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VORWORT DES HERAUSGEBERS

Die experimentelle und theoretische Erforschung von bodenmechanischen Trag-
lastproblemen gehdrt zu dem langjédhrig gepflegten Arbeitsprogramm des
Instituts fiir Geotechnik (bis 1987: Institut fiir Grundbau und Bodenmecha-
nik).

Die hier vorgelegte Dissertation von Herrn Dr.-Ing. Sang Duk Lee aus Seoul,
Stidkorea, ist das jiingste Ergebnis dieser Bemiihungen und kniipft an die von
W. LUTZ 1983 abgeschlossene Arbeit an, bei der es um die Tragfihigkeit sus-
pensionsgestiitzter Schlitze neben Linienlasten ging. Seitdem ist es dank
der Forschungsergebnisse von Herrn Prof. GUSSMANN mdglich geworden, auch
rdumliche Traglastprobleme der Bodenmechanik durch systematische und voll-
sténdige Variation von Mehrkdrper-Bruchmechanismen theoretisch befriedigend

anzugehen, wofilir die Arbeit von Herrn Lee ein interessantes Beispiel gibt.

Die Veroffentlichung fdllt in eine Zeit, in der eine lebhafte Diskussion um
die Sicherheitsforderungen der Geotechnik im Gange ist. Ein wesentliches
Entscheidungselement ist dabei die Zuverldssigkeit des angewendeten Rechen-
modells. Sie ldBt sich auf dem hier aufgezeigten Weg auch fiir zahlreiche
andere Randwertaufgaben der Bodemmechanik beantworten. Ich wiirde mich daher
freuen, wenn die groBe Mihe, die Herr Lee sich gemacht hat, auf fruchtbaren

Boden fdllt und das Vertrauen in die Traglastmethode wachsen lift.

Auch nehme ich gerne Gelegenheit, mich bei der Deutschen Forschungsgemein-
schaft fiir ihre auskdmmliche finanzielle Férderung des Forschungsvorhabens
und beim Deutschen Akademischen Austauschdienst fiir die Finanzierung des

Aufenthaltes von Herrn Lee zu bedanken.
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KURZFASSUNG

Ziel der Arbeit ist es, das Tragverhalten von Einzelfundamenten neben
suspensionsgestiitzten Schlitzwidnden experimentell und theoretisch zu
kliren und der Baupraxis einen Dimensionierungsvorschlag zur Vermeidung
von Einbriichen zu unterbreiten.

In der Versuchsgrube (B/L/T = 9/12/4 m) des Instituts fiir Geotechnik
Stuttgart wurden zundchst 9 Grundbruchversuche als Kontrollversuche zur
Unterstiitzung der Scherfestigkeitsbestimmung und anschliefend 18 grof-
maBstabliche Schlitzversuche mit unterschiedlichen Schlitz- bzw. Funda-
mentabmessungen durchgefiihrt.

Bei den Versuchen wurde auf die von W. LUTZ (1983) eingefiihrte und seit-
dem bewahrte Technik der Suspensionssimulierung durch eine wassergefiillte
Membran zuriickgegriffen, die eine verlustfreie Wiederverwendung des Ver-
suchsbodens (Rheinsand) ermdglicht.

Umfangreiche Kraft- und Verformungsmessungen gestatteten die Erfassung der
Traglast und der Bruchform.

In einer zweiten kleinmaBstablichen Versuchsserie wurden weitere 7 Grund-
bruchversuche und 24 Schlitzversuche in einem Versuchskasten mit den Ab-
mesungen B/L/T = 1.0/1.2/1.0 m durchgefiihrt. Dabei wurde in 4 Versuchen der
Lastfall "anstehendes Grundwasser" simuliert.

Als theoretisches Modell wird zunichst ein aus zwei Bruchkérpern bestehen-
der Bruchmechanismus nach einem Verfahren, das auf PRATER (1973) zuriick-
geht, untersucht. Dem Ansatz des operativen Seitendruckparameters und der
Abschitzung der durch die Einzelfundamentbelastung entstehenden Spannungen
kommt eine entscheidende Bedeutung zu, wie durch Vergleich mit den Ver-
suchsergebnissen festgestellt wird.

Der Praxis wird ein Dimensionierungskonzept unter Beriicksichtigung einer
geometrieabhingigen Eichkurve nach diesem Verfahren vorgeschlagen.

Als weiteres Rechenmodell wird die 3-D-Variante der Methode der Kinemati-
schen Elemente nach GUSSMANN (1986) erfolgreich eingesetzt. Der angenommene
Bruchmechanismus besteht aus 6 bzw. nach Ausnutzung der Symmetrie aus 4
Elementen. Die Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen ist hierbei sehr

gut.
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SUMMARY

The thesis intends to investigate the bearing capacity of footings
adjacent to slurry trenches both by experiment and theory. This results

in a design proposal which is considered sufficiently safe to avoid
failures.

In the test pit (B/L/T = 9/12/4 m) of the Geotechnical Institute Stuttgart
9 initial bearing capacity tests were run to control the shear strength
data. Then, 18 large-scale trench tests with variable trench and footing
parameters were performed. During tbese tests, the retaining effect of the
slurry was simulated by a water bag 3 a technique introduced by W. LUTZ
(1983) and well-tried since then. This allows re-using the sand without
loss (Rhine Sand).

Comprehensive measurements of forces and displacements permitted recog-
nizing both the bearing capacity and the failure mode.

By a second small-scaled test sequence, 7 bearing capacity tests without
and 24 tests with trenches were run in a test box of B/L/T = 1.0/1.2/1.0 m
dimensions. With 4 of these, the loading case 'high ground water level' was
simulated.

In analysing the results, several approaches were tried. At first, a two-
body-mode was used for this problem, see also PRATER (1973). In comparing
the findings with the test results, the choice of the coefficient of
lateral earth pressure proved to be decisive as well as the evaluation of
the stresses induced by the footing into the ground.

For practical applications, a design concept following this approach is
proposed which is bound to a calibration curve depending on the geometry
of the problem.

In an additional analysis, the three-dimensional approach of GUSSMANN's
Method of Kinematical Elements (1986) is applied succesfully. The failure
mechanism applied consists of 6 or - using the symmetry of the problem -

4 elements. There is a very good agreement with the experimental findings.
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1. EINLEITUNG
Tm Grundbau werden Stahlbetonwidnde von der Geliandeoberfldche aus im Unter-

grund hergestellt. Die fir die Herstellung ausgehobenen Hohlrdume werden

durch eine thixotrope Tonsuspension bis zum Betonieren stabilisiert.

Dabei wird die Standsicherheit nicht nur gegen Abgleiten von Einzelkornern

und Korngruppen an der Erdwand ("Innere Standsicherheit") sondern auch

Schlitz ("AuBere Standsicherheit") geprift.

gegen die den Schlitz gefdhrdende Gleitflichenbildung im Boden um den \
|

Die "Innere Standsicherheit" der suspensionsgestiitzten Schlitzwand wird von

den Eigenschaften der Tonsuspension, der Korngrofe und der Filterlinge

bestimmt.

Die Bruchkdrperausbildung in der Nihe des Schlitzes infolge Absenkung des
Suspensionsspiegels im Schlitz oder Anstieg des Grundwasserspiegels im
Boden ist bereits von mehreren Verfassern untersucht worden. Dasselbe gilt
fiir die "Innere Standsicherheit!, daher werden diese Aspekte in der vor-

liegenden Arbeit nicht ndher untersucht.

Beim Aushub und der Herstellung des Schlitzes treten nur geringe Spannungs-
inderungen im Boden auf. Das ist einer der wichtigsten Vorteile der
Schlitzwandbauweise. Dadurch kénnen die Schlitze unmittelbar neben Bau-
werken angeordnet werden, wenn das Bauwerk geniigende Eigensteifigkeit hat

und wenn die Lamellenldnge entsprechend der LastgrdBe reduziert wird.

Wird eine ausreichend groBe &uBere Last auf einem Streifen oder Einzel-
fundament neben dem Schlitz aufgebracht, bildet sich ein Bruchkdrper mit
einer durch das Fundament erzwungenen Gleitfldche aus, obwohl die Suspen-
sionsspiegelhdhe im Schlitz und der Grundwasserstand im Boden konstant
bleiben. Solche vom Fundament erzwungenen Bruchmechanismen und die zuge-
hérigen Tragfahigkeiten des Fundamentes direkt neben dem Schlitz wurden

bislang kaum untersucht.

Dies gilt insbesondere fiir grofmaBstdbliche Versuche, bei denen die Bela-

stung selten bis zum Versagen des Schlitzes gesteigert wurde.



Diese Arbeit hat daher das Ziel, auf experimentellem Weg sowohl die rium-
liche Form des Bruchkérpers infolge der auf das Einzelfundament aufge-

brachten duBeren Auflast als auch seine Tragfihigkeit zu ermitteln.

Dafiir wurden die Versuche in zwei verschiedenen MaBstiben durchgefiihrt,
Die groBfmaBstdblichen Versuche wurden in einer freien Versuchsgrube durch-
gefihrt. Die kleinmaBstdblichen Modellversuche im Labor entsprachen im

Ablauf den groBmaBstiblichen Versuchen.

Der EinfluB von wechselnden Grundwasserstinden wird in begleitenden klein-
maBstiblichen Modellversuchen untékgucht.

Bei den Versuchen wurden die Einzelfundamente in variablen Abstinden von
verschieden langen und tiefen Schlitzen im Sand bis zum Versagen des
Schlitzes belastet. Die HuBere Last wurde senkrecht und mittig auf das
starre Fundament, dessen Abmessung in Schlitzrichtung jeweils kleiner als
die Schlitzldnge war, mit einer konstanten Vorschubgeschwindigkeit

aufgebracht.

Als Variablen wurden die Schlitzgeometrie, d.h. Schlitzldnge und -tiefe,
FundamentgréBe und -lage und die Dichte des Untergrundes gewsdhlt, Bei der
Variation der Fundamentlage wurde der Fundamentabstand von der Schlitzwand
auf der Mittellinie variiert. Damit lag die Last symmetrisch zum Schlitz.
Die FundamentgréBe und die Lagerungsdichte des Untergrundes wurden

ebenfalls variiert.

In einigen kleinmaBstdblichen Versuchen wurden Einzelfundamente neben dem
Schlitz auf der Oberfliche bei unterschiedlicher Grundwasserspiegelh8he
belastet. Dabei waren die Schlitzgeometrie, die FundamentgréBe und -lage,

sowie die Lagerungsdichte des Untergrundes konstant.

Die Schlitzwénde wurden nach dem Sandeinbau durch das Herausziehen einer
Zuvor eingestellten Stahlschablone hergestellt. Beim Herausziehen wurde

die Oberfldchenverformung neben dem Schlitz gemessen.,

Die Hohlrdume wurden bei der Schlitzherstellung anstelle einer echten Ton-
suspension durch einen mit Wasser gefiillten Foliensack gestiitzt. Dadurch

konnte der Sand problemlos fiir neue Versuche wieder verwendet werden. Der

Wasserspiegel im Schlitz wurde dabei jeweils auf Hohe der Geldndeoberkante

gehalten.

Der riumliche Verlauf der Bruchkdrper wurde beim Abgraben mittels der beim

Sandeinbau hergestellten Markierungsschichten festgestellt.

Die durchgefiihrten Versuche wurden zundchst mit Hilfe der rdumlichen

Kinematische-Elemente-Methode (REM-3D) nachgerechnet.

Dazu wurde ein fiir die praktische Anwendung geeignetes Berechnungsmodell
aus 6 rdumlichen Elementen entwickelt. Durch die Ausnutzung seiner

Symmetrieeigenschaften konnte die Berechnung auf 4 Elemente reduziert

werden.

Anhand der in den Versuchen festgestellten Bruchmechanismen wurde ein fiir
die Baupraxis brauchbares vereinfachtes Berechnungsverfahren aus zwei
Teilbruchkdrpern fiir die Tragfshigkeit eines Einzelfundamentes neben
suspensionsgestiitzten Schlitzen vorgeschlagen, das geometrisch einfach und

fiir die Baupraxis ausreichend genau ist.

Die anzusetzenden Erddruckbeiwerte fiir das vorgeschlagene Berechnungs-
verfahren wurden durch Riickrechnung der durchgefiihrten Versuche bestimmt.

Thre Berechtigung wurde durch die Nachrechnung der Versuchsserien 400 und

500 nach PULSFORT ( 1986 ) nachgewiesen.



2. STAND DER TECHNIK

2.1 ALLGEMEINES

Bei der Schlitzwandbauweise werden die schlitzfdrmigen Hohlriume im Boden
wdhrend der Aushubarbeit und bis zum Betonieren durch eine eingefiillte
thixotrope Tonsuspension stabilisiert. Die Qualitdtsanforderungen an

thixotrope Suspensionen als Fiillmaterial im Grundbau sind in DIN 4127
genormt.

Die Sicherheit gegen das lokale Abrieseln von einzelnen Bodenteilchen in
die Suspension und die riickschreitende Erosion fallen in das Konzept der
"Inneren Sicherheit" (WEISS, 1967; \gLLER-KIRCHENBAUER, 1977)

Wenn die Stiitzkraft der Suspension im Schlitz durch die Absenkung des
Suspensionsspiegels oder durch einen Anstieg des Grundwasserspiegels im
Boden abgemindert oder der Erddruck durch die in der Néhe des Schlitzes
liegende Auflast vergréfert wird, kommt es im Boden neben dem Schlitz zur

Ausbildung einer Gleitfliche. Der Erdkdrper rutscht auf der Gleitfliche in
den Hohlraum ab, er "versagt'. |

Die Sicherheit gegen die Gleitfléchenbildung im Boden, die "AuBere Sicher }

heit", wird im allgemeinen wie folgt definiert:

mit  S... Stiitzkraft der Tonsuspension
W... Druckkraft des Grundwassers
E... Erddruck

Eine andere Sicherheitsdefinition ergibt sich durch die Bildung des

Verhs ;
erhdltnisses von vorhandenen zu erforderlichen Scherparametern:

tan ¢ca

ﬂ¢ . L
tan ¢
erf
mit Peayte* vorhandener Reibungswinkel

Porgee* erforderlicher Reibungswinkel

SR

Einige der bis jetzt verdffentlichten Berechnungsmethoden fiir die Stand-
sicherheit einer geschlitzten Erdwand und die zugehdrigen durchgefiihrten
Schlitzversuche sind von WALZ/PRAGER (1978), MULLER-KIRCHENBAUER /WALZ/
KILCHERT (1979), LUTZ (1983), GUSSMANN (1983) und PULSFORT (1986) aus-

filhrlich dargestellt worden. Sie- werden hier nur kurz zusammengefaBt.

Die Erddruckkraft wird im ebenen Fall, z.B. bel sehr langem Schlitz, nach

der klassischen ebenen Erddrucktheorie berechnet.

Beim Schlitz mit begrenzter Linge werden die Erddruckkréfte im Boden im
duBeren Bereich des Schlitzes umgelagert, es entsteht eine "Gewdlbewir-

kung". Dadurch ist der réumliche Erddruck geringer als der ebeme Erddruck.

Dieser geringere réumliche Erddruck kann mit Hilfe der klassischen ebenen
Erddrucktheorie sus dem plastischen Grenzzustand in der diskreten Gleit-
fliche (Kinematische Methode) oder in einer Bruchzone (Statische Methode)

berechnet werden.

Einige Verfasser haben versucht, den rédumlichen Erddruck unter Beriick-
sichtigung von elastoplastischen Verformungen im Boden mit Hilfe der
Finite-Elemente-Methode (FEM) zu berechnen ("Kontinuumsmechanische
Methode"). Die Anwendung der FEM auf réumliche Bruchprobleme ist auch
wegen des groBen Rechenaufwandes noch nicht unproblematisch (LUTZ, 1983).

Es gibt zwar einige Methoden fiir den ebenen Fall, die zur sogenannten
uStatischen Methode" gehidren, fiir den r&umlichen Fall existiert jedoch

bisher keine allgemeine Methode.

Von Anwendungen der RANKINEschen Erddrucktheorie an einer zum Schlitz
parallelen vertikalen Elementscheibe wird in Abschnitt 2.3.1 kurz berichtet

werden.

Die einfachste und am hdufigsten angewandte Methode ist die Kinematische
Methode. Dabei wird das Gleichgewicht entweder am auf der Gleitflédche
abrutschenden Bruchmonolith mit COULOMBscher Erddrucktheorie, oder an
einer Bodenscheibe mit TERZAGHIscher Erddrucktheorie betrachtet (Abschnitt
2.3.2).

o
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Bei der Kinematischen Methode kann der gegeniiber dem ebenen Fall geringere
rdumliche Erddruck auf zwei Arten beriicksichtigt werden. Zum einen kdnnen
in den Seitenflidchen des Bruchkdrpers parallel zur Gleitfldche haltend
wirkende Schubkrifte angenommen werden (Prismatisches Bruchkdrpermodell:
PRATER, 1973 ; LUTZ, 1983), zum anderen kann dies durch eine Verminderung
des Bruchkérpervolumens geschehen (Muschelfdrmiges Bruchkdrpermodell: PIAS-
KOWSKI/KOWALEWSKI, 1965). Daraus ergeben sich einige Berechnungsverfahren,
die sich nach der Methode der Schubkrédfteberechnung in den Seitenfléchen
eines keilfdrmigen prismatischen Bruchkdrpermodells (vereinfachend Keilmo-
dell genannt) oder nach dem Vorgehen bei der Bruchkdrpervolumenverminderung
eines muschelférmigen Bruchkérpermodells unterscheiden.

Leitet man eine konzentrierte Auflast {iber ein seitlich neben einem Schlitz
liegendes Einzel- oder Streifenfundament ein, dann wird die Bruchkérperbil-
dung von der Schlitzgeometrie, der Lage und den Abmessungen des Fundamentes
beeinfluBt. Der dabel entstehende Bruchmechanismus weicht von dem ohne

groBe Auflast stark ab (LUTZ, 1983).

Der EinfluB einer konzentrierten Auflast kann am einfachsten beim keil-

formigen prismatischen Berechnungsmodell betrachtet werden. Hierbel werden

die zusdtzlichen Schubkrédfte infolge der Auflast an der Seitenfliche des 1
Keils unter Beriicksichtigung der Zwangsgleitfléchenbildung (LUTZ, 1983 ;
PULSFORT, 1986) oder ohne dessen Beriicksichtigung (WALZ/PRAGER, 1978) grob

angendhert.

Im Keflmodell k&nnen jedoch nur in Keilldngsrichtung konstante Lasten, d.h.
die auf der Keiloberfldche gleichverteilte Flichenlast oder die zur Keil-
léngerichtung parallele Linienlast, beriicksichtigt werden. Deshalb muB die
Einzellast im Keilmodell zur gleichméBigen Fléchenlast verschmiert (WALZ/
PRAGER, 1978) oder mit einem Abminderungsfaktor gegeniiber einer Linienlast
reduziert werden (LUTZ, 1983).

Sehr selten wurden Berechnungsverfahren direkt fiir Einzelfundamente entwik-
kelt (PULSFORT, 1986). Vielmehr wurden andere Modelle zur Berlicksichtigung
dieser Randbedingung angepafit.

2.2 KLASSISCHE ERDDRUCKTHEORIEN

Der réumliche Erddruck wird auf Grund der klassischen Erddrucktheorie er-

\

rechnet, und zwar nach zwei unterschiedlichen Verfahren, die Kinematische

und Statische Methode genannt werden (Bild 2.1).

Die Kinematische Methode, der ein Bruchmechanismus mit diskreten Gleit-
flichen zugrundeliegt, bildet die Grundlage der meisten réumlichen Erd-
druckansitze, wobei das Gleichgewicht an einem auf einer ebenen oder ein-

fach gekriimmten Gleitfliche abrutschenden Bruchmonolithen betrachtet wird.

COULOMB betrachtete ein Kréftegleichgewicht an einem Bruchmonolith,
TERZAGHI hingegen das Kriftegleichgewicht an einem scheibenférmigen Teil-

element des Bruchkdrpers.

C. RANKINE

A, COULOMB B. TERZAGHI

[R1. N
Oy 1 . III .
wBLY Lol
T zx zx 1
0z 0+d0,
—{z-cosad=—

Bild 2.1 Klassische Erdrucktheorie

RANKINE betrachtet das Gleichgewicht an einem infinitesimalen Element. Fir
die groBe Bruchzone, in der die MOHR-COULOMBsche Grenzbedingung erfiillt
ist, wird der Srtliche plastische Grenzzustand angesetzt (Statische Metho-

de).

2.3 STANDSICHERHEITSBERECHNUNG VON SCHLITZEN OHNE AUFLAST
Bei der Berechnung der Standsicherheit suspensionsgestiitzter schlitz-
férmiger Hohlrdume im Boden wird der Erddruck im allgemeinen nach folgenden
unterschiedlichen Verfahren berechnet:

- der Statischen Methode

- der Kinematischen Methode

~ der Kontinuumsmechanischen Methode.



2.3.1 STATISCHE METHODE

Bei der Statischen Methode befindet sich der Boden in der Bruchzone im
plastischen Grenzzustand (Zonenbruch), in der die MOHR-COULOMBsche Grenz-
bedingung erfiillt ist (Erddrucktheorie nach RANKINE). Dieser Erddruckansatz
wird in:einer zum Schlitz parallelen und an der Schlitzwand angrenzenden
senkrechten Elementscheibe mit der Dicke 1 betrachtet. Die Reibungskraft
hat auf die beiden lotrechten seitlichen Begrenzungsflichen in vertikaler
Richtung eine Stiitzwirkung. Dadurch wichst die Vertikalspannung in der

Scheibe mit der Tiefe unterlinear an.

SCHNEEBELI (1964) betrachtete die Gleichgewichtsbedingungen an einem
bogenférmigen Scheibenelement (Bild 2:2).

HUDER (1972) untersuchte die Gleichgewichtsbedingungen an einem Scheiben-
element unter der Annahme einer konstant verteilten Vertikalspannung an
einem geraden Scheibenelement und fiihrte einen Abminderungsfaktor gegen-

iiber dem ebenen Fall ein (Bild 2.2).

Die Erddruckkraft wird von beiden Autoren durch die Integration der Erd-

druckspannungen iiber die WandhShe berechnet.

Zu dieser Methode gehdren ebenfalls einige Losungsverfahren fiir axial-
symmetrische Fille (COX, 1981) oder ebene Probleme (SOKOLOWSKI, 1962). Es
gibt jedoch noch keine Verfahren fiir allgemeine rdumliche Probleme (GUSS-
MANN, 1983).

2.3.2 KINEMATISCHE METHODE

Bei der Kinematischen Methode wird anders als bei der Statischen Methode
der plastische Grenzzustand in diskreten Gleitflichen betrachtet (Linien-
bruch).

Die Erddruckkraft kann aus den Gleichgewichtsbedingungen an den auf einer
ebenen oder einfach gekriimmten Gleitfldche abrutschenden Bruchmonolithen
ermittelt werden. Die Variation der Bruchk®rpergeometrie liefert ihr Maxi-
mum. Der Bruchkdrper kann rechnerisch in vertikale (WALZ/PULSFORT, 1983)
oder horizontale (WALZ/PRAGER, 1978) Scheibenelemente oder auch in mehrere
Teilbruchkd8rper (PULSFORT, 1986) unterteilt werden.

Die rdumliche Wirkung, und damit die gegeniiber dem ebenen Fall kleinere

———l-.I.IIIIIIII---""_W

Erddruckkraft, kann auf verschiedenen Arten beriicksichtigt werden.

HUDER SCHNEEBELI

Bild 2.2 Bruchkdrpermodelle nach der Theorie von RANKINE (aus MULLER-
KIRCHENBAUER/WALZ/KILCHERT, 1979)

PRATER (1973), GUSSMANN/LUTZ (1981a), WALZ/PRAGER (1978) und WALZ/ PULS-
FORT (1983) setzten an den Seitenflichen des Bruchkeils zusidtzliche halten-
de Schubkrifte an (Prismatischer Bruchkérper in Abschnitt 2.3.2.A).

PIASKOWSKT /ROWALEWSKI (1965), KARSTEDT (1982) und WASHBOURNE (1984)
fiilhrten eine Abminderung des Bruchkdrpervolumens ein (muschelfdrmiger

Bruchkdrper im Abschnitt 2.3.2.B).

A) PRISMATISCHER BRUCHKUORPER

Der in der Natur bzw. in den Versuchen beobachtete ridumliche Bruchkdrper

wird grob als ein keilfSrmiges Prisma mit senkrechten Seitenflédchen ideali- i
siert. Es wird angenommen, daB dieser Bruchkdrper, dessen Querschnitt iiber |
die Schlitzléngsrichtung konstant ist, auf einer schmalen Gleitflidche in |

Richtung des Schlitzes abrutscht (Linienbruch).

Der raumliche Erddruck kann dann mit der klassischen Erddrucktheorie nach
COULGMB oder TERZAGHI durch den Abzug von haltenden Schubkréften an den
senkrechten Keilseitenflidchen, die von einigen Verfassern auch als

nStirnflichen" bezeichnet wurden, berechnet werden.
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Bild 2.3 Prismatische Bruchkdrper

Es wird angenommen, daf die Schubkréfte § unter einem solchen Winkel
gegen die Horizontale geneigt sind, daB sie parallel zur unteren Gleit-

fliche des Bruchkeils wirken.

Die Schubkrdfte H werden aus der auf die senkrechten Seitenfldche wirken-
den Normalkraft N und dem Reibungswinkel ¢ berechnet. Die Reibung in
den Seitenflichen wird gleichmdBig mobilisiert.
H = Netan ¢
Dabei betridgt die Normalkraft N

N = j o, + dF = J K, +o »dF=K_-* J o, =« dF
rY gy L

Daraus 1laRt sich folgern, daB die angesetzte Form der Vertikalspannungs-

verteilung fiir die Grofie des rdumlichen Erddruckes mafgeblich ist (WALZ/
PRAGER, 1978).

Es wurden von mehreren Autoren verschiedene Ansitze entwickelt (TROGER/

ADAMTCZYK, 1971; PRATER, 1973; WALZ/PRAGER, 1978; GUSSMANN/LUTZ, 1981a;
WALZ/PULSFORT, 1983).

Bei der Wahl des Seitendruckbeiwerts I(.y werden verschiedene Annahmen

getroffen. Sie liegen in folgenden Bereichen :

K, (6 =0) <K <K

ah _y_ah(5=-¢)

GUSSMANN (1983) nabm den Erdruhedruckbeiwert Ko an, da sich der Keil in
Schlitzlidngsrichtung nicht bewegt.

Der Erddruck wird aus der Gleichgewichtsbetrachtung am Bruchmonolithen
berechnet. Die minimale Erddruckkraft ergibt sich aus der Variation des

Gleitfldchenwinkels & .

PRATER (1973) erweiterte die COULOMBsche Theorie des prismatischen Bruch-
kérpers durch die Einfilhrung der zusdtzlichen Schubkréfte in den Seiten-
flichen. Dabei nahm er die Vertikalspannung als mit der Tiefe linear zu-
nehmend an. Dadurch werden die seitlichen Schubkrédfte iiberschdtzt. Sie
iiberschreiten beim Lastfall Eigengewicht ab einer gewissen Tiefe die wirk-
lichen Erddruckkréfte, und es ergeben sich zu grofie rechmerische Sicherhei-

ten.

WALZ/PRAGER (1978) kombinierten den prismatischen, eben begrenzten Gleit-
kérper und die TERZAGHIsche Erddrucktheorie miteinander. Auf der horizonta-
len Elementscheibe nahmen sie die Vertikalspannung als konstant an. Diese
Annahme fiilhrte bei einfach geknickten Gleitflidchen zu nur unwesentlich hd-

herem Rechenaufwand und zu einer geringfiigig gréBeren Erddruckkraft.

GUSSMANN/LUTZ (1981a) setzten an einem von einer Linienlast erzwungenen
Prisma seitlich stiitzende Schubkréfte infolge des Bodeneigengewichts und

der zum Schlitz parallelen Linienlast an.

Die Vertikalkraft infolge Eigengewicht und Linienlast wird bei diesem An-
satz um den Vertikalanteil der seitlichen Schubkréfte reduziert, als
Sicherheitsdefinition wurde die FELLENIUS-Regel angewendet.

In der DIN 4126 wird angenommen, daB die Vertikalspannung im Boden infolgé
des Bodeneigengewichtes linear mit der Tiefe zunimmt und ab einer gewissen
Tiefe konstant bleibt. Diese Annahme basiert auf einer Ndherungslosung von

TERZAGHI fiir Spannungen in einem Silo infolge gleichmdfiger Auflasten. Auf



die vertikalen Lamellen des Bruchkdrpers (WALZ/PULSFORT, 1983) konnen bei

diesem Ansatz auch konzentrierte Streifenfundamentlasten angesetzt werden.

B) MUSCHELFORMIGER BRUCHKORPER
Der in der Natur oder im Versuch auftretende rdumliche in den Schlitz
hinein abrutschende Bruchkdrper wird bei diesen Ansdtzen als muschelfdrmig

aufgefafit.

Mit dem gegeniiber dem keilfdrmigen Bruchmonolithen geringeren Bruchkﬁ;per-
volumen dieses Ansatzes wird eine kleinere rdumliche Erddruckkraft als im
ebenen Fall berechnet. \)

Die Ansitze von PIASKOWSKI/KOWALEWSKI (1965), KARSTEDT (1982) und WASH-
BOURNE (1984) unterscheiden sich nach der Art der Verminderung des Bruch-
kérpervolumens (Bild 2.4). Durch die Variatlon der Bruchkdrpergeometrie
wird der maximale Erddruck berechnet.

PIASKOWSKI /KOWALEWSKI (1965) haben die COULOMBsche Erddrucktheorie auf den
riumlichen Fall ibertragen, wobei als Bruchmonolith ein senkrecht stehender
Halbzylinder mit einer parabelfdrmigen Grundfldche angenommen wurde. Der
Zylinder wird von einer ebenen Gleitfliche geschnitten und hat an der Ober-
fliache die Form einer quadratischen Parabel. Die Mantelflédche des Zylinders
wird als spannungsfrei angenommen. Der Stich xp der Parabel 1#8t sich

aus der Schlitzlidnge Ls und dem Reibungswinkel ¢ wie folgt berechnen:

X = 0.5L ecot ¢
P 8

Xp =

N

7

Piaskowski/Kowalewski Washbourne Karstedt
(1965) (1984) (1982)

Bild 2.4 Abminderung des Bruchkorpervolumens

Durch eine Variation der Gleitflédchenneigung a wird der optimale Erd-
druck, der auf der sicheren Seite liegt, berechnet. Fir Fidlle ohne ZuBere
Belastung kann die rdumliche Erddruckkraft aus dem Nomogramm von PIASKOWS-
KI/KOWALEWSKI entnommen werden.

KARSTEDT (1982) hat mehrere vertikale Bodenscheiben endlicher Dicke zusam-
mengesetzt. Sie rutschen auf der Gleitfldche in Form einer logarithmischen
Spirale ab, die die Geldndeoberfldche senkrecht schneidet. Die Schnittpunk-
te der Spiralen mit der Geldndeoberfldche ergeben in der Draufsicht einen
halbkreisférmigen Bogen, der an den Ecken des Schlitzes endet und dessen
Scheitel von der Kante der Schlitzwand

X = (0.3 v0.,5)L

entfernt ist. P &
Nur unter der Annahme des Dilatanzwinkels v = @ ist die logarithmische

Spirale als Gleitfugenform kinematisch zuldssig.

WASHBOURNE (1984) hat das Volumen des prismatischen Keils durch den Abzug
des Volumens von seitlich stehenden Tetraedern vermindert. An beiden Sei-

tenflichen werden keine Kridfte ibertragen.

2.3.3 KORTINUUMSMECHANISCHE METHODE

Einige Verfasser haben versucht, die elastisch-plastische Verformung im
Boden infolge des Schlitzaushubes mit Hilfe der FEM zu berechnen. Fiir den
Boden wurden nichtlinear-elastische oder elastisch-plastische Stoffgesetze

verwendet.

LUTZ (1983) untersuchte die Spannungsverteilung um einen hydrostatisch ge-
stiitzten Schlitz bei elastisch-isotropem Materialverhalten mit der r&umli-
chen FEM. Dabei wurde die hydrostatische Stiitzwirkung in Form von &uBeren
Knotenkrdften berilicksichtigt. Der stufenweise erfolgende Aushub wurde nicht

gimuliert.

STROBL (1982) untersuchte das Spannungs-Verformungsverhalten des Bodens
beim Schlitzaushub mit Hilfe des nichtlinearen Stoffgesetzes von DUNCAN/
CHANG mit Stoffparametern aus Routine-Triaxialversuchen, wobei ein ebener
Zustand zugrundegelegt wurde. Fiir die rechnerische Bruchlast wurde angenom-
men, daB die rdumliche Wirkung vom Gebrauchszustand bis zum Bruchzustand

unverdndert bleibt,



2.4 SCHLITZ MIT GROSSER KONZENTRIERTER AUFLAST

Wird eine groBe konzentrierte Auflast {iber ein Einzel- oder Streifenfunda-
ment an der Oberflidche direkt neben einer suspensionsgestiitzten Schlitzwand
eingeleitet, muf der EinfluB der Auflast beim Nachweis der &uBeren Stand-
sicherheit der suspensionsgestiitzten Schlitzwand berilicksichtigt werden. Es
bildet sich ein Bruchkdrper mit Zwangsgleitfléche aus. Da die Zusatzspan-
nung infolge Auflast mit der Tiefe abklingt, erfolgt die vom Fundament er-
zwungene Bruchkdrperausbildung nur in einem Bereich nahe der Gelédndeober-
flache., Dieser Teil des Zusatzerddrucks wird wie derjenige aus Bodeneigen-

gewicht auf den tragfahigen Bereich an den Schlitz umgelagert.

h.

»*

Die gleichméBig verteilte Fliachenlast kann bei der im Abschnitt 2.3 be-

schriebenen Berechnungsmethode beriicksichtigt werden.

Selten wird ein Berechnungsmodell fiir eine Einzellast angegeben (PULSFORT,
1986). Meist wird ein Berechnungsmodell fiir eine Streifen- oder Flichen-
last angewendet. Damit wird die Umwandlung einer Einzellast in eine

Streifen~ oder Fliachenlast notwendig.

Ist das Fundament wesentlich linger als der Schlitz, findet eine Lastum=~
lagerung im Fundamentkdrper selbst statt. Die Umlagerung der Krdfte in das
vom Schlitz weit entfernte Fundamentteil fiihrt dazu, daf bei geniigend stei-

fem Fundament der Schlitz nicht pldtzlich versagt.

Wenn die Abmessungen des Fundamentes kleiner als diejenigen des Schlitzes
sind, ist die Erddruckumlagerung sowohl von der Fundamentlage und -gréBe

als auch von der Schlitzgeometrie sehr stark abhingig.

Bei konstanter Schlitzgeometrie nehmen die Umlagerung und dadurch auch die
Traglast mit zunehmendem Fundamentabstand zu. Bei groBem Fundamentabstand
ist die Umlagerung so groB, daf die Tragfdhigkeit praktisch durch den
Schlitzaushub nicht abnimmt. Bei einem sehr langen Schlitz wird dagegen

kein Erddruck umgelagert.

Beim muschelfdrmigen Bruchkdrpermodell kénnen die Oberfldchenlasten nur in
Form geringer gleichmiBiger Gelindeauflasten beriicksichtigt werden, da bei
groBen konzentrierten Oberflichenlasten die Ausbildung des Bruchkdrpers er-

heblich von diesen Lasten beeinfluBt wird. Damit weicht die Bruchkdrpergeo-

metrie stark von den vorgeschlagenen Formen ab.

Im prismatischen Bruchkérpermodell kann die Umlagerung des Zusatzerddruckes
infolge der Auflast durch die Annahme einer zusdtzlichen haltenden Schub-
kraft an der Seitenfldche berilicksichtigt werden. Das ist nur fiir eine zum
Schlitz parallele Linienlast oder eine auf der Keiloberfliche gleichmidBig
verteilte Flédchenlast mdglich. Die Ursache dafiir ist die in Schlitzlings-
richtung als konstant angesetzte Vertikalspannung im keilfdrmigen prisma-
tischen Bruchkdrpermodell. Die Einzellast muB deshalb in eine parallel zum
Schlitz verlaufende Linienlast oder gleichmiBige Flachenlast umgewandelt

werden.

PRATER (1973) vernachlidssigte die Stiitzkrdfte infolge einer Auflast an den
Seitenfldchen des keilférmigen Prismas im globalen Krdftegleichgewicht.

WALZ /PRAGER (1978) nahmen auf der horizontalen Elementscheibe die Vertikal-
spannung als konstant an, deshalb muBte die nicht konstante Oberflichenlast
auf der Elementscheibe zur gleichmdBig verteilten Flidchenlast verschmiert
werden. Dabei wurde die Zwangsgleitflichenbildung infolge eines Einzel-
oder Streifenfundamentes nicht beriicksichtigt. Es wurde jedoch nur der zum
Keil gehorende Teil der Auflast in eine gleichmdBige Flichenlast umgewan-
delt.

LUTZ (1983) beriicksichtigte die Druckumlagerung infolge der Linienlast
durch die Annahme von zusdtzlichen stiitzenden Schubkrédften an den Seiten-
flichen des von der Linienlast erzwungenen keilfdrmigen Prismas. Er schlug
fiir die Einzellast die Einfiihrung eines Abminderungsfaktors gegeniiber der

Linienlast vor.

PULSFORT (1986) schlug ein kinematisches Modell fiir die Berechnung der
Tragfdhigkeit eines neben einem Schlitz liegenden Einzelfundaments vor. Die
rédumliche Wirkung wurde durch die Annahme von Reibungskriften infolge einer
Einzellast an den Seitenflédchen der von der Einzellast erzwungenen Teil-

bruchkdrper auf begrenzter Linge erfaBt (Bild 2.5).

Das Rechenmodell wurde jedoch nicht anhand der beobachteten riumlichen Form

des Bruchkorpers, sondern fiir einen fiktiven Bruchmechanismus entwickelt.



Zusammenfassend existieren bislang keine befriedigenden Berechnungsmodelle
fiir einen rdumlichen Bruchmechanismus zur Berechnung der AuBeren Stand-
sicherheit, die die Einfliisse von Einzelfundamenten auf suspensionsgestiitz-

te Schlitzwdnde erfassen.

Berechnung der rechnerischen
Bruchmechanismuslinge LR

Bild 2.5 Berechnungsmodell mit begrenzter Bruchmechanismuslénge LR

nach PULSFORT (1986)

2.5 METHODE DER KINEMATISCHEN ELEMENTE

Wird eine geniigend groBe #uBere Auflast iiber dem starren Fundament neben
dem suspensionsgestiitzten Schlitz aufgebracht, entsteht ein vom Fundament
erzwungener Bruchmechanismus, der einen in den Schlitz einrutschenden
Bruchkdrper zur Folge hat. Dieser besondere Bruchmechanismus ist mit den
bislang entwickelten Verfahren nicht befriedigend zu berechnen. Er kann mit
der Methode der Kinematischen Elemente (KEM) nach GUSSMANN besser erfaBt
werden, indem das Kontinuum durch mehrere endlich kinematisch verschiebli-
che Bruchkérper (Kinematische Elemente) diskretisiert wird, um den Bruchzu-
stand zu bestimmen. Durch die Anwendung der KEM-3D ist es mdglich, den
besonderen ridumlichen Bruchmechanismus bei Schlitzproblemen unter Einwir-

kung eines Einzelfundamentes zu erfassen.

3. GROSSMASSTABLICHE VERSUCHE

3.1 UMFANG DER VERSUCHE

Die groBmaBstdblichen Modellversuche wurden in der Versuchsgrube im Ver-
suchsgeldnde des Instituts fiir Geotechnik der Universitdt Stuttgart durch-
gefiihrt. Die Versuchsgrube hat folgende Abmessungen: 9 m Breite, 12 m Linge
und 4 m Tiefe. Bei schlechtem Wetter konnen die Versuche unter einem provi-
sorischen Dach durchgefithrt werden.

Fir die 27 Versuche wurde der Sand viermal in die Grube eingebaut. Um die
Reproduzierbarkeit jedes Einbaus zu kontrollieren und den Grenzwert der
Tragféhigkeit der Schlitzwinde abzuschidtzen, wurden nach jedem Einbau
Grundbruchversuche in der Mitte der Grube ausgefiihrt.
Nach einem Einbau erfolgten 4 bis 7 Schlitzversuche. Um den EinfluB von In-
homogenitdten des Bodens klein zu halten, wurden die Versuche, die der Un-
tersuchung eines bestimmten Einflusses dienten, mdglichst im gleichen Ein-
bau durchgefiihrt.
Die durchgefithrten Versuchsreihen fiir 8 Grundbruch- und 19 Schlitz-

versuche wurden wie folgt bezeichnet :

REIHE | GRUNDBRUCHVERSUCHE SCHLITZVERSUCHE

BO NNFG50

Bl FG50B1,FG50G1 FL150,FAL00,FA125

B2 FG50B2 ,FG50G4 FT100B2,FT200,FT300,FA150

B3 FG50B3 ,FD50B3 FD4X,FD6X,FP100,FL250,FL10OB3

B4 FG50B4 FF25,FF75,FA50,FA100,FT50,FT100,FT150

* GRUNDBRUCHVERSUCHE (s. Tabelle 3.1)
Variation
Lagerungsdichte : 0.49 , 0.52 , 0.67

Vorschubgeschwindigkeit : 0.1 mm/min, 0.2 mm/min, 0.4 mm/min

Zusammenstellung
Reproduzierbarkeit : FG50B1/FG50B2/FG50B3/FG50B4
Lagerungsdichte : NNFG50/FD50B3

Vorschubgeschwindigkeit : FG50G1/FG50G4
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VER S UC H |FUNDAMENT B ODEN B R U C H |VORSCHB. VERSUCH SCHLITZ ‘FUNDAMENT BODEN BRUGCH
REIHE BEZEICH.| GROSSE | SCHEIN WICHTE REIB. | SPANNUNG SETZUNG|GESCHW. REIHE BE- LANG.TIEFE | GROSSE ABSTAND | SCHN. WICHT. REIB.|SPANNG.SETZG.
Lf/Bf KOHAS. TROCKN.WINKEL ZEICH- Ls Ts Lf/Bf Af KOHAS TROCK. WINK.
| NUNG (m) (m) (m/m) (m)  |[(kN/m? ) (kN/wi) (°) | (kN/m? ) (cm)

(m) (m) |(kN/w?)(kN/m) (°) (kN/w?*)  (cm) |(mm/min

Bl FL150 1.5 3.0 | 0.50/0.50 0.75| 8.0 16.51 38.7 351 1.52
Bl FA100B1 | 1.5 3.0 | 0.50/0.50 1.00| 8.0 16.41 38.4 511 2.22
Bl FAl125 1.5 3.0 | 0.50/0.50 1.25| 8.0 16.40 38.4 753 2.24

BO  NNFG50 | 0.5/0.5 7.9 16.83 40.5 1387 2.79 0.2

Bl FG50Bl1 | 0.5/0.5 7.7 16.16 37.3 1029 2.77 0.2

BL FG50G1 | 0.5/0.5 8.2 16<23 37.8 1012 2.45 0.1 |
ib B2 FT100B2 | 1.5 1.0 | 0.50/0.50 0.75| 7.5 16.38 38.3 399 1.59

B2 FG50B2 | 0.5/0.5 7.9 16.38 38.2 1036 2.56 0.2 B2 FT200 1.5 2.0 | 0.50/0.50 0.75| 7.5 16.29 37.9 336 1.62
B2 FG50G4 | 0.5/0.5 7.0 16.44  38.7 1010 2.83 0.4 B2 FT300 1.5 3.0 | 0.50/0.50 0.75| 7.5 16.29 37.9 341 1.68
B2 FAl50 1.5 3.0 | 0.50/0.50 1.50| 7.5 16.33 38.0 833 2.80

B3 FG50B3 | 0.5/0.5 7.6 16.38 38.2 1003 2.75 0.2

B3  FD50B3 | 0.5/0.5 7.4 16.55 38.8 1058 2.30 0.2 B3 FD4X 1.5 3.0 | 0.50/0.50 0.75| 7.4 16.51 38.8 362 1.61

B3 FD6X 1.5 3.0 | 0.50/0.50 0.75| 7.4 16.70 39.6 410 1.12
B3 FP100 1.5 3.0 | 1.00/0.50 0.75| 7.4 16.43 38.4 279 1.54
B3 FL100 1.0 2.5 | 0.50/0.50 0.75| 7.4 16.35 38.2 617 1.71
B3 FL250 2.5 2.5 | 0.50/0.50 0.75| 7.4 16.34 38.2 439 2.10

B4 FG50B4 | 0.5/0.5 6.8 16.48 38.5 961 2.62 0.2

Tabelle 3.1 GrofmaBstdbliche Grundbruchversuche

B4 FA50 1.5 3.0 | 0.50/0.50 0.50 | 6.8 16.24 38.0 154 1.15
B4 FALOO 1.5 3.0 | 0.50/0.50 1.00| 6.8 16.38 38.4 616 2.03

* SCHLITZVERSUCHE (s. Tabelle 3.2)

Variation
Schlitzlénge :1.00m, 1.50 m, 2.50 m B4 FF25 1.5 3.0 | 0.25/0.25 0.625 6.8 16.47 38.5 651 1.25
Schlitztiefe : 0.50 m, 1.00 m, 1.50 m, 2.00 m, 3.00 m B4 FF75 1.5 2.5 | 0.75/0.75 0.875 6.8 16.64 38.2 373 2.17
FundamentgroBe : 0.25 m/0.25 m, 0.50 m/0.50 m, B4 FT50 1.5 0.5 | 0.50/0.50 0.75| 6.8 16.42 38.8 619 1.46
0.50 m/1.00 m, 0.75 m/0.75 m B4 FT100 1.5 1.0 | 0.50/0.50 0.75| 6.8 16.35 38.2 487 1.38
Fundamentabstand : 0.50 m, 0.75 m, 1.00 m, 1.25 m, 1.50 m B4 FT150 1.5 1.5 | 0.50/0.50 0.75| 6.8 16.45 38.5 472 1.92

Lagerungsdichte : 0.45, 0.51, 0.59
(Vorschubgeschwindigkeit in Fundamentmitte 0.2 mm/min)

Zugammenstellung Tabelle 3.2 GroPmaBstdbliche Schlitzversuche
Schlitzlédnge : FL100/FL150/FL250
Schlitztiefe : FT50/FT100/FT150/FT200/FT1300 3.2 VERSUCHSBODEN
Fundamentabstand : FA50/FL150/FAL100/FA125/FA150 3.2.1 BESCHREIBUNG
Fundamentgrdfe : FF25/FF75/FP100 Als Versuchssand wurde der im Freigelidnde des Instituts fiir Geotechnik der
Lagerungsdichte : FD4X/FD6X Universitdt Stuttgart vorhandene Rheinsand verwendet.

Die bodenmechanischen Kennwerte des verwendeten Sandes sind:

-~ schwach feinkiesiger, gleichférmiger Mittel- bis Grobsand
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Bild 3.1 Kornverteilungslinie des Versuchsandes

-~ Die dichteste und lockerste Lagerung wurde wie folgt festgestellt :

lockerste Lagerung | dichteste Lagerung

Porenanteil n = 0.459 n = 0.308
max min

Porenzahl e = 0.847 e = 0.445
max min

Trockenwichte Yd = 1.424 Yd = 1.834

Die Eigenschaften des Sandes wurden bereits von SPOTKA (1977), VOGT (1984)
und SMOLTCZYK/KOLB (1985) untersucht und beschrieben.

Der Sand war erdfeucht mit einem Wassergehalt zwischen 4 % und 8 %. Die Ur-
sache fiir diesen Wassergehalt ist die Lagerung des Sandes im Freien und die

in der Regel nicht iiberdachte Versuchsgrube.

Der Sand wurde mitteldicht eingebaut. Die Verdichtung erfolgte mit einer
Riittelplatte (SPOTKA, 1977; VOGT, 1984; SMOLTCZYK/KOLB, 1985). Der Rei-
bungswinkel des Sandes betrug zwischen 32° fiir die lockerste und 42° fiir

die dichteste Lagerung.

3.2.2 SCHERFESTIGKEIT DES BODENS

Da der Sand feucht war, erhohte sich die Scherfestigkeit durch die schein-
bare Kohdsion (KAHL/NEUBER, 1957). Die GroBe der scheinbaren Kohdsion wurde
durch die Rickrechnung der durchgefiihrten Grundbruchversuche bestimmt. Sie
lag zwischen 6.5 und 8.0 kN/m* (Tabellen 3.k umd 3.2).

Die Scherfestigkeit des Sandes in Abhdngigkeit von der lagerungsdichte wur-
de nach SCHULZE (1968) wie folgt angenommen (s. SALDEN, 1980; BATCKE,
1982):
cot ¢ = acey + b
Hierbei ist ? innerer Reibungswinkel
e Anfangsporenzahl.
Die Konstanten a und b wurden aus CD-Triaxialversuchen mit unter-

schiedlicher Einbaudichte ermittelt.

TEFERRA (1975) verdffentlichte anhand seiner Erfahrungen eine Gleichung fiir
die Konstanten a und b in Abhdngigkeit von der Kornverteilung:
a = 2.105 + 0.097 « (d
b = 0.845 - 0.398 « a,

Das Ergebnis der eigenen CD-Triaxialversuche mit einem Probendurchmesser

85/d15)

von 10 cm und einer Probenhdhe von 20 ¢m zur Ermittlung der Konstanten a
und b stimmte mit dem Vorschlag von TEFFERI recht gut iiberein. Die Ab-
hingigkeit des Scherwinkels von der Anfangsporenzahl ey ist in Bild 3.2
dargestellt.

3.3 VERSUCHSEINRICHTUNG
3.3.1 SCHABLONE FUR DIE SCHLITZHERSTELLUNG
Die Schlitze wurden durch eine U-formige Schablone mit den Abmessungen

von Breite/Lidnge/Tiefe = 0.8 m/1.5 m/3.0 m vor dem Sandeinbau vorgeformt



und anschlieBend durch Herausziehen der Schablone hergestellt.

Die Schablone bestand aus 5 mm dickem Stahlblech mit angeschweifiten Aus-
steifungsrippen aus Stahlprofilen IPB 80 und U 80. Sie hatte ein Gewicht
von ca. 1000 kg (Bild 3.4).
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Bild 3.2 Abhdngigkeit des Scherwinkels von der Anfangsporenzahl

Die AuBenwand der Schablone war ausreichend eben und glatt, so daB ein
AufreiBen der Schlitzwand beim Herausziehen der Schablomne verhindert

werden konnte.

3.3.2 BELASTUNGSEINRICHTUNG

Das Widerlager fiir die durch eine Presse auf das Fundament aufzubringende
Last bildete eine verschiebliche Belastungsbriicke, die mit Betonwiirfeln
belastet war (Bild 3.3). Sie bestand aus zwei im Abstand von 0.5 m parallel
liegenden Profilen IPB 600. Die Briicke hatte eine Linge von 12 m und war
auf zwei fahrbaren Wagen befestigt. Die Wagen liefen auf Schienen, die an
beiden Seiten der Versuchsgrube angeordnet waren. Damit war die Briicke in

Liangsrichtung der Versuchsgrube verschieblich.

Die zwischen den beiden Tridgern angeordnete Presse konnte zusdtzlich in
Trdgerlédngsrichtung verschoben werden. Die Presse, ein hydraulischer
Servozylinder, konnte so genau positioniert werden.

Durch eine auf der Fundamentplatte eingebaute KraftmeBdose wurde die

aktuelle Belastung widhrend der Versuche gemessen.
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Bild 3.3 Versuchsgrube und Belastungsbriicke im Freigeldnde



Bild 3.4 Schablone zur Schlitzherstellung

3.3.3 FUNDAMENTPLATTE

Als Fundamente wurden 4 verschiedene LastplattengrdBen gewdhlt:

Linge/Breite = 0.25m/0.25m  starr,
Linge/Breite = 0.50 m/0.50 m  starr,
Lénge/Breite = 0.50 m/1.00 m  starr,
Linge/Breite = 0.75 m/0.75 m  starr.

Die Plattenkonstruktion bestand aus einer 24 mm dicken Stahlplatte mit
10 cm hohen angeschweiBiten Verstdrkungsrippen (Bild 3.6). Um die Last
punktférmig einzuleiten, lag eine Gelenkkugel zwischen dem Kolbenkopf und
der KraftmeBdose, die auf der gehdrteten, ebenen Stahlplatte oben in der

Mitte angebracht war.

3.4 MESSPROGRAMM

3.4.1 MESSWERTERFASSUNG

Wihrend der Fundamentbelastung wurden die auf das Fundament aufgebrachte
Last, die Verformung des Geldndes und die Horizontalverschiebung der ge-
schlitzten Erdwand gemessen. Die von den Wegaufnehmern und der Kraf tmeBdose
kommenden Signale wurden mit einer SPECTRA-MeBanlage erfait. Eine ausfﬁhr-
liche Beschreibung der SPECTRA findet sich bei SMOLTCZYK/KOLB (1985). Mit

einem Microcomputer COMMODORE 8032 wurden die iiber die SPECTRA ankommenden
MeBwerte kontrolliert und auf Magnetdiskette gespeichert.
Es wurden insgesamt 30 Weggeber und 1 KraftmeBdose abgelesen. Bild 3.7

zeigt eine Ubersicht des Aufbaus der Schlitzversuche.

3.4.2 MESSWERTE

Die Oberflichenverformung konnte an verschiedenen Punkten bei der Schlitz-
herstellung und beim Belasten durch die neben der Platte angeordneten Weg-
geber gemessen werden. Die Weggeber besaBen einen maximalen MeBweg von 20
cm und ein Auflésungsvermdgen-von 0.0l mm. Mit Hilfe von Pendelstangen aus
15 x 30 mm Kantrohr wurden die Horizontalverschiebungen der geschlitzten
Erdwand widhrend der Fundamentbelastung in Tiefenabstdnden von 50 cm ge-

messen. Um die Verluste aus dem langen Hebelarm der Pendelstange klein zu

Bild 3.5 Sandarbeit mit Bagger

halten, wurden sehr empfindliche Weggeber verwendet, die mit 0.00l mm Ge-
nauigkeit maximal 50 mm Verschiebung messen konnten, wobei die Abweichung

von der Linearitit 0.0l % bis 0.15 % betrug.

Die auf das Fundament aufgebrachte Last wurde durch eine KraftmeBdose

gemessen, die in einem Temperaturbereich -10° bis 70° Celsius eine



Bild 3.6 Fundamentplatte

Genauigkeit von 0.1 % und Empfindlichkeit von 2 mV/V aufweist (SMOLTCZYK/
KOLB, 1985).

Bild 3.8 zeigt die Anordnung der MeBpunkte beim Schlitzversuch. Bild 3.9
zeigt eine Ubersicht des MeBsystems fiir einen Schlitzversuch und Bild 3.10

fiir einen Grundbruchversuch.

3.5 VERSUCHSDURCHFUHRUNG

3.5.1 EINBAU DES SANDES IN DIE VERSUCHSGRUBE

Durch die langjéhrige Erfahrung des Instituts mit groBmaBstdblichen Ver-
suchen konnte ohne groBe Schwierigkeiten ein befriedigend homogener und

reproduzierbarer Untergrund in der Versuchsgrube hergestellt werden.
Die Schlitzschablone wurde im leeren Zustand der Grube an der geplanten Po-
sition eingesetzt. AnschlieBend wurde der 3 m tiefe, mitteldichte Unter-

grund in Schichten von ca. 25 cm lagenweise eingebaut.

Der Sand wurde von der seitlich neben der Versuchsgrube liegenden Deponie

Fundament

i, S—

Bild 3.8 Anordnung der Mefipunkte beim Schlitzversuch




mit dem Greifer des Seilbaggers punktfoérmig in die Grube eingebracht

(Bild 3.11). Das Absetzen des Greiferinhalts erfolgte vorsichtig und direkt
iiber der Oberflédche des bereits eingebauten Sandes. Damit wurde eine
zugsdtzliche Verdichtung des bereits eingebauten Sandes durch freien Fall
des Schaufelinhalts verhindert. Danach wurde der Sand mit Schaufeln und
breiten Rechen verteilt. Die sich ergebende ca. 25 em dicke Lage wurde mit
einem Flédchenriittler AT 2000 mit einer empirisch festgelegten Ubergangszahl
verdichtet, so daB die gewﬁnschte‘mittlere Lagerungsdichte erreicht wurde
(Bild 3.12).

\-
Die Dichte des eingebauten Sandes :turde in jeder 4. Lage an verschiedenen

Stellen der Oberflédche mit dem Ausstechzylinder iberpriift.

3.5.2 SCHLITZHERSTELLUNG
Es wurden Schlitze mit folgenden Geometrien hergestellt (die Breite B8
der Schlitze betrug jeweils 0.8 m):

Bild 3.9 Messen der Horizontalverschiebung der Erdwand mit Hilfe der
Pendelstange

Bild 3.11 Punktférmige Einbringung des Sandes in die Versuchsgrube

Zehn Schlitze wurden durch das Herausziehen der vor dem Sandeinbau ein-
gestellten Stahlschablonen hergestellt (Bild 3.15). Sechs Schlitze

konnten nach dem Sandeinbau direkt ausgegraben werden.

Die Schlitze wurden anschlieBend stets durch einen mit Wasser gefiillten
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Schlitzlénge Schlitztiefe Bemerkung Zahl der
Ls Ts Versuche
(m) (m)
1.00 2.50 a 1
1.50 1 0.50 a 1
1.50 1.00 a 2
1.50 1.50 a 1
1.50 2.00 El 1
1.50 2.5 s 1
1.50 3.00 ’ 8 11
2,50 2.50 a 1

Bemerkung a: ausgegraben nach dem Einbau der Grubenfiillung
s8: hergestellt durch Schablone

Foliensack gestiitzt. Der Schlitzherstellungsvorgang ist in Bild 3.14

schematisch dargestellt.

Bei der Herstellung wurde die SchablonenauBenwand vor dem Sandeinbau mit
einer 2 bis 5 mm dicken verdiinnten Fettschicht versehen. AnschlieBend wur-
den Folienstreifen direkt auf die geschmierte Schablonenwand aufgebracht.
Nach dem Sandeinbau wurde die Innenseite der Schablone mit einem 10 bis 15
% Bentonitbrei geschmiert. Diese MaBnahmen boten zusdtzlich einen optimalen
Schutz fiir den wassergefiillten Foliensack. Durch die beiden anliegenden
Schmierschichten aus Bentonit und Fett trat praktisch keine Reibung beim
Herausziehen der Schablone zwischen dem Sack und den am Boden anklebenden
Folienstreifen auf. Damit war die Voraussetzung fiir eine freie Bruchkdrper-

ausbildung gegeben.

Der aus einer 0.4 mm dicken Spezialfolie hergestellte Foliensack wurde in
die Schablone eingelegt und mit Wasser gefiillt (Bild 3.13).

Die Folie war einerseits sehr verformungsweich, andererseits aber ausrei-
chend widerstandsfdhig gegen mdgliche Beschddigung. Die HShe des Wasser-

spiegels im Foliensack entsprach jeweils der Geldndeoberflidche.

Die Schablone wurde mit einem Kran entlang der starr an der Grubenwand be-

festigten Schablonenfijhrung langsam (ca. 0.5 cm/min) herausgezogen. Dabei
wurde die Oberflachenverformung infolge des Wechsels der Stiitzung von der
Stahlschablone zu der Stiitzung durch den hydrostatischen Wasserdruck gemes-
sen. Die Oberflichenverformungen waren vernachlissigbar klein (< 1 mm).

Bild 3.17 zeigt ein Beispiel der Oberflachenverformung beim Herausziehen

der Schlitzschablone.

Bild 3.13 Vorbereitung des Foliensackes
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Bild 3.14 Scheﬁatische Darstellung der Schlitzherstellung durch Heraus-
ziehen der Schablone

Bild 3.15 Herausziehen der Schlitzschablone
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3.5.3 FUNDAMENTBELASTUNG

Nach Herstellung der Schlitzwinde wurde die Belastungsbriicke mit der Presse
in Position geschoben. Dabei hing die Presse am Querjoch der Belastungs-
briicke. Panach wurden die Ballastwiirfel vorsichtig mit dem Kran auf die

Briicke geladen (Bild 3.18).

Das Fundament wurde mit dem von SMOLTCZYK/KOLB (1985) iibernommenen hydrau-
lischen Steuersystem iiber ein‘Proportionalventil mit einer Geschwindigkeit
von 0.2 mm/min weggesteuert. Die ausfiihrliche Beschreibung des Steuersy-
stems findet sich bei SMOLTCZYK/KOLB (1985).

Um eine deutlich/sichtbare Bruchkdérperbildung zu erzielen, wurden die Ver-

suche nach der deutlichen Kraftabnahme noch weitergefahren.

Bild 3.16 Messen der Oberflidchenverformung beim Herausziehen der
Schlitzschablone

3.6 VERSUCHSERGEBNISSE
3.6.1 ALLGEMEINES
Insgesamt 19 Schlitzversuche wurden in 5 Versuchsreihen, B0-Bl-B2-B3-B4,
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fp100

durchgefiihrt (vergl. Tabelle 3.1 und Tabelle 3.2).

HETUNG

2
T
13

In Abschnitt 3.6.2 werden die Ergebnisse der durchgefiihrten 8 groSien

Ls
Ts

| Grundbruchversuche beschrieben.

| Die Ergebnisse der zur Uberpriifung der erreichten Qualitdt des Sandeinbaus
| durchgefiijhrten Grundbruchversuche, FG50BL (Bau 1), FG50B2 (Bau 2), FG50B3
| (Bau 3), FG50B4 (Bau &), zeigen eine gute Reproduzierbarkeit des Sandein-
! baus (Tabelle 3.3 und Bild 3.21).

| In den Ergebnissen der Versuche FD50B3 und NNFG50 wird der EinfluB8 der

I mm]
154 % 16 17 12

SCHLITZVERSUCH
Schlitzlaenge
Schlitztiefe

SETZUNG

| Lagerungsdichte des Untergrundes auf das Grundbruchverhalten deutlich
(Tabelle 3.4 und Bild 3.22).
Beim Vergleich der Versuche FG50Gl und FG50G4 mit anderen Grundbruchversu-

| chen wurde kein nennenswerter EinfluB der Vorschubgeschwindigkeit auf das

Bild 3.17 Beispiel der Oberfldchensetzung beim Herausziehen der Schablone | Lastsetzungsverhalten im Sand gefunden (Bild 3.23).
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Die Ergebnisse der durchgefiihrten 19 Schlitzversuche werden in Abschnitt
3.6.3 dargestellt.

Die Tragfihigkeit der unterschiedlich groBen Fundamente neben den
Schlitzen ergibt sich aus den Ergebnissen der Versuche FF25 - FT300 -

FF75 - FP100.

Die Tragfshigkeitszunahme mit zunehmendem Fundamentabstand Af wird beim
Vergleich der Versuche FA50 - FT300 - FALOO - FA125 - FA150 deutlich. Bei
groBem Fundamentabstand, etwa gleich der Schlitzlénge, zeigte sich bereits
ein deutliches Grundbruchverhalten.

Der EinfluB unterschiedlicher Schlitfléngen Ls wurde in den Versuchen
FL100 - FT300 - FL250, der EinfluB d%ﬁ Schlitztiefe (Ts) in den Ver-
suchen FT50 - FT100 - FT150 - FT200 - FT300 untersucht.

Die Versuche FT300 - FD4X - FD6X hatten als Ergebnis, daB die Tragfdhig-
keit eines Schlitzes mit der Erhdhung der Lagerungsdichte des Untergrundes
deutlich wéachst.

Das Lastsetzungsverhalten aller durchgefiihrten Schlitzversuche bei unter-
schiedFichen Randbedingungen ist in Abschnitt 3.6.3.A und die Geldnde-
verformungen um das Fundament neben dem Schlitz sind in Abschnitt 3.6.3.B
beschrieben.

Aus der gemessenen Horizontalverschiebung der Schlitzwand wird die begrenz-
te Bruchkérperbildung in Tiefenrichtung nachgewiesen (Abschnitt 3.6.3.C).
In Abschnitt 3.6.3.D wird die Bruchkdrperbildung bei den durchgefiihrten
Schlitzversuchen dargestellt. Der allgemeine Bruchmechanismus ist deutlich

erkennbar; ebenso der Effekt der einzelnen Randbedingungen.

3.6.2 GRUNDBRUCHVERSUCHE

Die Grundbruchversuche wurden jeweils mit einer starren Fundamentplatte mit
den Abmessungen Lf/Bf = 0.5 m/0.5 m durchgefiihrt. Dabei wurden die auf

das Fundament aufgebrachte Kraft, die Fundamentsetzung und die Geldndever-

formung neben dem Fundament gemessen. Bild 3.19 zeigt ein Beispiel fir die

Ergebnisse eines Grundbruchversuchs. Die Grenzlast der durchgefihrten

Grundbruchversuche wurde nach Abschnitt 3.6.2.A bestimmt.

Die gemessene Geldndeverformung zeigt eine deutliche Bruchkdrperbildung
auf der Gelindeoberfldche (Bild 3.20). Sie wird in Abschnitt 3.6.2.B be-
schrieben.

Die Ergebnisse der bei jeder Versuchsreihe durchgefiihrten Grundbruchver-

suche, Versuche FG50Bl - FG50B2 - FG50B3 - FG50B4, zeigen die Obergrenze

T
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der Tragfihigkeit des Fundamentes neben dem Schlitz auf. Zugleich ermogli-

chen sie die Uberpriifung der Reproduzierbarkeit eines kiinstlich hergestell-
ten Untergrundes. Sie stellen damit die Vergleichbarkeit aller durchgefihr-
ten Versuche sicher (Bild 3.2l in Abschnitt 3.6.2.C).

Die Traglast des Fundamentes auf dem Untergrund mit unterschiedlicher Lage-
rungsdichte, Versuche NNFG50 - FD50B3, ist in Abschnitt 3.6.2.D (Bild
3.22), der EinfluB der Vorschubgeschwindikeit, Versuche FG50G1-FG50G4, in
Abschnitt 3.6.2.E (Bild 3.23) beschrieben.

A) BRUCHLAST

Nach TERZAGHI/JELINEK (1954) und VESIC (1963, 1967) kann der Grundbruch in

Abhdngigkeit von der Lagerungsdichte in unterschiedlicher Weise eintreten:

1. Bei dichter Lagerung, bezogene Lagerungsdichte ID > 0.7, tritt ein all-
gemeines Abscheren, das als "Klassischer Grundbruch" bezeichnet wird,
mit voll ausgebildeten Scherflédchen ein. Der Grundbruch tritt plotzlich
und mit groBer Verformung auf.

2. Bei mittlerer Lagerungsdichte, 0.35 < ID < 0.7, tritt das Versagen
durch ortliches Abscheren mit nicht voll ausgebildeten Gleitflédchen
ein.

3. Bei lockerer Lagerung, ID < 0.35, tritt ein Stanzscherbruch ohne deut-
liche Gleitfldchenbildung auf.

Beim allgemeinen Abscheren ist die Bruchlast aus der Lastsetzungslinie ein-

deutig bestimmbar.

Bei 6rtlichem Abscheren und Stanzscherbruch ergibt sich kein ausgepridgtes

Lastsetzungsverhalten. Deshalb werden fiir diese Fidlle in der Literatur

mehrere Verfahren fiir die theoretische Bestimmung der Grenzlast angefiihrt.

Die Grenzlast wird in der Praxis mit Setzungskriterien anstatt mit Grund-

bruchkriterien bestimmt (s. SALDEN, 1980; BATCKE, 1982).

Die durchgefiihrten Grundbruchversuche zeigten meistens deutliche Grenz-
werte. Nur bei einigen Versuchen wurde die Grenzlast nach SCHENCK (1951),
bzw. DIN 1054 (1976) bestimmt.

B) GELANDEVERFORMUNG
Wahrend der Fundamentbelastung wurde die Geldndeve:formung an verschiede-

nen Punkten um das Fundament gemessen.
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Die Reproduzierbarkeit des Grubeneinbaus wurde durch die Grundbruch-
° 2 8 E] g ] versuche gepriift, deren Ergebnisse in Tabelle 3.3 aufgefiithrt sind.
{wa] EELIRECHSEY

Die in Bild 3.21 dargestellten Lastsetzungslinien zeigten eine gute Uber-
Bild 3.19 Beispiel einer Darstellung der MeBwerte im Grundbruchversuch einstimmung aller durchgefiihrten Grundbruchversuche. Der Mittelwert der

Bruchspannung betrug 1007 kN/m* und der der Fundamentsetzung 2.7 cm. Die
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Maximalabweichung der Bruchspannung vom Mittelwert ist kleiner als 5 %.

Damit konnten alle durchgefiihrten Versuche als miteinander vergleichbar

gelten.

VERSUCH
REIHE BEZEICHNUNG

0O D E

N

KOHASION TROCK.WICHTE REIB.WINKL.

B R UGCH
SPANNUNG SETZUNG

(kN/m*) (kN/a?' ) QD] (kN/m? ) (cm)
Bl FG50B1 7.7 16.157 38.3 1029 2.77
B2 FG50B2 7.9 16{§80 38.2 1036 2.62
B3 FG50B3 7.6 16{ﬁ83 38.2 1003 2.75
B4 FG50B4 6.8 16.476 38.5 961 2.62

Tabelle 3.3 Ergebnisse der Grundbruchversuche zur Uberpriifung der
Reproduzierbarkeit. Vorschubgeschwindigkeit in Fundament-

mitte 0.2 mm/min)

SPANNUNG

L L

[ kN/m2

1500

20

3

40

versuche

Grundbruch- | Versuchs-
| reihe

£G5081 ~6—0~ B1
FG50B2 —4—=- B2
FG5083 ——-— B3
FG5084 ~6—¢ B4

FUNDAMENTHEG [ mm }

4]

El{— ’7950172
/ fg50b1
/E

GH‘ fg5003

fgsoa//u

50

Bild 3.21 Lastsetzungsverhalten der fiir die Uberpriifung der Reproduzierbar-
keit durchgefiihrten Grundbruchversuche (L /B

Vorschubgeschwindigkeit in Fundamentmitte 0

D) EINFLUSS DER LAGERUNGSDICHTE
In Bild 3.22 ist der EinfluB der Lagerungsdichte auf das Lastsetzungsver-

halten der Grundbruchversuche gezeigt. Die Tragfihigkeit eines Fundamentes

= 0.5 m/0.5 m,

mm/min)

nimmt mit zunehmender Lagerungsdichte des Untergrundes deutlich zu. Die
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Grenzlasten wurden aber bei fast gleichen Fundamentsetzungen erreicht. Die

Lastsetzungslinie verlduft mit abnehmender Lagerungsdichte steiler.

VERSUCH B 0 D E N B R UGCH
REIHE BEZEICHNUNG | KOHA- TROCK. REIB. LAGER. | SPANNUNG SETZUNG
SION WICHTE WINKEL DICHTE

(kN/m? ) (kN/uf ) ) (kN/u? ) (ecm)
B4 FG50B4 6.8 16.476 38.5 0.49 961 2.62
B3 FD50B3 7.4 16.545 38.8 0.52 1059 2.30
BO NNFG50 7.9 16.630 40.5 0.68 1387 2.79

Tabelle 3.4 EinfluB der Lagerungsdichte des Untergrundes auf die Trag-
fiahigkeit eines Fundamentes (Vorschubgeschwindigkeit in
Fundamentmitte 0.2 mm/min)
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Bild 3.22 EinfluB der Lagerungsdichte auf das Lastsetzungsverhalten des

Fundamentes im Grundbruchversuch (L_./
schubgeschwindigkeit in Fundamentnu%te 0.2

E) EINFLUSS DER VORSCHUBGESCHWINDIGKEIT

= 0.5 m/0.5 m, Vor-
mm/min)

Die Lastsetzungslinien der mit unterschiedlicher Vorschubgeschwindigkeit

belasteten Grundbruchversuche sind in Bild 3.23 dargestellt. Sie stimmen

gut miteinander iiberein.
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Ein EinfluB der Vorschubgeschwindigkeit auf die Fundamenttragfdhigkeit war
im Bereich zwischen 0.1 mm/min und 0.4 mm/min nicht festzustellen (s. SAL-
DEN, 1980; BATCKE, 1984).
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FG50B1 ~—&- 0.2 mm/min
FG50B2 ~e—s- 0.2 om/min
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FG50B4 —— 0.2 mm/min
FG50G1 ~8—6 0.1 mm/min
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50

Bild 3.23 EinfluB der Vorschubgeschwindigkeit auf das Lastsetzungsverhalten
im Grundbruchversuch (Lf/Bf = 0.5 m/0.5 m)

3.6.3 SCHLITZVERSUCHE

In vier verschiedenen Versuchsserien, B1-B2-B3-B4, wurden insgesamt 19
Schlitzversuche mit Variation der Lagerungsdichte, Schlitzgeometrie
(Ls/Ts)’ Fundamentgrofe (LfIBf) und des Fundamentabstandes

(Af) durchgefiihrt. Die Beschreibung und Ergebnisse der Versuche sind in
Tabelle 3.2 angegeben.

Das Fundament wurde jeweils mit einer konstanten Vorschubgeschwindigkeit

von 0.2 mm/min weggesteuert.

Fiir die Kontrolle der Reproduzierbarkeit wiederholte Versuche zeigten eine

relativ gute Ubereinstimmung (Tabelle 3.2).

In Bild 3.24 ist ein Beispiel fiir eine MeBreihe im Schlitzversuch ange-

geben. Das Lastsetzungsverhalten der durchgefiihrten Schlitzversuche in
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Abhiéngigkeit vom Fundamentabstand von der Schlitzwand (Bild 3.25), der
FundamentgréBe (Bild 3.26), der Lagerungsdichte des Untergrundes (Bild
3.27) und der Schlitzgeometrie (Bilder 3.28, 3.29) wird in Abschnitt
3.6.3.A beschrieben. Die Geldndeverformung um das Fundament neben dem
Schlitz durch Fundamenteindringung bei derselben Variation wie in Abschnitt
3.6.3.A wird in Abschnitt 3.6.3.B angegeben (Bilder 3.30, 3.31, 3.32). In
Abschnitt 3.6.3.C wird die Horizontalverschiebung der Schlitzwand wihrend
der Fundamentbelastung dargestellt. Der Bruchmechanismus durch eine Funda-
mentbelastung neben dem Schlitz unter verschiedenen Randbedingungen wird im

Abschnitt 3.6.3.D beschrieben.

Die Tragfdhigkeit der Fundamente in Abhdngigkeit vom Fundamentabstand
(Af) wurde durch die Variation der Fundamentabstdnde von der Schlitz-
wand , Ag = 0.50 m (FAS0), 0.75 m (FT300), 1.00 m (FA100), 1.25 m (FAl25),
1.50 m (FAL50), untersucht. Dabei wurden die Schlitzgeometrie (leTs =
1.5 m/3.0 m) und die FundamentgrdBe (LfIBf = 0.5 m/0.5 m) konstant
gehalten.

Der EinfluB der Schlitzgeometrie auf die Tragfdhigkeit eines Fundamentes
wurde unter konstanter Belastungskondition, d.h. mit konstantem Fundament-
abstand (A.f = 0.75 m) und FundamentgréBe (I.fIBf = 0.5 m/0.5 m),

(leTs) untersucht. Dabei betrugen die Schlitzgeometrien LsITs=

1.0 m/2.5 m (FL100), 1.5 m/3.0 m (FT300), 2.5 m/2.5 m (FL250), 1.5 m/

0.5 m (¥150), 1.5 m/1.0 m (FT100), 1.5 m/1.5 m (FT150), 1.5 m/2.0 m
(FT200).

Der EinfluB der FundamentgrdBe wurde beim Schlitz Ls/Ts =1.5m/3.0m
mit verschiedenen FundamentgrdBen, Lf[Bf = 0.25 m/0.25 m (FF25),
0.50 m/ 0.50 m (FT300), 0.75 m/0.75 m (FF75), 1.0 m/0.5 m (FP100)

untersucht.
Dabei wurde der Abstand (AV) zwischen Schlitzwand und Fundamentvorder-

kante mit Av = 0.5 m konstant gehalten.

Bei den Versuchen FT300 - FD4X - FD6X wurden die Schlitzgeometrie
(LS/Ts = 1.5 m/3.0 m), Fundamentgréfe (Lf/Bf = 0.5 m/0.5 m) und der
Fundamentabstand (Af = 0.75 m) konstant gehalten. Es wurde nur die Lage-

rungsdichte des Untergrundes variiert.
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Bild 3.24 Beispiel
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einer Darstellung der MeBwerte beim Schlitzversuch

- 67 -

SPANNUNG [ kN/m2 }

400 ) 500 ) 0o , 1000 . 1200
[
) \ N _- 2 -
\w\\
Y \ i L
& 1150 P
{fa75)
\
| ££300

30 I —{ fa75)— - / = —l
€ J I \
= fas >amo fa12s
E Grundbruchversuch \
£ 40— FGS0B4 ° b— 2150
E Schlitzversuch -
[} FASO  Af = 0.50 m -
H] i FT300 Af = 0.75 m /
g FA100 Af = 1.00 m
H FA125 Af = 1.25 m \

FA150 Af = 1.50 m fg5004
50

Bild 3.25 Lastsetzungslinie der Schlitzversuche in Abhéngigkeit von Funda-
mentabsténden im Vergleich zum Grundbruchversuch FG50B4 (L_/
By = 0.5 m/0.5m, L /Ts = 1.5 /3.0 m, Vorschubgeschwindig-
keéit in Fundamentmifte 0.2 mm/min)

A) LASTSETZUNGSVERHALTEN

Das Lastsetzungsverhalten der durchgefiihrten Schlitzversuche zeigte meist
ein deutliches Scherbruchverhalten. Dabei fiel die Lastsetzungslinie nach
dem Bruch stark ab.

EINFLUSS DER FUNDAMENTABSTANDE UND DER FUNDAMENTGRUSSE
In Bild 3.25 sind die Lastsetzungslinien der durchgefiihrten Schlitz-
versuche bei Variation der Fundamentabstinde (I'sITs =1.5m/3.0 m)
aufgetragen. Dabei wurde der Achsabstand Af des Fundamentes von der
Schlitzwand von Af = 0.5 m bis 1.5 m variiert. Der Abstand A. =

3
1.5 m entsprach der Schlitzlidnge.

Mit zunehmendem Fundamentabstand Af wuchs die Grenzlast deutlich an, und
die Lastsetzungslinie niherte sich derjenigen des Grundbruchversuchs an..
Beim Fundamentabstand Af = 1.50 m zeigt die Lastsetzungslinie schon

deutlich ein Grundbruchverhalten, obwohl die Grenzlast nur noch 75 % der

Grundbruchlast betrdgt. Sie wurde bei gleicher Fundamentsetzung wie im
Grundbruch erreicht (Bild 3.39a).
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die mit unterschiedlich groBem Funda~
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Bild 3.27 Lastsetzungsverhalten bei den Schlitzversuchen im Boden mit un-
terschiedlicher Lagerungsdichte (L_./B. = 0.5 m/0.5 m,

A, =0.75m, L /T =1.5m/3.0 m, Vorschubgeschwindigkeit
f 8
ifi Fundamentmi®te®0.2 mm/min)

EINFLUSS DER SCHLITZGEOMETRIE: I.s UND 1‘s

Die Tragfdhigkeit eines neben dem Schlitz liegenden Fundaments ist von der
Schlitzgeometrie, Schlitzlénge I.s und -tiefe Ts abhéngig. Bei der
Variation von Liénge und Tiefe der Schlitze zeigt sich ein unterschiedliches
Lastsetzungsverhalten.
Die Lastsetzungslinie der an verschieden langen Schlitzen durichgefiihrten
Versuche (Versuche FL150 - FT300 - FL250) ist in Bild 3.28 aufgetragen.
In den in Bild 3.29 dargestellten Versuchen wurden die Schlitzlidnge (Ls =
1.5 m), die FundamentgriBe (I.fIBf = 0.5 m/0.5 m) und der Fundamentab-
stand (A.f = 0.75 m) konstant gehalten. Es wurde nur die Schlitztiefe in
0.5 m Schritten von Ts = 0.5 m bis Ts = 3.0 m variiert. Die Trag-
fédhigkeit des Fundamentes neben der Schlitzwand nimmt mit zunehmender
Schlitztiefe ab und bleibt ab einer bestimmten Tiefe konstant. Die Last-
setzungslinie verlduft mit zunehmender Schlitztiefe steiler und bleibt ab
einer bestimmten Tiefe konstant.
In den Versuchen FT200 und FT300 stimmten die Lastsetzungslinien
praktisch iiberein. Daraus kann man schlieBen, daB der EinfluB der Funda-

mentbelastung neben der Schlitzwand nur auf einen bestimmten Tiefenbereich
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begrenzt ist.

B) GELANDEVERFORMUNG

Bei der Belastung traten Setzungen an verschiedenen Punkten der Oberfliche
neben dem Fundament und zwischen Fundament und Schlitz auf.

Die Versuche mit kleinem Fundamentabstand zeigten fast keine Gelidndever-
formung an der Riickseite des Fundaments. Die seitlich nahe dem Fundament
liegenden Punkte wiesen eine kleine Hebung auf. Das zwischen Fundament und
Schlitzwand liegende Gelédnde setzte sich stédndig bei der Fundamentein-
dringung, da sich ein in den Schlitz hinein rutschender Bruchkérper zwi-
schen Fundament und Schlitzwand ausgebildet hatte.

Ein typisches Beispiel fiir einige MeBwerte der Geldndesetzung ist in Bild
3.24 angegeben.

GELANDEVERFORMUNG AN DER RUCKSEITE DES FUNDAMENTES

Die MeSiwerte des von der hinteren Fundamentkante 0.25 m entfernten Punktes
D in den Bildern 3.30, 3.31 und 3.32 zeigen die Verformung an der Gelin-
deoberfliche. Bei kleinen Lastabstédnden bis Af = 1.00 m bildete sich

ein Bruchkorper von der Fundamentvorderkante ausgehend in den Schlitz
hinein aus. Das iibrige Geldnde verformte sich kaum. Dadurch wurde am Punkt

D praktisch keine Geldndeverformung gemessen.

Mit zunehmenden Fundamentabsténden wurde die Kréfteumlagerung in den nicht
geschlitzten Bereich deutlicher. Es ergab sich eine gréBere Verformung des
Geldndes an der Riickseite des Fundamentes. Die MeBwerte zeigten beim Last-
abstand Af = 1.25 m eine Gelindehebung nach anfinglicher Setzung.
War der Fundamentabstand gleich groB wie die Schlitzlinge, d.h. Af =
Ls’ wurde ein Grundbruchverhalten mit starker Geldndehebung deutlich
(Bild 3.30).

Bei kleiner werdender Schlitzldnge (Bild 3.31) und -tiefe (Bild 3.32)
wurde die Krdfteumlagerung gréBer.

DIE VERFORMUNG DES SEITLICH LIEGENDEN GELANDES

Die Geldndeverformung des seitlich liegenden Geldndes zeigte jeweils eine
Hebung, die mit der Entfernung von der Fundamentkante abnahm (Bild 3.24).
Die MeBwerte der beiderseits 0.25 m von der Fundamentkante entfernten Punk-

te B und € nach Bild 3.30, 3.31 3.32 zeigen die Oberflichenverformung
an der Geldndeoberfliche.
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t liegenden Gelindes nahm mit dem
= 1.50 m zeigte die Ge-

Die Hebung des seitlich von dem Fundamen

Beim Fundamentabstand A.f

Fundamentabstand ZU.
dbruchverhalten mit Bruchscholle.

1andeverformung schon ein deutliches Grun
Die Hebung des seitlich neben dem Fundament liegenden Gelédndes nimmt mit

abnehmender Schlitztiefe und ~lénge zu.

VERFORMUNG DES GELANDES ZWISCHEN FUNDAMENT UND SCHLITZWAND
Bei den Schlitzversuchen mit einer direkt neben dem Schlitz liegenden Auf -
last wurde ein jeweils in den Schlitz abrutschender Bruchkdrper beobachtet.

Er war durch eine ausgeprégte RiBbildung an der Gelindeoberfliche in allen

durchgefiihrten Schlitzversuchen deutlich zu er
s von der Fundamentvorderkant

s ist als die Setzung des Punk

kennen.
e in Schlitzrichtung 0.25m

Die Verformung de
tes A in den Bildern

entfernten Geldnde

3.30, 3.31 und 3.32 dargestellt.

Die Setzung des Punktes A beil unterschiedlichen F

in Bild 3.30 angegeben.

Abstand setzte sich das Geliénde,
z.B. Ag = 1.5 m, hob sich das Geldnde wie

undamentabsténden ist

Sie variierte mit dem Fundamentabstand. Bei kleinem

und die Setzung nahm mit zunehmendem Ab-

stand ab. Bei grofem Abstand,

bei normalen Grundbruchversuchen (Bild 3.30).

Bei kleinen Schlitzen, L = 1.0 m, zeigte sich eine Gelandehebung nach

anfinglicher Setzung (Versuch FL100 in Bild 3.31).

Die Setzung des Punktes A bei den Schlitzen mit unterschiedlicher Tiefe

ist in Bild 3.32 dargestellt. Wenmn die Schlitztiefe kleiner als die

Schlitzldnge war, hob sich das Gelande bei der Fundamentbelastung gar nicht

e seinen Grund in der erzwungenen Bruchkdrperbil-

oder nur wenig. Das hatt
Dadurch verschob gich der Bruchkorper

dung durch die Schlitzunterkante.

sehr wenig in Vertikalrichtung. Er bewegte sich hauptsﬁchlich in horizon-

Schlitzen hingegen, d.h. Ts>Ls’ getzte

sich das Gelénde, weil der Bruchkdrper in den Schlitz hinein rutschte. Die

taler Richtung. Bei tiefen

Geldndesetzung wurde mit zunehmender Fundamenteindringung groBer (Bild

3.32).

G DER SCHLITZWAND

c) HORIZONTALVERSGHIEBUN
en die Hotizontalverschiebungen der Erdwand

Bei der Fundamentbelastung wurd

gleichzeitig an verschiedenen MeBpunkten mit Hilfe der Pendelgestédnge ge-

megsen. Durch Beobachtung der Horizontalverschiebung der Erdwand konnte man
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Bild 3.31 ZZ;?:;ﬁ:ﬁene;chiitzlansen (1/B, = 0.5 m/0.5 m, Ag = s:;i:;‘i‘::}g‘e:e;cgi%:nifoberflache (Punkte A, B, C, D) bei unter-
0.75 m Vorschubgeschwindigkegt n Fundamentmitte 6.2 mm?min, 0.75 m Vorschubg:scz;h::i;? liL t/:B =F0.2 m/0.5 m, A6 =
. ’ . ’ 1gke s
B 1.5m/3.0m (FT300), 2.5 m i 8 n Fundamentmitte 0.2 mm/min
7 = 1.0 m/2.5 m (FL100), / , L /T = 1.5 m/0.5 m (FT50), 1.5 m/1.0 m (FT100), 1.5 m/1.5 m

L/
255 n®(FL250)) (Fr180), 1.5 m/2.0 m (FT200), 1.5 m/3.0 m (FT300))




- 77 -

- 76 -

die Bruchkorperbildung in begrenzten Bereichen erkennen.

Bild 3.24 zeigt ein Beispiel fiir die Horizontalverschiebung der Erdwand.
Dort haben die nahe der Oberfliche liegenden Punkte (Punkte 19, 20, 28 und
29) eine groBere Verschiebung. Im Gegensatz dazu haben die tiefer als 2.0 m
liegenden Punkte keine merkliche Verschiebung (Punkte 23, 24 und 25). Die
Punkte 18, 26 und 27 verschoben sich ebenfalls nicht.

Die Punkte 21, 27 und 30 lagen in einer Tiefe von 105 cm unter Geldnde-

oberfliche. Es zeigte jedoch nur der Punkt 21, der in der Schlitzmitte lag, - . . B
eine meBbare Horizontalverschiebung, da die anderen beiden Punkte 27 und [
i

L
30 auBerhalb des Bruchksrpers Tagen. Dies ist bedingt durch die muschel-~ Pundament?
i ¥

formige Bruchkérperbildung. Die Unterkante des Bruchkdrpers lag zwischen to e o o i

den Punkten 21 und 22.

Bild 3.33 Bruchkdrperbildung zwischen Fundament und Schlitz im Schlitz-

versuch FD6X (L /T = 1.5 m/3.0 L =
Daraus 1iBt sich folgern, daB der vom Fundament erzwungene muschelférmige A= 0.75m, Vorgchgbgeschw{ndig:;it ingugazmtég;itié
Bruchkdrper nur in dem begrenzten Bereich, nahe der Oberflédche, ausgebil- 0-9 Eita)

det wird.

D) BRUCHKUORPERBILDUNG
In den durchgefiihrten Schlitzversuchen war es moéglich, maximal 2.5 m lange

und 3.0 m tiefe Schlitze herzustellen. Stand die Auflast nicht weit von der

[FUNDAMENT)

Schlitzwand entfernt, bildete sich der Bruchkdrper in einem begrenzten Be-
reich in Schlitzrichtung aus. Wegen der rdumlichen Begrenzung war die Beob-
achtung der Bruchkérperbildung innerhalb des Bodens ohne Storung sehr
schwierig. Sie konnte aber durch die Beobachtung der RiBbildung und -ver-
breiterung an der Oberfldche, aus den MeBwerten der Geldndesetzung und aus

der Horizontalverschiebung der Erdwand festgestellt werden.

In einigen Versuchen wurde zusitzlich nach dem Belasten durch eine Absen-

kung des Suspensionsspiegels ein Abgleiten des Bruchkoérpers in den Schlitz
hinein zugelassen (Bild 3.33). Damit war die rédumliche Bruchkdrperbildung

infolée der Fundamentbelastung deutlich erkennbar.

Bei der Versuchsreihe B2 wurden, wie in den kleinmaBstiblichen Versuchen, . R e

N A s w1 e e e s e

beim Sandeinbau Markierungsschichten (Abschmitt 4.5) hergestellt, um den
rdumlichen Verlauf des Bruchkdrpers genau zu erfassen. Beim Abgraben in Bild 3.34 OberflichenriBbildung beim Schlitzversuch FAL00 @
Schnitten (Abschnitt 4.5) wurden die Knickpunkte der Markierungsschichten 1.5m/3.0 m, L_/B_=0.5 m/0.5 m, A_=1.0 m, Vorschubgéfs=
infolge der Bruchkdrperabrutschung deutlich erkennbar (Bild 3.35). Daraus schwindigkeit In Fundamentmitte 0.2 mm/min)

konnte der raumliche Verlauf des Bruchkdrpers festgestellt werden.
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SCHN

figur beim Schlitz-

die Beobachtung der Markierungsschichten

Schnitten (Ls/Ts= 1.5 m/3.0 m, Lf/Bf=
0.5 m/0.5 m, Af= 0.75 m)

Bild 3.35 Bestimmung des réumlichen Verlaufs der Bruch

versuch FT300 durch
beim Abgraben in

Schnitt 16
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In Bild 3.36 ist beispiélaweise der réumliche Verlauf des Bruchkdrpers aus

Bild 3.35 in Form von Hohenlinien angegeben.

Aus der Beobachtung der Versuche kann man den SchluB ziehen, daB beim

Schlitzproblem ein vom Einzelfundament erzwungener Bruchmechanismus, der

aus zwei ﬁebeneinandef angrenzenden monolitischen Teilbruchkdrpern, einem

unter der Lastplatte keilférmigen und einem zwischen Fundament und Schlitz-

wand muschelfdrmigen Bruchkorper besteht, plausibel ist (Bild 3.34).

Die unterschiedlichen Setzungen des Geldndes, das zwischen dem Fundament

und dem Schlitz liegt, und des Fundamentes zeigen deﬁtlich die Relativ-

verschiebung zwischen beiden Brughkdrpern (Abschn. 3.6.3.B). ﬂ
ALLGEMEINE BRUCHKURPERENTHICKLUNG |
Die Ergebnisse aller durchgefiihrten Versuche zeigen, daB die Geometrie des

von der konzentrierten Auflast erzwungenen Bruchkérpers, der in den

Schlitz hinein abgleitet, vom der FundamentgrdBe, -lage und der Schlitz-

geometrie abhingig ist.

Die Abmessungen des Bruchkdrpers in Horizontalrichtung erreichen an der
Geléndeoberfldche jhr Maximum. Das Maximum wird durch die Beobachtung der

OberfléchenriBbildung bestimmt.

Der OberfldchenriB verliuft von der vorderen Fundamentecke ausgehend unter
einem festliegenden Winkel 8, eine breiter werdende Scholle bildend, in
Schlitzrichtung. Bei ausreichend langem Schlitz (Versuch FL250) verbreitert
sich der RiB ohne Kriimmung und schneidet die Schlitzwand mit der Lénge
Lb. Sie kann aus dem beim Versuch gemessenen Verbreiterungswinkel &
und aus Fundamentlénge Lf und -abstand Av wie folgt berechnet
werden :

L =1L

b £
Hier ist Av der Abstand zwischen Fundamentvorderkante und Schlitzwand.

+2 A tan
v

Die Lénge Lb wird unabhingig vom der Schlitzgeometrie aus Fundament-
linge und _abstand bestimmt. Sie wird gréBer mit zunehmender Fundamentlénge

Lf und zunehmendem Fundamentabstand Av.

Wenn die Schlitzlénge Ls kleiner als die oben berechnete Lénge Lb

ist, so kann man beobachten, daf der RiB in die Schlitzrichtung gekrimmt
wird und durch die Ecke des Schlitzes verliuft. Durch diese Zwangswirkung
kann die Kridfteumlagerung gekldrt werden.

Je groBer der Unterschied zwischen der Linge Lb und der Schlitzlénge

-.81 -

FUNDAMENT]

Bild 3.37 OberfliachenriBbi
Bbildung bei den Schli i
von der Schlitzlange L _(L_/B =C0 ;t;78r§UChen Iy nsiskett
Vorschubgeschwindigkei ianundam;ntm' o e ™
L /T = 1.0 m/2.5 m (FL10O) rere -2 m/min,
1.5 m/3.0 m (FD&X)
2.5 m/2.5 m (FL250)
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Bild 3.39 Oberflichenrifbildung bei den Schlitzversuchen in Abhingigkeit

. . von den Fundamentabstédnden (L_/B_= 0.5 m/0.5 m, L /T =
Bild 3.38 OberflichenriBbildung bei den Schlitzversuchen in Aggangigkeit 1.5 m/3.0 m, Vorschubgeschwingig eit in Fundamentmitfe
" von den Fundamentgréden (L_/T = 1.5 /3.0 m, A = 0.50 m, 0.2 mm/min)

v o,
Vorschubgeschwindigkeit in Fundamentmitte 0.2 mm/min)
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Cerunasdichte  0.42
. B
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Bild 3.4]1 OberflidchenriBbildung bei den Schlitzversuchen in Abhédngigkeit
von der Lagerungsdichte des Untergrundes (L /Bf= 0.5 m/
0.5m, A= 0.75m, L /T = 1.5 m/2.0 m (FT208),%1.5 m/
3.0m (FBGX), Vorschgbggachwindigkeit in Fundamentmitte
0.2 mm/min)
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Ls wird, desto grofer wird die Krimmung der RiBbildung und damit die

Krifteunlagerung. Bei Lb < Ls’ bildete sich der Bruchkdrper unabhingig

von der Schlitzldnge aus. Seine Lange betrug Lb.

Bild 3.37A zeigt die Bruchkdrperbildung beim Schlitz leTs = 2.5 m/
2.5 m. Es wurde ein Fundament von LfIBf = 0.5 m/0.5 m GroBe in einer
Entfernung von Av = 0.50 m von der Schlitzwand belastet. Dabel betrug
die Bruchkorperlidnge Lb = 1.50 m, etwa das 3-fache von Av’ und
damit ® =-45°. :

\.
Die Oberflichenrifbildung fﬁrB%inen 1.0 m (Bild 3.37B) bzw. 1.5 m (Bild
3.37C) langen Schlitz zeigte diesen Bruchvorgang deutlich.

Die Tiefe des Bruchkdrpers Tb wird von Fundamentabstand und -grofe be-

stimmt. Dabei bildet gich der Bruchkdrper innerhalb einesvbestimmten Tie-
fenbereichs aus, der etwa der Schlitzldnge Ls entsprach. Bei grofiem
Fundamentabstand zeigt sich wegen der grofien Krifteumlagerung im Erdbereich
neben dem Fundament kein tieferer Bruchkdrper, sondern ein Ubergang zum
Grundbruchverhalten. Beim Versuch FA150 zeigte sich schon eine kleine aber
deutliche Hebung (Punkt A in Bild 3.30).

Wenn der Schlitz fiir die Bructhrperbilduﬁg nicht ausreichend tief war,

z.B. FT50 od. FT100, ging die‘Gleitfléché durch die Unterkante des

Schlitzes.

Wenn nur die Tiefe des Schlitzes variiert wurde, komnte kein deutlicher
Unterschied in der RiBbildung an der Oberfliche festgestellt werden. Da-
raus kann man den SchluB ziehen, daB die Bruchkérperbildung in Horizontal-

richtung praktisch unabhingig von der Schlitztiefe ist (Bild 3.40).

EINFLUSS DER FUNDAMENTGRUSSE

Bei den Versuchen mit unterschiedlich grofien Fundamenten wurden dieselben
Phinomene beobachtet. Der RiB verlief immer noch von der vorderen Ecke des
Fundamentes ausgehend gekrimmt in die Schlitzecke hinein (siehe Bild 3.38).
Solange das Fundament nicht weit vom Schlitz entfernt lag (Af < Ls),

bildeten die Schlitzecke und die vordere Ecke des Fundamentes stets Zwangs-

punkte filir die Bruchkorperbildung.
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EINFLUSS DES FUNDAMENTABSTANDES

s .
ind FundamentgréBe und Schlitzgeometrie konstant, wdchst die Tragfdhig-

keit eines Fundamentes mit zunehmendem Fundamentabstand an

B . 8 i
ild 3.39 zeigt die Oberflichenrifbildung infolge der Fundamentbelastung in

unterschiedlichen Abstdnden von der Schlitzwand im Vergleich (L /T
1.5 m/3.0 m, Lf/Tf = 0.5 m/0.5 m). °e
Bei kleinem Fundamentab i
S abstand, Av < 0.50 m, wurde der Bruchkdrper nur an
er Seite des Schlitzes ausgebildet. Mit zunehmendem Fundamentabéiand wurde
di i
e Verformung an der anderen Seite des Fundamentes deutlich. Ab einem Fun
damentabst B , )
stand von Av = 1.00 m wurde rings um das Fundament eine groBe
Verformung gemessen.
Beim Fundamentabstand = i
. : nd von Av = 1.25 m trat der Ubergang zum Grundbruch-
alten in der Bruchkorperbildung hervor. Dabei bildete sich in der
Schli ; i s
chlitzseite des Fundamentes ein in die Schlitzrichtung abrutschender
B "
ruchkdrper aus. Auf der anderen Seite des Fundamentes, d.h. seitlich und

hint i i :
. ‘er dem Fundament, bildeten sich jedoch genau dieselben Bruchschollen
wie im Grundbruch aus.

Die gemessene Oberfldchenverformung zeigte in der Schlitzseite des

Fundament i
ntes eine nur geringe Hebung, obwohl sie an den anderen Seiten eine

ebenso groBe Hebung (Bruchscholle) wie beim Grundbruch aufwies
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4. KLEINMASSTABLICHE VERSUCHE

4.1 ALLGEMEINES

dblichen Schlitzversuche wurden in einem Versuchskasten mit
=1.0m/1.2 m/1.0 m im Labor des

Die kleinmaBst
den Verhidltnissen von Breite/Lénge/Tiefe

Instituts durchgefiihrt.
chskasten bestand die Moglichkeit zur Durchfithrung von zwei

Im Versu
Zugleich konnte das Verhalten bei vorhandenem

Schlitzversuchen pro Fiillung.
Grundwasser untersucht werden. Fir die Versuchsschiittung wurde derselbe
Rheinsand wie bei den Grofversuchen verwendet.

Um die aus dem kleinen MaBstab, herriihrende Stérung méglichst klein zu hal-

ten und eine homogene Versuchggchﬁttung zu erzielen, wurde der Sand ge-

trocknet und mit einer speziell konstruierten Einrieselanlage in den Kasten
eingebracht (Abschnitt 4,2). Dabei wurde die Einrieselintensitdt bei jeder

Kastenfiillung konstant gehalten, um in allen Versuchen eine gleichmdBige

Schiittung zu erzielen.
Die kleinmaBstdblichen Versuche wurden im Versuchsablauf entsprechend den

GroBversuchen durchgefihrt (Abschnitt 4.3). Es wurde das dort verwendete

MeB- und Steuersystem eingesetzt (Abschnitt 4.4). Die raumliche Bruchkér-

perausbildung konnte durch das Abgraben des in Schichten markierten Unter-
grundes festgehalten werden (Abschnitt &4.5).

Ziel dieser Versuche war es, sowohl die MaBstaebseffekte als auch den Ein-

fluB von verschiedenen WasserspiegelhShen zu untersuchen.

Grundbruchversuche dienten zur Uberpriifung der Reproduzierbarkeit und

gleichzeitig als Grenzwerte fir die Schlitzversuche. In einem Grundbruch-

versuch wurde der EinfluB der Vorschubgeschwindigkeit iiberprift (Tabelle

4.1).

fiihrten Schlitzversuchen, 7 Wiederholungsversuche ein-

in 24 durchge
-tiefe sowie FundamentgréBe und

geschlossen, wurden die Schlitzldnge und

~lage und der Grundwasserstand variiert (Tabelle 4.2). Das Fundament wurde

mit einer konstanten Geschwindigkeit von 0.1 mm/min weggesteuert.

r Einfluf der Fundamentlage neben dem Schlitz wurde durch die Anderung

De
= 0.10 m (Val0), 0.20 m (va20),

des Fundamentabstandes untersucht (Af
0.30 m (Va30)). Dabei waren die Schlitzgeometrie und die Fundamentgrofe

konstant (Lf/'af = 0.Im/0.1 m, L /T = 0.3 m/0.9 m).

Fir die Untersuchuﬁg des Einflusses der Fundamentgrdfe wurde die

Fundamentlinge Lg variiert (Lf = 0.10 m (VL30), 0.20 m (VF20),
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.30 m VF30 . D -
0 ( 3 )) abei blieben die Schlltzgeometrie und der Fundament
abstand konstant (B = 0.10 m, L /I = 0.3 m/0.9 m, A, =0.15 m)'

£ 8 8 £

Der Einf}uﬂ der Schlitzgeometrie wurde bei den Schlitzen mit der
Sc?litzlange Ly = 0.2 m (VL20), 0.3 m (VL30), 0.4 m (VL&0) und
-tiefe T, = 0.2m (VI20), 0.3 m (Vr30), 0.5 m (vr50), 0.7
(VT70), 0.9 m (VL30) unter konstanter Belastungskond;ti;n i
untersucht (Lf/Bf = 0.1 m/0.1 m, A = 0.15 m).

VERSUCH | FUNDAMENT BODEN BRUCH VORSCH
BEZEICH. | GRUSSE WICHTE REIBUNG. | SPANNUNG SETZUNG GESCHWSS
Lf/Bf TROCKN. WINKEL .
(em/cm) (kN/m? )  (°) (kN/m? ) (om) (mm/min)
VG10Wl 10/10 16.749 39,8 130.76  11.22
RI1G 10/10 16.751  39.8 135,18 9:68 Z.i
R2G 10/10 16.751 39.8 130.41 9.78 O.l
R3G 10/10 16.794  40.0 138.25 10.13 0.1
R4G 10/10 16.906  40.3 134.50 10.96 .
VGGl 10/10 16.695 39.5 127.01 10.56 .
VGG2 10/10 16.695 39.5 135.18 10.50 2.;
Tabelle

.1 lei C u C
1
4 Kle nmafBstdbliche Grundbru hvers che im trockenen Sand
-

4.2 EINBAU DES SANDES

eim Sandeinbau wur e die in der Literatur uf'lg beschriebene nd-
B Sand d i at hiuf b hri Sa

vorhang- M
g- Methode angewandt. Der Sand wird dabei mit einer fahrb:
rbaren

Einrieselanl i a
anlage in den Behdlter lagenweise eingefiillt (BATCKE, 19
Zuvor wurde der Sand im Ofen getrocknet , "

g und reprodu21ezbalze &ersuchsschuttung zu erzielen, wu de
Um eine homo, ene H 23

in allen Versuchen di i
ie Einrieselintensiti
itdt konstant
gehalten. Das war

durch die Konstanthaltung der Fallhdhe und der SCthhtdiCke moglich.
g
Fir die gewlinschte mitteldichte Lagerung wurde die Abhangigkelt der Dichte

von der Einrieselint itd
ensitdt voruntersucht. D i
- Dabei wurde eine L
agerungs-

dlc e v — . ' B
ht on D 0.60 bei 0.7 m Fallhdhe und 3.5 mm Schichtdicke erreicht

(Bild 4.2). pi ]
. e Homogenitdt und die Reproduzierbarkeit des §
mit der MeBtopfmethode iiberpriift e
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VERSUCH SCHLITZ FUNDAMENT

GROSSE LAGE
L./B A
(cglcg) (cg)

BEZEICH | LANG.TIEF.

-NUNG

L T
(@) (cR) (kN/u )

VL20 10/10 15 16.71
RL20 10/10 15 16.76
VL30A15 10/10 15 16.73
vL30W1 10/10 M 16.78
RL30 10/10 & 16.76
VL4O 10/10 15 16.73
RL&0 10/10 15 16.75
vA10 10/10 10 16.75
RAL0 10/10 10 16.83

10/10 20 16.71
10/10 20 16.83

VvA20
RA20

VA30 10/10 30 16.75

VF20 10/20 15 16.85

VF30 30 90 10/30 15 16.85
vT20 30 20 10/10 15 16.91

30 30 10/10 15 16.86
30 30 10/10 15 16.79

VT30
RT30

vI50 30 50 10/10 15 16.78

vT70 30 70 10/10 15 16.86

vL40410 40 90 10/10 10 16.82

VW45 30 90 10/10 15 16.87

VW25 30 90 10/10 15 16.73

VW15 10/10 15 16.73

10/10 15 16.87

VW5

BODEN

WICHTE REIBUNGS-
TROCKN. WINKEL

)

40.4

BRUCH

(kN/o? ) (mm)

77.98 6.73
77.98 7.02

65.72 6.61
64.70 6.39
61.97 6.15

50.74 6.38
51.08 6.64

43.59 4.22
41.88 4.34

86.49 8.17
88.87 8.61

118.84 10.03
51.08 6.92
60.95 9.33
52.44 5.62

67.76 6.l4
43.25 4.28

66.06 6.21
63.33 5.92
31.33 3.98
65.04 9.02
71.85 12.70
45,97 7.72

30.65 6.20

SPANNG . SETZNG.

BEMERK J

WT=3 9 .

=25.

Wr=14.

Wr=3.9

Bemerkung: W @ Wiederholung
WT & GW-spiegel unter GOK

Tabelle 4.2 KleinmaBstébliche Schlitzversuche im trock

enen Sand
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fiihrten
barkeit der Versuchsschiittung wurde in 7 durchgefil

en und 7 wiederholten Schlitzversuchen iberp

lt.
sind in den Tabellen 4.1 und 4.2 zusammengestel

Die Reproduzier .

Grundbruchversuch

Diese Ergebnisse

Dabei ergab sich eine sehr gute Ubereinstimmung.

4.3 VERSUCHSEINRICHTUNG

Versuche wurden in der Modell-Versuchsanlage des
n

Die kleinmiBstdbliche
Instituts durchgefiihrt.

Die Versuc nla estand aus olgenden v v nde ennbaren
hsanl ge bes £ =4 ier voneina r trenn

Teilen : \s
Versuchsbehdlter mit Wasserleitung

Einrieselanlage mit Hilfskonstruktion

- Belastungseinrichtung

- MeBanlage.

VERSUCHSBEHALTER MIT WASSERLEITUNG

Der Vexsuchsbehalter fir den Sand mit folgenden Abmesgsungen
8 ng

Linge = 1.2 m
Breite = 1.0 m
Tiefe = 1.0 m

war ausrei-
ktion. Die Konstruktion

i teifen Stahlkonstru
bestand aus einer 8

chend stei um einen ull 1 folge Ver der Kas nwande zu ver-
Einfluf} in g erformung r te e T
£ ’

hindern. .
stenwande wurden aus steifem Plexiglas von 10

So war es mdglich, den Versuchszustand, z.B.

mm Dicke mit einer
Die Ka
Stahlaussteifung konstruiert.

stand in der Versuchsschiittung, zu beobachten.

den Wasser

(e} T -
jon des Kastens ermoglichte Versuche mit steigendem Grund

je Konstrukt .
" Zu diesem Zweck erhielt der Versuchskasten einen

doppelten
wasserspiegel. perter

i i 16s
sssigen Wassereinleitung ge
s Problem einer zuverldssig -

h.
on unten nach oben durch ein gelochtes Stahlblec

Vv ten
tet, daB der Wasserapiegel im gesamten ersuchskas
’

Boden, womit da
Das Wasser stieg Vv
war damit gewdhrleis

iBig anstieg. .
gleichnabie e vor dem Sandeinbau mit Fett und Bentonitbrei

Die Kasteninnenwand wurd e den

doppelt geschmiert, um die Randstérungen zu verringern.
opPP

Versuchskasten mit Belastungseinrichtung.
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EINRIESELANLAGE

Die Dichte der Versuchsschiittung war von der Einrieselintensitit abhéngig,
die in der verwendeten Einrieselanlage durch die Anderung der Spaltbreite
des Silos und der Dicke der eingebauten Sandschicht kontrolliert werden
konnte.
Die Einrieselanlage bestand aus dem Sandsilo und dem Laufwagen mit dem
Antrieb fiir den Silotransport (Bild 4.3). Der Wagen war horizontal auf
der festen Hilfskonstruktion des Kastens fahrbar und lief mit einer
regelbaren Geschwindigkeit in konstanter Hohe iiber der Sandoberfliche.
Bei groBerer Geschwindigkeit wurde eine diinnere Schicht, bei kleinerer
Geschwindigkeit eine dickere Schicht erzeugt.
Das Silo wurde durch eine Gewindestange mit dem Laufwagen verbunden.
Es lief dadurch gemeinsam mit dem Laufwagen. Die Linge der Gewindestange,
und damit der Abstand zwischen der bereits eingerieselten Sandoberfliche
und dem Silo, konnte durch den am Laufwagen befestigten Gewindeantrieb
verdndert werden. Das Silo hatte einen verschiebbaren, die Regenintensitit
steuernden Schlitz mit einer Klappe. So war es mdglich, die Fallhéhe im
Bereich von 0.1 m bis 1.1 m konstant zu halten.

Mit Hilfe der Ergebnisse der Vorversuche wurden Schiittungen von jeweils 3
bis 4 mm Dicke erzeugt. Dazu wurde der Laufwagen mit dem Silo bei einer
Spaltbreite von 5 mm und einer Fallh&he von 0.7 m mit einer Fahrgeschwin-
digkeit von 1 cm/s gefahren. In Bild 4.2 ist die Abhéngigkeit der Lage-
rungsdichte von der Einrieselh&he dargestellt.

MODELLFUNDAMENT
Es wurden 3 unterschiedlich grofe Modellfundamente aus Ul00 Profilstahl
mit den Abmessungen von:
Lf/Bf = 0.1 m/0.1l m
Lf/Bf =0.2m/0.1lm
Lf/Bf =0.3m/0.1m
eingesetzt. Durch die zwischen Fundamentkérper und Pressenkopf liegenden
Kugellager konnte sich der Fundamentkdrper ohne Reibung horizontal frei

verdrehen und bewegen, wihrend eine Verkantung des Fundamentes verhindert
wurde.

BELASTUNGSEINRICHTUNG

Die Belastung wurde mit einer pneumatischen Presse erzeugt. Der Bela-
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Bild 4.2 EinfluB der Fallhthe auf die Lagerungsdichte infolge Einrieseln
(Spaltbreite des Einrieselsilos 0.5 cm, Fahrgeschwindigkeit

1.0 cm/s)

stungsrahmen wurde so angeordnet, daB das Eigengewicht des Belastungsrah-
mens, des Kastens und das Gewicht des eingefiillten Sandes zusitzlich die
Funktion des Kraftwiderlagers zugewiesen bekamen.

Das Fundament wurde mit einer konstanten Vorschubgeschwindigkeit von 0.1
mm/min weggesteuert. Das gesamte Steuersystem, auBer der Presse, entsprach
dem der Grofversuche. Die Presse wurde mit einem Proportionalventil kon-

trolliert. Bild 4.4 zeigt die Ansicht und den Aufbau des Belastungsstan-

des.

4.4 VERSUCHSDURCHFUHRUNG
Die kleinmaBstdblichen Versuche wurden mit Schlitzen folgender Abmessungen
durchgefiihrt:
Breite: 8 cm
Lange : 20, 30, 40 cm
Tiefe : 20, 30, 50, 70, 90 cm.
Die Schlitze wurden wie bei den GroBversuchen durch Herausziehen einer

Schablone hergestellt. Da der trockeme Sand sehr empfindlich auf die
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I BALAST

PRESSE
FUHRUNG
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@

(3 KRAFTDOSE
(® KUGELLAGER
(5) FUNDAMENT

ﬁild 4.4 Belastungseinrichtung

Spannungsénderung im Boden reagierte, wurde die Schablone sehr langsam

(0.5 mm/min) entlang der Schablonenfiihrung herausgezogen. Dinne, mit ver-

diinntem Fett geschmierte Folienstreifen waren vor dem Sandeinbau auf der

) . o
SchablonenauBenseite aufgebracht worden. Damit konnte eine Schubspannung

iibertragung auf den Boden durch das Herausziehen der Schablome vermieden
iber

werden (Bild 3.17). ) )
{m Schlitz stand auf Hohe der Gelandeoberfliche und

Beim Ersatz der stitzenden Schablonen-

Der Wasserspiegel

a konstant.
blieb warend des Versuchs !
wirkung durch den hydrostatischen Wasserdruck setzte sich die Oberfldche
der Sandfiillung um weniger als 0.05 mm.
Es wurde dasselbe MeBsystem wie bei den GroBSversuchen angewandt. Gemessen
wurden folgende Werte: ‘ ’

. die auf das Fundament aufgebrachte Kraft,

_ die Horizontalbewegung des Fundamentes,

- die Oberfléchensetzung neben dem Fundament,

- die Horizontalverschiebung der Schlitzwand
in verschiedenen HShen.
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Bild 4.5 Versuchsstand des Schlitzversuches

4.5 FESTSTELLUNG DER BRUCHFIGUR

Der rdumliche Verlauf dgr Bruchfigur wurde durch die Beobachtung der
Markierungsschichten, die beim Einbau der Versuchsschiittung mit weiBiem
Sand jeweils nach 2.5 cm Schiittung eingebracht wurden, und durch die

Abgrabung der Sandfiillung nach dem Versuch ermittelt.

Die fiir die Abgrabung erforderliche Standfestigkeit wurde durch die
scheinbare Kohdsion gewdhrleistet. Dafiir wurde der Versuchskasten von un-
ten her langsam mit Wasser eingestaut und anschlieBend wieder entwédssert.

Die bendtigte scheinbare Kohdsion wurde bei einem Wassergehalt von 4 % bis
6 % erzielt.

Die im Versuch entétandene Schlitzform konnte mit einer zuvor in einem
Foliensack eingebrachten Sandfiillung konserviert werden.

Die Oberfldche wurde zusdtzlich punktweise markiert, um die horizontale
Bewegung des Bruchkdrpers zu beobachten. Bild 4.14 zeigt ein Beispiel fir
die Oberfliachenverformung.

Die Bruchfigur wurde in zwei Richtungen aufgenommen. Schnitt I lag quer
und Schnitt II parallel zur Schlitzrichtung. Damit konnte der raumliche
Verlauf der Bruchfigur genéu’verfolgt werden (s, Bild 4.6).
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4.6 B bachtung der Bruchfl.gur beim schnittweisen Abgraben in zvel
Bild 4. €0

Richtungen

4.6 VERSUCHSERGEBNISSE
GRUNDBRUCHVERSUCHE

{ insgesamt 6 kleinm ;
e 0.1 m/0.1 m bei konstanter Vorschubgeschwindigkeit von

gebnisse sind in Tabelle 4.1 dargestellt.

afstibliche Grundbruchversuche mit dem Fun-

damerit Lf/Bf =

thrt. Die Er '
0.1 mm/min durchgefd . S
timmen untereinander gut iberein, was eine gute Reproduzi
Sie stimme

dokumentiert. . .
in den GroBversuchen wurde kein wesentlicher Unterschied zwi
e o igkeit von
der Versuche mit unterschiedlicher Vorschubgeschwindig
Ergebnissen de

i efunden. )
O e e, jet Bild 4.8 . Dort ist die Oberflé-

i i ie MeBergebnisse zeig "
g damentes aufgetragen. Das Geldnde

env ormu n jeder Rlchtung des Fun

chenverformung i ]

bis zu einer Entfernung von 5 em (0 .5 Bf) von den F undamentkanten ze].(gt
Setzu bis z rreiche der Bruchla und nach eine Hebung unk-

eine Setzung um E n st danac Hebun, Punk.

te 5, 7, 9 und 11 in Bild 4.8).

Das von der Eundameutkante 12.5 em (l 25 B
Punkte 2 6) entfernte Gelande hOb SiCh wahrend des Bela-

«B.) von der Fundamentkante entfernte

Punkte 1, 3, 8, 10) und 20

em (2.0¢Bg:
stungsvorgangs. Der 27.5 em (2.75
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Punkt 4 zeigte keine Verformung. Dieser Punkt lag auBerhalb des Bruch-
kdrperbereiches.
Das Lastsetzungsverhalten aller durchgefiihrten kleinmaBstdblichen Grund-~

bruchversuche ist in Bild 4.7 zusammengestellt,

SCHLITZVERSUCHE

In 24 durchgefiihrten Schlitzversuchen, 7 Wiederholungsversuche ein-
geschlossen, wurden Schlitzléange L und -tiefe T . sowie Fundament-
groBe L /B und -lage Af und der Grundwasserstand t vari-

ifert. Die Versuche sind in Tabelle 4.2 zusammengestellt. Die Wiederho-
lungsversuche zeigten eine sehr gute Reproduzierbarkeit der Versuche. In
Bild 4.9 ist das Beispiel eines Schlitzversuchs dargestellt.
Die Gelédndesetzung um das Fundament und die Horizontalverschlebung der
Schlitzwand zeigten das gleiche Verhalten wie die GroBversuche.
Die Grenzlast wurde bei einer im Vergleich zu den GroBversuchen relativ
kleinen Setzung erreicht. Das Lastsetzungsverhalten der Schlitzversuche
zeigte eine deutliche Bruchphase.
Das Lastsetzungsverhalten eines Fundamentes neben Schlitzen unterschied~
licher Linge unter konstanter Belastungskondition stellt Bild 4.10 dar.
Mit zunehmender Schlitzlénge verlief die Lastsetzungslinie steiler, und

die Grenzlast wurde bei kleinerer Fundamentsetzung erreicht.

Der EinfluB des Fundamentabstandes wurde bei den Schlitzen mit gleichen
Abmessungen (L /T = 0.30 m/0.90 m) durch die Anderung des Achsen-
abstandes von der Schlitzwand (Af 0.10 m (val0), 0.15 m (VL30), 0.20
m (Va20), 0.30 m (Va30)) mit einem Fundament, L /B = 0.1 m/0.1 m,
untersucht. Die Lastsetzungslinie dieser Versuche ist in Bild 4.11
dargestellt. Sie verlief mit abnehmendem Fundamentabstand steiler. Die
Grenzlast wuchs mit zunehmendem Fundamentabstand an. Sie wurde bei grofem
Fundamentabstand erst bei einer grofen Fundamentsetzung erreicht. Die
Lastsetzungslinie des Versuchs VA30 zeigte schon ein #hnliches Verhalten
wie Grundbruchversuch R1G. Sie war nur ein wenig steiler als die des
Grundbruchversuches R1G.

Fir die Untersuchung des Einflusses der Fundamentgréfe (L /B ) wurde

die Fundamentlinge I.f variiert, L = 0.10 m (VL30), 0.20 m (VFZO)

0.30 m (VF30). Dabei wurden die Schlltzgeometrie L /T = 0.3 m/0.9m

und der Fundamentabstand A, = 0.15 m konstant gehalten.

f -
Das Lastsetzungsverhalten eines Fundamentes neben den Schlitzen unter-
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Bild 4.7 Lastsetzungslin

Bild 4.8 Beispiel einer Darstellung der MeBwerte des Grundbruchversuchs

bruchversuche
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Bild 4.9 Beispiel einer Darstellung der MeBwerte beim Schlitzversuc

SPANNUNG [ kN/m2 ]
L 1 i i = 1 1 | i - 1_ 9 1 I8 L L o
o Vi - % |
18 —
1 viz2g
- -
E g4 Grundbruchversuch
ad al RIG
o il Schlitzversuch
1 vL20 Ls/Ts = 0.2m /0.2 m
£ 1 VLIOW! Ls/Ts = 0.3/ 0.9 m
'3' & v1zowi VE40  Ls/Ts = 0.4m / 08 m)|
2 2
g i
2
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Bild 4.

10 Lastsetzungsverhalten bei unterschiedlich langen Schlitzen im
Vergleich zum Grundbruchversuch R1G

SPANNUNG [ kN/m2 ]

, , w0 . 20

v130wd

FUNDAMENTWEG { mm ]

-

Bild 4.11 Lastsetzungsverhalten bei unterschiedlichen Fundamentabstidnden
im Vergleich zum Grundbruchversuch R1G (L_/B_=0.1 m/0.1 m,

L /Ts=0.3 m/0.9 m, Vorschubgeschwindigkeif ifi Fundament-
mited 0.1 mm/min)
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0 m (VI50),
= 20), 0.30 m (VI30), 0.5
schiedlicher Tiefe, T = 0.20 m (VT20),

0.70 m (VT70), 0.90 m (VL30), ist in Bild 4,12 dargestellt. Dabei
.70 m , 0.

e e lidnge mit L_ = 0.3 m n T mit de
bl b d Schlit . konstal und das Fu dame:
i i chlitzlang L un F nt t T

- 0.1 m/0.1 m lag von der Schlitzwand 0.15 m ent-

68e von L_/B 5 oo
o ff ezeigt, daB fiir die Schlitztiefen Ts

fernt. Es wird in Bild 4.12 g

iibereinstimmen.
ie Ergebnisse miteinander @
m, 0.50 m, 0.70 m und 0.90 m die Erg

in-
148t sich folgern, daB der Bzuchkorper 1nfolge der Fundamentein
Daraus la (e}

ich, der der
i begrenzten Tiefenbereich,
Schlitz nur in einem
dringung neben dem

Schlitzlidnge entspricht, ausgebildet wird.

EinfluB der Sc litztiefe auf die Tra last nachgewiesen werden.
1

Et inger
jie Schlitztiefe grofer ;&% die Schlitzlénge, konnte nur ein gering
e Sc ‘
N
BRUCHKORPERBILDUNG BEI DEN SCHLITZVERSUCHE

8
g ’
Bei den GroBversuchen ist es sehr schwieri und aufwendi,

den rédumlichen

. den L.
Verlauf des Bruchkérpers im Boden zu beobachten. In

es hingegen relativ einfach.

i die Bewegung des Bruchkdrpe
ot t und Schlitzwand zu erkennen

rs aus der nach dem Bruch

entstandenen Setzungsmulde zwischen Fundamen -
(Bild 4.13). Die Markierungspunkte zeigten neben der Bewegungs
B . .
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eine monolithische Bruchkdrperbildung (Bild 4.14).

Die MeBwerte der Horizontalverschiebungen der Schlitzwand an verschiedenen
Punkten wahrend der Fundamentbelastung wiesen auf die begrenzte Bruch-
kérperbildung hin. Wihrend in den am Bruchkdrper liegenden Punkten

(Punkte 17, 18, 19, 20, 21 in Bild 4.9) eine sehr groBe Verschiebung
gemessen wurde, zeigten die auBerhalb des Bruchkdrpers liegenden Punkte
(Punkte 22, 23, 24, 25 in Bild 4.9) keine merkliche Verschiebung.

Beim Abgraben in Schnitten nach dem Versuch konnte der rdumliche Verlauf
eines Bruchkérpers aufgenommen werden. Die MeBwerte der Oberfléchenverfor-
mung und der Horizontalverschiebung der Schlitzwand zeigten eine gute
Ubereinstimmung mit den beim Abgraben beobachteten Bruchkdrpergeometrien.
Der aufgenommene Bruchkérperverlauf wurde in Form von Hohenlinien und
Schnittbildern dargestellt (Bild 4.15).

Wenn ein Einzelfundament neben de; Schlitzwand bis zum Versagen der
Schlitzwand belastet wird, héngt der Bruchmechanismus nicht nur von der
Schlitzgeometrie sondern auch von der Fundamentlage und -groBe ab,

Direkt unter dem Fundament wird entsteht ein keilférmiger Bruchkérper.
Zwischen Fundament und Schlitz bildet sich ein in Schlitzrichtung verbrei~
ternder muschelférmiger Bruchkdrper aus und rutscht in Schlitzrichtung sb.
Bild 4.15 zeigt beispielsweise die Bruchkérperbildung des Versuchs
VL40A10. Dabei wurde ein Fundament der Abmessungen Lf/Bf =0.1 m/0.1m

in Af = 0.1 m Entfernung von einem Ls = 0.4 m langen Schlitz belastet.

In Bild 4.16 ist das Beispiel einer Bruchfigur im Schnitt dargestellt. Die

Bogenform des Bruchkorpers ist deutlich zu erkennen. Hier betragen der

Abstand der Schnittpunkte des Bogens mit der Gelidndeoberfliche Lb=0'32 m
und der Scheitelabstand des Bogens von der Gelindeoberfliche Tb=0.21 m.

In Bild 4.17 ist die Bruchkdrperbildung bei unterschiedlich langen
Schlitzen, Ls = 0.20 m (VL20), 0.30 m (VL30), 0.40 m (VL40),
vergleichsweise angegeben.

Die Bruchkdrper sind nach Bild 4.6 in Form von Schnittbildern und HShen-

linien dargestellt. Das Fundament hatte die Abmessungen von Lf/Bf =
0.1 m/0.1 m und wurde in einer Entfernung von Af= 0.15 m von der

Schlitzwand belastet.

Beim Schlitz mit der Linge LS =0.20 m (VL20) ist die seitlich begrenzte
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smulde beim Schlitzversuch (VL40A10)

Bild 4.13 Beispiel der Setzung
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Bild 4.14 Horizontalverschiebung der Markierungepunkte auf der Oberflédche

beim Schlitzversuch
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Bild 4.15 Beispiel einer Darstellung des rdumlichen Verlaufs des Bruch-
kérpers beim Schlitzversuch (VL40A10)
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Bruchkdrperbildung deutlich zu erkennen. Die Bruchkdrpertiefe unterschei-

det sich von der der Versuche VL30 und VL4O wenig.

Die Tiefe der Bruchkdrper aller durchgefiihrten Schlitzversuche ist auf

eine bestimmte Tiefe begrenzt. Ist die Schlitztiefe kleiner, wird die

Zwangsgleitfldche durch die Unterkante des Schlitzes bestimmt.

Bild 4.18 zeigt ein Schnittbild der bei unterschiedlicher Schlitztiefe

durchgefiihrten Versuche. Bei diesen Versuchen bildete sich trotz tiefer

Schlitze ein Bruchkdrper aus, dessen Tiefe die Schlitzldnge nicht iber-

schritt. \-
Die Form der Bruchfigur ist au;“ hie

4.19 zeigt das Schnittbild an der Symme

r vom Fundamentabstand abhingig. Bild
trieachse (Schnitt I-10 nach Bild

4.6). Die Keilbildung unter dem Fundament ist wenig unterschiedlich. Der

Bruchkdrper wird in einem bestimmten Tiefenbereich (er entsprach der

Schlitzlénge) begrenzt ausgebildet.

Bei groBeren Absténden des Fundaments vom Schlitz,
, sondern die Gleitflichenneigung des Bruchkdrpers zwischen
groBem Fundament-

trat nicht der tiefere

Bruchkdrper auf

Fundament und Schlitz wurde kleiner. Dadurch blieb bei

abstand die Setzung des Gelidndes swischen Fundament und Schlitz gering.

L40A10
2

Bild 4.16 Beispiel der Bruchfigur im Schnitt II-2 nach Bild 4.6 beim

Schlitzversuch
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Versuch VL40

Versuch VL30

Versuch VL20

Bild 4.17 EinfluB der Schlitzli
1 zldnge auf die B: 6 i
Zlgugegsim Schnitt II-2 nach Bild Z?gh%§r7grzléd;n§/gng STk
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s » L= -2 m (VL20), 0.3 m (VL30), 0.4 m
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Bild 4.18 Bruchkérperbildung durch Fundam

Bild 4.19

e
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Das Resultat der Beobachtungen ist wie folgt zusammenzufassen.

Wird ein Einzelfundament neben einem Schlitz bis zum Versagen des Schlit-
zes belastet, tritt ein in den Schlitzgraben abrutschender Bruchkorper
auf.

Direkt unter dem Fundament wird ein keilférmiger Bruchkérper unabhédngig
von der Schlitzgeometrie, aber abhingig von der Lagerungsdichte des
Bodens, der FundamentgrdBe und -lage ausgebildet. Dieser keilformige
Bruchkdrper verschiebt den Erdkdrper zwischen Fundament und Schlitzwand

in den Schlitzgraben hinein. Es entsteht ein zweiter, sich in Schlitzrich-
tung verbreiternder, muschelfdérmiger Bruchkdrper. Seine Geometrie ist .von
der Schlitzgeometrie, der Fundamentlage und -gréfe und der Lagerungsdichte
des Bodens abhéngig.

Ist der Schlitz sehr lang und tief, schneidet der Bruchkorper die Schlitz-
wand in einer Halbkreisform mit der Linge LB und Tiefe Tb. Auf der
Geldndeoberflidche beginnt der Bruchkérper an den vorderen Fundamentecken

und verbreitert sich unter dem Winkel € in Richtung Schlitzwand (Bild
4.204).

Die Linge des Bruchkérpers Lb kann aus dem Fundamentabstand und dem im

Versuch gemessenen Verbreiterungswinkel # berechnet werden:
Lb e Lf + 2°A °tan & .
v

Dabei ist der Verbreiterungswinkel # unabhéngig von Schlitzgeometrie,
Fundamentlage und -gréBe. Er ist nur von der Lagerungsdichte des Bodens
abhidngig.

Wenn der Schlitz fiir die volle Verbreiterung nicht ausreichend lang ist,
also die Schlitzlinge I.s kleiner als die Bruchkoérperlinge I.b ist,
beginnt die Verbreiterung unter dem Winkel # und verliuft dann in Rich-
tung der Schlitzecken. Der Verbreiterungswinkel des Versuchs VL40ALO0 be-
trug 60°.

Es entsteht die beobachtete gekrimmte Bruchkorperbildung an der Ober-
fliche, die ein Anzeichen fiir eine Kraftumleitung um den Schlitz herum
ist (Bild 4.20B). Dabei wird der Bruchkérper durch den um den Schlitz
liegenden nicht geschlitzten Boden gestiitzt (Bild 4.17). Der iiber-
briickende Teil des Bruchkdrpers ist in Bild 4.20 B schraffiert dar-

gestellt. Je groBer dieser Bereich, desto grofer ist die Stiitzwirkung
infolge Kridfteumlagerung.
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Bruchkdrpers, bildete sich der keilfdérmige Bruchkoérper in der wasserfreien
Zone aus. Beim Versuch VW25, bei dem der Grundwasserspiegel 0.25 m unter
der Gelindeoberfliche lag, war die Bruchspannung wegen der scheinbaren
Kohidsion in der iiber dem GW-Spiegel ausgebildeten NaBzone groBer als bei
dem Versuch VL30Wl ohne Grundwasser.

Im Mittelbereich des Bruchkorpers war eine ca. 0.1 m dicke nasse Schicht
mit scheinbarer Kohdsion vorhanden. Dadurch wurde eine grdBere Grenzlast
gegeniiber dem Fall ohne Grundwasser bei einer allerdings gréBeren Funda-
mentsetzung erreicht.

Lag der Grundwasserspiegel ungefdhr in der Mitte des Bruchkorpers (Ver-
such VWl5), bildete sich unté; dem Fundament ein keilf&rmiger Bruchkdr-
per in der NaBzone aus. Die fundamentsetzung bie zum Erreichen der Grenz-
last war groBer als bel trockenem Sand.

Im Fall des sehr hohen Grundwasserspiegels verléduft die gesamte Bruch-
kérperbildung praktisch unter dem Grundwasserspiegel (Versuch VW5). Die
Stiitzwirkung der Fliissigkeit wird stark abgemindert. Dadurch bildet sich

ein sehr tiefer Bruchkdrper aus.

SPANNUNS [ kN/m2 ]

80 . 100

kein Wasser

] 5 w = 0.
. wi5 twom 0.14m
N tv o= 0.25m
| v130w1 YWa5  tw = 0.39 m
258 Vs YL30W1 —_—

FUNDAMENTHES [ mm ]

Bild 4.22 Einflup des GW-Spiegels auf das Lastsetzungsverhalten im
Schlitzversuch (Lf/B = 0.1 m/0.1m, A= 0.15m,
Ls/Ts= 0.3 m/0.9 m, sorechubgeachwind gkeit in Fundament-
mitte 0.1 mm/min)

Die Gelindesetzung wihrend der Fundamentbelastung ist deutlich groBer als
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5. NACHRECHNUNG DER VERSUCHE MIT DER METHODE DER DREIDIMENSIO
LEN KINEMATISCHEN ELEMENTE (KEM - 3D)

5.1 ALLGEMEINES
Die Versuche wurden mit Hilfe der rdumlichen Kinematische-Elemente-Methode

(REM-3D) nach GUSSMANN (1986) nachgerechnet. Die Dilatanz wurde nicht
beriicksichtigt, d.h. zwischen den Elementen ist nur eine reine Translation
Izi;i::; der in den Versuchen beobachteten Bruchmechanismen wurde efn i
raumliches Berechnungsmodell als 6-Element-System entwickelt, das fiir ; e
Berechnung wegen der vorhanéenen Symmetrie zu einem 4-Element-System mit
6 geometrischen Variablen veteinfacht werden konnte (Bild 5.1). Die g:o;
metrische Darstellung des 4-Element-Systems findet sich im Abschnitt 5.

und in Bild 5.2.

Symmetrieachse

Symmetrieachse
’

Fundament

LA

b) Vereinfachung des Berechnungs-

a) Berechnungsmodell mit modells auf 4 Elemente

6 Elementen

Bild 5.1 Berechnungsmodell fiir KEM-3D

Auf die Ableitung und Theorie der KEM-3D wird im Rahmen dieser Arbeit
nicht eingegangen. Eine umfassende Darstellung der Theorie der KEM-3D
findet sich bei GUSSMANN (1986). Die Kinematik (Abschnitt 5.3) und Statik
(Abschnitt 5.4) des Berechnungsmodells werden kurz dargestellt.

Die Ergebnisse der Berechnung werden im Abschnitt 5.5 beschrieben. In
Tabelle 5.1 sind die Ergebnisse der GroBversuche und in Tabelle 5.2 die

der Kleinversuche angegeben.
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5.2 GEOMETRIE

In KEM-3D wird der Bruchmechanismus als aus mehreren starren polyeder-
férmigen Elementen zusammengesetzt betrachtet. ﬁafﬁr wird der Betrach-
tungsraum durch mehrere kinematische Elemente diskretisiert.
GUSSMANN (1986) hat 4 verschiedene Prototypen, d.h. Tetraeder, quadrati-
sche Pyramide, Keil und Hexaeder fiir dié Elementierung des Systems vorge-
schlagen. “
Da drei der Prototypen, d.h. quadratische Pyramide, Keil und Hexaeder, in
mehrere Tetraeder unterteilt werden konnen, kann die Beschreibung des
rdumlichen Problems durch Zusammensetzung mehrerer allgemeiner Tetraeder
vereinfacht werden.
Die Berechnung wurde mit dem vereinfachten 4-Element-System mit 6 geo~

metrischen Variablen durchgefiihrt (Bild 5.2).

Die vier Elemente und sechs Variablen sind:

- Elemente

Element 1 : keilfdrmig, vor dem Fundament, an den
Schlitz angrenzend.
Element 2 : hexaederférmig, vor dem Fundament, an

den Schlitz angrenzend.
Element 3 : tetraederformig, seitlich neben dem
Fundament

Element 4 : keilférmig, direkt unter dem Fundament

- Geometrievariablen :
X, Z - Koordinaten des Punktes 5
X, Y - Koordinaten des Punktes 7
Z - Koordinaten des Punktes 8
Z - Koordinaten des Punktes 13 .

Da bei nicht zu groBem Fundamentabstand in den Versuchen keine Bruch-
kdrperbildung hinter dem Fundament beobachtet wurde, wurden dort im
Berechnungsmodell auch keine Bruchkdrper angeordnet.

Die Bruchkorperbildung direkt unter dem Fundament wurde durch ein keil-
formiges Element mit einem in Schlitzléngsrichtung konstanten Querschnitt
simuliert (Element 4 in Bild 5.2). Dabei bildet die Fundament-

sohlfliche die Oberfliche 10 des Elementes 4 (Fliche 10 in Bild 5.2).




s
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7

-/'/ Elemen: [3

Etement 3

Bild 5.2 Beéchreibung der Elemente fiir die KEM-3D-Berechnung

Damit ist die Geometrie des Elementes &4 wesentlich von der FundamentgréBe
und der Lagerungsdichte des Bodens abhidngig. Seine Geometrie wird durch
die Anderung der Koordinaten von Punkt 5 variiert. Der Punkt 6 liegt auf
der Symmetrieebene 12 und ist ein vom Punkt 5 abhidngiger Punkt. Seine X-
und Z- Koordinaten sind mit denen des Punktes 5 identisch.

Bei der Eindringung des Fundamentes gleitet das Element 4 auf der starren
Randflache 11 und erzwingt die Bruchkoérperbildung um das Fundament, ein in
der Ebene 7 angrenzendes Element 3 und ein in der Ebene 4 angrenzendes

Element 2.

Ein tetraederfdrmiges Element (Element .3) mit einer Grundfliche 7 liegt

seitlich neben dem Fundament an. Die Ebene 7 wird bei der Berechnung als
senkrecht angenommen. Beim Abgraben wurde neben dem Fundament kein deut-
licher Bruchkdérper beobachtet (Schnitt A-A in Bild 3.35). Die seitliche

Bruchscholle wird nur ausgebildet, wenn das Fundament weit entfernt ist

(Versuch FA 150 in Bild 3.39). Dadurch bleibt das Element 3 unbeweglich

(Abschnitt 5.3). Die Fliche 17 ist ein Teil der Geldndeoberflidche.

Der Punkt 7 des Tetraeders liegt auf der Geldndeoberflédche und ist in X-
und Y-Richtung variabel. Die Y-Koordinate des Punktes 7 ist kleiner oder
gleich der halben Schlitzlidnge.
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Die Bruchkdrperbildung im Bereich zwischen Fundament und Schlitz wurde mit
zwei Elementen simuliert, einem Hexaeder vor dem Fundament (Element 2)
und einem senkrechten Keil (Element 1) daneben. Sie rutschen in den
Schlitz hinein. _

Die Ebene 16 ist ein Teil der Schlitzwand, auf die der stiitzende
Suspensionsdruck hydrostatisch wirkt. badurqh ist die Geometrie Beidei
Elemente von der Séhlitzgeometrie abhﬁngig;

Die Ebene 15 liegt auf der Gelandeoberflidche. Die Fléche 6 ist eine
reibungsfreie Symmetrieebene und verhindert die Bewegung des Elementes 2
in Y-Richtung. '

Die Strecke zwischen Punkt 3 und Punkt 4 stellt eine Hilfte der vorderen
Fundamentkante dar. Die Breite des Elements in X-Rfchtuné ist gleich dem
Abstand Av zwischen dieser Kante und der Schlitzwand. Deshalb ist die
Geometrie des Elements 2 sowohl von der Fundamentlénge Lf als auch von
dem Fundamentabstand Av von der Schlitzwand abhingig. Seine Geometrie
kann durch die Anderung der Koordinaten von Punkt 5 und 8 variieren. Punkt
11 ist der Schnittpunkt dreier Ebenen I, 5 und 16. )

Durch die rédumliche Wirkung des in Richtung des,Schlities gleitenden
Elementes 2 wird das keilférmige Element I, das sich parallel zur starren
Randfléche (Ebene 2 und 3) verschiebt, ausgebildet. Beide Elemente haben
eine gemeinsame Kontaktfliche (Ebene 1). ' -
Ebene 13 ist ein Teil der Oberfliche und Ebene 14 ein Teil der von der
Tonsuspension gestiitzten Schlitzwand.

Punkt 13 liegt auf der Schlitzwandfliche und ist in Z-Richtung variabel.
Seine Y-Koordinate betrigt 0.5-1.8 beim Schlitz mit begrenzter Linge

(Lb > Ls) und 0.5-1.b beim sehr langen Schlitz (Lb < Ls)' Punkt

12 ist der Schnittpunkt dreier Ebenmen (2, 13 und 14). Punkt 4 ist zugleich
ein Eckpunkt des Fundamentes.

Die Geometrie des Elementes 1 ist durch die Anderung der Koordinaten der
Punkte 5 und 13 variabel.

5.3 KINEMATIK

In der KEM-3D werden die Elemente und die Umgebung als starr angenommen.
Dadurch sind die verschobenen Elemente form- und volumentreu. Die Elemente
kénnen nur eine translatorische Bewegung ausfiihren, weil sie nur auf der
angrenzenden Ebene gleiten kdnnen. Eine Rotation ist nicht mdglich. Da-
durch kann die unbekannte Bewegung eines Elementes durch die Absolutver-

schiebungskomponente in X-, Y- und Z-Richtung beschrieben werden.
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Die Gesamtkinematik wird auf die Aufgabe reduziert, die Absolutverschie-
bung der Elemente zu ermitteln.

Zur Berechnung der verschobenen Lage eines Elementes ist die Absolutver-
schiebung von drei angrenzenden Elementen erforderlich, wobei die drei
Schnittgeraden der drei Beriihrungsflichen sich in einem Punkt (Bestim-
mungspunkt) schneiden miissen. Dies setzt voraus, daB die drei Nachbarele-
mente sich voneinander unabhingig verschieben. ‘

Fir die Kinematikberechnung muB man die Reihenfolge aller Elemente
beétimmen, um ihre Absolutveréchieﬁﬁngen'berechnen zu kdnnen. Dadurch
entsteht die "Kinematische Kegte".

Die Verschiebung des nachgiebisbn Randelementes ist vorgegeben. Der an

das Element’ grenzende Rand (Element 0) ist start und unverschieblich
(Null Verschiebung)- _ »

Im vorliegenden Fall wird die Bewegung des Berechnungsmodelle durch eine
vertikale Verschiebung “des’ Fundamentes (nachgiebiges Randelement) ausge-\
lost. Das nachgiebige Randelement und Element 4 beruhren sich in der Ebene
10. Durch die Eindrxngung ‘des’ Fundamentea bewegt sich das Element 4 das
direkt unter dem Fundament liegt, auf der Ebene 11. Seine Bewegung in Y-
Richtung wird durch die Symmettieebene (Ebene 12) verhindert. Die Ver-
schiebung ‘tritt nur in X- und Z- Richtung auf. Im Element 4 st der Punkt 2
ein Bestimmungspunkt, in dem sich die Schnittgeraden der Ebenen 10, 11 und
12 schneiden.

Das Element 4 grenzt in den Ebenen 11 und 12 an das starre Randelement
(Element O

aus der Absolutverschiebung des nachgieb1gen Randelementes (Fundament )

: Null-Verachiebung) Dadurch kann seine verschobene Lage

berechnet werden. Element 4 grenzt in der Ebene 7 an Element 3. Seine
Verschiebung ist allein aus der Verschiebung von Element 4 zu bestimmen.
Wenn bei den Versuchen das Fundament nicht weit vom Schlitz entfernt
belastet wurde, war seitlich neben dem Fundament keine Bruchkérperbildung
zu beobachten. Die seitliche Rifibildung kommt nur durch die groBSe Funda-
menteindringung nach Erreichen der Bruchlast zustande.

Deshalb wird das Element 3 im Berechnungsmodell als unbeweglich definiert,
was durch die Annahme einer senkrechten Fliche 7 mdglich ist. Die Elemente
4 und 2 bewegen sich in einer angrenzenden Ebene 4 relativ zueinander. Die
Relativverschiebung ist von den relativen Neigungen der Gleitflichen
(Ebene 5 und 11) beider Elemente abhingig. Im Element 2 ist der Punkt 6
ein Bestimmungspunkt, in dem sich die drei Schnittgeraden der Ebenen 4, 5

und 6 schneiden. Die Ebene 5 und 6 bilden die gemeinsame Grenzfliche von
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Element 2 und dem Randelement. Die Absolutverschiebung des Elementes 2
kann aus derjenigen des Elementes 4 berechnet werden.
Die Ebene 6 ist eine Symmetrieebene, in der die Bewegung eines Elementes

in Normalrichtung der Ebene (Y-Richtung) verhindert wird.

Fundament

Schlitz

Bild 5.3 3D-Kinematik des 4-Elementsystems

Das Element 1 wird durch die Bewegung des Elementes 2 entlang den Rand-
fléchen 2 und 3 verschoben. Dabei werden die beiden Elemente an der an-
grenzenden Fliche (Ebene 1) relativ zueinander verschoben.

Der Bestimmungspunkt des Elementes 1 ist der Punkt 5. Hier schneiden sich
die drei Schnittgeraden der Ebenen 1, 2 und 3. Die Verschiebung des
Elementes 1 kann aus der bekannten Absolutverschiebung des Elementes 2
berechnet werden. Dadurch ist die Kinematische Kette 4 - 2 - (3) = 1 im
Berechnungsmodell festgelegt.

5.4 STATIK

Die statische Losung setzt voraus, daB die Richtungskosinus aller
Relativverschiebungsvektoren bekannt sind. Wie im ebenen Fall, wird die
auf eine Elementfldche wirkende Kraft in Normal- und Tangentialteile
aufgespalten. Weiter werden die beiden Anteile in die unbekannten und
bekannten Anteile zerlegt.

Die bekannten Anteile sind die Wasserdruckkraft und die Kohi#sionskraft an
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der Elementfldche., Die unbekannten Anteile, d.h. die effektive Normalkraft
und die Reibung, konnen iiber den Reibungswinkel und damit iiber die
Resultierende ausgedriickt werden. Dadurch ist die GrdBe der Resultierenden
die einzige Unbekannte in der Ebene. Da fiir jedes Element die 3 Gleich-
gewichtsbedingungen (IZX, XY, IZ) zur Berechnung der Kridfte zur Verfiigung
stehen, ist das System eindeutig bestimmbar.

Dadurch ergibt sich eine bestimmte Reihenfolge bei der statischen
Berechnung (L&sungs-Algorithmus).

Durch die kinematische Berechqgng sind die Richtungskosinus aller Relativ~
verschiebungs-Vektoren bekannt:lDamit kann nun die statische Berechnung
anschlieBend durchgefiihrt werden.

Das Eigengewicht eines Elementes und die Stiitzkraft der Suspension werden
als duBere Kriafte in der Gleichgewichtsbetrachtung am Element beriicksich-
tigt. Dabei wirkt der Suspensionsdruck in den Ebenen 14 und 16 hydrosta-
tisch. Die Symmetrieebene (Ebenen 6 und 12) ist reibungsfrei. Dort werden
nur Normalkridfte iibertragen. Auf der Gelidndeoberfliche (Ebenen 13, 15 und
16) kann eine Oberflichenlast aus Auflast oder Eigengewicht im Berech-

nungsmodell beriicksichtigt werden.

Die Schubkrédfte in einer beliebigen Ebene eines Elementes wirken dem
Relativverschiebungsvektor entgegen. Fiir das Vorzeichen der Normalkrifte
in der Ebene wird der Druck als positiv definiert. Negative Normalkriéfte
in der Ebene in einem gewdhlten System sind statisch nicht zulidssig, des-
halb muB das System gegebenenfalls so verdndert werden, daB keine Zugkraft
auftritt. Durch Kohdsion aufnehmbare Zugkrédfte konnen ggf. zugelassen wer-
den.

Im Element 1 sind zwei Krdfte auf zwei Ebenen (Ebenen 13 und 14) bekannt.
Die drei iibrigen unbekannten Krédfte in den Ebenen 1, 2 und 3 kénnen aus
den Gleichgewichtsbedingungen bestimmt werden. In den Ebenen 15 und 16 im
Element 2 wirken die bekannten ZuBeren Kréfte. An der Ebene 1 wirkt die im
Element 1 berechnete Kraft in umgekehrter Richtung und ist damit eine
bekannte Kraft. Dadurch bleiben nur drei Krdfte in den Ebenen 4, 5 und 6
unbekannt.

Da im Element 3 die Ebene 17 eine freie Oberfliche ist, sind nur die
Krdfte auf die Ebenen 7, 8 und 9 unbekannt. Die Reibungskraft an der
Fldche 7 wirkt entgegen der Richtung der Relativverschiebung und ihre
GroBe ist von der Geometrie des Elements 3 abhingig.
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Im Element 4 ergeben sich wieder nur noch drei unbekannte Krifte auf den
Ebenen 10, 11 und 12. An der Ebene 10 kann der Sohlreibungswinkel des
Fundamentes eingesetzt werden.

Man erhdlt damit den Losungsalgorithmus 1 - 2 = 3 - 4 , im Berechnungs~
modell.

Als Zielfunktion der Berechnung wird die auf das Fundament aufgebrachte
Last, d.h. hier die auf die Fliche 10 wirkende resultierende Kraft, ge-
wihlt. Fiir jede Bruchgeometrie wird die Zielfunktion berechnet. Man erhdlt
die maBgebende Bruchgeometrie durch die Minimierung der Zielfunktion, was

VERSUCH SCHLIIZ FUNDAMENT BRUCHSPANNUNG
BEZEICH | LENGE TIEFE | LANGE BREIT.ABSTAND|VERSUCH KEM-3D
-NUNG L, T, L. /B, Ag -
(m) (m) (m)/(m) (m) (kN/m? ) (kN/m? )’
FL100 1.0 2.5 0.5/0.5  0.75 617 312
FL250 2.5 2.5 0.5/0.5 0.75 439 360
FD4X 1.5 3.0 0.5/0.5 0.75 362 350
FD6X 1.5 3.0 0.5/0.5  0:75 410 365
FT50 1.5 0.5 0.5/0.5  0.75 619 400
FT100 1.5 1.0 0.5/0.5  0.75 487 440
FT150 1.5 1.5 0.5/0.5  0.75 472 318

FT200 1.5 2.0 0.5/0.5 0.75 336 325

FT300 1.5 3.0 0.5/0.5 0.75 341 325
FF25 1.5 3.0 0.25/0.25 0.625 651 604
FF75 1.5 3.0 0.75/0.75 0.875 373 246

FP100 1.5 3.0 1.00/0.50 0.75 279 211
FA50 1.5 3.0
FA100 1.5 3.0
FA125 1.5 3.0
FA150 1.5 3.0

0.5/0.5 0.50 154 239
0.5/0.5 1.00 511 518
0.5/0.5 1.25 753 693
0.5/0.5 1.50 833 796

Tabelle 5.1 Nachrechnung der GroBversuche mit KEM-3D
(* Sohlreibungswinkel 6 = 0°)
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durch die Variation der Elementgeometrie erreicht werden kann. Die Ziel-
funktion war gegen die Geometrievariation sehr empfindlich, weil sich ein
geeigneter Bruchmechanismus nur in einem sehr begrenzten geometrischen Be-
reich ergab. Deshalb wurde die Raster-Methode fiir die Optimierung ange-
wandt, um die maBgebende Bruchgeometrie und den mafgebenden Bruchmechanis-

mus zu suchen.

5.5 ERGEBNISSE DER NACHRECHNUNG
Die Berechnungen wurden mit den im Versuch bestimmten bodenmechanischen
Eingangswerten, die in Tabel%e 3.2, 4.2 angegeben sind, durchgefiithrt. Fir

)

uf

VERSUCH SCHLITZ FUNDAMENT BRUCHSPANNUNG
BEZEICH | LANGE TIEFE | LANGE/BREIT ABS.| VERSUCH KEM - 3 D
LT L/ B A 6=0° 6=p/4 6=9/3
(m) (m) m)/(m) (m) |(kN/m?) (kN/uw?)
vL20 .2 .9 1/.1 .15 78 25 65
VL30 .3 .9 .1/.1 .15 64 28 50 61
VL40 L9 /.10 .15 51 32 53 65
VL40AL0 | .4 .9 .1/.1 .10 31 16 51 85
VALO 309 Ja/.1 .10 43 16 5L 85
VA20 3009 /.10 .20 88 44 89
VA30 3.9 1/.1 0 .30 119 87 134 155
VF20 309 .2/.1 .15 51 18 46
VF30 3.9 .3/.1 .15 61 17 162 168
vT20 3.2 /.1 .15 52 44 180 450
VT30 3.3 .1/.1 .15 68 28 50 61
V150 3.5 .1/.1 .15 66 28 50 61
VT70 307 ad/.10 .15 63 28 50 61

Tabelle 5.2 Nachrechnung der Kleinversuche mit KEM-3D
(6: Sohlreibungswinkel)
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die Nachrechnung der GroBversuche wurde die aus der Rickrechnung der
Grundbruchversuche bestimmte scheinbare Kohidsion angesetzt (Tabelle 3.2).
Bei den GroBversuchen stimmten die errechneten Bruchspannungen mit den
Versuchsergebnissen meist gut iiberein, wenn 6=0 angenommen wird (Tabelle
5.1).

Beim Versuch FL 100 betrug die nach KEM-3D berechnete Bruchspannung die
Hdlfte der im Versuch gemessenen. Die Ursache dafiir ist ein kleiner
Suspensionsdruck, da der Punkt 13 durch die Schlitzhalbldnge begrenzt

wird.

Bei den Kleinversuchen war die Sohle des aus einem U-Profil bestehenden
Modellfundamentes rauh. Mit der Annahme 6=0 waren die errechneten Werte
immer kleiner als die Versuchsergebnisse. Mit einem Sohlreibungswinkel von
0 < 6 < ¢/3 stimmen die berechneten Werte hingegeben mit den Versuchser-
gebnissen iiberein (Tabelle 5.2).

Die zur errechneten Bruchlast zugehorige Bruchkorpergeometrie stimmt gut
mit den Versuchsbeobachtungen iiberein. In Bild 5.4 werden der gemessene
und der berechnete Bruchkérper fiir den GroBversuch FT300 in der Symmetrie-
ebene (Schnitt I-10 nach Bild 4.6) vergleichsweise angegeben.

Fundament
1.0m 05 )
L T T
// sus
—r—
e -l-"'o m

TS 7 SIS T

DN R AN,

— T1.0m
Versuch FT300 N ==
_____ Nachrechnung A .
KEM - 3D h =
N

T _41.5m

Bild 5.4 Vergleich der gemessenen und der berechneten Bruchkdrper in der
Symmetrieebene von Versuch FT300 (L /T = 1.5 m/3.0 m, Lf/
B.= 0.5 /0.5 m, Ag= 0.75 m, Vorschgbggschwindigkeit
0.2 mm/min)
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6. BERECHNUNGSVERFAHREN
6.1 ALLGEMEINES

Anhand der Versuchsbeobachtungen wird ein vereinfachtes Berechnungsver-

fahren fiir die Tragfdhigkeit eines Einzelfundamentes neben suspensionsge-

stiitzten Schlitzen im Sand vorgeschlagen.

Der angenommene Bruchmechanismus unter der Einwirkung eines Einzelfunda-

mentes auf der Oberflidche neben einem Schlitz besteht dabei aus zwei auf

ebenen Gleitfldchen abrutschenden, starren, monolithischen Teilbruchkdr-
pern. Der erste Bruchkdrper wird vom Fundament erzwungen, wdhrend sich der
zweite vom ersten aus zum Schlitz hin ausbildet.

Prinzipiell sind auch Syatemﬁﬁnit mehreren Teilbruchkérpern méglich. Bei

einer sehr dichten Lagerung oder bei groBem Fundamentabstand, also bei

geringerem SchlitzeinfluB, tritt ein Aufteilungskeil im Bruchkdérper I

unter dem Fundament auf. Im Normalfall, bei ndher am Schlitz stehenden

Fundamenten, entsteht kein eindeutiger Aufteilungskeil. Das System aus zwei

Bruchkérpern erscheint jedoch nach Auswertung der Versuche fiir normale

Randbedingungen ausreichend zu sein. Die Erweiterung des vorgeschlagenen

Systems in ein Mehrkorpersystem ist relativ einfach durchzufiihren. Der Ge-~

wolbeeffekt wird durch den Ansatz von Schubspannungen an der Seitenflédche

des Bruchkdrpers simuliert.

Fiir das vorgeschlagene Berechnungsverfahren gelten die folgenden Voraus-

setzungen:

- Der Suspensionsgspiegel im Schlitz und der Grundwasserstand im Boden
bleiben bei Belastung konstant. Der Bruch wird nur durch die Fundament-
belastung erzwungen.

- Dilatanz wird nicht beriicksichtigt. Es tritt nur Translation der als
starr anzusehenden Elemente auf den Ebenen auf, keine Rotation.

- Es wirken jederzeit vollmobilisierte Scherkridfte nach der
MOHR-COULOMBsche Gleichung in den Gleitfldchen. Mit den Parametern Rei-
bungswinkel ¢ und Kohdsion ¢ gilt:

t,=c+(og=-u)* tan g

f
- Ein Teil des Bruchkodrpers wird als reibungsfrei angesehen.
~ Die Last wirkt senkrecht in der Mitte des Fundamentes.

- Der hydrostatisch wirkende Suspensionsdruck wird angesetzt.

6.2 BERECHNUNGSVERFAHREN
Das Berechnungsmodell besteht aus zwei Teilbruchkorpern, d.h. Bruchkdrper

I und Bruchkorper II.
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BRUCHKORPER I

Unter dem Fundament wird infolge Fundamenteindringung der Bruchkdrper I in
einer Keilform ausgebildet. Er wird von ebenen senkrechten Seitenflédchen
begrenzt und hat die gleiche Linge wie das Fundament. Die Geometrie des
Teilbruchkérpers I wird von der Schlitzgeometrie nicht wesentlich beein-
fluBt. Sie ist von der Fundamentlage und -gr&Be sowie von der Lagerungs-
dichte des Bodens abhidngig. Dabei hat die Fundamentgrdfe einen besonders
groBen EinfluB auf die Ausbildung des Bruchkdrpers I. Die durch die Funda-
menthinterkante verlaufende untere Gleitfldche hat die Neigung a,, be-

zogen auf die Horizontale.

BRUCHKORPER II

Die Ausbildung des Bruchkdrpers II zwischen Fundament und Schlitz wird von
Bruchkoérper I erzwungen. Sie beriihren sich in einer gemeinsamen Fliche.
Mit dieser geometrischen Kopplung beeinfluBt die FundamentgréBe iiber den
Teilbruchkdrper I die Form und GroBe des Bruchkorpers II. Seine vordere

Seite ist die suspensionsgestiitzte Schlitzwand.

Dadurch ist die Geometrie des Teilbruchkdrpers II nicht nur von der
FundamentgroBe und -lage, sondern auch von der Schlitzgeometrie abhidngig.
Der Bruchkodrper II spielt damit eine groBe Rolle fiir die Standsicherheit
des Schlitzes. Er kann sich nicht in Schlitzldngsrichtung bewegen, sondern
gleitet auf der um den Winkel a5 gegen die Horizontale geneigten unteren
Gleitfldche in den Schlitz hinein. An der hinteren Seite des Bruchkdrpers
II (in Bild 6.1 schraffiert) entsteht ein groBer RiB. Bei der Nachrech-
nung nach KEM-3D ergab sich fiir die resultierende Kraft auf dieser Flache
-Ebene 2 in Bild 5.2) ein negativer bzw. ein nahe bei 0 liegender Wert.
Deshalb wird die hintere Seite - die schraffierte Fldche in Bild 6.la und
6.1b - als reibungsfrei angenommen. Das entspricht dem Modell von PIASKOWS-
KI/KOWALEWSKI (1965) und WASHBOURN (1984).

Die Bruchkorperbildung bei verschieden langen Schlitzen ist in Bild 6.1
vergleichsweise dargestellt. Bei sehr langem Schlitz verbreitert sich der
Bruchkorper II unter einem konstanten Verbreiterungswinkel # von der
vorderen Fundamentecke aus bis zur Schlitzwand und schneidet sie mit der
Lénge Lb bis zu einer Tiefe Tb. Bei einem Boden mit unverdnderli-

cher Lagerungsdichte ist dieser Winkel € eine Konstante. Damit ergibt

sich die von der Schlitzgeometrie unabhdngige Linge Lb direkt aus der

Fundamentlédnge I.f und dem Abstand Av, zu




- 128 -

Lb = Lf +2 A, - tan Gl. 6.1
Hier ist Av der Abstand zwischen Schlitzwand und vorderer Fundamentkante,
d.h. Av = Af - 0.5« Bf.

Ist die Schlitzlénge La groBer als die Linge Lb’ wird dies im fol-
genden als "sehr langer Schlitz" bezeichnet. Dabei wirken als haltende
Krdfte an der unteren Gleitfldche die Reibungskraft Q3 und die Stiitz-

kraft S der Suspension (Bild 6.la).

Beim Schlitz mit begrenzter Linge (Ls < Lb) wird die Bruchkdrper-

bildung in Schlitzldngsricdhtung vom Schlitz beeinfluBt. Dadurch wird eine
"Zwangsgleitfliche" durch &ie Schlitzecke ausgebildet (Bild 6.1). Auf
dieser Fliache wirkt die haltende Schubkraft HZ gegen die Bewegung.

Die Abmessung der Zwangsgleitfliche, und damit die Schubkraft Hz,
wichst mit groBer werdender Fundamentlidnge und -abstand bzw. mit kleiner
werdender Schlitzlidnge.

Die Schubkraft Hz an der Zwangsgleitfldche wirkt als haltende Kraft
zugdtzlich zu der Reibungskraft Q3 und der Stiitzkraft 8 der Stiitz-
flissigkeit (Bild 6.6).

Die Kridfte werden in solchen Punkten wirkend gedacht, daB die Momenten-
bedingung erfiillt ist. Die Ausnahme kann auftreten, wenn eine Ebene des

Elementes im Verhdltnis zu seinen anderen sehr klein ist (GUSSMANN 1986).

Die Auflast kann bei einer bestimmten Bruchkdrpergeometrie aus den Krifte-
gleichgewichtsbedingungen (ZH, ZV) berechnet werden. Die kleinste Auf-
last wird durch die Variation der Bruchkorpergeometrie, also der Winkel
a> ay und ag in Bild 6.1, bestimmt. Anhand der Versuéhsergebnisae

kann der Winkel ay vereinfachend zu 90° angenommen werden.

6.3 ANSATZE FUR REIBUNGSKRAFTE AN DER SEITENFLACHE DES
BRUCHKORPERS

Im vorgeschlagenen Berechnungsmodell wird die Bruchkdrperlinge gleich der
Fundamentlinge angenommen. Der EinfluB dieser Begrenzung ist durch den
Ansatz der Schubkrifte in der Seitenfliche zu berilicksichtigen. Gleich-
zeitig wird eine Abminderung des ebenen Erddrucks erreicht. Die Reibungs-
kraft R in einer beliebigen Fliche ergibt sich wie folgt:

R = N+ tan ¢ Gl. 6.2
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mit N... auf die Fldche wirkende Normalkraft
... Reibungswinkel

Die Normalkraft N an der senkrechten Seitenfliche eines Berechnungsmo-
dells wird durch die Integration der horizontalen Normalspannung oy
iber die Seitenfldche berechnet:

N = I o ¢ dF Gl. 6.3
Fy

Fir 6 gibt es verschiedene Ansdtze und Annahmen, die zu unterschied-

lichen Ergebnissen fiihren, vorhanden (PRATER, 1973; WALZ/PRAGER, 1978,

GUSSMANN/LUTZ, 1981a; DIN 4126, 1984).

PRATER (1973) nahm unabhéngig von der Bruchkdrpergeometrie einen mit der
Tiefe linear zunehmenden Spannungsansatz an. Dieser Ansatz ist jedoch als
unrealistisch anzusehen (MULLER-KIRCHENBAUER/WALZ/KILCHERT, 1979).

WALZ und PRAGER (1978) haben aufgrund der Elementscheibentheorie einen
mit der Tiefe unterlinear zunehmenden Spannungsansatz nach der Silotheorie
von TERZHAGI (1936) angewandt.

In DIN 4126 (1984) wird nach einem empirischen Ansatz angenommen, daB die
Spannung bis zu einer Grenztiefe linear anwidchst und ab dieser Tiefe kon-
stant bleibt.

GUSSMANN und LUTZ (198la) reduzierten im Sinne des physikalischen Verhal-
tens ohne einen Ansatz der Normalspannung an der Seitenfldche die aus dem
PRATERschen Ansatz errechnete Normalkraft. Dabei wird das Bruchkdrperge-
wicht um die Vertikalkomponente der von der Normalkraft hervorgerufenen
Schubkraft vermindert. Dies bedeutet eine Reduktion der Vertikalspannungen
und damit auch der Normal- und Schubspannungen in den Seitenfldchen des
Bruchkdrpermodells.

Die Bruchkorperbildung infolge Fundamentbelastung neben dem Schlitz ist
auf einen bestimmten Tiefenbereich, Tb < Ls’ begrenzt (Abschnitt

3.6.3.D und 4.6.2.D). Die Grenztiefe nach DIN 4126 (2’Ls) ist groBer

alg die von einem Fundament erzwungene Bruchkdrpertiefe. Damit sind die
Annahmen nach DIN 4126 und der Ansatz von PRATER identisch.

Nach der von PULSFORT/WALZ (1981) durchgefiihrten Vergleichsberechnung
liegen die Ergebnisse nach GUSSMANN/LUTZ (1981b) sehr nahe bei denen nach
der Silotheorie. Bei der Vergleichsberechnung von GUSSMANN/LUTZ (1981a)
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waren die Ergebnisse beider Ansidtze fast identisch.

Der Ansatz von GUSSMANN/LUTZ (198la) ist einfach einzubauen und leicht zu
erweitern. Die Silotheorie ist dagegen rechnerisch sehr aufwendig. Damit
ist der Ansatz nach GUSSMANN/LUTZ vorteilhaft, obwohl der unterlineare
Ansatz der seitlichen Schubspannung mathematisch nicht nachweisbar ist
(KOBLER, 1982).

In dem hier gewidhlten vereinfachten Berechnungsmodell wird die Annahme von

GUSSMANN/LUTZ angewendet.

BRUCHKURPER I

Die an der Seitenfliche des Bruchkdrpers I parallel zur unteren Gleit-
fliche wirkende haltende Schubkraft El getzt sich zusammen aus der
Reibungskraft kl und aus der Kohdsionskraft Csl.
Hl = C81 + Rl

mit Csl = c-Fl, wobei ¢ die Kohdsion im Boden in kN/m® wund Fl die
Seitenfliche des Bruchkérpers I sind. Die Neigung von Hl wird mit
@, angenommen (Bild 6.2). Die Reibungskraft By besteht aus Anteilen
infolge Bodeneigengewicht R18 und Auflast Rlp (s. Bild 6.3),

R1 = R, + Rlp Gl. 6.5

Gl. 6.4

1g

Gy

Bild 6.2 Kréfte am Bruchkdrper I und Krafteck

Unter der Annahme einer gleichmdBigen Mobilisierung der Reibung in der
Seitenfldche und einer mit der Tiefe linear zunehmenden Vertikalspannungs-

verteilung (PRATER, 1973) im Boden ergibt sich die an der senkrechten
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Seitenfliche wirkende Normalkraft le infolge Eigengewicht des Bruch-
korpers I nach Gl. 6.3 mit der Schwerpunktsordinate Zsl der Seitenfléche
Fl zu:

Gl. 6.6

Bild 6.3 Annahme der Normalspannungsverteilung an der Seitenfliche des
Bruchkorpers I

Die Reibungskraft Rls an der Seitenfliche infolge Bruchkdrpereigen-
gewicht wird aus Gl. 6.2 und Gl. 6.6 zu :

G
- L[] - 1 .
1g = ng tan¢ = K f; Zsl * tan ¢ Gl. 6.7

R

Der Teilbruchkorper I entsteht direkt unter dem belastenden Fundament.
Damit vergriBert sich die Vertikalspannung im Boden um O . Die Vertei-
z

lung der zusdtzlichen Spannung uzp im Boden infolge Auflast P wird
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von der Fundamentkante an als konstant, unabhingig von der Tiefe und in der
GroBenordnung der halben Fundamentspannung angenommen (Bild 6.4 nach KOB-
LER, 1982).

Gl. 6.8

Die zusdtzliche Normalkraft Nlp an der Seitenfldche aus der Fundament-

belastung ergibt sich nach Gl. 6.3 und Gl. 6.8 mit der Seitenfliche Fl

Zu:
K P .
Nlp = J’F O'yp dF = '[F K Gzp dF = -E- m—f— Fl Gl. 6.9

Damit wird die Reibungskraft Rlp an der Seitenfliche des Bruchkorpers
I infolge der Auflast nach Gl. 6.2 und Gl. 6.9:

e
T

K
R. = N, *tan ¢ = 7 *
1p 2 £ Bf

1p * Fyctan ¢ Gl. 6.10

A P

I
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Annahme einer Spannungsver- Losung nach TOLKE fiir
teilung Uzp nach KOBLER schlaffe Rechtecklast

Bild 6.4 Ansatz der Spannungsverteilung infolge Fundamentbelastung nach
KOBLER (1982) und die Ldsung von TOLKE

Die Reduzierung des Eigengewichtes wird durch den Abzug der Vertikalkom-
ponente der Reibungskraft n18 nach Gl. 6.7 vom Eigengewicht G1 er-
reicht:

Gr = G - 2°ng'sin oy Gl. 6.11
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Bild 6.5 Reduktion der Eigengewichtswirkung durch die Reibungskraft in den
Seitenfléchen des Bruchkdrpers nach GUSSMANN/LUTZ (1981la)

\-
Die an beiden Seitenfléchen wiﬁkende Reibungskraft 2-]!18r infolge Ei-

gengewicht des Bruchkorpers I wird durch Ersetzen des Gewichtes G, in

1
Gl. 6.7 durch das reduzierte Gewicht Gr aus Gl. 6.11 zu :
(G, - 2¢R, _esin a.)
. P | lgr 1
2 ngr = 2¢K n -Zslvtan ® .
£
Nach Umrechnung wird :
YA
2¢K I Gl'tan [}
L W, G
. £ 171
2 ngr = e Gl. 6.12
Z81 1+ Wl-ain o
1+ 2K * i *tan ¢°sin o
£
Zsl
mit Wl =2« Ke*—="°tan ¢ . Gl. 6.13

Le

Die zusdtzliche Reibungskraft Z'Rlp infolge der Auflast P an den bei~
den Seitenflichen nach Gl. 6.10 wird entsprechend berechnet:

W _°P
. = ——
2°R = Gl. 6.14

1+ Wp'sin oy

F

K 1
mit Wp=2°-2-'L—f—;—i;'tan¢. Gl. 6.15

Damit wird die gesamte reduzierte Reibungskraft 2‘R1r an den beiden
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Seitenfldchen nach Gl. 6.12 und Gl. 6.14:

2°R

Gl.

1r = 2.ng,r M 2.Rlpr
W, * G W P
= 1ol + B Gl. 6.16
1+ Wl * gin o 1+ Wp * gin oy
Die Schubkridfte Z'Hl in den beiden Seitenflichen werden nach Gl. 6.4 und
6.16:
Z'Hl = 2'er + 2'081 = Z.ngr + 2'R1pr + Z'Csl Gl. 6.4

BRUCHKORPER II

a)

b)

Ist der Schlitz im Boden sehr lang, d.h. Ls > Lb’ wird der Bruch-

kérper II unabhdngig von der Schlitzgeometrie (Bild 6.6.a).

Dann wirken als haltende Krifte an der unteren Gleitflédche die Reibungs~
kraft Q3 und die Stiitzkraft § der Stiitzfliissigkeit. Die unbekann-

ten Kriéfte Q2 und Q3 (s. Bild 6.6) konnen durch die Krdfte-
gleichgewichtsbetrachtung (¥H, IV) am Bruchkdrper II berechnet wer-

den.

Beim Schlitz von begrenzter Lénge, I.s < Lb, wird der Bruchkorper

II mit einer Zwangsgleitfliche durch die Schlitzecke ausgebildet (Bild
6.1.b). Auf diese senkrechte Zwangsgleitfliche wirkt eine zusdtzlich
haltende Kraft Hz parallel zur unteren Gleitfliche, die sich gegen

die Horizontale um den Winkel a3 neigt. Sie besteht aus der Rei-
bungskraft nZg infolge des Eigengewichts und der XKohdsionskraft

C82 (Bild 6.6). Mit C82 = c‘F2 ist

HZ = Rzg + CsZ Gl. 6.17

Die Reibungskraft R28 infolge des Eigengewichts ergibt sich aus der
Normalkraft Nz an der Seitenfliche des Bruchkdrpers II ent-
sprechend der Reibungskraft ng an der Seitenfldche des Bruchkdrpers
I nach Gl. 6.3 mit der Schwerpunktsordinate st der Fléche FZ:

G
) o2
N2g B IF Gyg dF = K Ls 252 Gl. 6.18
mit G2 = Ls"Y'F2 .

Dadurch wird die Reibungskraft RZg aus der Gl. 6.2:

G

. Ll 20 .
Rzg = Nzg tan ¢ = K f; Z82 tan ¢ Gl. 6.19
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al Bei

b} Beim Schlitz begrenzter Ldnge

Bild 6.6 Kréfte am Bruchkérper II und Krafteck

Durch die Reduktion ergibt sich die Reibungskraft 2-12
8T

den Seitenfldchen im Bruchkdrper II zu:
¥2°C;
1+ W2°sin g

st
mit W2 = Z-KOI—— stan ¢
8

an den bei-

Gl. 6.20

Gl. 6.20
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Damit wird die Schubkraft Z-Hz an den beiden Seitenfldchen des

Bruchkérpers II mit Gl. 6.17 und Gl. 6.20 zu:

Z-H2 = Z-RZgr + 2-C52 Gl. 6.17 7
BERECHNUNG DER TRAGLAST
In Bild 6.2 und 6.6 sind die Geometrie und die Kraftecke des Berechnungs-
modells dargestellt. Zur Berechnung der Auflast P betrachtet man erst die
Gleichgewichtsbedingung am Bruchkérper II und dann die am Bruchkdrper I.
Entsprechend dem Krafteck in Bild 6.6 ist die Summe der Horizontal- und

Vertikalkomponenten aller am Bruchkdrper II wirkenden Krédfte:

IH: S + (2-H2+C3)-cos az + Cz-cos ay - Qz-cos 92 - Q3-cos 63 =0
IV: -G, + (2'H2+C3)°sin a3y - Cyesin oy - Q,°sin 8, + Qy°sin 8y = 0

Hieraus folgt

Sesin 93 + 2-H2-cos ¢ + 02 MZ

Q = sin (6, + 0,) =5, Gl. 6.21a
mit 92 =9 +¢ - oy
93 =9 +¢ - oy
D, = sin (e2 + 63)
0, = Gy°cos ¢ + C,*sin (az - 63) - Gyecos 6,
M, = S*sin 83 + 2°Hyecos @ + 0,.

Gleichgewicht am Bruchkdrper I aus dem Krafteck in Bild 6.2:
IH: (2°H1+C1)'cos @ - Gyrcos ay - Q;°cos 8y + Qy°cos 62= 0

ZV: -G,~P + (2'H1+Cl)'sin oy + Cyesin o, + Qq°sin 61 + Qe sin 0,= 0

1
Hieraus folgt

-Pe cos 91 + 2°Rlpr-cos ? + (Z'Csl+2'ngr)°cos ¢ + 0y

Q -
2 sin (91 + 92)

Gl. 6.21b

W_°cos
P @

) + M

Pe(— cos 6 1

1+
14+4W_ »* sina
P 1

- D

1
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mit 8, = 90 + ¢ - oy

sin (61 + 92)

1

[

1
Dy
0 = Cl'cos ¢ + Cyesin (az - 61) - Gl-cos -]
“1 (Z-CSl + Z-ngr) * cos ¢ + 01

Da die GrdBen Q2 aus Gl. 6.21a und aus Gl. 6.21b gleich sind, ist:

W_ecos ¢
Pe(— cos 8 + T R My
KZ o 1+ Wp'sin oy
Dy !
\.
%
bzw.:
D, M, + D,°M
P o= 1 2 2 wl Gl. 6.21
p'cos [}

D, * (cos 0, -
2 1 1 +W *sin a
P 1

Die kleinste Auflast Pmin ergibt sich dann durch die Variation der
Winkel ¢, und ag. Fir die Berechnung wird der im Versuch ge-
messene Verbreiterungswinkel # vorgegeben (8 = 45° fiir GroBversuche und

8 = 65° fiir Kleinversuche).

6.4 EINFLUSS DES GRUNDWASSERS

Da die Stiitzwirkung der Suspension durch Grundwasser vermindert wird,
ergibt sich ein EinfluB des Grundwassers auf den Bruchmechanismus.

Der Verlauf der Vertikalspannung im Boden infolge des Eigengewichtes ist
oberhalb und unterhalb des Grundwasserspiegels verschieden. Deshalb miissen
das Eigengewicht des Bruchkdrpers und die Schubkridfte in den Seitenflidchen
des Bruchkdrpers in Gl. 6.4 und Gl. 6.17 modifiziert werden.

Die Auflast P wird aus Gl. 6.21 mit dem modifizierten Eigengewicht G,

der haltenden Reibungskraft Rgr" und der Stitzkraft 8! der Suspen-

sion berechnet. Die Differenz zwischen Grundwasserspiegel und Bruchkdérper-
unterkante wird mit ty und die zwischen Geldndeoberkante und Grundwas-
serspiegel mit t, bezeichnet (Bild 6.8 und Bild 6.9). Je nach Grundwas-
serspiegelhdhe miissen damit drei Fdlle unterschieden werden:

a) Liegt der Grundwasserspiegel t, tiefer als die Bruchk&rperunterkante

Tb’ wird angenommen, daB das Grundwasser keinen EinfluB auf den
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Bruchmechanismus hat.

b) Der Grundwasserspiegel liegt im Bruchkérper II, wihrend der Bruch-
korper I wasserfrei ist.

¢) Liegt der GW-Spiegel so hoch, daB der Bruchkdrper I teilweise im Was-
ser liegt, werden beide Bruchkdrperausbildung vom Grundwasser beein-

fluBt.

A) BRUCHKORPERGEWICHT
Das Gewicht G,’des teilweise unter Wasser liegenden Bruchkérpers ist die
Summe der zwei Teilgewichte Gf oberhalb und G“ unterhalb des GW-
Spiegels:
Gt= G, + G Gl. 6.22
! £ u
Die Teilgewichte ergeben sich mit unterschiedlichen Wichten oberhalb

(y) und unterhalb (y;) des GW-Spiegels zu:

G = Vg
G = V_ ey Gl. 6.23
u u
mit Bruchkorperteilvolumen Vf oberhalb und Vu unterhalb des Grund-
wagserspiegels.

REIBUNGSKRAFT AN DER SEITENFLACHE
Die Reibungskraft R fauf der Seitenfliche des Bruchkorpers wird nach
Gl. 6.2 berechnet:

R’ = N“’+ tan ¢ Gl. 6.2 ¢
Dafiir wird die Normalkraft N f auf der Seitenfldche des teilweise im Was-
ser liegenden Bruchkorpers in die zwei Anteile st oberhalb und Ngu
unterhalb des Grundwasserspiegels aufgeteilt (N’ = Ngf + Ngu) und
damit wird die Reibungskraft R;’ infolge des Bodeneigengewichts zu:

Rt = Rgf + Rgu = Ngf'tan ? + Ngu'tan 9 Gl. 6.24
Der Vertikalspannungsverlauf beiderseits des Grundwasserspiegels ist:
- oz = ¥°z oberhalb des Grundwasserspiegels;

-0, T=t + ¥.*(z - tw) unterhalb des Grundwasserspiegels. Gl. 6.25
Dadurch ergeben sich die Anteile der Normalkrdfte nach Gl. 6.3:
- oberhalb des Grundwasserspiegels:

G

£
i - ij O gt dF = KevoApeZ o = Keg=e2, Gl. 6.26

N £

mit Teilgewicht Gf = Af'Y'L und Schwerpunktordinate zsf oberhalb




T
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- unterhalb des GW-Spiegels nach Gl. 5.27

G
- . = Ro—Se(t o(X - .
Rgu = Ngu tan ¢ = K T (tW (Y,' 1) + Zsu) tan ¢ Gl. 6.29

REDUKTION DER REIBUNGSKRAFT
Die Reibungskrédfte Rgf und Rgu infolge des Eigengewichts werden un-

ter der Annahme einer mit der Tiefe linear zunehmenden Vertikalspannungs-

verteilung berechnet. Sie werden nach Bild 6.5 reduziert:

- oberhalb des Grundwasserspiegels :

K . . '
2 Rgfr =2 i (Gf - 2°R o o8in a) Z gotan @ Gl. 6.30

gf £

Die reduzierte Reibungskraft z.kgfr auf den beiden Seitenflédchen ober-

Bild 6.7 Verlauf der Vertikalspannungen auf den Seitenflichen des teilweise halb des Grundwasserspiegels ist

unter Wasser liegenden Bruchkérpers

des GW-Spiegels. L ist die Linge des Bruchkdrpers in Schlitzlingsrich- 2 % * Zaf : Gf * ten @
2°*R e
tung.
g 8fr 1+2- % LA £ * tan ¢ ° sin a
- unterhalb des Grundwasserspiegels: °
N = 1o dF B
gu jFu 9y WeoGy
" Tew eine D
- K- IFU (ree, + 7 (z = £ ))edr .
( mit Wf = Z'i'Zsf'tan ® . Gl. 6.32
= Ke(o = ~ Dot o . .
-9 toA Koy RZ A
Gu Y
= K.i_.(tw.e?j - 1) 4+ zsu)' Gl. 6.27 - unterhalb des Grundwasserspiegels
Die reduzierte Reibungskraft 2°R ur auf den beiden Seitenfldchen unter-
Die Reibungskrifte ka oberhalb und Rgu unterhalb des Grund- halb des Grundwasserspiegels ergibt sich analog:
wasserspiegels infolge des Bodeneigengewichts sind nach Gl. 6.2: WG
- oberhalb des GW-Spiegels nach Gl. 5.26 2°R R Gl. 6.33
gur 14+ Wesina
u
Cs
R = . = Koo .
of Ngf tan ¢ = K T zsf tan ¢ Gl. 6.28

; Koy o (Y g
mit W 2 T (tw (f F Lo+ Zsu) tan ¢

Gl. 6.34
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Fundament
Damit wird die reduzierte Reibungskraft 2R __ r auf den beiden Seiten- e By '/: [ l
fléchen infolge des Bodeneigengewichts nach Gl. 6.24 e ! i ¥ Sus
2R 7= 2R 4 2R A =t
- L S, ™ Gl. 6.35 2
1+W,* sina l+W ¢ sine t :\; — t
STUTZKRAFT DER SUSPENSION ’g Il |t
Die Stiitzkraft S der Suspension wird um den Wasserdruck W vermindert: L ZE _
ty | T
W= %.Yw.t::l \- * ] T
» N (td-t3)°cot oy S -
und damit ergibt sich die auf dem Bruchkérper II wirkende o —t T T ogw
Suspensionskraft S 'mit Wichte der Suspension Vg 2U: *ﬁa = __——__
d 3

Bild 6.8 Grundwasserzustand in der Symmetrieebene bei tiefem Grundwasser-

L
S§'=S5-W=35 (ys t‘o - v, tzd) Gl. 6.36 Crundue

Beim Schlitz mit begrenzter Linge werden die haltenden Schubkrdfte in den

FALL B) TIEFLIEGENDER GRUNDWASSERSPIEGEL Seitenfldchen des Bruchkdrpers II nach Gl. 6.17 berechnet. Fir die Berech-

nung der Reibungskraft nach Gl. 6.35 miissen Zsf in Gl. 6.32 und zsu

Ist tl < t' < t, , dann liegt der Grundwasserspiegel im Bruchkdrper
II und der Bruchkérper I bleibt wasserfrei (Bild 6.8). Uber die zwei in Gl. 6.34 durch folgende Definitionen ersetzt werden:
Teilvolumina und die zugehdrigen Wichten ergibt sich das Gewicht G, ;* - fiir den Fall td > ty:
des Bruchkdrpers II nach Gl. 6.22 und Gl. 6.23:
1
BRUCHRORPER II zsf2 = 3t
Gy "= Gpp *+ Gy = Vg™ + V'Y -
Dafiir werden die zwei Teilvolumina oberhalb (sz) und unterhalb
(V2 ) des GW-Spiegels berechnet: t
u 2 3
th - tyelty - 57)
11 (L-Lf) 12 Zowo = T Gl. 6.38
Vy =5 t(Le(20tg4ty) - (30t 4ty)) + oo le (20t-ty) d 73
1 N - fiir den Fall td < t3:
= Zele e - e Al ecotia.e
Vzu_ZLl:zd cot &y - F*A rcot’ay tan O
(t3-ty)
- - . - - 2, - —————) 8
Vor = Va2 = Vg Gl. 6.37 L, et (t3 td) (tw ; ) ¢ cot ag
Zsz =
el ot - L
mit A = tg-t, fir t;> ty und 201y0t, - (egmty)® rcot oy
A= 0 fir t‘.d < t3

Hier ist V2 das gesamte Volumen des Bruchkdrpers II.
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1
b4 = 3ty Gl. 6.39

FALL C) HOHER GRUNDWASSERSPIEGEL

Der Grundwasserspiegel ist so hoch, daB Teile der beiden Bruchkdrper unter
Wasser liegen, <t (Bild 6.9).

BRUCHKURPER I

Das Eigengewicht des Bruchkdrpers I wird nach Gl. 6.22 berechnet:

61" = G+ Gy =Vag " Y H Vv

Die Teilvolumina des Bruchkﬁhgers I oberhalb (Vif) und unterhalb

(vlu) des Grundwasserspiegeld ergeben sich unabhingig von der

Schlitzgeometrie zu:

1
Vig = f'Lf'(Bf + (t1 - tw)-cot a1)°tw
Gl. 6.40

1 2
V1u =3 Lf (tl - tw) cot e
Die Reibungskrédfte infolge des Eigengewichts in den Seitenflichen des

Bruchkorpers I werden in reduzierter Form nach Gl. 6.35 mit Hilfe der

neuen Schwerpunktordinaten Zsfl und zsul berechnet:

1 3t1 - 2tw
zsfl = 3 . 2_t1-_t___ Gl. 6.41
w
21 = me(t; -t) Gl. 6.42
sul = 3 71 W U

BRUCHKORPER II
Das Eigengewicht wird nach Gl. 6.22 und Gl. 6.23 berechnet. Dafiir werden

die liber und unter dem Grundwasserspiegel liegenden Teilvolumina des

Bruchkorpers II bendtigt:
\ =l-(L + L)ea ot 4+ l,eLet
£ 2t v oW 2 W

Vu = V2 - Vf Gl. 6.43
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Fundament

il "2 sus
g
PR S el
I I A _
oV
v —— 4
t = -
- t
tl tw é. —_— — 0
a, —
ko fd
- -
t ' I —
i (tl-tw)°cot o T
i X- -
3_‘" a -

Bild 6.9 Grundwasserzustand in der Symmetrieebene bei hohem Grundwasser-
spiegel

Beim Schlitz mit begrenzter Liénge werden die Reibungskrifte auf den Seiten-
flichen des Bruchkérpers II in reduzierter Form nach Gl. 6.35 berechnet.

Dabei werden die Schwerpunktordinaten nach Gl. 6.38 verwendet.
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7. VERGLEICHSBERECHNUNG

7.1 ALLGEMEINES
Es gibt nur wenige Verfahren fiir die Tragfidhigkeitsberechnung eines Einzel-
fundamentes neben einem Schlitz. Nur das Berechnungsverfahren von PULSFORT
(1986) liefert vergleichsfihige Ergebnisse.
Die Richtigkeit der Ergebnisse nach dem vorgeschlagenen Berechnungsverfah-
ren héngt, wie die anderer prismatischer Berechnungsmodelle (LUTZ, 1983 ;
PULSFORT, 1986), von dem Ansatz der Erddruckbeiwerte fiir die Berechnung der
Schubkraft an der Seitenfldche des Bruchkdrpers ab.
Um die erforderlichen Erddruckbeiwerte zu errechnen, wurden die durchge-
fithrten kleinmaBstiblichen Vers@§he in Abschnitt 7.2 nachgerechnet. Die Er-
gebnisse sind in Abhéngigkeit von der Schlitzgeometrie, FundamentgréBe und
vom Fundamentabstand in Bild 7.1 dargestellt. Der Vergleich der nach dem
vorgeschlagenen Verfahren berechneten Werte mit den Ergebnissen der GroB-
versuche findet sich in Abschnitt 7.3. Die Ergebnisse sind in Tabelle 7.1
angegeben. Sie werden in den Bildern 7.2, 7.3 und 7.4 auBerdem mit den Er-
gebnissen der Nachrechnung mittels KEM-3D verglichen.
In Abschnitt 7.4 wird die Eignung des vorgeschlagenen Verfahrens durch die
Nachrechnung der Versuche von PULSFORT (1986) i{iberpriift. Dabei wurden die
Erddruckbeiwerte aus Bild 7.1 angewandt. Den Vergleich der entsprechenden
Ergebnisse gibt Tabelle 7.2. In den Bildern 7.5 und 7.6 werden die errech-
neten Bruchgeometrien mit denen von PULSFORT (1986) (Abb.7.3 und 7.5 dort)

verglichen.

Die beim Vorhandensein des Grundwassers durchgefiihrten Versuche wurden mit
den Erddruckbeiwerten nach Bild 7.1 in Abschnitt 7.5 nachgerechnet. Die Er-

gebnisse werden in Tabelle 7.3 mit denen aus den Versuchen verglichen.

7.2 ANSATZ DES ERDDRUCKBEIWERTS

Die haltende Schubkraft an der senkrechten Seitenfliche des Prismas wird
durch die Integration der an der Seitenfliche wirkenden Normalspannung,
d.h. der Horizontalspannung im Boden, bestimmt.
Sie wird aus der Vertikalspannung und dem Erddruckbeiwert berechnet:
ay = Ky-uz. Aufgrund dieses Ansatzes spielt die Annahme einer Verti-
kalgpannungsverteilung o, im Boden und des Erddruckbeiwerts Ry im
vorgeschlagenen Berechnungsverfahren eine sehr groBe Rolle.

In dem vorgeschlagenen Berechnungsverfahren wird der Verlauf der Vertikal-
spannung im Boden infolge Eigengewicht nach dem Ansatz von PRATER (1973)
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und infolge Fundamentbelastung nach KOBLER (1982) angenommen. Die errech-
nete Vertikalspannung im Boden wird jeweils nach GUSSMANN/LUTZ (198la) ab-
gemindert. Dadurch wird die Vertikalspannungsverteilung im Boden unabhédngig

vom Fundamentabstand, der FundamentgrdBe und der Schlitzgeometrie.

Bei der Riickrechnung der kleinmaBstdblichen Versuche wurden die erforder-
lichen Erddruckbeiwerte aus den gemessenen Bruchlasten berechnet. Dabei
waren die Erddruckbeiwerte unterschiedlich in Abhéngigkeit vom Fundament-

abstand, der FundamentgréBe und der Schlitzlédnge.

E§.E¥ 'y
LfKo Le
_
8 Schlitz
7 A%- - fhﬁhcment
6 -
\ o]
511\
\ *—j:F——+
4 \
3 o . Untere
T~ ) Grenzkurve
? ““H=‘4
1 —
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 1N 12 ?t_fi
£

Bild 7.1 Rickrechnung des Erddruckbeiwertes bei den kleinmaBstiblichen
Versuchen

Bei kleiner werdendem Fundamentabstand vom Schlitz oder bei kleiner
Schlitzlédnge stieg der erforderliche Erddruckbeiwert in Richtung des
passiven Erddruckbeiwerts an (LUTZ, 1983). Je kleiner die bezogene Schlitz-
linge leLf wurde, desto groBer muBte der Erddruckbeiwert gewdhlt

werden.

In Bild 7.1 sind die Abweichungen des erforderlichen Erddruckbeiwerts in
Abhingigkeit vom bezogenen Fundamentabstand Af/Lf und der bezogenen
Schlitzlénge Ls/Lf aus der Riickrechnung der Kleinversuche darge-

stellt. Die Kurve zeigt die untere Grenze der errechneten Werte.

7.3 VERGLEICH DES VORGESCHLAGENEN VERFAHRENS MIT GROSSVERSUCHEN

Fiir die Nachrechnung der GroRversuche nach den in Abschnitt 6 vorgeschla-
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genen Verfahren wurden die in Versuchen bestimmten Bodenkennwerte angewandt
(Tabelle 3.2).

Die Berechnungen wurden mit verschiedenen Erddruckbeiwerten durchgefiihrt.
Aus Tabelle 7.1 ist zu entnehmen, daB aufgrund der im Boden vorhandenen
scheinbaren Kohision ein kleinerer Erddruckbeiwert erforderlich ist. Die
Tendenz der Abweichung in Abhdngigkeit von Schlitzlinge, Fundamentldnge und
-abstand entspricht derjenigen der im trockenen Sand durchgefiihrten Klein-
versuche.

Aufgrund der groBeren Abweichung von der Homogenitdt und einer Schwankung
der scheinbaren Kohdsion im\Untergrund streuen die erforderlichen

Erddruckbeiwerte etwas stirke? als die aus den Kleinversuchen.

In den Bildern 7.2, 7.3 und 7.4 sind die Ergebnisse der Nachrechnung nach

KEM-3D und dem vorgeschlagenen Verfahren vergleichswelse angegeben.

Die Bruchspannung nimmt mit zunehmendem Fundamentabstand zu. Die Ergebnisse
des vorgeschlagenen Verfahrens sind etwas gréBer als die Versuchsergebnisg~
se. Mit den Erddruckbeiwerten aus der unteren Grenzkurve nach Bild 7.1 wur-
den stets ca. 10 % gréBere Werte errechnet. Die Ursache dafiir ist die im
Boden vorhandene scheinbare Kohdsion. Bei kleinem Fundamentabstand, d.h.

Af = 0.5 m und 0.75 m, zeigt das vorgeschlagene Verfahren gute Uberein-
stimmung mit den Versuchsgebnissen.

In Bild 7.3 ist die Tragfihigkeit eines Fundamentes neben Schlitzen unter-
schiedlicher Linge gezeigt. Mit dem vorgeschlagenen Verfahren mit den Erd-
druckbeiwerten der unteren Grenzkurve nach Bild 7.1 kann der EinfluB der
Schlitzldnge relativ gut erfaBt werden.

In Bild 7.4 sind die errechnete und gemessene Tragfihigkeit eines Fundamen-
tes neben den Schlitzen in unterschiedlich dichtem Untergrund dargestellt.
Die gemessenen Werte liegen zwischen den aus dem vorgeschlagenen Verfahren
errechneten und denen aus der KEM-3D. Sie stimmen miteinander fast liberein.
Die Tragfdhigkeit eines Fundamentes neben dem Schlitz wichst deutlich mit

zunehmender Lagerungsdichte des Untergrundes an, aber nicht so stark wie

bei den Grundbruchversuchen.

7.4 NACHRECHNUG DER ERGEBNISSE VON PULSFORT
Zum Vergleich wurden die Versuchsserien 400 und 500 von PULSFORT

(1986), die ohne Einbindung und ohne Leitwand im trockenen Sand durchge-
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VERSUCH SCHLITZ FUNDAMENT BRUCHSPANNUNG
BEZEICH | LANGE TIEFE | LANGE/BRELT.LAGE VERSUCH EIG.VERFAHREN
K K
-NUNG Ls TS Lf/Bf Af 0

a
(m) (m) m/(m) (@) |[(kN/u?) (kN/o?)(kN/m?)

FL100 1.0 2.5 5050 .15 617 380 490
FL250 2.5 2.5 5/.5 .75 439 373 469
FT100 1.5 1.0 5/.5 .75 487 433 571
FT150 1.5 1.5 5150 .15 472 362 454
FT200 1.5 2.0 .5/.5 .75 336 362 454
FT300 1.5 3.0 5/.5 .75 341 362 454

FF25 1.5 3.0 .25/.25 .625 651 584 728
FF75 1.5 3.0 .75/.75 875 373 308 395
FP100 1.5 3.0 1.0/.5 .75 279 226 257

FAS0 1.5 3.0 5/.5 .50 154 191 241
FA100 1.5 3.0 .5/.5 1.00 511 640 816
FA125 1.5 3.0 .5/.5 1.25 753 900 1159
FA150 1.5 3.0 .5/.5 1.50 833 1072 1392

Tabelle 7.1 Nachrechnung der GroBversuche

fiihrt wurden, mit dem Erddruckbeiwert aus der unteren Grenzkurve nach Bild
7.1 nachgerechnet. Dabei zeigten die errechneten Werte insgesamt eine gute
{ibereinstimmung mit den Versuchsergebnissen nacthULSFORT, obwohl die Ver-
suche in einer anderen Bodenart durchgefiihrt wurden (Tabelle 7.2).

Bei den Versuchen 414 und 419 (in Versuchsserie 400) wurden etwas groBere
und bei Versuchen 424, 429 und 434 etwas kleinere Werte errechnet. Der Un-
terschied Qar jedoch vernachldssigbar klein.

In der Versuchsserie 500 wurde eine geringfligig kleinere Bruchspannung
berechnet, wenn der Fundamentabstand nicht zu grof war.

In den Bildern 7.5 und 7.6 sind die berechneten Bruchfiguren in der Sym-
metrieebene (Schmitt I-10 nach Bild 4.6) vergleichsweise neben den Figuren

von PULSFORT (1986) angegeben.
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Bild 7.4 Tragfihigkeit eines Fundamentes neben dem Schlitz in Abhidngigkeit
von der Lagerungsdichte des Untergrundes (LS/T =1.5 m/3.0 m,
L./B,= 0.5 m/0.5 m, A;= 0.75 m, Vorschubgeschw?ndigkeit in

Fundamentmitte 0.3 mm/min)

Bei der Versuchsserie 400 (Bilder 7.5 und 7.7) stimmen die Ergebnisse
nach der vorgeschlagenen Berechnungsmethode mit denen aus den Versuchen und
dem Berechnungsverfahren nach PULSFORT (¢ = 46°, o, = 0°, @/3) gut

iiberein (up siehe Bild 2.5).

Bei der Versuchsserie 500 (Bilder 7.6 und 7.8) ergeben sich etwas
tiefere Bruchkdrper als bei PULSFORT (¢ = 46°, o, = % ).

Der Unterschied ist jeweils minimal.
Je groBer die auf die Schlitzlinge bezogene Fundamentlénge (LflLs)

ist, desto kleiner wird der Unterschied zwischen beiden Berechnungsmetho-

den.

7.5 EINFLUSS DES GRUNDWASSERS
Die Versuche VW5, VW15, VW25 und VW45 (Grundwasser vorhanden) wurden
mit dem Erddruckbeiwert nach Bild 7.1 nachgerechnet. Dabei zeigte sich eine

deutliche Abminderung mit ansteigender GW-Spiegelhdhe (Tabelle 7.3).
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VERSUCH SCHLITZ FUNDAMENT BRUCHLAST ERDDRUCK~
BEZEICH | LANGE TIEFE | LANGE BREIT.LAGH VERSUCHE BERECHG, BEIWERT
} YAENF S SIS S
Ls 'I's Lf/Bf Af FULSFORT  LEE (Bild7.1) \

(m) {(m) (m)/(m) (m) (kN) (kN) Ky/l(0

414 0.3 1.2 0.2/0.1 0.14 1.63 1.74 2.57
419 0.3 1.2 0.2/0.1 0.19 2.30 2.39 2.27
424 0.3 1.2 0.2/0.1 0.24 3.50 3.20 2.10
429 0.3 1.2 0.2/0.1 0.29 4.70 4.11 1.97
434 0.3 1.2 0.2/0.1 0234 5.01 4.92 1.80

Versuch 419

514 0.3 1.2 | 0.1/0.1 0.14 | 1.00 0.92  0.70 3
519 0.3 1.2 | 0.1/0.1 0.19 | 1.52 1.23  0.58

524 0.3 1.2 | 0.1/0.1 0.24 | 1.93 1.58  0.50 A =29cm

529 0.3 1.2 | 0.1/0.1 0.29 | 2.11 1.98  0.45 " ¥
530 0.3 1.2 | 0.1/0.1 0.30 | 2.14 2.04  0.43 AT
534 0.3 1.2 | 0.1/0.1 o0.34 | 2.16 2.39  0.40 z fi z

535 0.3 1.2 0.1/0.1 0.35 2.01 2.69 0.38

s R
gy

—
A

I M
Tabelle 7.2 Vergleichsberechnung fiir die Werte von PULSFORT (1986) % \ g
VERSUCH SCHLITZ FUNDAMENT BRUCHSPANNUNG GW-SPIEGEL
BEZEICH | LANGE TIEFE | LANGE/BREIT.ABS.| VER~ NACH- UNTER GOK
L, T, L /B, A SUCH  RECHN. t, Versuch 424 Versuch
(m) (m) (@) (@ @ | &N/o?)(kN/o?) (m) |
VW 5 0.3 0.9 0.1/0.1 0.15 30.65 10.28 0.04 1
VW15 0.3 0.9 0.1/0.1 0.15 45.97 43.77 0.14 PULSFORT  Versuch  =s—e-e- 5=
VW25 0.3 0.9 0.1/0.1 0.15 71.85 66.21 0.25
w45 | 0.3 0.9 | 0.1/0.1 0.15 | 65.06 64.43 0.39 1 Rechenmodell o= 0
VL30 0.3 0.9 0.1/0.1 0.15 64.00 64.43 |kein Wasser ‘ o =1 ——
| "
Tabelle 7.3 Nachrechnung der Versuche mit Grundwasser LEE Rechenmodell srmeeeees

Bei sehr hohem GW-Spiegel weichen die errechneten Werte stark von den Bild 7.5 Vergleich der rechnerischen Bruchfiguren mit denjenigen nach

PULSFORT (1986) (Versuchsserie 400)
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Bild 7.6 Vergleich der rechnerischen Bruchfiguren mit denjenigen nach
PULSFORT (1986) (Versuchsserie 500)
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Bild 7.7 Vergleich der Berechnungsergebnisse mit denjenigen nach PULSFORT

(Versuchsserie 400)
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Bild 7.8 Vergleich der Berechnungsergebnisse mit denjenigen nach PULSFORT

(Versuchsserie 500)
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Versuchsergebnissen ab. Beim Versuch VW5 waren die im Versuch gemessenen
Werte dreimal groBer als die berechneten Werte. Die Ursache fiir diese Ab-
weichung ist die scheinbare Kohidsion in der NaBzone iiber dem Grundwasser-
spiegel.

Beim Versuch VW25 lag der GW-Spiegel 25 cm unter Geléndeoberkante und
damit praktisch im unteren Teil des Bruchkdrpers II. Damit wird der untere
Teil in der NaBzome ausgebildet. Die Bruchspannung ist da&urch grﬁﬁer als
die des Versuches VL30, der im trockenen Sand durchgefiihrt wurde.

Die Einwirkung des Grundwassers ist beim Versuch VW25 am groften und

wird mit absinkender GW-SpiegelhShe kleiner.

Liegt der GW-Spiegel tiefer alg}der Bruchkdrper, hat das Grundwasser prak-
tisch keinen EinfluB auf die Fundamenttragfihigkeit (VW&45).
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8. ZUSAMMENFASSUNG

Fiir die Standsicherheitsberechnung eines suspensionsgestiitzten Schlitzes
im Sand unter Einwirkung einer auf ein daneben stehendes Fundament aufge-
brachten groBen duBeren Last, wurden die Tragfihigkeit des Fundaments und
die von ihm erzwungenen Bruchmechanismen untersucht.

Dazu wurden Schlitzversuche mit Variation der Schlitzgeometrie (le

Ts), der FundamentgrifBe (LfIBf), des Fundamentabstandes von der
Schlitzwand (Af) und der Dichte des Untergrunds durchgefiihrt.

Die Versuche wurden in zwei unterschiedlichen MaBstében durchgefiihrt. Die
groBmaBstdblichen Versuche fanden in einer freien Versuchsgrube und die
kleinmaBstdblichen in einem Versuchskasten im Labor statt.

Fiir die Obergrenze der Tragfdhigkeit eines Fundamentes neben dem Schlitz
und fur die Uberpriifung der eingebauten Versuchsschiittung wurden zusdtz-
1ich Grundbruchversuche durchgefiihrt.

Die Schlitze wurden durch das Herausziehen einer Schlitzschablone her-
gestellt und dabei durch hydrostatischen Wasserdruck gestiitzt.

Das Fundament wurde jeweils mit konstanter Vorschubgeschwindigkeit weg-
gesteuert. Wihrend der Fundamentbelastung wurden die auf das Fundament
aufgebrachte Auflast, die Geldndesetzung um das Fundament und den Schlitz
und die Horizontalverschiebung der Erdwand gemessen.

Der EinfluB wechselnder GW-Spiegelhthen im Boden auf die Tragfahigkeit
eines Fundamentes neben dem Schlitz wurde in kleinmaBstéblichen Versuchen
untersucht.

Der raumliche Verlauf der Bruchfigur infolge Fundamentbelastung wurde
durch die Beobachtung von Markierungsschichten im Boden und von

Markierungspunkten auf der Oberflédche bestimmt.

Die Versuchsergebnisse zeigen :

- Die Grenzlast eines Fundamentes bei den Schlitzversuchen ist von der
Schlitzgeometrie (leTs)’ der FundamentgréBe (LfIBf), dem
Fundamentabstand (Af) und der Lagerungsdichte abhdngig.

- Die Bruchlast nimmt wie beim Grundbruch mit zunehmender Lagerungsdichte
zu, wihrend die Fundamentsetzung mit groSer werdender Lagerungsdichte

abnimmt.

- Auch die Bruchfiguren sind von der Schlitzgeometrie (leTs), der
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Fundamentgrofie (Lf/Bf) und dem Fundamentabstand (Af) abhéngig.

- Direkt unter dem Fundament bildet sich ein keilférmiger Bruchkdrper in
Abhdngigkeit von der FundamentgroéBe (Llef) und dem Fundamentab-
stand (Af) aus. Bei einem geringen SchlitzeinfluB oder bei einer
groBen Lagerungsdichte unterteilt sich dieser Bruchkdrper. Im Normalfall
L

also bei nah am Schlitz stehenden Fundamenten, tritt das nicht ein.

- Zwischen Fundament und Schlitz wird als Fortsetzung des keilférmigen
Bruchkorpers ein muschelfdrmiger Bruchkdrper ausgebildet, der eine

entscheidende Rolle fiir die Sﬁpndsicherheit eines Schlitzes spielt.

- Der muschelfdrmige Bruchkdrper geht vom der vorderen Fundamentecke aus
und verbreitert sich in Schlitzrichtung unter einem bestimmten Winkel

8, der von der Bodenart abhingig ist.

- Bei .sehr langen und tiefen Schlitzen bildet sich der muschelfdrmige
Bruchkdrper ohne -Stdrung aus und schneidet die Schlitzwand mit der ‘Linge

Lb und Tiefe Tb in Abhidngigkeit von der Fundamentlinge L_ und

£
dem Fundamentabstand Av. Die Linge Lb ergibt sich fiir einen Boden

unabhédngig von der Schlitzgeometrie zu:

b
- Ist Lb < Le’ wird die Bruchkdrperbildung infolge Fundamentbelastung

L = Lf + 2-Av°tan 6

nicht von der Schlitzldnge beeinfluBt. Es entsteht ein Bruchkérper mit
der Linge Lb unabhingig von der Schlitzlidnge L_. Die Tragfihig-

) s
keit nimmt nicht mit der Schlitzlédnge ab.

- Ist di s " .
? die Schlitzlinge I.s kleiner als die Linge Lb (l.s <~Lb),
wird die Bruchkorperbildung im Schlitzbereich begrenzt. Es bildet sich

eine Zwangsgleitfuge durch die Schlitzecke aus.

- Die Tragfdhigkeit eines Fundamentes neben dem Schlitz nimmt bei Auftreten
einer Zwangsgleitfuge wegen deren Stiitzwirkung zu. Der EinfluB der
Zwangsgleitfuge, und damit der Stiitzwirkung, nimmt mit dem Verhdltnis
LblLs’ d.h. mit der Fundamentlinge (Lf) und dem Fundamenteab-

stand (A ), zu.
v

- Mit zunehmendem Fundamentabstand vom Schlitz wichst die Stiitzwirkung in
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der Zwangsgleitfuge und fihrt zu einem Ubergang zum Grundbruchverhalten.
Bei einem Fundamentabstand in der GroBenordnung der Schlitzlénge (Ls)
zeigt sich bereits ein ausgepriagtes Grundbruchverhalten.

- Ist die Schlitztiefe kleiner als Tb (Ts < Tb)’ wird die Zwangs-
gleitfuge durch die Schlitzunterkante bestimmt. Die Bruchlast nimmt mit

zunehmender Schlitztiefe '1‘s ab.

- Ist 1‘s > Tb, wird die Bruchkdrperform nicht von der Schlitztiefe

Ta beeinfluBt. Die Bruchlast bleibt konstant.

- Die Bruchkdrperbildung wird in einer bestimmten Tiefe begrenzt.
e entspricht etwa der Schlitzlange. Bei grofem Fundament-

h den Ubergang zum Grundbruch kein tieferer Bruchkdrper

Diese Grenztief
abstand wird durc
ausgebildet.
- Das im Boden vorhandene Grundwasser hat einen EinfluB auf die Tragfdhig-
keit eines Fundamentes neben dem Schlitz. Ist die Tiefe t' im Boden
unter Gelindeoberkante kleiner als die Tiefe Tb (tw < Ih), 80
wird die Tragfshigkeit des Fundamentes abgemindert. Zugleich wird die

Tiefe Tb des Bruchkérpers gréBer. Die Geldndesetzung neben Schlitz

und Fundament ist grofer bei hohem Grundwasserstand. Die Geldndesetzung

und die Tragfihigkeitsabminderung eines Fundaments nehmen mit ansteigen-

dem Grundwasserspiegel zu.

_ Die Einwirkung des Grundwassers nimmt mit fallendem GW-Spiegel ab und
ist ab einer bestimmten Tiefe (tw > Tb) vernachlidssigbar, d.h. es
stellt sich keine Tragfdhigkeitsabminderung ein.

Die durchgefiihrten Versuche wurden mit Hilfe der Methode der rdumlichen

Kinematischen Elemente (KEM-3D) nach GUSSMANN (1986) mit einem Berech-
nungsmodell aus &4 Elementen mit 6 geometrischen Variablen nachgerechnet.
Aus den Versuchsbeobachtungen wurde ein eigenes vereinfachtes Berechnungs-
verfahren aus zwei auf ebenen Gleitflichen abrutschenden, starren und
monolithischen Teilbruchkérpern fir die Berechnung der Tragfdhigkeit eines
Einzelfundamentes neben suspensionsgestiitzten Schlitzen vorgeschlagen.

Bei der Berechnung der haltenden Schubkrdfte an den senkrechten Seiten-

flichen des Berechnungsmodells wurde der Vertikalspannungsverlauf im Boden
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infolge des Eigengewichts nach dem Ansatz von PRATER (1976) und derjenige
infolge der Fundamentbelastung nach KOBLER (1982) angenommen. Die

berechnete Vertikalspannung im Boden wurde nach GUSSMANN/LUTZ (1981)
abgemindert.

Fir den richtigen Ansatz der Erddruckbeiwerte an den Seitenflichen des
Bruchkérpers wird ein Diagramm (Bild 7.1) fiir nichtbindige Bdden als
Ergebnis der Riickrechnung der kleinmaBstdblichen Versuche in Abh#ngigkeit
von der Schlitzgeometrie (L IT ), der FundamentgroBe (L IB )

und dem Fundamentabstand (A ) apgegeben. Die Zuverlassigkelt des Dia-
gramms in Bild 7.1 wurde durch &!e Nachrechnung der Versuche von PULSFORT
(1986) mit den Erddruckbeiwerten des Diagramms nachgewiesen.

Die Vergleichsberechnungen zeigen, daB das vorgeschlagene Verfahren gut
mit den Ergebnissen der durchgefiihrten Versuche iibereinstimmt. Voraus-

setzung ist die Einfilhrung des richtigen Erddruckbeiwerts.
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