des Wandfulles homogen
(k« = ky = k, = konstant) ist, sodass der ganze Stromungsvorgang innerhalb dieses homogenen Bereichs stattfindet
(siehe Abb. 4.1a). Bei homogenen Béden mit begrenzter Méachtigkeit hingegen ist der Abstand zwischen dem
WandfuR und der unteren Bodenschicht T nicht ausreichend grof3, sodass die entstehende Potenzialverteilung in
der Baugrube durch die untere Bodenschicht beeinflusst wird (siehe Abb. 4.1b).

a b
GOF

\/

GOF

Abbildung 4.1: Grundwasserstromungen in Baugruben in homogenen Bdden: (a) mit unbegrenzter Méchtigkeit,
(b) mit begrenzter Mé&chtigkeit

Dieses Kapitel strebt an,

= eine Grenzgleichgewichtsbedingung vorzustellen, welche den Widerspruch zwischen den in DIN EN
1997-1 (2014-03) angegebenen Grenzgleichgewichtsbedingungen hinsichtlich der ermittelten
Ausnutzungsgrade beseitigt,

= ein Bruchkriterium vorzustellen, welches die bei dreidimensionalen Stromungen auftretende
Unsicherheit hinsichtlich der Form des eventuellen Bruchkdrpers beseitigt, und

= den Einfluss der KorngréRenverteilungen von nichtbindigen homogenen Bdden auf den hydraulischen
Grundbruch zu untersuchen.

4.1 Nachweis der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch geméan DIN EN 1997-1 (2014-03)

Bei einer im offenen Gewdsser oder im innerstadtischen Bereich hergestellten Baugrube muss die Sicherheit der
Baugrubensohle gegen hydraulischen Grundbruch nachgewiesen werden, wenn eine Grundwasserstrémung von
der Oberwasserseite in die Baugrube stattfindet. AuBBerdem ist der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen
Grundbruch zu erbringen, wenn eine schwach- oder nichtbindige Bodenschicht von einem gespannten
Grundwasserleiter unterlagert wird.

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) kann der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mit zwei
unterschiedlichen Grenzgleichgewichtsbedingungen gefiihrt werden:
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= Der Bemessungswert des destabilisierenden Porenwasserdrucks an der Unterseite des Bruchkdrpers von
Terzaghi ug.q ist nicht groBer als der Bemessungswert der stabilisierenden totalen Vertikalspannung
an der Unterseite ogp.4:
Ugst,d = Ostb;d (4.1)
= Der Bemessungswert der destabilisierenden Strémungskraft an der Unterseite des Bruchkdrpers von
Terzaghi Syg.q ist nicht groRer als der Bemessungswert des stabilisierenden Gewichtes dieses
Bruchkdrpers unter Auftrieb Ggp.,:
Sast;a < G'stpa (4.2)
Jedoch erhdlt man von diesen Grenzgleichgewichtsbedingungen unterschiedlich grofRe Ausnutzungsgrade. Im

Folgenden wird dieser Widerspruch mithilfe eines Beispiels verdeutlicht und anschliefend wird eine alternative

Grenzzustandsbedingung vorgestellt.

a GOF b
GWS
N x 0 N2
| = 1
b=4m .
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7 |
= . AH=4m
AH=4m | —
| —
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I
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Abbildung 4.2: Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch (a) Abmessungen der Baugrube und der

entstehende Potenzialabbau, (b) Darstellung des Bruchkérpers von Terzaghi im vergrofRerten Mafstab

In einem homogenen isotropen halb-unendlichen Raum mit einer wassergesattigten Wichte von 19 kN/m? ist
eine Baugrube zu erstellen, deren Abmessungen in Abb. 4.2a dargestellt sind. Infolge des Potenzialunterschiedes
von 4 m kommt es zu einer Umstrémung der Verbauwand mit Dicke von 0,3 m. Das abgesenkte Grundwasser
innerhalb der Baugrube steht auf HOhe der Baugrubensohle an. Die zur Anwendung kommenden
Teilsicherheitsbeiwerte werden nach DIN 1054 (2010-12) fiir die Bemessungssituation BS-P und einen
unginstigsten Baugrund angesetzt. Dementsprechend betragen die Teilsicherheitsbeiwerte fir die
Stromungskraft y,; = 1,8 und fir die stabilisierende standige Einwirkung y; 5., = 0,95. Die Wichte des Wassers

Yw Wird mit 10 kN/m® angenommen.

Die Wasserdruckhthe in der Mitte der Unterkante des Bruchkorpers von Terzaghi bezogen auf den

Grundwasserspiegel auf der Unterwasserseite Ah betragt:
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Ah = AH (AH) =4 (4) 7 =167
= N) T 12) /=

wobei AH der Potenzialunterschied, N die Anzahl der Potenziallinien in der Baugrube, und n die Anzahl der
Potenziallinien vom Grundwasserspiegel auf der Oberwasserseite bis zur Mitte der Unterkante des Bruchkérpers

sind.
» Nachweis nach Gl. (4.1):

Der destabilisierende charakteristische Porenwasserdruck in der Mitte der Unterkante des Bruchkorpers u s«

betréagt:
Ugsex = (AR +6) -y, = (1,67 +4) - 10 = 56,7 kN /m?

Unter Berucksichtigung des Teilsicherheitsbeiwertes berechnet sich der Bemessungswert des destabilisierenden

Porenwasserdrucks:
Ugst.a = Uasek -V = 56,7 - 1,8 = 102,1 kN /m?
Die stabilisierende charakteristische totale Vertikalspannung an der Unterkante des Bruchkorpers oy, betragt:
Ostpk =t Vp = 4+19 =76 kN /m?

Unter Beriicksichtigung des Teilsicherheitsbeiwertes berechnet sich der Bemessungswert der stabilisierenden

Vertikalspannung:
o-Stbjd = o-Stbjk 'YG,Stb = 76 . 0,95 = 72,2 kN/m2
Der Ausnutzungsgrad u betragt demnach:

Ugst;d 102,1 .o . .
= ——=——=1,4>1(Die Sicherheit ist nicht gegeben)
O-Stb;d 72,2

» Nachweis nach Gl. (4.2):

Die destabilisierende charakteristische Stromungskraft S, ergibt sich durch die Multiplikation des

Stromungsdrucks in der Mitte der Unterkante des Bruchkérpers (4h - y,,) mit der Sohlflache des Bruchkérpers

(% . 1) bezogen auf 1 m Tiefe senkrecht zur Seite:

t 4
Saste = (Ah-y,) - (E- 1) = (1,67 -10) - (E- 1) = 33,4 kN
Unter Bericksichtigung des Teilsicherheitsbeiwertes berechnet sich der Bemessungswert der Stromungskraft:
Sast:a = Saseik-Yn = 33,418 = 60,1 kN

Das stabilisierende charakteristische Gewicht des Bruchkorpers G’y ergibt sich durch die Multiplikation der
Wichte des Bodens unter Auftrieb y’ mit dem Volumen des Bruchkdrpers, bezogen auf 1 m Tiefe senkrecht zur

Seite:

t 4
G’stb;k =)/"<t'§-1) =(19—10)-<4-§-1)=72kN
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Unter Berucksichtigung des Teilsicherheitsbeiwertes berechnet sich der Bemessungswert des stabilisierenden

Gewichtes des Bruchkdrpers unter Auftrieb:
G'sth;a = G'sevs * Vaseo = 720,95 = 68,4 kN
Der Ausnutzungsgrad betragt demnach:

_ Sgeta 60,1
© Ggpa 684

= 0,88 < 1 (Die Sicherheit ist gegeben)

Somit flihren die beiden Grenzzustandsgleichungen zu unterschiedlichen Bewertungen der Sicherheit gegen
hydraulischen Grundbruch. Die Baugrube ist nach Gl. (4.1) als unsicher einzustufen, wéhrend sie nach Gl. (4.2)
als sicher einzustufen ist. Im Folgenden wird dargestellt, dass dieser Widerspruch einfach beseitigt werden kann,

indem Gl. (4.1) in Form von hydraulischem Gefélle angegeben wird.
Gleichung (4.1) wird ohne Beriicksichtigung von Teilsicherheitsbeiwerten umgewandelt in:
@h+t) v <ty 4.3)

¥, wird durch (y,, + y") ersetzt. Daraus ergibt sich:

(Ah+8) yw <t -(rw+v) (44)
Ah -y, <ty (4.5)

Ah !
A r (4.6)

t Yw
ivorhanden; k < ikritisch; k (4-7)

Hierbei entspricht das Verhéltnis Ah/t dem vorhandenen mittleren hydraulischen Gefalle im Bruchkdrper von
Terzaghi iy, das Verhdltnis y'/y,, dem kritischen hydraulischen Gefélle des Bodens iyi. ES sei darauf
hingewiesen, dass die Gl. (4.5) eine andere Form von Gl. (4.2) représentiert. In Gl. (4.5) werden Spannungen
beriicksichtigt, in Gl. (4.2) hingegen Kréfte.

Unter Beriicksichtigung der Teilsicherheitsbeiwerte ergibt sich der Ausnutzungsgrad:

Ah
Tl
U=— (4.8)
ﬁ "Yé,stb

Fir das hierbei betrachtete Beispiel betragt der Ausnutzungsgrad:

127180 075

~ 0,855

9
1—0-0,95

Gleichung (4.8) gilt dann, wenn der Grundwasserspiegel auf der Unterwasserseite auf Hohe der Baugrubensohle
oder oberhalb der Baugrubensohle ansteht. Nachfolgend wird die Herleitung der Grenzgleichgewichtsbedingung
in Form von hydraulischem Gefélle fir die Falle, bei denen der Grundwasserspiegel unterhalb der

Baugrubensohle ansteht, dargestellt.

Hierzu wird Gl. (4.1) ohne Beriicksichtigung von Teilsicherheitsheiwerten umgewandelt in;
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Ah+t)y, <t y+t-y (4.9

Hierbei stellt t' den Abstand zwischen der Baugrubensohle und dem Grundwasserspiegel auf der
Unterwasserseite dar, wahrend y die Wichte des Bodens zwischen der Baugrubensohle und dem

Grundwasserspiegel auf der Unterwasserseite darstellt (siehe Abb. 4.3).
¥, wird durch (y,, + y') ersetzt:
Bh+t) p < t-(p+y)+t-y (4.10)
Ah -y, <ty +t-y (411)
Wenn man die beiden Seiten durch ¢t - y,, dividiert, erhalt man:

Ah ty 4+t
—< cr Tty (4.12)
t t vy

wobei das Verhéltnis 4h/t dem vorhandenen mittleren hydraulischen Gefélle im Bruchkérper iyom, entspricht,

wahrend das Verhaltnis (t -y’ + t'-y)/(t - y,,) dem kritischen hydraulischen Gefélle des Bodens iy entspricht.

Unter Beriicksichtigung der Teilsicherheitsbeiwerte ergibt sich der Ausnutzungsgrad:

(4.13)

Abbildung 4.3: Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch im Fall des Grundwasserspiegels

unterhalb der Baugrubensohle

4.2 Numerische Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch

Hydraulische Grundbriiche entstehen meistens in den Eckbereichen von Baugruben, da dort relativ groRe
hydraulische Gefélle auftreten. Jedoch ist die Form des in den Eckbereichen von Baugruben entstehenden

dreidimensionalen Bruchkdrpers versuchsméaBig nicht bekannt, da der von Terzaghi vorgeschlagene Bruchkérper
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auf seine Beobachtungen in zweidimensionalen Modellversuchen basiert. Hier bietet sich das Verfahren von
Baumgart & Davidenkoff (1970) an, welches in deutschen Regelwerken wie EAU (2012) und EAB (2012)
Erwéhnung findet. Dieses Verfahren berticksichtigt nicht die Stabilitat eines dreidimensionalen Bruchkdérpers,
sondern die Stabilitat eines unendlich schmalen Stromfadens, der unmittelbar entlang der Verbauwande einer
kreisformigen Baugrube bzw. unmittelbar entlang der Schnittlinie der Verbauwande einer rechteckigen
Baugrube verlauft. Fir zweidimensionale Félle kann der Sicherheitsnachweis nach Baumgart & Davidenkoff
rechnerisch erbracht werden, indem fir Ah in Gl. (4.13) die Druckhthe am Punkt D Ah, eingesetzt wird (siehe
Abb. 4.3). Dadurch erhalt man den maximal méglichen Ausnutzungsgrad, da der maximale Porenwasserdruck

fir zweidimensionale Félle am Punkt D auftritt.

Um das Verhdltnis des nach dem Verfahren von Baumgart & Davidenkoff erhaltenen hydraulischen Gefalles
zum hydraulischen Gefélle nach Terzaghis Verfahren zu ermitteln, wurden im Folgenden stationdre
Grundwasserstromungsanalysen durchgefiihrt. Bei den Analysen wurden quadratische Baugruben mit
unterschiedlichen Abmessungen betrachtet, die in einem homogenen isotropen halb-unendlichen Raum
hergestellt wurden. Dementsprechend wurden der horizontale Abstand von der Wand bis zur duReren vertikalen
Grenze des numerischen Modells R und der vertikale Abstand von der Wandunterkante bis zur Unterkante des
Modells T so gewéhlt, dass der Einfluss der Modellgréie auf die numerischen Ergebnisse vernachlassigt werden
konnte. Weiterhin wurde der Boden als vollstdndig wassergesattigter freier Grundwasserleiter betrachtet. Die
Berechnungen erfolgten mit der Software ,,Abaqus 6.12*, deren Ergebnisse auf der Finite-Elemente-Ldsung der

Laplace schen partiellen Differentialgleichung 2. Ordnung basieren.

Die Abmessungen des in Abb. 4.4a dargestellten Baugrubenmodells bzw. AH,tund b stellen den
Potenzialunterschied, die Einbindetiefe der Verbauwand und die halbe Baugrubenbreite dar. Die
Grundwasserspiegel auf den Ober- und Unterwasserseiten stehen auf Héhe der Bodenoberflache bzw. auf Hohe
der Baugrubensohle an, wie in Abb. 4.4a gezeigt.

a b

Abbildung 4.4: Stationdre Grundwasserstrémungsanalysen in quadratischen Baugruben: (a) Abmessungen des

numerischen Modells, (b) Entstehende Potenziallinien bzw. Potenzialflachen
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In den Modellen kam eine vollig wasserdichte Verbauwand mit vernachléssigbarer Dicke zum Einsatz. Das Netz
wurde lokal in der Nahe der Wand verfeinert, wo verhdltnismaRig grof3e hydraulische Gefélle zu erwarten waren
(siehe Abb. 4.4b). Die Anzahl der Elemente im Netz wurde so gewahlt, dass der Einfluss der Netzdichte auf die

Ergebnisse vernachlassigbar gering war.

Um Terzaghis Bruchkorper auf dreidimensionale Félle zu (bertragen, wurde als Bruchkorper ein Quader mit
quadratischer Grundflache angenommen, deren Kantenldnge gleich der halben Einbindetiefe unter dem
Grundwasser t/2 war, wie in Abb. 4.5a dargestellt. Dabei entspricht der mit wei3 gestrichelten Linien begrenzte
Bereich der Sohle dieses angenommenen Bruchkdrpers. Bei den Analysen wurde die Wasserdruckhéhe in der
Mitte dieser Sohlflache Ahre,,qqn; herangezogen. Es ist anzumerken, dass im Falle von t/2 > b die gesamte
Baugrubensohle als Bruchkdrper betrachtet wurde, sodass die Druckhthe auf Héhe der Wandunterkante in der

Mitte der gesamten Baugrubensohle herangezogen wurde.

Fur AH/t = 1 zeigt Abb. 4.5b den Verlauf von ipayigenkofs/ iterzagni IN Abhangigkeit von b/t (= 0,125; 0,25;
0,5; 1; 2; 4; 6; 8). Das Verhaltnis von ipgapigenkoff/iterzagni €rhoNt sich mit zunehmendem Verhaltnis von b/t.
Es nimmt einen minimalen Wert von 1,05 fiir b/t = 0,125 an, und erreicht seinen maximalen Wert von 1,34 fiir
b/t = 8. Die fir weitere Werte von AH/t zwischen 0 und 2 vorgenommenen numerischen Analysen ergaben
keine bemerkenswerte Abweichung von den fir AH/t = 1 ermittelten Werten.

a b

Ahpavidenkoff Mg 1.4
Iy

< | / 1,35 - _ °

—
V%)

1,15
1,1
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IDavidenko FPII Terzaghi
—
o

b/t
Abbildung 4.5: Vergleich des Bruchkriteriums von Baumgart & Davidenkoff mit Terzaghis Bruchkriterium fir

quadratische  Baugruben im homogenen isotropen halb-unendlichen Raum: (&) Angenommener
dreidimensionaler Bruchkérper und der horizontale Querschnitt auf Hohe der Wandunterkante auf der

Unterwasserseite, (b) Verlauf von ipayigenkosf/irerzagni UDEr b/t

Fir quadratische Baugruben mit AH/t = 1 zeigt Abb. 4.6 die Verlaufe von ipayigenkoft/iterzagni Uber T/t in
homogenen isotropen Béden mit begrenzter Méchtigkeit. Bei den Untersuchungen wurden zwei unterschiedliche
Werte von b/t (= 0,25; 8) und vier unterschiedliche Werte von T/t (= 0,01; 0,05; 0,25; 1,25) beriicksichtigt. Das
Verhdltnis des Durchléssigkeitsbeiwertes der oberen Schicht zum Durchldssigkeitsbeiwert der unteren Schicht

Koben /Kunten Wurde mit 1000 und 0,001 angenommen.

Wie aus Abb. 4.6 ersichtlich ist, sind die fiir Kopen/Kunen > 1000 ermittelten Verhaltnisse von ipayidenkoft /iTerzaghi
groRer als die in Abb. 4.5b angegebenen Verhaltnisse, wéhrend die Verhaltnisse fir Kopen /Kunten < 0,001 geringer
als in Abb. 4.5b sind.
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Abbildung 4.6: Verlaufe von ipayigenkors/irerzagni UDEr T/t in homogenen isotropen Boden mit begrenzter

Machtigkeit: (@) Kopen Kunten =1000, (0) Kopen /Kunten = 0,001

Es ergibt sich daraus, dass die Verwendung des Verfahrens von Baumgart & Davidenkoff je nach Baugruben-
und Baugrundverhéltnissen zu sehr unwirtschaftlichen Entwirfen fihren kann. Im Folgenden wird die Eignung

der Bruchkriterien von Baumgart & Davidenkoff und Terzaghi fur dreidimensionale Falle diskutiert.

Im Gegensatz zu eindimensionalen Wasserstromungen verlaufen die bei der Umstrémung einer Verbauwand
entstehenden Potenziallinien nicht horizontal. Ferner sind die Abstdnde zwischen den Potenziallinien
unterschiedlich groR. Dies fihrt dazu, dass die entstehenden hydraulischen Gefélle im Stromungsbereich
unterschiedlich groR sind. Hierbei sind die hydraulischen Gefélle in wandnahen Bereichen grofer als in
wandferneren Bereichen, da die Abstande zwischen zwei aufeinanderfolgenden Potenziallinien mit zunehmender
Entfernung von der Wand gréRer werden (siehe Abb. 4.7a, wie z. B. l5r < lup = igr > iyp). Vertikal 1&ngs der
Wand nimmt das hydraulische Gefalle vom Punkt C bis zum Punkt D zu und, vom Punkt D bis zum Punkt H
wieder ab. Das maximale hydraulische Gefalle stellt sich unmittelbar unter der Wandunterkante ein, da dort der

Abstand zwischen den zwei aufeinanderfolgenden Potenziallinien am geringsten ist.

a _ b
Ah=AH/10 ws
i
Totale Verschiebungen (cm)
’ 4,5
=L
= 4
1 ‘ rg 3,5
/7 - ;
A 1 g
= | Der im Versuch =
festgestellte &
Bruchkérper
lap 2
7 15
? 1
- Terzaghis
Bruchkoérper e
0

Abbildung 4.7: Hydraulischer Grundbruch in zweidimensionalen Baugruben: (a) Entstehende Potenziallinien,

(b) Auftretende Bruchflache bei der Umstrémung der Zwischenwand im homogenen isotropen Feinsand
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Die in der N&he vom Punkt D auftretenden relativ groBen hydraulischen Gefélle kénnen zu einem mittleren
hydraulischen Gefélle am unendlich schmalen Stromfaden zwischen den Punkten H und D fihren, das gleich
dem kritischen hydraulischen Gefélle des Bodens iy, ist, obwohl die hydraulischen Gefélle in der Nédhe vom
Punkt H geringer als i;.;;, sind. Nach Ansicht des Verfassers ist mit einem hydraulischen Grundbruch erst dann
zu rechnen, wenn ein FlieRsand-Zustand am unendlich schmalen Stromfaden zwischen H und D zustande

kommt.

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) und DIN 1054 (2010-12) ist der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen
Grundbruch mit Hilfe des Bruchkdrpers von Terzaghi zu fuhren, obwohl ein andersartiger Bruchkorper bei den
an homogenen nichtbindigen Bdden durchgefiihrten Modellversuchen beobachtet wird. Abbildung 4.7b zeigt
einen Vergleich zwischen der bei den zweidimensionalen Modellversuchen ermittelten Bruchflache, die mithilfe
der Particle Image Velocimetry Methode (PIV-Methode) sichtbar gemacht wurde, und der von Terzaghi

vorgeschlagenen Bruchflache.

Beim Bruchkriterium von Terzaghi wird - wie bereits erwdhnt - das mittlere hydraulische Gefélle im
quaderformigen Bruchkdrper beriicksichtigt. Dies bedeutet, dass das hydraulische Gefélle am Punkt D in Abb.
4.7a bereits Uber dem kritischen hydraulischen Gefélle des Bodens liegt, wenn das mittlere hydraulische Gefélle
im Bruchkdrper von Terzaghi gleich dem kritischen Wert ist. Somit muss ein hydraulisches Gefélle, das nach
Terzaghis Bruchkdrper zum Bruch flhrt, auch zu einem FlieRsand-Zustand beginnend vom Punkt D bis zu einer

bestimmten Lange des unendlich schmalen Stromfadens flhren.

a b

Ah Terzaghi

Abbildung 4.8: Stationdre Grundwasserstromungsanalysen in kreisformigen Baugruben: (a) Entstehende
Potenziallinien bzw. Potenzialflachen, (b) Angenommener dreidimensionaler Bruchkorper und der horizontale

Querschnitt auf Hohe der Wandunterkante auf der Unterwasserseite

Zur Ermittlung dieser Lange wurden sowohl fur das in Abb. 4.4 dargestellte Baugrubenmodell als auch unter
gleichen Verhéltnissen fir kreisformige Baugruben dreidimensionale stationdre Grundwasserstromungsanalysen
durchgeflihrt. Hierbei wurde das Verhéltnis des mittleren hydraulischen Gefélles im angenommenen
dreidimensionalen Bruchkorper ire,,q4n; ZUm hydraulischen Gefalle im Austrittsbereich des unendlich schmalen
Stromfadens iy, q:ice geSUCht. FUr quadratische Baugruben wurden der angenommene dreidimensionaler
Bruchkdrper und seine Sohle bereits in Abb. 4.5a dargestellt. Die Abbildungen 4.8a und b zeigen die

entstehenden Potenzialflachen bzw. den angenommenen dreidimensionalen Bruchkdrper fir kreisférmige
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Baugruben. Der Bereich zwischen der Wand und der weil} gestrichelten Linie in Abb. 4.8b stellt die Sohle des
Bruchkérpers dar. Bei der Ermittlung des hydraulischen Gefélles nach Terzaghi irey,qqn; Wurde die
Wasserdruckhdhe in der Mitte dieser Sohlflache bzw. an der durchgehenden Linie verwendet, die einen Abstand

von t/4 zur Wand besitzt.

Fir quadratische Baugruben mit AH/t = 1 im homogenen isotropen halb-unendlichen Raum zeigt Abb. 4.9 den
Vergleich des Bruchkriteriums von Terzaghi mit dem Kriterium des FlieBsand-Zustandes in Abhéngigkeit
von b/t. Das Verhaltnis Von irerzqgni/lauserice Variiert zwischen 0,97 und 1,03, was ebenfalls auf kreisférmige
Baugruben zutrifft. Bei Baugruben mit b/t > 1,5 ist irerzqgn; 9roBer als isyserice, Wahrend bei Baugruben mit
b/t < 1,5 irerzagni Kleiner als iz Die fur weitere Werte von AH /t zwischen 0 und 2 vorgenommenen
numerischen Untersuchungen ergaben keine bemerkenswerte Abweichung von den in Abb. 4.9 angegebenen
Werten.
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Abbildung 4.9: Verlauf von irer,qgni/lauserice UDET b/t im homogenen isotropen halb-unendlichen Raum
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Abbildung 4.10: Verlauf von ire,zqgni/taustrice Uber T/t in homogenen isotropen Bdoden mit begrenzter

Méchtigkeit: (a) Kopen Kunten =1000, () Kopen Kunten = 0,001
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Fur AH/t = 1 stellt Abb. 4.10 die Verldufe VOn iteragi/iaustrice U0€r T/t in homogenen isotropen Boden mit
begrenzter Méachtigkeit dar. Bei den Untersuchungen wurden zwei unterschiedliche Werte von b/t (= 0,25; 8)
und vier unterschiedliche Werte von T/t (=0,01; 0,05; 0,25; 1,25) beriicksichtigt. Das Verhaltnis des
Durchléssigkeitsbeiwertes der oberen Schicht zum Durchléssigkeitsbeiwert der unteren Schicht Kopen /Kyneen Wurde
mit 1000 und 0,001 angenommen. Im Fall Kopen/Kunen > 1000 variiert das Verhaltnis von irerzagni/iaustrice

zwischen 0,90 und 1,06, wahrend es im Fall Kgpen /Kunten < 0,001 zwischen 0,97 und 1,01 variiert.

4.3  Experimentelle Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch

Die Werte VON irerzagni/iauseriee In den Abbildungen 4.9 und 4.10 treffen nur dann zu, wenn bis zur Entstehung
eines Flielsand-Zustandes bzw. bis zu einem Potenzialunterschied, welcher nach Terzaghis Verfahren zum
Bruch flhrt, keine erhebliche Deformationen in der Baugrubensohle auftreten. Andernfalls missen aufgrund der
gednderten Geometrie des Stromungsbereichs sowohl Porenwasserdriicke als auch totale Spannungen von den
Verhdltnissen im Ausgangszustand abweichen. Die vor der Verbauwand entstehenden Auflockerungen bewirken
eine Reduzierung des Porenwasserdrucks im Bruchkdrper von Terzaghi. Dagegen wird gleichzeitig das kritische

hydraulische Gefélle des Bodens entsprechend Gl. (3.8) geringer, da die Porenzahl des Bodens gréRer wird. D. h.

bei der Ausbildung eines hydraulischen Grundbruchs sind die relativen Verdnderungen zwischen dem

|

Porenwasserdruck und der Porenzahl entscheidend.

-
-— —No..
1: Versuchsboden, 2: Filterschicht, 3: Vlies, 4: Z\Vischenwand, 5: Standrohre,
6: Entliftungsanlage (Vorratsbehilter), 7:Wassereintritt, 8: Uberlauf, 9: Wasseraustritt

Abbildung 4.11: Versuchsstand zum hydraulischen Grundbruch

Zur Beobachtung des Bruchvorgangs bei der Umstromung einer Verbauwand wurde ein Versuchskasten mit
einer Hohe von 680 mm, einer Lénge von 530 mm und einer Breite von 200 mm unter Ausnutzung der

Symmetrie konstruiert (siehe Abb. 4.11). Die Verbauwand wurde durch eine undurchléssige Zwischenplatte mit
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Dicke von 27 mm nachgebildet. Zur Gewahrleistung eines ann&hernd homogenen Wasseranstiegs in der
Séttigungsphase der VVersuchsbdden wurde auf der Sohle des Versuchskastens eine Kiesschicht mit Dicke von 30
mm und Durchlassigkeitsbeiwert von 2,3.10% m/s eingebaut. Zur Trennung wurde ein Vlies mit Dicke von 5 mm
zwischen der Kiesschicht und dem Versuchsboden verlegt. Der Abstand zwischen der Oberflache vom Vlies und

der Unterkante der Zwischenplatte betrug 145 mm.

Die Deformationen der Bodenoberflachen auf den Ober- und Unterwasserseiten wurden visuell mithilfe der an
den beiden Seiten der Zwischenwand angebrachten Messskalen ermittelt. Weiterhin wurden die entstehenden
ebenen Deformationen mittels eines Digitalkameras (Nikon D7000 mit Auflésung von 4928 x 3264)
dokumentiert, die in einem Abstand von 50 cm vor dem Versuchskasten fixiert war. Um Lichteffekte
auszuschlieBen, wurden zwei Scheinwerfer vor dem Versuchskasten positioniert. Mit Beginn des Versuchs
wurde eine Stoppuhr gestartet und die entsprechende Zeit fiir jede Potenzialstufe notiert, um alle 8 s
aufgenommenen Bilder den entsprechenden Potenzialstufen zuordnen zu koénnen. Die Bilder wurden auf
Grundlage der Particle Image Velocimetry Methode ausgewertet. Hierzu kam das frei erhéltliche Programm
»PIVlab - Version 1.4 zum Einsatz, welches mit dem Programm ,MATLAB - R2014b“ kompatibel ist
(Thielicke 2014).

Die PIV-Methode ist eine photogrammetrische Auswertemethode, mit der sowohl die GroéRe als auch die
Richtung der Verschiebungen ermittelt werden kénnen. Dadurch ist mdglich, die Bruchvorgange wesentlich
fruher als mit freiem Auge zu erkennen. Die Grundlage der PIV - Methode ist die Mustererkennung in zwei zu
den Zeitpunkten ty und t; aufgenommenen Bildern. Hierbei wird das erste Bild (t = ty) in kleine Bildausschnitte
unterteilt. Anschlieend wird jeder Bildausschnitt in einem definierten Suchbereich im zweiten Bild (t=t,)
solange verschoben, bis eine maximale Ubereinstimmung zwischen den aufeinander folgenden Bildern erreicht
wird. Dazu wird eine normalisierte Kreuzkorrelationsfunktion mittels Fast-Fourier-Transformation berechnet.
Der Peakwert dieser Funktion zeigt die beste Ubereinstimmung zwischen den Bildern (sieche Abb. 4.12).
Detaillierte Informationen Uber die PIV - Methode sind in White et al. (2001, 2003) zu finden.

Bildausschnit/

Erstes Bild (t=to)

e e - Zweites Bild (t=t))
’ g w .3 . y "
: v AT A 4
W~ " o I\ s l Wl
PR RSEAY IR CAT:
1< — » Suchbereich
y' \"l '.(‘,A' ’ S < ;
4 . | v N
— : Maf von :
! X Ubereinstimmung Kreuzkorrelations-
—J X 08 tunktion iiber den
he allhd - \ : Suchbereich
e 06
F.. 04-
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Abbildung 4.12: Prinzip der PIV-Methode (modifiziert von White et al. 2001)
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Porenwasserdriicke, die unmittelbar entlang der Zwischenwand auftreten, wurden mithilfe von 6 Standrohren mit
einem Innendurchmesser von 5 mm gemessen. Die Standrohre wurden mit einem vertikalen Abstand von 25 mm
beginnend von der Unterkante der Zwischenwand auf den Ober- und Unterwasserseiten angeordnet. Die in den
Versuchsboden einbindenden Enden der Standrohre wurden gegen Verstopfung durch Feinsiebe mit einer
Maschenweite von 0.063 mm geschiitzt. Eine Nahsicht der Standrohre ist in Abb. 4.13 dargestellt.

Abbildung 4.13: Anordnung der Standrohre am Versuchskasten

4.3.1 Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs

Bei den ersten Reihen der experimentellen Untersuchungen wurden drei verschiedene Fein- bis Mittelsande mit
einer Korndichte von jeweils 2,65 g/cm® verwendet, deren Kérnungslinien, Ungleichférmigkeitszahlen (U),
Kriimmungszahlen (Cc) und Mediandurchmesser (dsq) in Abb. 4.14 dargestellt sind.

Die Versuchsbdden wurden mit dem Ziel einer moglichst homogenen und reproduzierbaren Lagerungsdichte im
Versuchskasten eingebaut. Um eine lockere Lagerung zu erreichen, wurde der trockene Boden durch
vorsichtiges Abkippen einer Handschaufel in den Versuchskasten eingebracht. Eine dichte Lagerung wurde
hingegen durch die sogenannte ,,Sandregen — Technik* erreicht (Vaid & Negussey 1984, Kuerbis & Vaid 1988,
Lechner & Fuchsberger 1991, Cudmani 2001).

Dabei wurde der trockene Versuchsboden mittels eines Fallrohres auf einen Streukegel in den Versuchskasten
eingerieselt. Die Fallhthe des eingerieselten Bodens wurde mit Hilfe eines Lotes konstant gehalten. Nach dem
Einbau des Bodens wurde durch einen Spachtel eine horizontale Bodenoberflache so hergestellt, dass eine
eventuelle Verdnderung in der Lagerungsdichte des oberflaichennahen Bodens mdglichst vermieden wurde.
Danach wurde der Versuchsboden von unten nach oben mit entliftetem Wasser tropfenweise geséttigt.
AnschlieBend wurde er zur Entfernung von unvermeidlichen Lufteinschlissen unter geringen
Potenzialunterschieden etwa 5 bis 7 Stunden durchstromt.
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Abbildung 4.14: Kdrnungslinien der Fein- bis Mittelsande

Zur Ermittlung der trockenen Dichte des eingebauten Bodens wurde seine Masse vor dem Einbau gewogen und
seine Porenzahl mittels Gl. (4.14) ausgerechnet:

Ps — Pa
Pa

e= (4.14)

Unter Annahme, dass der Versuchsboden nach der Sattigung und Durchstrémung véllig wassergesattigt war,

wurde das kritische hydraulische Gefélle des eingebauten Bodens mittels GI. (4.15) ausgerechnet.

_ (ps/pw) -1

brie, = 7 (4.15)

wobei e die Porenzahl des Bodens, p, die Korndichte, p; die Dichte des trockenen Bodens, und p,, die Dichte
des Wassers sind.

Fur die in Abb. 4.15 dargestellten Abmessungen des Versuchskastens und Versuchsbodens sowie eine
Einbindetiefe t von 5 cm fiihrt ein Wasserunterschied 4H von 1 cm zwischen den Ober- und Unterwasserseiten
zu einem hydraulischen Gefille von 0,056 am Betrachtungspunkt ,,M*“ nach Terzaghi bzw. zu einem
hydraulischen Gefille von 0,069 am Betrachtungspunkt ,,D* nach Baumgart & Davidenkoff. Somit betragen die
maximal erreichbaren hydraulischen Gefélle im Versuchskasten nach Terzaghi 2,2 (= 0,056 x 40) und nach
Davidenkoff 2,8 (= 0,069 x 40). Fiir eine Einbindetiefe t von 10 cm hingegen betragen imax (rerzaghiy Und
imax (Davidenkoff) 1,3 (= 0,032 x 40) bzw. 1,6 (= 0,039 x 40).

Im Zuge des Versuchsablaufs erfolgte eine stufenweise Absenkung des Wasserspiegels in der linken Seite des
Versuchskastens, wéhrend der Wasserspiegel in der rechten Seite durch einen kontinuierlichen Wasserzutritt und
einen Uberlauf konstant gehalten wurde (siehe Abb. 4.11). Das Wasser in der linken Seite wurde bis zum
Erreichen eines Potenzialunterschieds, der nach dem Verfahren von Baumgart & Davidenkoff zum Bruch fuhrte,
jeweils um 2 cm abgesenkt. Danach wurde das Wasser jeweils um 0,5 cm abgesenkt. Hierbei wurde nach jeder

Absenkung solange abgewartet, bis das System einen stationdren Zustand erreicht hatte. Im Fall des Auftritts
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erster Quellbildungen bzw. Deformationen in der Unterwasserseite oder einer bemerkenswerten VVerénderung

der Wasserhohe an den Standrohren wurde die Absenkung des Wasserspiegels gestoppt. Nach Sentko (1961)
kann die Aufbruchsdauer 4t mittels Gl. (4.16) abgeschéatzt werden:

n,—ny
1—1’12 yW

t
s — Yw) [(1 E%n) - (1 Efnl)] g

Hierbei entspricht n, dem Porenanteil des VVersuchsbodens in der lockersten Lagerung, n; dem Porenanteil am

(4.16)

Versuchsanfang und t der Einbindetiefe. Der von Porenanteil unabhéngige Durchléssigkeitsbeiwert des Bodens
x berechnet sich wie folgt:

k

H=— (4.17)
=)’

Hierbei stellt k den Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens fir einen bestimmten Porenanteil n dar.
Dementsprechend variierte die Dauer der Versuche zwischen 90-120 Minuten.
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Abbildung 4.15: Abmessungen des Versuchskastens und Versuchsbodens

Bei den durchgefiihrten Versuchen wurden in der Regel vier typische Bruchstadien beobachtet:
= geringe Hebungen auf der Unterwasserseite (Abb. 4.16a),
= erste Anzeichen eines Fliesand-Zustandes bzw. ein vulkanartiger Durchbruch im Eckbereich mit oder
ohne Setzungen auf der Oberwasserseite (Abb. 4.16b),
erhebliche Hebungen mit Setzungen auf der Oberwasserseite (Abb. 4.16c),
unter konstantem Potenzialunterschied fortschreitende Hebungen und letztendlich ein totaler Kollaps
(Abb. 4.16d).
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Abbildung 4.16: Beobachtete Bruchstadien bei den Versuchen an Fein- bis Mittelsanden

Die Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede sind in Tab. 4.1 zusammengefasst. Zur
Uberpriifung der Reproduzierbarkeit wurde jeder Versuch zweimal durchgefilhrt, und die festgestellten

Abweichungen sind jeweils in Klammern angegeben.

Tabelle 4.1: Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede in Fein- bis Mittelsanden

Theoretisch ermittelte Experimentell ermittelte

- . . kritische
kritische Pﬁﬁz(g:]l;nterschlede Potenzialunterschiede AHFjiegsand
Versuch Boden I, t A4H (cm) exp)!
Nr. Nr. (%) (cm) Erste AHFjiepsand
Nach Nach _Nach Anzeichen Totaler
Baumgart & . FlieRsand- - (theor.)
. Terzaghi des FlieRsand- Kollaps
Davidenkoff Zustand
Zustandes
1 1 28 5 11,3 13,9 14,7 13,5 15,5 0,92
2 10 20 24,4 25,6 25 (25,5) 26 (27) 0,98
3 9 30 5 12 14,7 15,6 14 (14,5) 17 0,90
4 10 21,3 25,9 27,2 27 28,5 0,99
5 3 33 5 135 16,6 17,6 155 21,5 (22) 0,88
6 10 23,8 29,1 30,5 30 (30,5) 35 0,98
7 1 90 5 12,9 15,9 16,9 175 18,5 (19) 1,04
8 2 91 5 13,6 16,7 17,7 19,5 (20) 22 1,10
9 3 94 5 151 18,6 19,7 23 26,5 (27) 1,17

Die Versuchsergebnisse zeigen deutlich, dass die zum totalen Kollaps fiihrenden Potenzialunterschiede bei allen
Versuchen groRer als die theoretisch ermittelten kritischen Potenzialunterschiede sind. Ein Potenzialunterschied,
der nach Baumgart & Davidenkoff oder Terzaghi theoretisch zum Bruch fuhrt, entspricht geringen Hebungen in
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der Baugrubensohle. Bei den lockeren Sanden mit einer Einbindetiefe von 10 cm und bei den dichten Sanden mit
einer Einbindetiefe von 5 cm lag die maximale Hebung fiir die theoretisch zum FlieRsand-Zustand fiihrenden
Potenzialunterschiede zwischen 2,5 mm (bei der lockeren Lagerung) bzw. 4 mm (bei der dichten Lagerung).
Diese Hebungen verursachten keine Setzung auf der Oberwasserseite. Eine Setzung ist erst kurz vor dem totalen
Kollaps aufgetreten. Bei den lockeren Sanden mit einer Einbindetiefe von 5 cm entstand hingegen infolge des
FlieBsand-Zustandes, der deutlich friiher als der theoretisch ermittelte FlieBsand-Zustand auftrat, eine Setzung
von 0,5 bis 1,5 mm auf der Oberwasserseite. Jedoch behielt das System seine Stabilitt, wenn keine weitere
Absenkung des Wassers vorgenommen wurde. Eine weitere Absenkung flihrte zu weiteren Deformationen und

letztendlich zu einem unter konstantem Potenzialunterschied fortschreitenden totalen Kollaps.

Die Abbildungen 4.17 und 4.18 stellen einen Vergleich der gemessenen hydraulischen Geféalle mit den
theoretisch ermittelten Geféllen fur Versuch Nr. 5 bzw. 9 dar. Hierbei wurden nur Versuchsergebnisse
dargestellt, in denen erste Anzeichen eines Flielsand-Zustandes und totaler Kollaps an der Vorderseite des
Versuchskastens aufgetreten sind. Der Grund dafiir ist, dass die Druckmessungen und PIV-Bilder nur an der

Vorderseite des Versuchskastens gemacht wurden.
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Abbildung 4.17: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretischen Geféllen fiir Boden Nr.
3 in lockerer Lagerung: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (c) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr.
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Abbildung 4.18: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretischen Geféllen fiir Boden Nr.
3 in dichter Lagerung: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (¢) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr. 5

Hierbei sind i, und i3 die hydraulischen Gefélle zwischen der Bodenoberflache auf der Oberwasserseite und dem
Standrohr 2 bzw. 3, wahrend i, und is die hydraulischen Gefélle zwischen der Bodenoberflache auf der
Unterwasserseite und dem Standrohr 4 bzw. 5 sind (siehe Abb. 4.13). Bei der lockeren Lagerung war die
maximale Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten hydraulischen Gefallen bis zum
ersten Anzeichen des FlieRsand-Zustandes geringer als 15%. Bei der dichten Lagerung hingegen war die
maximale Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten hydraulischen Geféllen bis zum
theoretisch zum FlieRsand-Zustand fihrenden Potenzialunterschied, geringer als 10%. Die Bdden Nr. 1 und Nr.

2 hatten die etwa gleichen Werte wie beim Boden Nr. 3.

Das Verhéltnis des experimentell ermittelten Potenzialunterschiedes AHgjiersand exp), € Zur ersten Anzeichen
eines FlieBsand-Zustandes fiihrte, zum theoretisch ermittelten Potenzialunterschied AHgjiersand (theor), der flr die
Entstehung eines FlieRsand-Zustandes am unendlich schmalen Stromfaden unmittelbar entlang der Wand
erforderlich war, variierte bei den durchgefiihrten Versuchen an lockeren Fein-bis Mittelsanden zwischen 0,88
und 0,99 sowie an dichten Fein-bis Mittelsanden zwischen 1,04 und 1,17, wie in Tab. 4.1 dargestellt. Diese
Werte stimmen sehr gut mit jenen Uberein, die durch die eindimensionalen Durchstrémungsversuche an

mitteldichten und dichten Sanden gewonnen wurden (siehe Kapitel 3, Abschnitt 3.1.1).
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Das Verhéltnis von AHgiiegsand (exp) ! AHFiiessand (theory €rNONte sich mit zunehmender Einbindetiefe. Bei den
Versuchen mit Einbindetiefe von 10 cm waren entstehende vulkanartige Durchbriiche schwécher als bei den
Versuchen mit Einbindetiefe von 5 cm. Dies erklart sich dadurch, dass fiir die vollstandige Ausbildung eines
Erosionskanals ein hinreichendes Wasserdargebot erforderlich ist. Unter gleichem Potenzialunterschied
verringert sich die in die Unterwasserseite eintretende Durchflussmenge pro Zeiteinheit mit zunehmender

Bodenhohe auf der Oberwasserseite.

Durch hydraulischen Grundbruch beschadigte Bereiche

Wie bereits in Abb. 4.5b dargestellt, nimmt das Verhaltnis von ipayidenkoft/iTerzaghi Mit geringer werdendem
Verhéltnis von b/t ab. D. h. mit abnehmender b/t stellt sich ein etwa gleiches hydraulisches Gefélle Uber die
gesamte Baugrubensohle ein. Es folgt daraus, dass ein Bemessungsfehler bei einer Baugrube mit relativ geringer
b/t nicht nur zum Schaden des Eckbereichs sondern der gesamten Baugrubensohle flihren wiirde. Dies wird fur
Boden Nr. 2 in Abb. 4.19 veranschaulicht.

a

0,5

Abbildung 4.19: Einfluss von b/t auf den durch hydraulischen Grundbruch beschadigten Bereich (Die
Bodenoberflachen auf den Ober- und Unterwasserseiten haben die gleiche Hohe von 5 cm bzw. 10 cm): () Ip =
30%, b/t =5, (b) Ip =30%, b/t=2,5

Fur Boden Nr. 2 zeigt Abb. 4.20 den Einfluss der bezogenen Lagerungsdichte I, und der Bodenhohe auf der
Oberwasserseite auf den durch hydraulischen Grundbruch beschédigten Bereich. Wie in Abb. 4.20 zu sehen ist,
wird der beschédigte Bereich mit zunehmender Bodenhthe auf der Oberwasserseite breiter, wéhrend er mit

zunehmender Lagerungsdichte schmaler wird.
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(@ t =5cm Ip = 91%, die
Bodenoberflachen auf den Ober-

05 und Unterwasserseiten haben die
gleiche Hohe von 5 cm bezogen
auf der Wandunterkante;

(b) t =5 cm, Ip = 30%, die
Bodenoberflachen auf den Ober-
und Unterwasserseiten haben die
gleiche Hohe von 5 cm bezogen
02 auf der Wandunterkante;

()t =5 cm, Ip = 30%, die
01 Bodenoberflache auf der
Oberwasserseite ist 5 cm hoher als
die Bodenoberfliche auf der
Unterwasserseite.

Abbildung 4.20: Einfluss der bezogenen Lagerungsdichte Iy und der Bodenhthe auf der Oberwasserseite auf

den durch hydraulischen Grundbruch beschédigten Bereich

Hierbei ist anzumerken, dass die Abbildungen 4.19 und 4.20 totale Verschiebungen in cm zeigen, die bei den
Modellversuchen mittels PI1VV-Methode gewonnen wurden. Zur Erstellung dieser Bilder wurde gleicher Mafstab

verwendet, sodass ihre Groenordnungen irrefihrend sind.

4.3.2 Einfluss der KorngroRenverteilungen von nichtbindigen Béden auf hydraulischen Grundbruch

Hinsichtlich  der  beim  Sicherheitsnachweis  gegen  hydraulischen  Grundbruch  verwendeten
Teilsicherheitsbeiwerte unterscheidet man in DIN 1054 (2010-12) zwischen giinstigen und ungunstigen Boden.
Kies, Kiessand und mindestens mitteldicht gelagerter Sand mit Korngréen Uber 0,2 mm sowie mindestens
steifer Ton sind als giinstige Bdden anzusehen, wahrend locker gelagerter Sand, Feinsand, Schluff und weicher
Ton als unglinstige Bdden anzusehen sind. Bei gunstigen Bdden werden dementsprechend relativ geringe

Teilsicherheitsheiwerte verwendet (siehe Tab. 3.1).

Fdr mindestens steife Tone erklart sich diese Unterscheidung durch die vorhandene Kohésion von Tonpartikeln
untereinander. Infolge der Grundwasserstromung werden die einzelnen Korner einer mindestens steifen
Tonschicht nicht ausgespult, sondern wird das zusammenhangende Bodenvolumen deformiert (Davidenkoff
1973, Wudtke 2014). D. h. bei mindestens steifen Tonen ist ein Flielsand-Zustand &hnliches Verhalten
ausgeschlossen. Es muss jedoch darauf hingewiesen werden, dass bei Tonboden die Erscheinung ,,Dispersivitat*
relevant sein kdnnte. Die Dispersivitit besagt, dass sich Tonpartikel, die mit Wasser in Verbindung kommen,
infolge chemischer Effekte aus dem Boden 16sen und ins Wasser Ubergehen (Terzaghi & Peck 1961, Sherard et
al. 1976).
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Der Grund der Verwendung der relativ geringen Teilsicherheitsbeiwerte, die in DIN 1054 (2010-12) fir Kies,
Kiessand und mindestens mitteldicht gelagerten Sand mit KorngréRen tber 0,2 mm empfohlen werden, ist
hingegen nicht klar. Die Griinde fur diese Unklarheit sind folgende:

= Beim Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch spielt die Korngréenverteilung eines
homogenen isotropen nichtbindigen Bodens hinsichtlich ihres Einflusses auf das Gewicht des
Bruchkdrpers von Terzaghi eine Rolle. Beim Sicherheitsnachweis wird dieser Einfluss durch die
Verwendung der unterschiedlich groBen Wichtewerte bzw. Porenzahlwerte der Bdden beriicksichtigt.
Im Hinblick auf die sich einstellenden Wasserdruckhéhen in der Baugrube bzw. im Bruchkdrper spielt
hingegen die KorngréRenverteilung des Bodens keine Rolle. Es ist aus der Laplace'schen partiellen
Differentialgleichung 2. Ordnung bekannt, dass die Porenwasserdruckverteilung in einer Baugrube, die
in einem homogenen isotropen halb-unendlichen Raum (k, = ky, = k;) hergestellt ist, nicht vom
Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens beeinflusst wird (siehe Gl. 2.33 in Kapitel 2.2.1).

®=  Eindimensionale Stromungsversuche zeigen deutlich, dass die experimentell ermittelten Kkritischen
hydraulischen Gefalle bei gleichférmigen Grobsanden bis Mittelkiesen ganz in der Néhe der theoretisch
ermittelten Werte liegen (Herzog 1938, Sentko 1961, Kokusho & Fujikura 2008).

Zur Untersuchung des Einflusses der KorngréRenverteilungen von nichtbindigen Béden auf hydraulischen
Grundbruch wurden weitere Versuche zusatzlich zu den in Abschnitt 4.3.1 angegebenen Versuchen

durchgefiihrt. Die Kérnungslinien der bei diesen Versuchen verwendeten Bdden sind in Abb. 4.21 dargestellt.
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Abbildung 4.21: Kdrnungslinien der Versuchsbdden

Die Ungleichformigkeitszahlen U, die Krimmungszahlen Cc, die Mediandurchmesser ds,, die Korndichten pq,
die maximalen und minimalen Porenzahlen ey, und en, die Porenzahlen beim Einbau e, die bezogenen
Lagerungsdichten I, die Durchléssigkeitsbeiwerte k und die Reibungswinkel ¢ von allen Versuchsbdden, die in
dieser Arbeit zum Einsatz kamen, werden gemall DIN 18123, 18124, 18126, 18130-1 und 18137-3 ermittelt und
in Tabelle 4.2 aufgelistet.
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Tabelle 4.2: Physikalische Eigenschaften der VVersuchshdden

d50

Kk

2)

Boden U C Ps €max. €min. e Ip (%) ¢

Nr. ¢ (mm) (g/em®) (m/s) (Grad)

1,115 28 (locker) 2,0.10° 3738

! 16 09 0.1 2,65 1,233 0812 —he54 90 (dicht) 9,2.10° 39,9

0,995 30 (locker) 2,7.10° 39,9

2 21 12 016 2,65 1,110 0,728 0.762 9L (dichn) 12107 428

0,773 33 (locker) 41.10° 39,9

3 1,9 09 021 2,65 0,873 0,568 0585 94 (gicht) 50107 133

0,745 35 (mitteldicht) 45.10° 413

4 28 14 035 2,64 0846 0554 —ge—ay dichd) 16.10° 244

0,671 43 (mitteldicht) 5,0.10° 44,6

5 36 13 040 2,64 0,807 0,506 052095 (gich) 14.10° 477

6 57 10 060 2,64 0,742 0468 0614 47 (mitteldicht) 6,2.10° 455

0,738 33 (locker) 2,5.10° 439

7 20 09 080 2,66 0,822 0,570 0575 08 (dicht) 98107 295

8 115 03 130 2,64 0,656 0,388 0501 58 (mitteldicht) 35.10° 42,6

9 46 04 030 2,65 0,695 0430 0568 48 (mitteldicht) 2,0.10° 42,0

10 86 07 080 2,65 0688 0425 0549 53 (mitteldicht) 1,1.10* 42,7

0,690 32 (locker) 8,6.10° 46,1

11 21 11 145 2,66 0,756 0,548 0553 98 (dicht) 41107 532

D Durchlassigkeitsbeiwerte der Versuchshéden wurden bei den vertikal von unten nach oben durchstrémten Proben unter einem
hydraulischen Gefélle von 1 ermittelt.
2 Die Reibungswinkel der Versuchsboden wurden unter einem Normalspannungsbereich von 15 bis 60 kN/m? ermittelt.

Die Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede sind in Tab. 4.3 zusammengefasst. Zur

Uberpriifung der Reproduzierbarkeit wurde jeder Versuch zweimal durchgefilhrt. Die festgestellten

Abweichungen sind in Klammern angegeben. Hierbei wurden die Versuchsbéden zundchst mit moéglichst

lockerer Lagerung in den Versuchskasten eingebaut. Kam ein totaler Kollaps zustande, wurde der Boden mit

dichter Lagerung eingebaut.

Tabelle 4.3: Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede in Feinsanden bis Feinkiesen

Theoretisch ermittelte

kritische Potenzialunterschiede

Experimentell ermittelte

kritische

Potenzialunterschiede

AHFIieGsand

Versuch Boden I, t AH (cm) AH (cm) exp) !
Nr. Nr. (%) (cm) Nach Nach Erste AHFEjiegsand
Nach . Anzeichen Totaler
Baumgart & . FlieRsand- - (theor.)
. Terzaghi des FlieRsand- Kollaps
Davidenkoff Zustand
Zustandes
10 4 35 5 13,6 16,8 17,8 19 (19,5) 26 1,07
11 94 5 15,2 18,8 19,9 25 (24,5) 31,5 1,26
12 5 43 5 14,2 17,5 18,6 13 (13,5) 28 (27,5) 0,70
13 95 5 15,7 19,3 20,4 18 (17,5) 33 0,88
14 6 47 5 14,8 18,2 19,3 27 - 1,40
15 7 33 5 13,8 17,1 18,1 20 24 1,10
16 98 5 15,2 18,8 19,9 25 31 (31,5) 1,26
17 8 58 5 15,8 19,5 20,6 10 (9)° - *
18 9 48 5 15,2 18,8 19,9 18,5 (18) - 0,93
19 10 53 5 15,4 19,0 20,2 9 - *
20 11 32 5 14,2 17,5 18,6 215 25,5 (26) 1,16
21 98 5 15,5 19,1 20,2 27 33 1,34

* FlieRsand-Zustand war nicht ausgepragt, da schon unter kleinen hydraulischen Gefallen Suffosionserscheinungen stattfanden.

- Fur das mogliche maximale hydraulische Gefalle im Versuchskasten fand kein totaler Kollaps statt.

Nachstehend werden die experimentell ermittelten kritischen Potenzialunterschiede, die jeweils zu den ersten

Anzeichen des FlieRsandzustandes bzw. zum totalen Kollaps fuhrten, mit den theoretisch zum Flie3sandzustand
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fihrenden Werten normiert. Hierbei wurden die sowohl in Tab. 4.1 als auch in Tab. 4.3 angegebenen Versuche

mit einer Einbindetiefe von 5 cm ausgewertet.

Abbildung 4.22a zeigt das Verhaltnis von AHgiiessand experimentelty /4 HFiiesand (theoretiscny 1N Abhdngigkeit von der
Porenzahl e. Das Verhéltnis variiert bei den lockeren Sanden zwischen 0,88 und 1,16, bei den mitteldichten bis
dichten Sanden zwischen 0,70 und 1,40. Es ist bei Boden Nr. 5 sowohl fur mitteldichte Lagerung als auch fir
dichte Lagerung auffallig niedrig (0,7 bzw. 0,88), wahrend es fur Boden Nr. 6 mit mitteldichter Lagerung
auffallig hoch (1,40) ist. Bei den Bdden Nr. 8 und Nr. 10 war die Entstehung des Fliefsand-Zustandes nicht

ausgeprégt, da schon unter relativ kleinen hydraulischen Geféllen Suffosionserscheinungen stattfanden.
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Abbildung 4.22: Normierte Potenzialdifferenzen tber Porenzahlen e: (a) AHFriiegsand (exp.) /4 HFiiesand (theor) UDET €,

(b) AHKollaps (exp.) /AHFIieBsand (theor.) Uber e

Wie in Abb. 4.22b zu sehen ist, sind die experimentell zum totalen Kollaps fiihrenden Potenzialunterschiede in
allen untersuchten Bdden grofRer als die theoretisch zum FlieRsand-Zustand fuhrenden Potenzialunterschiede,
sodass das Verhéltnis von AHoliaps exp.) /4 HFiiegsand (tneory ZWischen 1,05 und 1,62 variiert. Weiterhin nimmt dieses

Verhéltnis mit abnehmender Porenzahl unabhé&ngig von der Bodenart zu.
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Bei den Bdden Nr. 6, 8, 9, und 10 entstand kein totaler Kollaps. Der fiir diese Béden in Abb. 4.22b markierte
Wert wurde fur die im Versuchskasten erreichbare maximale Potenzialdifferenz ermittelt. Basierend auf den
Beobachtungen aus den Modellversuchen kann gesagt werden, dass die Verhaltnisse von

AHyollaps (exp.) 14 HFiiessand (theor)) TUr diese Boden noch groRer als 2 sein missten.

Wie in Abb. 422 gesehen, werden die Verhéltnisse von AHriegsand exp.) /4HFiiesand gheory  UNd
AHyollaps (exp) IAHriiensand (theory €iN€S bestimmten Bodens mit seiner abnehmenden Porenzahl bzw. mit seiner
zunehmenden bezogenen Lagerungsdichte grofRer. Jedoch kann die gleiche Porenzahl von unterschiedlichen
Bdden zu unterschiedlichen bezogenen Lagerungsdichten fiihren. Somit missen beim Vergleich dieser
Verhéltnisse von unterschiedlichen Bdden miteinander nicht nur ihre Porenzahlen sondern auch ihre
Lagerungsdichten beriicksichtigt werden.

Die Versuchsergebnisse zeigten, dass sich mit zunehmender Korngrofie sowohl 4 Hegiegsand (exp.) 4 Hriessand (theor.) alS
auch AHxqltaps (exp.) I4Hrriesand (theory Tlr den Boden mit etwa gleicher Ungleichformigkeitszahl erhohen. Wie in
Tab. 4.2 ist zu sehen, hatten Boden Nr. 3 (dso= 0,21 mm, U =1,9) und Boden Nr. 7 (dso= 0,80 mm, U =2,0) eine
etwa gleiche Porenzahl und bezogene Lagerungsdichte. Trotzdem waren die aus Boden Nr. 7 gewonnenen
Verhaltnisse von 4HFgjiessand exp.) /4 HFiiegsand (theor) UNA A Hioltaps (exp.) /4 HFiiesand (tneor) NOEr als Boden Nr. 3 (siehe
Abb. 4.22a bzw. b). Der Einfluss der KorngrdfRe auf hydraulischen Grundbruch ist auch beim Vergleich der
Versuchsergebnisse des Bodens Nr. 7 mit Boden Nr. 2 (dsp = 0,16 mm, U = 2,1) zu sehen. Bei einer etwa
gleichen Porenzahl der beiden Boden war das Verhaltnis von 4Hoiiaps (exp.) /4 Hriiessand (tneor) flr Boden Nr. 7 héher
als Boden Nr. 2, obwohl die bezogene Lagerungsdichte von Boden Nr. 2 viel hoher als Boden Nr. 7 war. Die
dhnlichen Ergebnisse wurden fir die dichten Lagerungen der Boden Nr. 3, 7 und 11 erhalten. Boden Nr. 11 (ds
= 1,45 mm, U = 2,1) und Boden Nr. 7 zeigten die groferen Verhaltnisse von 4Hegiegsand (exp.) 4 HFiiessand (theor,y UN
AHoltaps (exp.) 14 HFliensand (theor) M Vergleich zu Boden Nr. 7 bzw. Boden Nr. 3. Der Einfluss der KorngréRRe auf
hydraulischen Grundbruch erklart sich durch die Reibungswinkel der Versuchsbdden. Bei einer etwa gleichen

Ungleichférmigkeitszahl erhéhen sich anscheinend diese Verhéltnisse mit zunehmendem Reibungswinkel

((pBoden 11 > PBoden 7 > PBoden 3)-

Obwohl die Bdden Nr. 3, 4, 7, 9, 10, und 11 eine etwa gleiche Porenzahl hatten, ist kein totaler Kollaps bei den
Bdden Nr. 9 und Nr. 10 eingetreten (siehe Abb. 4.22b). Weiterhin hatten die Béden Nr. 9 und Nr. 10 im
Vergleich zu den Bdden Nr. 3, 4, 7, und 11 geringere bezogene Lagerungsdichten und geringere Reibungswinkel
(siehe Tab. 4.2). Dies traf auch auf die Bdden Nr. 5 und Nr. 8 zu, die eine etwa gleiche Porenzahl aufwiesen. Bei
Boden Nr. 8 ist kein totaler Kollaps eingetreten, obwohl seine bezogene Lagerungsdichte und sein
Reibungswinkel geringer als Boden Nr. 5 waren. Hierbei unterschieden sich die Bdden Nr. 6, 8, 9, und 10 von
den Ubrigen Bdden durch ihre relativ hohen Ungleichférmigkeitszahlen. Anscheinend erhéht sich das Verhéltnis
VON  AHoliaps (exp.) 14 Hrriensand heory Mit  zunehmender Ungleichférmigkeitszahl. Ein hydraulisches Gefalle von
2 ipjieRsand (theor) War zur Entstehung des totalen Kollapses bei den Boden mit Ungleichformigkeitszahlen
gleich oder groRer 4,6 nicht ausreichend. Jedoch ist schwierig, eine Aussage Uber den Einfluss der

Ungleichformigkeitszahl auf 4Hejiegsand (exp.) /4 Hriiersand (theory ZU treffen.

Im Folgenden werden die aus den durchgefiihrten Modellversuchen gewonnenen Messergebnisse und

Beobachtungen dargestellt.
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Boden Nr. 7 wurde aus Boden Nr. 6 gewonnen, indem die Kérner mit Durchmesser kleiner als 0,25 mm aus
Boden Nr. 6 eliminiert wurden. Boden Nr. 11 wurde hingegen aus Boden Nr. 8 gewonnen, indem die Kdrner mit
Durchmesser kleiner als 0,5 mm aus Boden Nr. 8 eliminiert wurden (siehe Abb. 4.21). Bei den Bdéden Nr. 7 und
Nr. 11 mit lockerer Lagerung traten die ersten Anzeichen eines FlieRsand-Zustandes im Gegensatz zu den Béden
Nr. 1, 2, und 3 deutlich spater als der theoretische Fliesand-Zustand auf, wie in Abb. 4.22a gezeigt. Bei Boden
Nr. 7 lagen die maximalen Hebungen fiir die theoretisch zum FlieBsand-Zustand filhrende Potenzialdifferenz
zwischen 4,5 mm (bei lockerer Lagerung) und 5,5 mm (bei dichter Lagerung). Bei Boden Nr. 11 mit lockeren
und dichten Lagerungen waren hingegen die auftretenden Hebungen zwischen 5 mm bzw. 6,5 mm. Im Vergleich
zu den weiteren untersuchten Béden wiesen die Bdden Nr. 7 und Nr. 11 relativ groRe Hebungen auf. Dies erkléart
sich dadurch, dass diese Bdden groBere Reibungswinkel und somit groRere Dilatanzwinkel als die Ubrigen
Boden hatten. Sowohl bei lockerer Lagerung als auch bei dichter Lagerung dieser Boden stellte sich eine

Setzung auf der Oberwasserseite kurz vor dem totalen Kollaps ein.

Die maximalen Abweichungen zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten hydraulischen Geféllen
waren bis zu Potenzialdifferenzen, die theoretisch zum FlieRsand-Zustand fiihrten, geringer als 15%. Fiir Boden
Nr. 7 mit dichter Lagerung stellt Abb. 4.23 den Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefalle mit den

theoretisch ermittelten Werten dar.
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Abbildung 4.23: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretischen Geféllen fiir Boden Nr.
7 in dichter Lagerung: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (c) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr. 5
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Bei Boden Nr. 4 stellte sich der Fliesand-Zustand sowohl bei mitteldichter Lagerung als auch bei dichter
Lagerung deutlich spéter als der theoretisch ermittelte FlieRsand-Zustand ein. Bei der theoretisch zum FlieRsand-
Zustand fiihrenden Potenzialdifferenz lag die maximale Hebung auf der Unterwasserseite zwischen 2,5 mm (bei
mitteldichter Lagerung) und 4 mm (bei dichter Lagerung). Diese Hebungen verursachten keine Setzungen auf
der Oberwasserseite. Die ersten Setzungen sind kurz vor dem totalen Kollaps aufgetreten. Die maximale
Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten hydraulischen Gefallen sowohl bei
mitteldichter Lagerung als auch bei dichter Lagerung war bis zur theoretisch zum FlieRsand-Zustand fiihrenden

Potenzialdifferenz geringer als 10%.

Bei Boden Nr. 5 trat der FlieBsand-Zustand sowohl fiir mitteldichte Lagerung als auch fiir dichte Lagerung
deutlich fruher als der theoretisch ermittelte FlieRsand-Zustand auf. Im Gegensatz zu den Béden Nr. 1, 2, und 3
verursachten jedoch die ersten Anzeichen des Flielsand-Zustandes keine Setzung auf der Oberwasserseite. Bei
mitteldichter Lagerung stellte sich eine Setzung von 4 mm infolge der zunehmenden Potenzialdifferenz ein, die
zwischen AHpaigenkort Und AHrerzagni 129, Bei dichter Lagerung trat hingegen eine Setzung erst kurz vor dem
totalen Kollaps auf. Abbildung 4.24 zeigt den Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den
theoretisch ermittelten Geféllen fur Boden Nr. 5 mit dichter Lagerung. Die maximale Abweichung zwischen den
gemessenen und theoretisch ermittelten hydraulischen Geféllen sowohl bei mitteldichter Lagerung als auch bei
dichter Lagerung war bis zur experimentell zum FlieRsand-Zustand fiihrenden Potenzialdifferenz geringer als
10%.
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Abbildung 4.24: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretischen Geféllen fiir Boden Nr.
5 in dichter Lagerung: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (c) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr. 5
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Abbildung 4.25 veranschaulicht den entstehenden verflissigten Bereich fir Boden Nr. 9 unter einem

hydraulischen Gefélle von 2.

Verflussigter Bereich

Abbildung 4.25: Boden Nr. 9 unter einem hydraulischen Gefaiie von 2

a b
6 - 6 7
5.5 ; = === theoretisch 5.5 - - - - = theoretisch
5 ; —&— cxperimentell 5 — —®— experimentell
45 - 45 7
4 - 4 -
35 9 35 1
T 3 o3
25 2.5 3
2 3 2 ]
1.5 E 1.5 ‘ .. Davidenkoff
1= 1 - Terzaghi
E E — — — - FlieBsand (theor.)
0.5 E 0.5 E — - — FlieRsand (exp.)
0 +—r—rrrrrrr T L e I AL B B B B B B B B B
0 5 10 15 20 25 30 35 40 0 5 10 15 20 25 30 35 40
AH {(cm) AH (em)
c d
2.5 T 2 7
- = - - theoretisch L | ===~ theoretisch L
5] —— cxperimentell ,” —— cxperimentell ,"
’1’ 1.5 T
I”
1.5 A
s EA
14
0.5
0.5 - Davidenkoff
Terzaghi
— - — - FlieRsand (theor.)
— - — FlieRsand (exp.)
0 LN N I I L O O L I I 0 LN L L L L L L L O L O O IO
0 5 10 15 20 25 30 35 40 0 5 10 15 20 25 30 35 40
AH (cm) AH (em)

Abbildung 4.26: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefalle mit den theoretisch ermittelten Geféllen fur
Boden Nr. 9: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (c) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr. 5
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Bei Boden Nr. 9 entstand kein totaler Kollaps, obwohl ein starker Fliesand-Zustand unmittelbar zwischen dem
Standrohr 5 und der Baugrubensohle vor der theoretisch zum FlieRsand-Zustand fiihrenden Potenzialdifferenz
aufgetreten ist. Die ersten Anzeichen des FlieRsand-Zustandes verursachten eine Setzung von etwa 1 mm auf der
Oberwasserseite. Jedoch sind mit zunehmender Potenzialdifferenz bis zu 40 cm, die einem hydraulischen Gefalle

von 2 entsprach, keine weitere Setzung und somit kein totaler Kollaps eingetreten.

Sowohl auf der Oberwasserseite als auch auf der Unterwasserseite wurde schon vor AHgjiegsand (theor) €iN€ Starke
Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ausgerechneten hydraulischen Geféllen ermittelt, wie in
Abb. 4.26 dargestellt.

Ein im Vergleich zum theoretischen hydraulischen Gefalle hoéheres hydraulisches Gefédlle auf der
Oberwasserseite  bzw. ein im Vergleich zum theoretisch ermittelten Porenwasserdruck niedriger
Porenwasserdruck auf der Oberwasserseite bewirkt gleichzeitig eine Erhdhung des Erddrucks. Jedoch ist die
Erhéhung des Erddrucks gegeniiber der Reduzierung des Porenwasserdrucks geringer, da der Erddruck aus der
Multiplikation der effektiven vertikalen Spannung mit dem Erddruckbeiwert resultiert. Bei den durchgefiihrten
Versuchen war die Reduzierung des Porenwasserdrucks auf der Oberwasserseite im Vergleich zur Reduzierung
auf der Unterwasserseite hoher, sodass die Abweichungen zwischen den theoretischen und gemessenen Werten

im Hinblick auf die Stabilitat der Zwischenwand auf der sicheren Seite lagen.

Der Stabilste unter den untersuchten Bdden gegen hydraulischen Grundbruch war Boden Nr. 6. Ein FlieBsand-
Zustand trat deutlich spéter als der theoretisch ermittelte FlieRsand-Zustand auf (siehe 4.22a). Er war ganz
schwach und verursachte keine Setzung auf der Oberwasserseite, sodass kein totaler Kollaps fir die maximal

erreichbare Potenzialdifferenz im Versuchskasten entstanden ist.

Die Bdden Nr. 8 und Nr. 10 zeigten ein dhnliches Verhalten. Boden Nr. 8 war nach den Kriterien von Kenney &
Lau und Kezdi gegen Suffosion instabil, wahrend Boden Nr. 10 ausschlieBlich nach Kenney & Lau instabil war.
Unter kleinen hydraulischen Geféllen wurden die feinsten Anteile dieser Bdden entlang der Zwischenwand und
besonders in den Eckbereichen des Versuchskastens an die Oberflache hochgesptlt (Suffosion), wie in Abb. 4.27
gezeigt. Ein Flielsand-Zustand wurde ausschlieflich in den hochgespulten relativ feinen Bodenanteilen
beobachtet. Am Ende der Versuche war die gesamte Hebung auf der Unterwasserseite in der GréRRenordnung

von 3 bis 4 mm, wéhrend keine Setzung auf der Oberwasserseite aufgetreten ist.

Feinanteile ’_

Feinanteile

/ 4

Abbildung 4.27: Boden Nr. 8 unter einem hydraulischen Gefélle von 2: (a) Vorderansicht, (b) Schragansicht
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Wie auch bei Boden Nr. 9, wurde die Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten

hydraulischen Gefallen schon vor AHFgjiegsand (heor,) €rheblich gréBer (siehe Abb. 4.28).
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Abbildung 4.28: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretisch ermittelten Gefallen flr
Boden Nr. 8: (a) Standrohr Nr. 2, (b) Standrohr Nr. 3, (c) Standrohr Nr. 4, (d) Standrohr Nr. 5

4.4  Erkenntnisse und Diskussion

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) kann der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mittels zwei
unterschiedlicher Grenzgleichgewichtsbedingungen erbracht werden, welche jedoch unterschiedliche Ergebnisse
ergeben. Es wurde gezeigt, dass dieser Widerspruch einfach beseitigt werden kann, indem die
Grenzgleichgewichtsbedingungen in Form von hydraulischen Geféllen angegeben werden. Somit kann der

Ausnutzungsgrad mittels GI. (4.13) berechnet werden.

Die Form des in Eckbereichen von Baugruben entstehenden dreidimensionalen Bruchkdrpers ist versuchsméaRig
nicht bekannt. Die Verwendung des Bruchkriteriums von Baumgart & Davidenkoff kann hingegen je nach
Baugrubenverhaltnissen sehr unwirtschaftliche Entwiirfe zur Folge haben. Anhand der dreidimensionalen
numerischen Analysen von stationdren Grundwasserstrémungen wurde dargestellt, dass ein mittleres
hydraulisches Gefalle in einem Quader mit quadratischer Grundflache, deren Kantenlédnge gleich der halben

Einbindetiefe unter dem Grundwasserspiegel ist, zu Fliefsand-Zustand am unendlich schmalen Stromfaden
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unmittelbar entlang der Schnittlinie der Verbauwénde von quadratischen Baugruben flhrt, wenn sein Wert
gleich dem kritischen Gefélle des Bodens ist. Bei kreisformigen Baugruben ist ein Hohlzylinder mit einer
Wanddicke, die gleich der halben Einbindetiefe unter dem Grundwasserspiegel ist, als Bruchkdrper anzunehmen.
Ein mittleres hydraulisches Gefélle in diesem Hohlzylinder, welches gleich dem kritischen Gefélle des Bodens
ist, fiihrt ebenfalls den FlieRsand-Zustand am unendlich schmalen Stromfaden unmittelbar entlang der

Verbauwande von kreisférmigen Baugruben herbei.

Die durchgeflihrten Modellversuche ergaben, dass Potenzialdifferenzen, die nach den Verfahren von Baumgart
& Davidenkoff oder Terzaghi theoretisch zum Bruch fiihren, bestimmten Hebungen in der Baugrubensohle
entsprechen. Jedoch ist die Ermittlung der GroéRe der stromungsbedingt entstehenden Deformationen in der
Baupraxis ausgeschlossen, da auftretende Deformationen in einer Baugrube nicht nur aus
Grundwasserstromungen sondern auch aus Bodenaushubvorgangen, Wandverformungen usw. resultieren. Der
Flielsand - Zustand unterscheidet sich von den konventionellen Verfahren durch die Lokalisierung der Stromung
auf der Unterwasserseite, sodass die beim FlieBsand-Zustand entstehenden Porenwasserdriicke mittels der

Potenzialtheorie nicht genau ermittelt werden kénnen.

Bei den lockeren bis mitteldichten Fein- bis Mittelsanden mit Ungleichférmigkeitszahl geringer oder gleich 4,6
kann das zum ersten Anzeichen eines FlieBsand-Zustandes filhrende hydraulische Gefélle igjiegsand (exp.) 9€riNger
als das theoretisch ermittelte Gefélle igjiegsand (theor) S€iN, Wahrend das zum totalen Kollaps fiihrende hydraulische
Gefélle ixoliaps (exp) NONEr als igjiersand (theor) 1St. Bei diesen Boden konnen die ersten Anzeichen des FlieRsand-
Zustandes zu Setzungen auf der Oberwasserseite flihren. Bei den lockeren Grobsanden sind hingegen sowohl

iFIieBsand (exp.) als auch iKollaps (exp.) hoher als iFIieBsand (theor.)-

Bei diesen Bdden ist die maximale Abweichung zwischen den gemessenen und theoretisch ermittelten
hydraulischen Geféllen bis zur experimentell bzw. theoretisch zum FlieBsand - Zustand fuhrenden
Potenzialdifferenz geringer als 15%. Erst nach der Entstehung des Fliesand-Zustandes tritt eine erhebliche
Abweichung auf. Jedoch konnten diese Messungen irrefiihrend sein, da die bei den Modellversuchen verwendete
Einbindetiefe im Vergleich zur Wasserhthe auf der Oberwasserseite zu gering war. Auflerdem konnten
unvermeidliche Lufteinschlisse und lokale Unterschiede in der Lagerungsdichte des Versuchsbodens falsche

Ermittlung der Druckhohen an den Standrohren zur Folge haben.

Nach Ansicht des Verfassers ist bei nichtbindigen Bdden mit Ungleichférmigkeitszahl geringer oder gleich 4,6
der FlieRsand-Zustand fir die Entstehung des hydraulischen Grundbruchs entscheidend. Hierbei soll der Wert
von 4,6 unter Berticksichtigung eines eventuellen Fehlers bei der Ermittlung der Ungleichférmigkeitszahlen der
Versuchsbdden - auf der sicheren Seite liegend - auf 5 aufgerundet werden. Die bei diesen Béden vorhandene
Unsicherheit beziglich der Abweichung zwischen den theoretisch und experimentell ermittelten hydraulischen
Geféallen kann durch Verwendung der in DIN 1054 (2010-12) angegebenen entsprechend hdheren

Teilsicherheitsbeiwerte beseitigt werden.

Bei den mitteldichten grobkérnigen Béden mit Ungleichférmigkeitszahl groRer 4,6 verursacht ein hydraulisches
Gefélle von 2 X igjiepsand (theor) KeiNe erhebliche Hebung auf der Unterwasserseite und somit keine Setzung auf der
Oberwasserseite. Es ergibt sich daraus, dass die Verwendung der in DIN 1054 (2010-12) fur unglinstige B6den
angegebenen relativ hohen Teilsicherheitsbeiwerte in mindestens mitteldichten nichtbindigen Bdden mit

Ungleichférmigkeitszahl groRer 4,6 bzw. 5 als unwirtschaftlich angesehen werden kann. Es ist anzumerken, dass
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bei den Bdden mit relativ hoher Ungleichférmigkeitszahl schwierig ist, die ersten Anzeichen eines Flielsand-
Zustandes und Suffosionserscheinungen voneinander zu unterscheiden. Ein Flielsand - Zustand, welcher in
einem eng begrenzten Bereich der Baugrubensohle auftritt, und keine bemerkenswerte Setzung auf der
Oberwasserseite sowie keine unginstige Spannungsanderung an den Verbauwéanden verursacht, kann als

ungefahrlich angesehen werden.

Bei diesen Boden (auBer Boden Nr. 6) wurde schon vor AHgiiegsand (tneor) €iN€ Starke Abweichung zwischen den
gemessenen und theoretisch ausgerechneten hydraulischen Geféllen ermittelt. Jedoch lagen diese Abweichungen
im Hinblick auf die Stabilitit der Zwischenwand auf der sicheren Seite, da die Reduzierung im
Porenwasserdruck auf der Oberwasserseite grofRer als auf der Unterwasserseite war. In der Bauphase empfiehlt

sich trotzdem die Durchflihrung von Porenwasserdruckmessungen.

Zur Bestimmung der lockersten Lagerungsdichte nach DIN 18126 (1996) erfolgte der Einbau der untersuchten
Bdden durch einen Trichter. Jedoch verursachte diese Einbaumethode eine Entmischung beim Einbau der Béden
mit relativ hoher Ungleichférmigkeitszahl im zur Untersuchung des hydraulischen Grundbruches konstruierten
Versuchskasten. Daher erfolgte hierbei der Bodeneinbau mittels einer Handschaufel. Bei dieser Einbaumethode
konnten die lockeren Lagerungen der Versuchsbdden mit relativ hoher Ungleichférmigkeitszahl nicht erhalten
werden. Basierend auf den Versuchsergebnissen der enggestuften Bdden (U = 2) mit lockeren und dichten
Lagerungen kann angegeben werden, dass die fiir totalen Kollaps erforderlichen hydraulischen Gefélle bei den
Bdden Nr. 6, 8, 9, 10 mit lockeren Lagerungen, wie bei mitteldichten Lagerungen, verhéltnisméRig hoch sein

massten.

Ebenfalls stellten Kokusho & Fujikura (2008) durch die eindimensionalen Strémungsversuche fest, dass sich das
Verhaltnis des experimentell ermittelten kritischen hydraulischen Gefélles zum theoretisch ermittelten kritischen
Gefalle mit den zunehmenden Ungleichférmigkeitszahlen der Boden bei etwa gleicher Lagerungsdichte erhoht.
In Abhéngigkeit von der bezogenen Lagerungsdichte variieren die experimentell ermittelten kritischen Gefélle
bei Boden mit Ungleichformigkeitszahl groRer 4 zwischen eins- und vier-fache der theoretisch ermittelten
Gefille.

AbschlieBend sei bemerkt, dass es sich bei den durchgefiihrten Modelversuchen um einen konstanten
horizontalen Oberwasserspiegel handelte (Baugruben im offenen Wasser). Bei in innerstadtischen Bereichen
hergestellten Baugruben kann jedoch ein geneigter Oberwasserspiegel bzw. ein Absenktrichter in der N&he von

Verbauwénden entstehen, was sich im Hinblick auf hydraulischen Grundbruch glinstig auswirkt.
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5 Hydraulischer Grundbruch in Baugruben in nichtbindigen geschichteten Bdden

Dieses Kapitel beschéftigt sich mit dem hydraulischen Grundbruch in Baugruben, die in nichtbindigen
geschichteten Boden hergestellt sind. In dieser Arbeit besagt der Begriff ,,geschichtete Bdoden®, dass eine
Bodenschichtung zwischen dem Wasserspiegel auf der Unterwasserseite und der Wandunterkante vorhanden ist,
wie in Abb. 5.1 dargestellt.

Im Hinblick auf Bruchmechanismen in geschichteten nichtbindigen Bdden unterscheidet man zwischen dem
Fall, in dem eine geringer durchldssige Bodenschicht (iber einer relativ stark durchlassigen Bodenschicht liegt,
und dem Fall, in dem eine geringer durchldassige Bodenschicht unter einer relativ stark durchlassigen
Bodenschicht liegt. Der Grund fir diese Unterscheidung liegt darin, dass der Potenzialabbau in geschichteten
Bdden eher in der relativ gering durchlassigen Schicht stattfindet (siehe Abb. 5.1). Infolgedessen stellen sich

relativ groRe hydraulische Gefélle in der relativ gering durchléssigen Schicht ein.

a b C
GOF, GWS GOF, GWS GOF, GWS
B %b o [y =
BGS, GWS — BGS, GWS
Koben = _g,,’ Koben =
Kunten e e Kunten

Abbildung 5.1: Einfluss der Bodenschichtung auf die Potenzialverteilung: (a) Obere Schicht ist durchlassiger
als untere Schicht (Kopen > Kunten), () Homogener Boden, (¢) Untere Schicht ist durchléssiger als obere Schicht
(koben < I(unten)

5.1  Nachweis der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch

Im Hinblick auf den Sicherheitsnachweis unterscheidet sich der Fall von Kopen < Kuneen  grundsétzlich nicht vom
homogenen Fall. Der einzige Unterschied ist, dass die Hohe des Bruchkérpers nicht bis zum Wandful} reicht,

sondern bis zur Schichtgrenze, wie in Abb. 5.2a dargestelit.

Der zu untersuchende Bruchkdrper in geschichteten Boden mit Kopen > Kunen  geht auf Terzaghi & Peck (1961)
zuriick. Danach entspricht die Hohe des Bruchkdrpers der Einbindetiefe der Verbauwand, wéhrend seine Breite
der Hélfte der in der unteren Bodenschicht eingebundenen Lange der Verbauwand entspricht, wie in EAU
(2012) angegeben (siehe Abb. 5.2b).

DIN 1054 (2010-12) weist darauf hin, dass eine Filterschicht bzw. ein Auflastfilter bei der Ermittlung der Breite
des zu untersuchenden Bodenkdrpers nicht zu beriicksichtigen ist. Weiterhin gibt DIN 1054 (2010-12) an, dass
die flr ginstige Boden vorgeschlagenen Teilsicherheitsbeiwerte ebenfalls fiir unglinstige Bdden verwendet
werden kdnnen, wenn eine Filterschicht mit mindestens 0,3 m Dicke auf der Unterwasserseite eingebaut wird.
Insofern ist anzumerken, dass eine Filterschicht auf der Unterwasserseite eine Sonderform von geschichteten
Bdden darstellt, in denen die obere Bodenschicht durchlassiger als die untere Schicht ist.
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a GOF b

tunten/ 2

Abbildung 5.2: Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch in nichtbindigen geschichteten B&den
nach Terzaghi & Peck (1961): (a) Untere Schicht ist durchléssiger als obere Schicht (Kopen < Kunten), (b) Obere
Schicht ist durchléssiger als untere Schicht (Kopen > Kunten)

GeméaR EAU (2012) kann im Fall von Kgpen > Kunien @uch das Verfahren von Baumgart & Davidenkoff verwendet
werden. Weiterhin erwahnt EAU (2012) das Verfahren von Odenwald & Herten (2008), welches bei den durch
Auflastfilter gegen hydraulischen Grundbruch gesicherten Baugruben mit gering in den Baugrund einbindenden
Wénden empfohlen wird.

Aufbauend auf den aus homogenen Bdden gewonnenen Erkenntnissen ist der Sicherheitsnachweis gegen
hydraulischen Grundbruch in geschichteten Bdden, in denen eine relativ stark durchldssige nichtbindige
Bodenschicht tber einer geringer durchléssigen Schicht liegt, mit folgender Grenzgleichgewichtsbedingung zu
fuhren:

= Der Bemessungswert des destabilisierenden Porenwasserdrucks an der Unterseite des Bruchkdrpers von
Terzaghi & Peck (1961) ist nicht groRer als der Bemessungswert der stabilisierenden totalen

Vertikalspannung an der Unterseite o4
Ugst;d < Ostbyd (5.1)
Unter Bertcksichtigung von Abb. 5.2b:
Der charakteristische Porenwasserdruck in der Mitte der Unterkante des Bruchkorpers uyg.., betragt:
Ugste = (AR + topen + tunten) * Y (5.2)
Die charakteristische totale Vertikalspannung an der Unterkante des Bruchkorpers o, betragt:
Ostb;k =t " Yoben T toben " Vroben + tunten * Vrunten (5.3)

wobei t' und y,u., den Abstand zwischen der Baugrubensohle und dem Grundwasserspiegel auf der
Unterwasserseite bzw. die Wichte des Bodens zwischen der Baugrubensohle und dem Grundwasserspiegel auf
der Unterwasserseite darstellen.

Die Grenzgleichgewichtsbedingung erhalt man durch ugg., = Ogep.i:
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(Ah + topen + tunten) " Yw = t'* Yoven T toben * Yroben T tunten * Vrunten (5.4)
Wenn v, durch (y,, + y') ersetzt wird, ergibt sich daraus:
Ah Yy = t" Yoben + tovben " V' gpen T tunten " ¥ ynten (5.5)
Unter Berticksichtigung der Teilsicherheitsbeiwerte (yy und y; s.p) erhalt man der Ausnutzungsgrad:

(4h-vy) " Yu

(t' *Yoben T Loben * y’oben + tunten y,unten) *VaG,stb

u (5.6)

Wenn der Grundwasserspiegel auf der Unterwasserseite auf Hohe der Baugrubensohle oder oberhalb der

Baugrubensohle ansteht, vereinfacht sich Gl. (5.6) zu:

(Ah-yy) v

= ! ! .
(toben yaben+tunten yunten) YG,stb

u (5.7)

5.2 Numerische Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch

Da sich der Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten Bdden mit Kgpen/Kunten < 1
grundsatzlich nicht vom homogenen Fall unterscheidet, beziehen sich die im Folgenden vorgestellten

numerischen Untersuchungen auf geschichtete Bdden mit Kqpen /Kunten > 1.

Das Ziel der Untersuchungen ist herauszufinden, ob ein hydraulischer Grundbruch in geschichteten Béden mit
Koben Kunten > 1 bedingt durch den Fliesand-Zustand, wie auch bei homogenen Bdden, eintreten kann. Hierzu
kam eine kreisférmige Baugrube zum Einsatz, deren ein Viertel unter Ausnutzung der Symmetrie in Abb. 5.3
dargestellt ist. Die durchgefiihrten  dreidimensionalen  bzw.  axialsymmetrischen  stationdren

Grundwasserstromungsanalysen erfolgten mittels der Software ,,Abaqus 6.12.

Die Abmessungen des Modells bzw. AH, t,pen, tunten Und b in Abb. 5.3 stellen die Potenzialdifferenz, die in der
oberen Bodenschicht eingebundene L&nge der Verbauwand, die in der unteren Schicht eingebundene L&nge der
Verbauwand, und den Baugrubenradius dar. Der horizontale Abstand von der Wand bis zur duReren vertikalen
Grenze des Modells und der vertikale Abstand vom WandfuR bis zur Unterkante des Modells wurden so
gewahlt, dass der Einfluss der ModellgroRRe auf numerische Ergebnisse vernachléssigt werden konnte. Die

Bodenoberflachen auf den Ober- und Unterwasserseiten hatten die gleiche Hohe.

Abbildung 5.3: Kreisférmiges Baugrubenmodell in geschichteten Bdden
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Der Baugrund wurde als vollstdndig wassergesattigter freier Grundwasserleiter betrachtet. Der
Grundwasserspiegel auf der Unterwasserseite steht auf Hohe der Baugrubensohle an. Im Baugrubenmodell
wurde eine véllig wasserdichte Verbauwand mit vernachlassigbarer Dicke verwendet. Das Netz wurde lokal in
der Néhe der Wand verfeinert, wo verhaltnismaRig groRere hydraulische Gefélle zu erwarten waren. Die Anzahl
der Elemente im Netz wurde so gewahlt, dass der Einfluss der Netzdichte auf numerische Ergebnisse

vernachldssigbar gering war.

Fur eine relativ schmale (b/(topenttunten) = 0,25) und eine relativ breite Baugrube (b/(topenttunen) = 5) zeigen die
Abbildungen 5.4a und 5.4b die Verlaufe von 4Hitisch /(tobenttunten) IN Abhéngigkeit von Kepen /Kuneen (= 2,5; 5; 10)
und topen /(tobenttunten) (= 0,125; 0,5; 0,875). Hierbei entspricht 4Hjisscn der zum FlieRsand-Zustand fuhrenden

Potenzialdifferenz an einem unendlich schmalen Stromfaden mit Lange von (tonenttunen) Unmittelbar entlang der
Verbauwand. Bei den Untersuchungen wurden die wassergesattigten Wichten der oberen und unteren

Bodenschichten mit 20 kN/m® angenommen.

a b
25 1
14 | Coven/ (toben*tunten) = 0,125 1= topen/ (topen*tunten) = 0,125
-~ 12 O toben/(toben"'tunten) =05 — 20 E _O_toben/(toben+tunten) =05
£ 10 1§ 7 topen/ (toben+tunten) = 0,875 £ 1i =2 toben/ (toben*tunten) = 0,875
£10 ] ¥,
5 515 1
< 84 =
= =]
:g 6 - :i 10
4 T
~ =5
5 .
0 T T T T O ] T T T T
0 2.5 5 7.5 10 12,5 0 2.5 5 7.5 10 12.5
koben/kumen kuben/kunten

Abbildung 5.4: Verlaufe der Verhaltnisse von AHyitisch / (tobenTtunten) UDET Kopen /Kunten: (&) B/ (topenttunten) = 0,25, (b)
b/ (toben+tunten) =5

Wie in Abb. 5.4b dargestellt, ist der minimale Wert von AHitisch /(tonenttunten) fUr die relativ breite Baugrube
gleich 3,8. In der Baupraxis kommt jedoch eine Baugrube mit AH/(topenttunen) > 3 Selten vor. Bei der relativ
schmalen Baugrube mit Kopen /Kunten = 10 ist der minimale Wert von 4Hitisch /(tonenttunten) €benfalls grofer als 3,
wie aus Abb. 5.4a ersichtlich ist. Es ergibt sich daraus, dass der Eintritt eines FlieBsand-Zustandes in Baugruben
mit AH] (topen+tunten) < 3, b/(topenttunten) = 0,25 und topen /(topenttunten) < 0,875, die in zweifach geschichteten Boden
Mit Kopen /Kunten > 10 hergestellt sind, ausgeschlossen ist. Im Falle von 1 < Kgpen /Kunen < 10 kann hingegen ein
FlieRsand-Zustand erst dann entstehen, wenn die Baugrube relativ schmal ist und die Schichtgrenze ganz in der

Né&he der Wandunterkante anliegt.

5.3  Experimentelle Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch

Nachstehend werden die im Rahmen dieses Kapitels durchgefihrten Modellversuche zum hydraulischen
Grundbruch vorgestellt. Die Versuche wurden sowohl im Falle von Kgpen /Kunten > 1 als auch Kopen /Kynten < 1
vorgenommen. Das Ziel dieser Versuche ist, den Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs in nichtbindigen

geschichteten Béden genauer zu erfassen.
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Hierzu wurden vier unterschiedliche nichtbindige Bdden verwendet, die bereits bei den Modellversuchen an
homogenen Bdden zum Einsatz kamen. Die Kornungslinien, Ungleichférmigkeitszahlen U, die
Kriimmungszahlen C., die Mediandurchmesser ds, und die Durchlassigkeitsbeiwerte k dieser Béden sind in Abb.
5.5 dargestellt.
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Abbildung 5.5: Versuchsboden zur Untersuchung des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten Bdden

5.3.1 Eine geringer durchlassige nichtbindige Bodenschicht liegt unter einer relativ stark durchlassigen
nichtbindigen Schicht (Kopen /Kunten > 1)

Bei den Versuchen wurde Boden Nr. 2 als die untere Bodenschicht verwendet, wahrend die Boden Nr. 7 und Nr.
8 als die obere Bodenschicht zum Einsatz kamen. Die Dicke der unteren Bodenschicht betrug bei allen
Versuchen 2,5 cm, wahrend die Dicke der oberen Schicht als 2,5 und 5 cm variiert wurde. Die bezogene
Lagerungsdichte der unteren Schicht war bei allen Versuchen 30%. Die bezogene Lagerungsdichte von Boden
Nr. 7 wurde als locker (33%) und dicht (98%) variiert, wéhrend Boden Nr. 8 in der mitteldichten Lagerung
(58%) eingebaut wurde. Die Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede sind in Tab. 5.1

Zusam mengefasst.

Tabelle 5.1: Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede im Falle von Kopen /Kunten > 1

Theoretisch ermittelte

I kritische
Versuch Ob‘-::re der Oberen koben/kumen POtenZlaI Unte rSCh IEde AHKollaps(exp.) AHKollaps (exp.) / AHKollaps (exp.) /
Schicht  topen -
Nr. Nr. (cm) Schicht (cm) AHTerzaghigpeck AHFiiensand
(%) AHTerzaghi&Peck AHFiiensand
(cm) (cm)
1 7 2,5 33 9,3 17,6 117,9 24 1,36 0,20
2 7 25 98 3,6 17,7 55,1 24,5 1,38 0,44
3 7 5 33 9,3 26,3 142.8 37,5 1,43 0,26
4 7 5 98 3,6 26 68,8 38 1,46 0,55
5 8 2,5 58 1,3 16,2 24,7 25 1,54 1,01
6 8 5 58 13 23,1 33,1 40 1,73 1,21
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Wie in Tabelle 5.1 zu sehen ist, sind die zum totalen Kollaps fuhrenden Potenzialdifferenzen bei allen VVersuchen
groRer als die nach dem Verfahren von Terzaghi & Peck ermittelten kritischen Werte. Eine Potenzialdifferenz,
die nach Terzaghi & Peck zum Bruch fiihrte, verursachte bei allen Versuchen eine Hebung zwischen 1 und 2 mm
auf der Unterwasserseite. Eine Setzung von etwa 1 mm auf der Oberwasserseite ist erst kurz vor dem totalen
Kollaps eingetreten.

Wie erwartet, ist kein FlieBsand-Zustand bei den Versuchen Nr. 5 und Nr. 6 entstanden, obwohl die theoretisch
zum FlieRsand-Zustand fihrenden Potenzialdifferenzen geringer als die zum totalen Kollaps fihrenden
Potenzialdifferenzen waren (siehe Kapitel 4, Abb. 4.28). Die hydraulischen Grundbriche bei allen Versuchen

finden infolge der in der Baugrubensohle eintretenden erheblichen Hebungen statt (siehe Abb. 5.6).

Fa . -

Abbildung 5.6: Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs im Falle von Kopen > Kynten (Versuch Nr. 6)

Wie in Tabelle 5.1 zu sehen ist, sind die Verhaltnisse von AHqiiaps (exp.) /4 HTerzaghiareck eI den Versuchen Nr. 5
und Nr. 6 im Vergleich zu den tbrigen Versuchen relativ hoch. Das Hauptproblem bei der Auswertung dieser
Versuche war, dass der Boden Nr. 8 keinen konstanten Durchlassigkeitsbeiwert hatte, da er gegen Suffosion
instabil war. Aulerdem ist mit zunehmendem Potenzialunterschied eine Kontakterosion auf der Unterwasserseite
aufgetreten. Hierbei erfolgten die Erstellung des Potenzialnetzes und damit die Ermittlung von 4Hteqaghigreck
unter Verwendung eines konstanten Durchlassigkeitsbeiwertes, der bei einer vertikal von unten nach oben
durchstrémten homogenen Probe aus Boden Nr. 8 unter einem hydraulischen Gefélle von 1 ermittelt wurde.

Im Falle von Kgpen /kunten > 1 entstand ein FlieRsand-Zustand erst dann, wenn die untere Bodenschicht gegen eine
innere Erosion instabil war und keine Kontakterosion zwischen den oberen und unteren Bodenschichten
stattfand. Zur Veranschaulichung dessen wurde ein weiterer Versuch durchgefthrt, in dem Boden Nr. 6 als die
obere Schicht verwendet wurde, wéhrend Boden Nr. 8 als die untere Schicht zum Einsatz kam. Das Verhaltnis
des Durchlassigkeitsbeiwertes von Boden Nr. 6 zum Boden Nr. 8 betrug 1,8. Beim Versuch wurden die

instabilen Korner von Boden Nr. 8, die groRer als die Porengréen von Boden Nr. 6 waren, unter relativ
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geringen Potenzialdifferenzen an der Schichtgrenze abgefiltert. Dies fiihrte zur Entstehung einer neuen Schicht
zwischen den beiden Bodenschichten. Infolgedessen fand der Potenzialabbau eher in dieser neu entstehenden
Bodenschicht mit relativ geringem Durchlassigkeitsbeiwert statt. Schlielich bildete sich ein Stromungskanal
aus, durch den ein Teil der instabilen Koérner von Boden Nr. 8 hochgespiilt wurde, wie in Abb. 5.7

veranschaulicht.

hochgesplilte
[ instabile Kérner

stromungskanal | > Boden Nr. 6
(Galellglo)] O

Boden Nr. 8

Ausbildung einer :
Zwischenschicht' © 8

Abbildung 5.7: Piping in geschichteten Boden mit Kopen /Kynten > 1

5.3.2 Eine geringer durchlassige nichtbindige Bodenschicht liegt Uber einer relativ stark durchléssigen
nichtbindigen Schicht (Kopen /Kunten < 1)

Bei den Versuchen wurde Boden Nr. 2 als die obere Bodenschicht verwendet, wahrend die Boden Nr. 7 und Nr.
8 als die untere Bodenschicht zum Einsatz kamen. Die Dicke der unteren Schicht betrug bei allen Versuchen 2,5
cm, wéhrend die Dicke der oberen Schicht als 5 und 10 cm variiert wurde. Die bezogenen Lagerungsdichten der
Bdden Nr. 7 und Nr. 8 waren bei allen Versuchen 33% bzw. 58%. Die bezogene Lagerungsdichte von Boden Nr.
2 wurde hingegen als locker (30%) und dicht (91%) variiert. Die Versuchskonfigurationen und die jeweiligen

Potenzialunterschiede sind in Tab. 5.2 zusammengefasst.

Tabelle 5.2: Versuchskonfigurationen und die jeweiligen Potenzialunterschiede im Falle von Kopen /Kynten < 1

Experimentell ermittelte

Versuch ~ ntere Ip von AH, Pot l'(rlltlsfhe hied AHg /
e,ilsrlljc Schicht  tyen  Boden Nr. 2 Kopen/Kunten F"e(ri;s?ﬂ; (eor) ° enZIa(lérrln)ersc e A HF“_EB' ©)
Nr. (cm) (%) FlieB. (theor.)
Totaler
AHFjiegsand (exp.) Kollaps
1 7 5 30 0,11 9,8 8 - 0,82
2 7 5 91 0,05 10,1 10,5 - 1,04
3 7 10 30 0,11 18,2 15,5 - 0,85
4 7 10 91 0,05 19,5 20,5 - 1,05
5 8 5 30 0,77 17,9 11 - 0,61
6 8 5 91 0,34 14,4 10,5 - 0,73
7 8 10 30 0,77 27,7 17,5 - 0,63
8 8 10 91 0,34 24,4 18,5 - 0,76

Die Verhéltnisse von 4Hgiiesand (exp.) /4 HFiiensand (theor), di€ aus den Versuchen von Nr. 1 bis Nr. 4 gewonnen
wurden, stimmen sehr gut mit jenen Uberein, die aus den zur Untersuchung des hydraulischen Grundbruchs in
homogenen Bdden durchgefiihrten Versuchen an Boden Nr. 2 gewonnen wurden (siehe Kapitel 4, Tab. 4.1). Bei

den Versuchen von Nr. 5 bis Nr. 8 hingegen entstand der experimentell ermittelte FlieRsand-Zustand deutlich
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friiher als der theoretisch ermittelte. Hierbei wurden die Potenzialnetze, wie auch flir Kgpen /Kynten > 1, unter einem
konstanten Durchléssigkeitsbeiwert von Boden Nr. 8 erstellt. Bei diesen Versuchen nahm jedoch der
Durchlassigkeitsbeiwert von Boden Nr. 8 auf der Oberwasserseite mit gréBer werdendem AH zu, wahrend sein

Durchlassigkeitsbeiwert auf der Unterwasserseite abnahm. Dies fiihrte zu starken Abweichungen zwischen den

gemessenen und theoretisch ermittelten Geféllen, wie in Abb. 5.8 dargestellt.
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Abbildung 5.8: Vergleich der gemessenen hydraulischen Gefélle mit den theoretisch ermittelten Geféllen fir
Versuch Nr. 5 - Hydraulisches Gefélle: (a) zwischen der Bodenoberflaiche und dem Standrohr Nr. 1, (b)
zwischen dem Standrohr Nr. 1 und 2, (c) zwischen dem Standrohr Nr. 2 und 3, (d) zwischen dem Standrohr Nr.

4 und 5, (e) zwischen dem Standrohr Nr. 5 und 6, (f) zwischen dem Standrohr Nr. 6 und der Bodenoberflache
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Bei allen Versuchen fihrten die ersten Anzeichen des FlieBsand-Zustandes zum Versinken des auf der
Baugrubensohle aufgesetzten Baggers, wie in Abb. 5.9 veranschaulicht. Weiterhin ist kurz nach der Entstehung
des Fliesand-Zustandes eine Setzung von etwa 1 mm auf der Oberwasserseite eingetreten. Mit zunehmendem
Potenzialunterschied sind jedoch keine weitere Setzung und dementsprechend kein totaler Kollaps eingetreten,

wahrend sich der verflussigte Bereich auf der Unterwasserseite ausbreitete.

J::—

topen =5 CM

tinten=2,5 CM

Abbildung 5.9: Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs im Falle von Kopen < Kynten (Versuch Nr. 5)

5.4  Erkenntnisse und Diskussion

Die dreidimensionalen numerischen Analysen von stationdren Grundwasserstromungen zeigten, dass ein
FlieRsand-Zustand bei Baugruben mit AH/(topenttunen) < 3 erst dann entstehen kann, wenn das Verhaltnis von
Koben /Kunten ZWischen 1 und 10 liegt, die Schichtgrenze ganz in der N&he der Wandunterkante anliegt und die
Baugrube relativ schmal ist. D. h. ein hydraulischer Grundbruch in geschichteten Bdden mit Kopen /Kunten > 1
entspricht in den meisten Féllen erheblichen Hebungen in Baugrubensohlen bzw. einem totalen Kollaps. Die
Modellversuche verdeutlichten, dass die Verwendung des Verfahrens von Terzaghi & Peck zur Ermittlung der
zum Bruch fihrenden Potenzialdifferenz sehr unwirtschaftliche Entwiirfe zur Folge hat. Jedoch wurden diese
Versuche flr begrenzte Falle ausgefiihrt, in denen das Verhaltnis von tosen /(topenttunten) ZWischen 0,5 und 0,7 lag.
Daher wurden weitere Untersuchungen in geschichteten Bdden mit Kgpen /Kunen > 1 mittels hydraulisch-

mechanisch gekoppelter numerischer Analysen vorgenommen (siehe Kapitel 6).

Im Hinblick auf den eventuellen Bruchmechanismus unterscheidet sich der hydraulische Grundbruch in
geschichteten Boden mit Kgpen /Kunten < 1 grundsatzlich nicht vom homogenen Fall. Der einzige Unterschied ist,

dass die Hohe des Bruchkoérpers nicht bis zum WandfuB reicht, sondern bis zur Schichtgrenze. Jedoch ergaben
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die Modellversuche, dass der experimentell ermittelte FlieBsand-Zustand deutlich friher als der theoretische
FlieRsand-Zustand auftritt, wenn die untere Bodenschicht gegen Suffosion instabil ist. Der Grund dafir liegt in
den bereits vorhandenen und/oder suffosionsbedingt entstehenden Inhomogenitaten in der unteren Schicht.

Hinsichtlich des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten Bdden spielen die Durchlassigkeitsbeiwerte von
Bdden eine groRe Rolle. Die Genauigkeit der aus den Laborversuchen gewonnenen Durchlassigkeitsbeiwerte
sind davon abhangt, wie reprasentativ die zum Versuch herangezogenen Bodenproben beziglich ihrer
Zusammensetzung und Lagerungsdichte sind. Jedoch sind die durch Erkundungshohrungen gewonnenen
Bodenproben besonders bei nichtbindigen Bdden gestort. Die Ermittlung der Grenzwerte der Lagerungsdichten
von Boden mit hohen Ungleichférmigkeitszahlen ist bedingt durch die beim Aufbereiten von Bodenproben
entstehende Entmischung besonders schwierig. Weiterhin sind diese Béden meistens suffosionsgefahrdet, sodass
die Umlagerung und Transport der Feinfraktionen des Bodens schon unter relativ geringen hydraulischen
Gefallen beginnen. Infolgedessen kommt im Laufe der Zeit eine Verdnderung des Durchléssigkeitsbeiwertes des
Bodens zustande (Skempton & Brogan 1994, Ke & Takahashi 2012).

Aus den oben genannten Grinden erweist sich die Bewertung der Stabilitdten der in geschichteten Bdden
hergestellten Baugruben gegen hydraulischen Grundbruch als besonders schwierig. Hinsichtlich der
Standsicherheit  von  Baugrubenwénden  empfiehlt  sich  weiterhin  die  Durchfiihrung  von

Porenwasserdruckmessungen, wenn die untere bzw. obere Bodenschicht gegen Suffosion instabil ist.
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6 Hydraulisch-mechanisch ~ gekoppelte  numerische  Untersuchungen  zum
hydraulischen Grundbruch

Aus Laborversuchen ist bekannt, dass sich die Steifigkeit eines Bodens mit zunehmendem Spannungsniveau
erhéht (Ohde 1939, Schultze & Moussa 1961, Janbu 1963), wahrend sich sein Reibungswinkel verringert
(Taylor 1948, Marachi et al. 1981). Daher kénnen die aus Modellversuchen ermittelten kritischen

Potenzialdifferenzen von den kritischen Potenzialdifferenzen in den Prototypen stark oder leicht abweichen.

Die Abbildungen 6.1 und 6.2 stellen das typische Verhalten von lockeren bzw. dichten Sacramento River Sand
bei drainierten Triaxialversuchen dar. Wie in diesen Abbildungen zu sehen ist, werden die entstehenden
Dehnungen fur ein bestimmtes Verhéltnis der axialen Hauptspannung zur radialen Hauptspannung oi/o3 mit
zunehmender radialer Hauptspannung o3 groRer (Lee 1965, Lee & Seed 1967, Boyle 1995). Daraus ergibt sich,
dass mit groRer werdenden Abmessungen der Sandprobe die entstehenden Deformationen zunehmen miussen.
Dies kann zur Ermittlung von relativ groflen kritischen Potenzialdifferenzen aus den kleinmaRstéblichen

Modellversuchen fiihren.
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Abbildung 6.1: Typisches Verhalten des lockeren Sacramento River Sandes bei CD-Versuch: (a)

Hauptspannungsverhéltnis Gber Axialdehnung, (b) Volumetrische Dehnung tiber Axialdehnung (modifiziert von
Lee 1965)

Im Gegensatz zum Malstabseffekt kdnnen die folgenden Faktoren zur Ermittlung von relativ geringen kritischen

Potenzialdifferenzen aus den Modellversuchen fiihren: 1) Die bei den Modellversuchen verwendete
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Zwischenwand wird am Versuchskasten fixiert, sodass der Boden unterhalb der Zwischenwand, im Gegensatz
zum Fall in der Baupraxis, keine Normalkraft aufnimmt. Infolgedessen werden die am Wandful? entstehenden
Bodendeformationen beglinstigt; 2) Eine relativ lockere Zone unmittelbar unter der Zwischenwand, die beim
Einbau des Versuchsbodens auftreten kann, verursacht einen relativ grolen Porenwasserdruck am Wandfu3 auf

der Unterwasserseite.

a
6.0 T T T T T T 1
£
Y
b
I | 1 | T I I
0.1
+10— -
+5 —
1.0 1. Dilatation
c 0 2.0 _1 )
P Kompression
~
N -5
-10

-15

€ (%)

Abbildung 6.2: Typisches Verhalten des dichten Sacramento River Sandes bei CD-Versuch: (a)
Hauptspannungsverhéltnis tber Axialdehnung, (b) Volumetrische Dehnung tber Axialdehnung (modifiziert von
Lee 1965)

In diesem Kapitel wird der Einfluss der oben angegebenen Fehlerquellen auf hydraulischen Grundbruch mittels
hydraulisch-mechanisch  gekoppelter numerischer Analysen untersucht. AuBerdem werden weitere

Untersuchungen zur genaueren Erfassung des Mechanismus des hydraulischen Grundbruchs in geschichteten
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Bdden durchgefiihrt, in denen eine relativ stark durchléssige nichtbindige Bodenschicht Uber einer geringer

durchléssigen Schicht liegt.

Hierbei wurden die Simulationen der durchgefiihrten Modellversuche nicht vorgenommen, da die fir numerische
Simulationen erforderlichen Bodenparameter (wie z. B. Reibungswinkel, Steifigkeit) aufgrund des bei den
Modellversuchen herrschenden niedrigen Spannungsniveaus (zwischen 1 und 2 kN/m?) versuchsmaRig nicht

ermittelbar waren.

Die hydraulisch-mechanisch gekoppelten numerischen Analysen erfolgten mit der FE-Software PLAXIS 2D -
Version 2015.  Hierbei  heift  eine  hydraulisch-mechanisch  gekoppelte  Analyse, dass die
Porenwasserdruckverteilung im Baugrubenmodell durch eine stationdre Grundwasserstromungsanalyse ermittelt
und als Anfangsbedingung fiir die nachfolgende Spannungs-Deformationsanalyse verwendet wurde.

Verwendetes Stoffgesetz und sein Parameter

Infolge von Grundwasserstromungen erhéhen sich die effektiven Spannungen auf der Oberwasserseite einer
Baugrube, wahrend sich die effektiven Spannungen auf ihrer Unterwasserseite reduzieren. D. h. es handelt sich

um eine Belastung der Oberwasserseite und eine Entlastung der Unterwasserseite.

Bei den durchgefuhrten gekoppelten numerischen Analysen wurde das Hardening Soil Stoffgesetz verwendet,
welches unterschiedliche Steifigkeiten fiir Erst- Ent- und Wiederbelastungen berlicksichtigt. Weiterhin sind diese

Steifigkeiten spannungsabhéngig und nichtlinear.

Wie in Abb. 6.3 gezeigt, besteht die FlieRflache des Mohr-Coulomb Modells im dreidimensionalen Raum aus
einem sechskantigen Kegel, wéahrend die Flieflache im Hardening Soil Modell aus einer Kappe zusatzlich zum
sechskantigen Kegel besteht. Deformationen, die innerhalb dieser Flachen entstehen, sind elastisch. Wenn die
Spannungen im Boden einer der beiden Flieflachen erreichen, entstehen plastische Scherverformungen, beim
Erreichen des Kegels, und plastische VVolumenanderungen bzw. Verfestigung, beim Erreichen der Kappe.

a b

-G,

-Gl

I
-G,

Abbildung 6.3: Totale Flieflache im Hauptspannungsraum fiir nichtbindige Boden: (a) Mohr-Coulomb
Modell, (b) Hardening Soil Modell (Plaxis 2015)
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Das Hardening Soil Modell erfordert sechs Eingabeparameter: Kohésion ¢, Reibungswinkel ¢, Dilatanzwin-kel

v, Sekantenmodul EL¢/, Steifigkeit des Bodens bei Ent- und Wiederbelastungen E,;”, Tangentenmodul E./

oed"’

Fur die weiteren erforderlichen Parameter, wie z. B. Querdehnungszahl bei Ent- und Wiederbelastungen o,

Eddruckbeiwert K, usw., wurden die Default-Werte des Programms verwendet.

Der Sekantenmodul EL¢” und die Steifigkeit des Bodens bei Ent- und Wiederbelastungen E.:/ konnen von

einem drainierten Triaxialversuch unter einem Zelldruck von 100 kPa (Referenzwert) ermittelt werden, wéahrend

der Tangentenmodul des Bodens E7¢/,

oq YON einem Oedometerversuch unter einer Normalspannung von 100 kPa

ref

ermittelt wird (siehe Abb. 6.4). Bei den durchgefihrten FE-Analysen wurde E;,” mit 30.000 kPa angenommen.

Die Steifigkeiten £’/ und E"¢/ wurden hingegen basierend auf den Handbiichern der Software PLAXIS 2D-

oed

2015 mit £ = ELf bzw. By = 3'EL¢" angenommen.

oed

a b

1

o1 — 03 iy oy
raref| 1 F 3

A 1 /J Eu?“ L

’ y/._‘N
ref
ES(} / i

Eref

oed

/ 100 kPa -

[
»

& .;51
Abbildung 6.4: Ermittlung der Steifigkeiten: (a) 1 und EL¢/ vom drainierten Triaxialversuch, (b) .7 vom

oed

Oedometerversuch (Plaxis 2015)

Ein weiterer Bodenkennwert, der im Programm eingegeben wurde, ist die wassergesattigte Wichte des Bodens
v.. Sie wurde sowohl fiir homogene als auch fiir geschichtete Béden mit einem konstanten Wert von 20 kN/m?
angenommen. Fur die Ermittlung der im Ausgangszustand vorhandenen horizontalen Spannungen a;, benutzt das
Programm GlI. (6.1).

on =Ky 0, (6.1)

wobei o, die vertikale Spannung ist, die sich aus dem Eigengewicht des Bodens ergibt. Das Programm ermittelt

den Erddruckbeiwert K, durch die von Jaky (1944) vorgeschlagene Gleichung:
Ky =1—sing (6.2)

Die Kohiésion des Bodens wurde mit null angenommen, wahrend sein Reibungswinkel ¢ zwischen 25° und 45°
variiert wurde. Der Dilatanzwinkel des Bodens i wurde durch die von Bolton (1986) vorgeschlagene Gleichung
ermittelt:

0,8y = ¢ — 33° (6.3)
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6.1  Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch im homogenen isotropen halb-unendlichen Raum
6.1.1 Eine relativ breite kreisférmige Baugrube

In diesem Abschnitt wird eine Parameterstudie mittels hydraulisch-mechanisch gekoppelter numerischer
Analysen durchgefiihrt, um die Einflisse des Reibungswinkels ¢, des Dilatanzwinkels i und der Rauigkeit der
Verbauwand auf hydraulischen Grundbruch in einer relativ breiten kreisférmigen Baugrube im homogenen
isotropen halb-unendlichen Raum zu untersuchen. Die Ergebnisse dieser Analysen ermdéglichen die Prognose des

bei Modellversuchen auftretenden MaRstabeffektes auf hydraulischen Grundbruch.

Ein Viertel der relativ breiten kreisférmigen Baugrube und die Abmessungen des axialsymmetrischen
Baugrubenmodells sind unter Ausnutzung der Symmetrie in Abb. 6.5a bzw. Abb. 6.5b dargestellt. Die GroRe des
axialsymmetrischen Modells wurde so gewéhlt, dass sie die numerischen Ergebnisse nicht beeinflusste. Die
Bodenoberflachen auf den Ober- und Unterwasserseiten hatten die gleiche Hohe von 4 m. Die seitlichen Rander
des Modells wurden in horizontaler Richtung fixiert, wéhrend sein unterer Rand in horizontaler und vertikaler

Richtung fixiert wurde.

a b
"
WS
v —
- AHyit,
§4m o ¥
60 m
50 m
¥y = 20 kN/m?

Abbildung 6.5: (a) Relativ breite kreisformige Baugrube, (b) Abmessungen des axialsymmetrischen

Baugrubenmodells

Im Modell kam eine vollig wasserdichte Verbauwand mit vernachléssigbarer Dicke zum Einsatz. Ferner wurde
die Verbauwand als steif und unverschieblich modelliert. Durch Interface-Elemente wurden der Boden und die
Verbauwand miteinander verbunden. Der Reibungswinkel zwischen dem Boden und der Verbauwand wurde
mit 0 = ¢/3 (wenige raue Wandflache) bzw. ¢ = ¢ (verzahnte Wandflache) angenommen (DIN 4085: 2007-10).

Als Elementverteilung im Programm wurde ,,very fine* ausgewahlt, sodass das FE-Netz im Modell aus 1.500,
15-knotigen axialsymmetrischen Elementen bestand. Die Netzelemente wurden zur Baugrube hin default
verfeinert (siehe Abb. 6.6a).

Am Ausgangszustand stand der Wasserspiegel auf Hohe der Bodenoberflache an. In der nachsten Phase wurde
der Wasserspiegel auBerhalb der Baugrube schrittweise erhoht, wahrend der Wasserspiegel innerhalb der
Baugrube auf Hohe der Bodenoberflache konstant gehalten wurde. Der Wasserspiegel aulerhalb der Baugrube

bzw. auf der Oberwasserseite wurde bis zum Erreichen des numerischen Grenzzustandes bzw. bis zu
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AHygitisch (gekoppelny JEWEIlS um 0,1 m gesteigert. Der entstehende Potenzialabbau und die dementsprechende

Porenwasserdruckverteilung sind in den Abbildungen 6.6b bzw. 6.6¢ dargestellt.
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Abbildung 6.6: Relativ breites axialsymmetrisches Baugrubenmodell im homogenen isotropen halb-

unendlichen Raum: (a) FE Netz, (b) Potenzialabbau, (c) Porenwasserdruckverteilung

Die kritische Potenzialdifferenz fiir die in Abb.6.5b dargestellte Baugrube betrégt 8,8 m, die nach Terzaghis
Verfahren bzw. unter Einsatz einer rechteckigen Bruchflache mit Breite von 2 m ermittelt wurde. Dabei wurden
keine Teilsicherheitsbeiwerte beriicksichtigt. In Abb. 6.7 werden die Verhéltnisse der aus gekoppelten Analysen
ermittelten kritischen Potenzialdifferenzen zu 8,8 m  (4Huit gekoppett) /4 Hxrit (terzagniy) 1N Abhéngigkeit vom
Reibungswinkel des Bodens (¢ = 25°, 30°, 35°, 40°, 45°) gezeigt.

11 -
§ ] y=0,0058x + 0,822
51’05 - R2=0,95
T
=z 17
20,95 preceesessessoes :
= 1 y=0,0036x+0,867 W o=¢
N ] R#=0,98 PO 9=4/3 |
0,9 ] T T T -------I ---------
25 30 35 40 45 50

Abbildung 6.7: Einfluss des Reibungswinkels und der Wandrauigkeit auf 4 Hit (gekoppelty /4 it (Terzaghi)
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Hierbei wurde der Dilatanzwinkel des Bodens mittels Gl. (6.3) ermittelt, wéhrend der Reibungswinkel zwischen

dem Boden und der Wand mit J = ¢/3 bzw. ¢ = ¢ angenommen wurde.

Abbildung 6.7 verdeutlicht, dass sich die aus gekoppelten Analysen erhaltenen kritischen Potenzialdifferenzen
mit dem zunehmenden Reibungswinkel des Bodens erhéhen. Eine Erhdhung des Reibungswinkels von 25° auf
45° fuhrt zu einer Erh6hung von AHgit (gekoppelt) /4 Hrit.(Terzaghiy UM 8% fir 6 = ¢/3 und 11% fiir 6 = ¢. Es ergibt
sich daraus, dass die aus Modellversuchen gewonnenen kritischen Potenzialdifferenzen mit dem zunehmenden

Malstab des Versuchskastens abnehmen missen.

Die aus gekoppelten Analysen erhaltenen kritischen Potenzialdifferenzen erhéhen sich ebenfalls mit
zunehmender Wandrauigkeit. Jedoch ist ihr Einfluss auf A Hit (gekoppeiry VErnachlassigbar gering. Fur ¢ = 45° fiihrt
beispielsweise eine Erhdhung des Reibungswinkels zwischen dem Boden und der Wand von ¢/3 auf ¢ zu einer

Erhbhung von AHkritA(gekoppelt) /AHkrit.(Terzaghi) um 315%

Das deformierte Netz im Bruchzustand, das sich aus den gekoppelten numerischen Analysen ergab, ist
exemplarisch flr ¢ = 45° ¢ = 15° und J = ¢/3 in Abb. 6.8 dargestellt.

.

AN

Abbildung 6.8: Deformiertes Netz im Bruchzustand fir die in Abb. 6.5b dargestellte Baugrube

Die gekoppelten numerischen Analysen ergaben drei unterschiedliche Bruchflachenformen: 1) Rechteckige
Bruchflache mit einer Breite geringer als die von Terzaghi vorgeschlagene Breite, 2) Dreieckige Bruchflache, 3)
Oberflachennah entstehende Bruchflache. Eine rechteckige Bruchflache entstand flir die Reibungswinkel 25°,
30° und 35°, wahrend eine dreieckige Bruchflache fir die Reibungswinkel 40° und 45° entstand. Eine
oberflachennahe Bruchflache ist hingegen fiir den Fall von ¢ = 45° mit 6 = ¢ aufgetreten. Zur Veranschaulichung

dieser Bruchflachenformen werden inkrementelle Verschiebungen in Abb. 6.9 dargestellt.

Zur Untersuchung des Einflusses des Dilatanzwinkels auf die entstehende Bruchflachenform und 4H\it gekoppett)
wurde im Folgenden der Dilatanzwinkel des Bodens variiert. Hierbei wurden finf unterschiedliche Werte des
Dilatanzwinkels (¥ = 0° 5° 10° 15° 20° verwendet. Abbildung 6.10 =zeigt den Verlauf von
AHygit (gekoppelt) /4 Hait (erzaghiy Uber Dilatanzwinkel fiir zwei unterschiedliche Reibungswinkel des Bodens (¢ = 25°
und 45°). Sowohl fiir ¢ = 25° als auch fur ¢ = 45° fuhrt eine Erhéhung des Dilatanzwinkels von 0° auf 20° zu

einer Erhohung von 4 H it (gekoppelt) /4 Hit.(Terzaghiy 9€ringer als 5%.
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Abbildung 6.9: Bruchflaichenformen in der relativ breiten Baugrube: (a) Rechteckige Bruchflache, (b)

Dreieckige Bruchflache, (c) Oberflachennah entstehende Bruchflache
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Abbildung 6.10: Einfluss des Dilatanzwinkels auf 4Hygit (gekoppelty /4 Hkrit (terzaghiy: (&) ¢ = 25° (D) ¢ = 45°

Die Abbildungen 6.11 und 6.12 veranschaulichen den Einfluss des Dilatanzwinkels des Bodens ¢ und des

Reibungswinkels zwischen dem Boden und der Wand ¢ auf die entstehende Bruchflachenform fiir 25° bzw. 45°.
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Abbildung 6.11: Einfluss des Dilatanzwinkels und des Reibungswinkels zwischen dem Boden und der Wand
auf die Bruchflachenform fiir ¢ = 25% (@) 6 = /3, (b) 0= ¢
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Abbildung 6.12: Einfluss des Dilatanzwinkels und des Reibungswinkels zwischen dem Boden und der Wand
auf die Bruchflachenform flir ¢ = 45° (@) 6 = /3, (b) 0= ¢
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Wie aus den Abbildungen 6.11 und 6.12 ersichtlich ist, entsteht in den meisten Féllen eine dreieckige
Bruchfl&che. Die Breite der dreieckigen Bruchfldche wird mit zunehmendem Dilatanzwinkel des Bodens groRer.
Die Ausnahmen treten in den Féllen vony > 10°mitp = 45und § = ¢ bzw. iy < 5° auf. Eine rechteckige
Bruchflache mit Breite geringer als die von Terzaghi vorgeschlagene Breite entsteht im Fall von ¢ < 5°,

wahrend im Fall von i = 10° mit ¢ = 45° und § = ¢ eine oberflachennahe Bruchfléche entsteht.

Die oben dargestellten Erkenntnisse erklaren die Entstehungsursache der bei Modellversuchen beobachteten
dreieckigen Bruchflachen (siehe Abschnitt 4, die Abbildungen 4.7, 4.19 und 4.20). Der hohe Reibungswinkel
und der dementsprechende hohe Dilatanzwinkel des Versuchsbodens, aufgrund des bei den kleinmaRBstablichen
Modellversuchen herrschenden niedrigen Spannungsniveaus, sowie der geringe Reibungswinkel zwischen dem
Boden und der Zwischenplatte, aufgrund der glatten Oberflache der aus Plexiglas hergestellten Zwischenplatte,

hatten offensichtlich die Entstehung einer dreieckigen Bruchflache bei den Modellversuchen zur Folge.

Zu einer genaueren Beschreibung der Félle, in denen eine oberflachennahe Bruchflache entsteht, wurden weitere
numerische Untersuchungen durchgefiihrt. Abbildung 6.13 verdeutlicht, dass eine oberflachennahe dreieckige

Bruchfléche auch in den Féllen von ¢ > 40°,6 = ¢ und 3 = 15° entsteht.

a

@ = 45° P =20° 6=2¢/3 o b

......

@=40° Pp=15° o=¢

@=35°% Pp=20° o=¢

Abbildung 6.13: Untersuchungen zur oberflachennah entstehenden Bruchflache
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6.1.2 Eine relativ schmale kreisformige Baugrube

Im Folgenden werden die Einflisse des Reibungswinkels ¢, des Dilatanzwinkels iy und der Rauigkeit der
Verbauwand auf hydraulischen Grundbruch in einer relativ schmalen kreisférmigen Baugrube im homogenen
isotropen halb-unendlichen Raum untersucht.

Abbildung 6.14a zeigt die Abmessungen des bei den Untersuchungen verwendeten axialsymmetrischen
Baugrubenmodells. Die GroRe des Baugrubenmodells wurde so gewahlt, dass sie einen vernachlassigbaren
Einfluss auf die numerischen Ergebnisse hatte. Die seitlichen Rénder des Modells wurden in horizontaler
Richtung fixiert, wahrend sein unterer Rand in horizontaler und vertikaler Richtung fixiert wurde. Im Modell
kam eine véllig wasserdichte Verbauwand mit vernachldssigbarer Dicke zum Einsatz. Weiterhin wurde die
Verbauwand als steif und unverschieblich modelliert. Durch Interface-Elemente wurden die Verbauwand und
der Boden miteinander verbunden. Als Elementverteilung im Programm wurde ,,very fine* ausgewahlt, sodass
das FE-Netz im Modell aus 1.532, 15-knotigen axialsymmetrischen Elementen bestand. Die Netzelemente
wurden zur Baugrube hin default verfeinert. Im Ausgangszustand stand der Wasserspiegel auf Hohe der
Bodenoberflache an. In der ndchsten Phase wurde der Wasserspiegel auflerhalb der Baugrube schrittweise
erhoht, wahrend der Wasserspiegel innerhalb der Baugrube auf Hohe der Bodenoberflache bzw. der
Baugrubensohle konstant gehalten wurde. Der Wasserspiegel auf der Oberwasserseite wurde bis zu
AHygitisch (gekoppelny JEWEIlS um 0,1 m gesteigert. Der entstehende Potenzialabbau und die dementsprechende
Porenwasserdruckverteilung sind in den Abbildungen 6.14b bzw. 6.14c dargestellt.

a
N WS
< =
BGES WS AHyi
14 m
1 m : 19m
i 12m
¥: = 20 kN/m?
b c

|
|1

Abbildung 6.14: Relativ schmales axialsymmetrisches Baugrubenmodell im homogenen halb-unendlichen

Raum: (a) Abmessungen des Modells, (b) Potenzialabbau, (c) Porenwasserdruckverteilung
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Fur die in Abb. 6.14a dargestellte Baugrube betrégt die kritische Potenzialdifferenz 4,7 m ohne Beriicksichtigung
der Teilsicherheitsbeiwerte Es ist anzumerken, dass hierbei die gesamte Baugrubensohle (2x1 m) als
Bruchkdrper betrachtet wurde, da die Breite des Bruchkdrpers von Terzaghi (/2 =2 m) gréRer als die halbe
Baugrubenbreite (1 m) war. Somit wurde bei der Ermittlung des mittleren hydraulischen Gefélles die Druckhéhe

in der Mitte der gesamten Baugrubensohle auf Héhe der Wandunterkante verwendet.

Bei den Analysen wurde der Reibungswinkel des Bodens zwischen 25° und 45° variiert, wéahrend sein
Dilatanzwinkel y mittels GI. (6.3) ermittelt wurde. Der Reibungswinkel zwischen dem Boden und der Wand
wurde mit § = ¢/3 bzw. § = ¢ angenommen. Das deformierte Netz im Bruchzustand ist exemplarisch fir ¢ = 45°,
Y = 15°und J = ¢/3 in Abb. 6.15 dargestellt.

Abbildung 6.15: Deformiertes Netz im Bruchzustand fiir die in Abb. 6.14a dargestellte Baugrube

Die durchgefiihrten gekoppelten numerischen Analysen ergaben eine konstante kritische Potenzialdifferenz von
4,6 m fur alle untersuchten Werte von ¢, w und ¢, sodass das Verhaltnis von AHygit gekoppelt) /4 Hkrit (Terzaghiy 0,98
betrug. Bei den Analysen stellten sich zwei unterschiedliche Bruchfldchenformen ein: 1) Entlang der gesamten
Einbindetiefe entstehende Bruchflache, 2) Oberflachennah entstehende Bruchflache (siehe Abb. 6.16).

a b

=10 % m] [*104 m]
0.12

Abbildung 6.16: Bruchflachenformen in der relativ schmalen Baugrube: (a) Entlang der gesamten Einbindetiefe

entstehende Bruchflache, (b) Oberflachennah entstehende Bruchflache

-05-



6.2  Untersuchungen zum hydraulischen Grundbruch in geschichteten Boden mit Kopen /Kynten > 1
6.2.1 Eine relativ breite kreisformige Baugrube

Dieser Abschnitt behandelt den hydraulischen Grundbruch in geschichteten Bdden, in denen eine relativ stark
durchléssige nichtbindige Bodenschicht Uber einer geringer durchldssigen Schicht liegt. Hierzu wurde im
Folgenden eine Parameterstudie mittels hydraulisch-mechanisch gekoppelter numerischer Analysen
durchgefiihrt. Bei den Analysen kam das in Abb. 6.5 dargestellte axialsymmetrische Baugrubenmodell zum
Einsatz. Im Unterschied dazu wurde der Boden entlang der Einbindetiefe in acht Teile mit einer Dicke von 0,5 m
eingeteilt, wie in Abb. 6.17a gezeigt. Als Elementverteilung im Programm wurde ,,very fine* ausgewdhlt, sodass
das FE-Netz im Modell aus 4.579, 15-knotigen axialsymmetrischen Elementen bestand. Das deformierte Netz im
Bruchzustand, das sich aus den Analysen ergab, ist exemplarisch fir topen = tuntens Koben /Kunten = 10, @oben = Punten =
35°% ¢ = 2,5°und 6 = 2¢/3 in Abb. 6.17b dargestellt.

a -
. -
\7 \VAVAN 7
VAVAVAVAVAVAVAVAVAV A SV ARV s ARV VAN
EAVAVAVAVAVAVAVAVAVAY. N 3
AVAVAVAVAVAVAVAVAVAVA VASR AR g B SAVARY
\VAV \VAVAV | A A\ PAWAY
b

Abbildung 6.17: (a) Relativ breites axialsymmetrisches Baugrubenmodell im geschichteten Baugrund, (b)
Deformiertes Netz im Bruchzustand

Der Sekantenmodul des Bodens E;gf hat keinen bemerkenswerten Einfluss auf die ermittelte kritische
Potenzialdifferenz, sodass er ausschlieBlich hinsichtlich der GréRenordnung von entstehenden Verformungen

eine Rolle spielt. Daher wurde bei den unten vorgestellten Analysen der Sekantenmodul der unteren Bodensicht

F - ref _ pref _
gleich dem Sekantenmodul der oberen Bodenschicht angenommen (ESO‘ oben = ESO_ unten, = 30-000 kN/m?).
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Weiterhin wurde die wassergeséttigte Wichte der oberen Bodenschicht gleich der wassergesattigten Wichte der

unteren Bodenschicht (y, open = ¥r, unten = 20 kN/m3) angenommen.

Es ist anzumerken, dass bei der Ermittlung der kritischen Potenzialdifferenzen nach dem Verfahren von Terzaghi
& Peck kein Teilsicherheitsbeiwert berlicksichtigt wurde.

Einfluss von topen /( tobenttunten) AUT AH it gekoppelt) /A Hirit (rerzaghigrecky UNd die entstehende Bruchflachenform

Abbildung 6.18 veranschaulicht den Einfluss vom Verhéltnis der Dicke der oberen relativ stark durchlassigen
Bodenschicht zur gesamten Einbindetiefe topen /(tonenttunen) auf das Verhdltnis der aus gekoppelten Analysen
ermittelten kritischen Potenzialdifferenz zur nach dem Verfahren von Terzaghi & Peck ermittelten kritischen
Potenzialdifferenz 4 Hygit (gekoppelt) /4 Hrit.(Terzaghigpeck) IN Abhangigkeit von Kopen /Kunten. Hierbei wurde das Verhaltnis
voN topen /(tobenttunten) als 0; 0,125; 0,25; 0,375; 0,5; 0,625; 0,75 und 0,875 variiert, wahrend das Verhéltnis von
Koben /Kunten als 2,5; 10; 100 variiert wurde.

Bei den Analysen wurde der Reibungswinkel der oberen Schicht gleich dem Reibungswinkel der unteren Schicht
(@oben = @unten = 35°) angenommen. Der Dilatanzwinkel des Baugrundes wurde geméR Gl. (6.3) ermittelt,
wahrend der Reibungswinkel zwischen dem Baugrund und der Verbauwand mit 2¢/3 angenommen wurde.

18
E 1,7 ' O koben/kunten =100
I y = 0,735x + 0,998
816 - R2=0,99
5 ]
=15 -
< - % Koven/Kunten = 10
14 - y = 0,706x + 0,993
\91 2 R2=0,99
E‘_’llz ® Koven/Kinten = 2,5
E y =0,516x + 0,997
z 1.1 1 R2=0,99
1 T T T T T T T

0 0,125 0,25 0,375 05 0,625 0,75 0,875 1

toben / (toben +tunten)

Abbildung 6.18: Einfluss von toben /(toben+tunten) auf AHkrit.(gekoppelt) /AHkrit.(Terzaghi&Peck)

Wie in Abb. 6.18 dargestellt, sind die aus gekoppelten Analysen erhaltenen Potenzialdifferenzen fiir alle Werte
VON topen /(tobenttunten) UNA Kopen /Kunten groBer als die nach dem Verfahren von Terzaghi & Peck ermittelten
Potenzialdifferenzen. Das Verhaltnis von AHyit gekoppelty /4 Hit (Terzaghigrecky €rhONt sich mit zunehmendem
Verhaltnis von topen /(tobenttunten) PZW. Kopen /Kunten- Bei €inem Verhaltnis von Kopen /Kunen = 100 variiert es zwischen
1,09 und 1,68 fUr typen /(tobenttunten) = 0,125 bzw. 0,875. Bei Kopen /Kunten = 2,5 hingegen variiert es zwischen 1,05
und 1,47 flr topen /(topenttunten) = 0,125 bzw. 0,875. Weiterhin zeigt Abb. 6.18, dass ein Verhaltnis von Kqpen /Kunten

groRer als 10 zu keiner nennenswert groReren Erhéhung von AHit (gekoppelt) /4 Hrit (Terzaghigpeck) TUNIt.

Die aus den numerischen Analysen gewonnenen Bruchflachenformen sind exemplarisch fiir Kopen /Kynten = 2,5 und
Koben /Kunten = 100 in den Abbildungen 6.19 bzw. 6.20 demonstriert. Aus diesen Abbildungen ist ersichtlich, dass
die Abweichung der aus gekoppelten Analysen erhaltenen Bruchflache von der Bruchflache nach Terzaghi &
Peck mit zunehmendem Verhaltnis von topen /(topenttunten) BZW. Kopen /Kunten deutlicher wird.
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Abbildung 6.19: Einfluss von tpen /(tobenttunten) aUf die Bruchflachenform fr Kopen /Kunten = 2,5
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Bruchkdrper nach
Terzaghi & Peck toben /( toben™t tunten) = 0

toben /( toben+ tunten) = 015

toben /( toben"’ tunten) = 0,875

Abbildung 6.20: Einfluss von topen /(tobenttunten) @Uf die Bruchflachenform fir Kopen /Kunten = 100

Einfluss von ¢ auf AHyqit gekoppelty /4 H it (Terzaghigreck) UN die entstehende Bruchflachenform

Abbildung 6.21 zeigt den Einfluss des Reibungswinkels des Baugrundes ¢ auf 4Hygit gekoppelty /4 Hkrit (Terzaghi&peck)-

Bei den Analysen wurde der Reibungswinkel der oberen Bodenschicht gleich dem Reibungswinkel der unteren
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Bodenchicht (@open = @unten) @ngenommen. Die Analysen wurden fir toyen /(topenttunten) = 0,5, Koben Kunten = 2,5 und
100 durchgefuhrt. Der Reibungswinkel des Baugrundes wurde zwischen 25° und 45° variiert, wéahrend der
Reibungswinkel zwischen dem Boden und der Verbauwand mit 2¢/3 angenommen wurde. Der Dilatanzwinkel
des Baugrundes wurde gemaR Gl. (6.3) ermittelt.

Eine Erhdhung des Reibungswinkels wvon 25° auf 45° wverursacht eine Erhdhung von
AHgit (gekoppelt) 14 Hirit (Terzaghgpeckiy UM 18% FUr Kopen Kunten = 2,5 Und 32% fur Kopen /Kuneen = 100. Auffallig ist dabei,
dass der Reibungswinkel des Baugrundes einen groRen Einfluss auf AHit (gekoppelt) /4 Hrit (Terzaghiapeck) Nat, obwohl
sein Einfluss bei homogenen Bdéden mit maximal 11% begrenzt ist (siehe Abb. 6.7). Die aus den Analysen

gewonnenen Bruchflachenformen sind exemplarisch fiir ¢ = 25° und 45° in Abb. 6.22 demonstriert.
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O KopenKunten = 100
15 - y =0,0185x + 0,707
Rz=1

14 -

1,3 -
©® Koven/Kunten = 2,5

AHkrit.(gekoppelt) /AHkrit.(Terzaghi&Peck)

1.2 - y = 0,0106x + 0,873
Rz=1
1,1 T T T T T
25 30 35 40 45 50
¢ (Grad)
Abbildung 6.21: Einfluss des Reibungswinkels auf 4Hygit (gekoppelty /4 Hksit (rerzaghigpeck) IM geschichteten Baugrund
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Abbildung 6.22: Einfluss des Reibungswinkels auf die Bruchflachenform im geschichteten Baugrund
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Einfluss von @open /@unten aUT A Hyrit (gekoppelty /A Hrit. (Terzaghiapeck) UNd die entstehende Bruchflachenform

Abbildung 6.23 zeigt den Einfluss vom Verhéltnis des Reibungswinkels der oberen relativ stark durchléssigen
Bodenschicht zum Reibungswinkel der unteren geringer durchl&ssigen Bodenschicht @open/@unen auf
AHit (gekoppelt) 14 Hirit (Terzaghigpeck). Die Analysen wurden fir topen /(topenttunen) = 0,5, Kopen/Kunen = 2,5 und 100
durchgefiihrt. Der Reibungswinkel der unteren Bodenschicht wurde mit 25° konstant angenommen, wahrend der
Reibungswinkel der oberen Bodenschicht zwischen 25° und 45° variiert wurde. Der Dilatanzwinkel des
Baugrundes wurde gemai Gl. (6.3) ermittelt. Der Reibungswinkel zwischen dem Boden und der Wand wurde
hingegen mit 2¢/3 angenommen.

1,25
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5 R2= 0,98
&N ]
~
111 T T T .
1 1.2 14 16 18 2

Poben /Wunten

Abblldung 6.23: Einfluss von Poben /€9unten auf AHkrit.(gekoppelt) /AHkrit.(Terzaghi&Peck)

Wie in Abb. 6.23 dargestellt, fihrt eine Erhéhung des Verhéltnisses von @gpen/@unten VOn 1 auf 1,8 zu einer
Erhéhung von 4Hugit gekoppelty /4 Hirit (Terzaghigpecky UM 3,5%. Dabei spielt das Verhaltnis von Kopen /Kunen iM
Wertebereich zwischen 2,5 und 100 keine Rolle. Unter Beriicksichtigung der Abbildung 6.21 kann gesagt

werden, dass bei der GrofRe der kritischen Potenzialdifferenz der Reibungswinkel der unteren Bodenschicht
entscheidend ist.

Die aus den Analysen gewonnenen Bruchflachenformen sind exemplarisch fir ggpen /@unten = 1,8, Koben /Kunten = 2,5
und 100 in Abb. 6.24a bzw. b demonstriert.

a b

r--
r

Abbildung 6.24: Einfluss von ggpen /@unen auf die Bruchflachenform
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6.2.2 Eine relativ schmale kreisformige Baugrube

Zur Untersuchung des hydraulischen Grundbruchs in relativ schmalen kreisformigen Baugruben in geschichteten
Bdden wurde das in Abb. 6.14a dargestellte axialsymmetrische Baugrubenmodell verwendet. Im Unterschied
dazu wurde der Boden entlang der Einbindetiefe in vier Teile eingeteilt, sodass die Analysen fir drei
unterschiedliche Werte von topen /(topenttunten) = 0,125; 0,5; 0,875 durchgefiihrt wurden.

Bei den Analysen wurde der Reibungswinkel der oberen Bodenschicht gleich dem Reibungswinkel der unteren
Schicht (@open = @unen) @angenommen, sodass der Reibungswinkel als 25°, 35°, 45° variiert wurde. Der
Dilatanzwinkel des Baugrundes wurde geméR Gl. (6.3) ermittelt, wahrend der Reibungswinkel zwischen dem
Boden und der Wand mit 2¢/3 angenommen wurde. Bei allen Analysen wurde das Verhéltnis von Kopen /Kyngen Mit

10 angenommen.

Wie in Tab. 6.1 aufgelistet, sind die aus gekoppelten Analysen ermittelten kritischen Potenzialdifferenzen
AHygit (gekoppelry €rheblich groBer als die nach Terzaghi & Peck ermittelten Werten 4 Hygit (terzaghigpeck)- 1M Gegensatz
zum relativ breiten Baugrubenmodell hat der Reibungswinkel des Baugrundes keinen bemerkenswerten Einfluss
auf A Hygit (gekoppelt) /4 Hirit (Terzaghigpeck)- AuRerdem fuhrt ein Verhaltnis von topen /(topenttunten) 9roBer als 0,5 zu keiner

weiteren th@hung von AHkrit.(gekoppelt) /AHkrit.(Terzaghi&Peck)-

Tabelle 6.1: Einfluss von 4 und toben/(toben"'tunten) auf AHkrit.(gekoppelt)/AHkrit.(Terzaghi&Peck) im relativ schmalen

axialsymmetrischen Baugrubenmodell

toven /(toven+tunten)
(Grad) 0,125 0,5 0,875
AH it (gekoppetty 14 Hirit. (Terzaghi&peck)
250 1,23 1,49 1,47
35° 1,27 1,56 1,54
45° 1,21 1,48 1,47

Die Analysen ergaben einen Bruch, der sich ber die gesamte Einbindetiefe und Baugrubensohle einstellt. Die
Bruchform und das deformierte Netz im Bruchzustand sind exemplarisch fur topen /(topenttunten) = 0,5 UNd @open =
@unten = 35° in Abb. 6.25 dargestellt.

a _— b
2:2.? e WD

e NERE () VAVAPAVASS MNP AN P RNt AN A L P

_ 2058, 15-knotige
o0 axialsymmetrische Elemente

Abbildung 6.25: Hydraulischer Grundbruch im relativ schmalen axialsymmetrischen Baugrubenmodell im

geschichteten Baugrund: (a) Bruchflachenform, (b) Deformiertes Netz im Bruchzustand
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6.3 Erkenntnisse und Diskussion

Die durchgefihrten hydraulisch-mechanisch gekoppelten numerischen Untersuchungen zum hydraulischen
Grundbruch in der relativ breiten Baugrube in homogenen nichtbindigen Béden zeigten, dass eine Erhéhung des
Reibungswinkels von 25° auf 45° zu einer maximalen Erhéhung von 11% im Verhéltnis von
AHgit (gekoppelt) 14 Hiit(terzaghiy TUhrt. Es ergibt sich daraus, dass die aus den Modellversuchen gewonnenen
kritischen Potenzialdifferenzen mit zunehmendem MafRstab des Versuchskastens abnehmen missen, da die
Reibungswinkel der Versuchsbéden aufgrund des bei den Modellversuchen herrschenden niedrigen

Spannungsniveaus relativ hoch waren.

Weiterhin verdeutlichten diese Untersuchungen, dass drei unterschiedliche Bruchflachenformen des
hydraulischen Grundbruchs in der relativ breiten Baugrube in Abhéngigkeit vom Reibungswinkel und
Dilatanzwinkel des Bodens sowie vom Reibungswinkel zwischen dem Boden und der Wand auftreten kdnnen.
Die sind eine rechteckige Bruchflache mit einer Breite geringer als die von Terzaghi vorgeschlagene Breite, eine
dreieckige Bruchflache und eine oberflachennah entstehende Bruchflache. In den meisten Fallen, besonders bei
Boden mit relativ hohem Dilatanzwinkel und relativ niedrigem Reibungswinkel zwischen dem Boden und der
Verbauwand, stellt sich eine dreieckige Bruchflache ein. Dies erklart die Entstehungsursache der bei

kleinmaf3stablichen Modellversuchen beobachteten dreieckigen Bruchflachen.

Die in geschichteten Boden mit Kqpen /Kunen > 1 durchgefiihrten Untersuchungen ergaben, dass die Abweichung
der nach dem Verfahren von Terzaghi & Peck ermittelten Bruchfldche von der aus gekoppelten numerischen
Analysen erhaltenen Bruchfliche mit dem zunehmenden Verhéltnis der Dicke der oberen durchldssigeren
Bodenschicht ~ zur  gesamten  Einbindetiefe  stdrker ~ wird, sodass das  Verhdltnis  von
AHygit (gekoppelt) 14 Hgit (erzaghigpecky €1NEN Wert bis zu 1,7 erreichen kann. D. h. die Verwendung des Verfahrens von
Terzaghi & Peck zur Ermittlung der kritischen Potenzialdifferenz in geschichteten Boden mit Kopen /Kunten > 1

kann zu sehr unwirtschaftlichen Entwiirfen fuhren.

Im Allgemeinen kénnen die Ursachen der bei der Herstellung einer Baugrube auftretenden Deformationen wie

folgt zusammengefasst werden: Aufgrund von Aushubvorgéngen

= kommen die elastischen Verformungen des Bodens zurlick. AuBerdem wirkt der Boden auf der
Oberwasserseite als eine Last, was zum Stabilitatsverlust der Baugrubensohle filhren kann
(Gelandebruch bzw. Aufbruch der Baugrubensohle).

= reduzieren sich die totalen Spannungen innerhalb der Baugrube, sodass die Baugrubensohle vom
Porenwasserdruck angehoben werden kann (hydraulischer Grundbruch).

= konnen die an den Verbauwénden auftretenden Deformationen eine bemerkenswerte Hebung der

Baugrubensohle zur Folge haben.

Bei den Baugrubenmodellen in diesem Kapitel bestand kein Hohenunterschied zwischen der Baugrubensohle
und der Bodenoberflache auf der Oberwasserseite, sodass die Ruckkehr elastischer Verformungen und die
Entstehung eines Geldndebruchs ausgeschlossen waren. Der Einfluss der an der Verbauwand entstehenden
Deformationen auf die Hebungen der Baugrubensohle war ebenfalls ausgeschlossen, da die VVerbauwand als steif

und unverschieblich modelliert wurde. Somit bezogen sich die in diesem Kapitel durchgefiihrten Analysen auf
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die nur infolge Grundwasserstromungen entstehenden Veranderungen von Bodenspannungen und Verformungen

in den Baugruben.

Die Beriicksichtigung aller oben genannten Faktoren bei den gekoppelten numerischen Analysen fiihrt zu
niedrigeren kritischen Potenzialdifferenzen als die in diesem Kapitel ermittelten Werte. Jedoch ist eine
Parameterstudie dazu sehr aufwéndig, da beim Deformationsverhalten einer Baugrube viele Faktoren, wie z. B.
Baugrubenabmessungen, Einbindetiefe, die Festigkeits- und Verformungseigenschaften von Verbauwénden und
Abstltzungen, die Anzahl und Anordnung von Abstutzungen, mitwirken und somit den numerischen

Grenzzustand beeinflussen.
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7 Zusammenfassung und Ausblick

Durch die vorliegende Arbeit soll ein Beitrag zur genaueren Erfassung des hydraulischen Grundbruchs in
Baugruben in nichtbindigen Béden gegeben werden. Zu diesem Zweck werden numerische und experimentelle

Untersuchungen durchgefiihrt, aus denen gewonnene Erkenntnisse im Folgenden zusammengefasst werden.

Nach DIN EN 1997-1 (2014-03) kann der Sicherheitsnachweis gegen hydraulischen Grundbruch mittels zwei
unterschiedlicher  Grenzzustandsgleichungen  erbracht  werden, welche jedoch  unterschiedliche
Ausnutzungsgrade ergeben. Es wird gezeigt, dass dieser Widerspruch einfach beseitigt werden kann, indem die

Grenzzustandsgleichungen in Form von hydraulischen Geféllen angegeben werden.

Die numerischen Grundwasserstromungsanalysen verdeutlichen, dass dreidimensionale Baugrubenmodelle im
Vergleich zu zweidimensionalen Modellen héhere Porenwasserdriicke ergeben. Jedoch bringen dreidimensionale
Stromungsmodelle das Problem mit sich, dass die Form des entstehenden dreidimensionalen Bruchkdrpers
versuchsmaBig nicht bekannt ist, da der von Terzaghi vorgeschlagene Bruchkdrper auf seine Beobachtungen in
zweidimensionalen Modellversuchen basiert. Anhand der dreidimensionalen numerischen Analysen von
stationdren Grundwasserstromungen wird dargestellt, dass ein mittleres hydraulisches Gefalle in einem Quader
mit quadratischer Grundflache, deren Kantenldnge gleich der halben Einbindetiefe unter dem
Grundwasserspiegel ist, zu FlieRsand-Zustand am unendlich schmalen Stromfaden unmittelbar entlang der
Schnittlinie der Verbauwénde von quadratischen Baugruben flihrt, wenn sein Wert gleich dem kritischen Gefélle
des Bodens ist. Bei kreisformigen Baugruben ist ein Hohlzylinder mit einer Wanddicke, die gleich der halben
Einbindetiefe unter dem Grundwasserspiegel ist, als Bruchkorper anzunehmen. Ein mittleres hydraulisches
Gefalle in diesem Hohlzylinder fihrt ebenfalls zum FlieBsand-Zustand am unendlich schmalen Stromfaden
unmittelbar entlang der Verbauwéande von kreisférmigen Baugruben, wenn sein Wert gleich dem kritischen

hydraulischen Gefalle des Bodens ist.

Bei den durchgeflihrten Modellversuchen an Fein- bis Mittelsanden werden in der Regel vier typische
Bruchstadien beobachtet: 1) Geringe gleichméRige Hebungen auf der Unterwasserseite, 2) Erste Anzeichen eines
FlieBsand-Zustandes bzw. vulkanartige Durchbriiche, 3) Erhebliche Hebungen mit Setzungen auf der
Oberwasserseite, 4) Unter konstantem Potenzialunterschied fortschreitende Deformationen und letztendlich ein

totaler Kollaps.

Ein Potenzialunterschied, der nach Baumgart & Davidenkoff oder Terzaghi theoretisch zum Bruch fihrt,
entspricht geringen Hebungen in der Baugrubensohle. Diese Hebungen sind in der GréRenordnung von 2,5 mm
bis 4 mm und verursachen keine Setzung auf der Oberwasserseite. In der Baupraxis ist jedoch die Ermittlung der
GrolRe der stromungsbedingt entstehenden Deformationen ausgeschlossen, da auftretende Deformationen in einer
Baugrube nicht nur aus Grundwasserstrémungen sondern auch aus Bodenaushubvorgéngen, Wandverformungen
usw. resultieren. Der Fliesand-Zustand unterscheidet sich von diesen konventionellen Verfahren dadurch, dass
die beim Flielsand-Zustand entstehenden Porenwasserdriicke aufgrund der Lokalisierung der Stromung mittels
der Potenzialtheorie nicht genau ermittelt werden kdnnen. Die maximale Abweichung zwischen den gemessenen
und theoretisch ermittelten hydraulischen Geféllen ist bis zum ersten Anzeichen des Flielsand-Zustandes
geringer als 15 %. Erst nach der Entstehung des FlieRsand-Zustandes tritt eine erhebliche Abweichung auf.

Weiterhin kann die Entstehung des FlieRsand-Zustandes zu Setzungen auf der Oberwasserseite fuhren.
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Somit soll im Hinblick auf den hydraulischen Grundbruch zwischen den FlieRsand-Zustand und den totalen
Kollaps unterschieden werden. Bei Baugruben in nichtbindigen Bdden mit Ungleichférmigkeitszahl geringer
oder gleich 5 ist der FlieRsand-Zustand fiir die Bewertung der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruchs als
entscheidend anzusehen. Besonders aber bei relativ engen Baugruben spielt der FlieRsand-Zustand hinsichtlich
des hydraulischen Grundbruchs eine grof3e Rolle, da hier ein eventueller FlieBsand-Zustand Uber die gesamte

Baugrubensohle entsteht.

Bei den mitteldichten nichtbindigen Bdden mit Ungleichférmigkeitszahl grofer 5 verursacht ein hydraulisches
Gefélle von 2 X igjiersand (theor) KeiNe erhebliche Hebung auf der Unterwasserseite und somit keine Setzung auf der
Oberwasserseite. Aufbauend auf den Ergebnissen der durchgefiihrten Modellversuche an Feinsanden bis
Feinkiesen kann gesagt werden, dass nichtbindige Béden mit einer Ungleichférmigkeitszahl groRer als 5 und
einer bezogenen Lagerungsdichte groRer als 45 %, mindestens mitteldichte Grobsande, und Grobsand — Kies —

Gemische, unabhéngig ihrer Ungleichférmigkeitszahl und Lagerungsdichte, als giinstige Bdden anzusehen sind.

Die fiir homogene Bdden gemachten Aussagen treffen ebenfalls auf geschichtete Boden zu, in denen eine relativ
stark durchlassige nichtbindige Bodenschicht unter einer geringer durchlédssigen Schicht liegt (Koben /Kunten < 1).
Hier entsteht jedoch ein eventueller FlieRsand-Zustand, unabhé&ngig von der Baugrubenbreite, (ber die gesamte
obere Bodenschicht. Bei nichtbindigen geschichteten Boden mit Kopen /Kunten < 1 tritt der experimentell ermittelte
FlieBsand-Zustand deutlich friiher als der theoretisch ermittelte FlieRsand-Zustand auf, wenn die untere

Bodenschicht gegen Suffosion instabil ist.

Die numerischen Analysen von stationdren Grundwasserstromungen zeigen, dass die Entstehung eines
FlieRsand-Zustandes in  nichtbindigen  geschichteten Bodden, in denen das Verhéltnis des
Durchlassigkeitsbeiwertes der oberen Schicht zur unteren Bodenschicht groer oder gleich 10 ist, in meisten
Féllen ausgeschlossen ist. Die experimentellen Untersuchungen verdeutlichen, dass im Fall von Kgpen /Kunten > 1
die Verwendung des Verfahrens von Terzaghi & Peck zur Ermittlung der kritischen Potenzialdifferenz sehr
unwirtschaftliche Entwirfe zur Folge hat. Anhand der hydraulisch-mechanisch gekoppelten numerischen
Analysen wird dargestellt, dass die Abweichung der nach dem Verfahren von Terzaghi & Peck ermittelten
kritischen Potenzialdifferenz von der aus gekoppelten numerischen Analysen gewonnenen Potenzialdifferenz
mit dem zunehmenden Verhéltnis der Dicke der oberen relativ stark durchlassigen Bodenschicht zur
Einbindetiefe starker wird, sodass das Verhaltnis von AHqit (gekoppelt) /4 Hirit (Terzaghiereck) €IN€N Wert von bis zu 1,7
erreichen kann. Aus wirtschaftlichen Griinden empfiehlt sich die Durchfiihrung von hydraulisch-mechanisch
gekoppelten Analysen bei der Bewertung der Stabilititen von in geschichteten Boden mit Kopen /Kunten > 1
hergestellten Baugruben gegen hydraulischen Grundbruch, anstatt ihre Stabilitdten mittels eines vorbestimmten

starren Bruchkdrpers zu bewerten.

Weiterer Forschungsbedarf besteht beziglich des hydraulischen Grundbruchs in Fein bis Mittelsanden mit
schwach bindigen Schluffen. Bei solchen Béden kdnnte der Eintritt einer eventuellen inneren Erosion zu einem
kritischen hydraulischen Gefalle fiihren, welches im Vergleich zum theoretisch ermittelten Wert viel geringer ist.
AuBerdem sollen weitere Modellversuche zur genaueren Erfassung des hydraulischen Grundbruchs in

suffosionsgeféhrdeten geschichteten Boden durchgefihrt werden.
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