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Vorwort der Herausgeber

Bekanntlich hat der Grundbau seine Wurzeln im Wasserbau, und noch heute gibt es viele
fachliche Uberschneidungen - insbesondere dort, wo Bodenmaterial als Baustoff einge-
setzt wird. Beim Bau von Stauddmmen sind es neben den erdbautechnischen Fragestel-
lungen vor allem hydraulische Probleme an inneren Grenzfldchen im Dammkoérper und
im Untergrund, deren quantifizierende Behandlung nach wie vor Schwierigkeiten berei-
tet.

Die von C. Brinkmann hier verdffentlichte Untersuchung wurde durch die langjahrige
Befassung des Instituts fiir Geotechnik der Universitét Stuttgart mit Sicherheitsfragen bei
Staudimmen und Regenriickhaltebecken des Landes Baden-Wiirttemberg angeregt. Um
die Gefahr der inneren bzw. riickschreitenden Erosion der Didmme mit ausreichender
Sicherheit ausschalten zu konnen, miissen die kritischen hydraulischen Gradienten
bekannt sein. Es zeigte sich, daB die Antwort nicht allein durch Modellversuche in
relativ grofem Mafstab zu finden war, sondern da8 es fiir die systematische Bewertung
der Ergebnisse solcher Versuche notwendig war, grundlegende Untersuchungen zur
Stabilitit des Korngeriistes und zur totalen und effektiven Scherfestigkeit eines bindigen
Dammbaustoffes durchzufiihren, um Kriterien fiir seine Eignung zu erarbeiten.

Auch wenn den Untersuchungen eine spezielle Geometrie - der Anschluf des Dichtungs-
kernes eines Dammes an den Untergrund durch eine Spundwand - zugrundegelegt wurde,
lassen sich die Ergebnisse nach unserer Auffassung auch auf die Vermeidung von
Abldseeffekten bei Betoneinbauten in Erddimmen iibertragen. Insofern zeigt die Unter-
suchung nicht nur die Richtung, in der weiter geforscht werden sollte, sondern ihre
Ergebnisse sollten durchaus Eingang in die geotechnischen Teile der Dammbau-Richt-
linien finden.

em. Prof. Dr.-Ing. Dr.-Ing. E.h. Smoltczyk 0. Prof. Dr.-Ing. P.A. Vermeer
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Kurzfassung

Hochwasserkatastrophen in den letzten Jahren haben gezeigt, da3 von Staubauwerken
eine nicht zu unterschitzende Gefahr ausgeht. Bei der Sicherheitsbeurteilung solcher
Bauwerke ist zwischen der statischen und hydraulischen Sicherheit und der Ri8-Sicherheit
zu unterscheiden. Dabei sind die Betrachtungen am Gesamtsystem auf die einzelnen
Dammbauteile und die vorhandenen Dichtungsiiberginge auszudehnen.

In der vorliegenden Arbeit wurden Problemzonen und Dichtungsiibergéinge an einem
Zonendamm mit innenliegendem Dichtungskern und einer Ubergangskonstruktion zum
Untergrund in Form einer Spundwand untersucht. Die Ergebnisse wurden anhand von
numerischen Berechnungen sowie Labor- und Feldversuchen gewonnen.

Die durchgefiihrten Finite-Elemente-Berechnungen dienten zur Abschétzung des Span-
nungs-Verformungsverhaltens des Dammes bei verschiedenen Lastféllen und zur Lokali-
sierung von Problemzonen. Als kritische Bereiche stellten sich der wasserseitige Ton-
kernrand und der Ubergangsbereich zwischen Tonkern und Spundwand heraus.

Die hydraulischen Grenzzustinde fiir das verwendete LoBlehmmaterial wurden in
Laborversuchen durch unterschiedliche Versuchsmethoden simuliert und die kritischen
erosionsauslosenden Gradienten sowie die hydraulische Zugfestigkeit bestimmt.

Der Kontaktbereich zwischen Tonkern und Spundwand wurde in groBmaBstiblichen
Feldversuchen im MaBstab 1:1 hinsichtlich Abléseerscheinungen in Abhangigkeit von
unterschiedlichen Spannungszustinden untersucht. Die hier erhaltenen kritischen Gradien-
ten lagen deutlich unter den in den Laborversuchen gemessenen Werten.

Die undrinierte Scherfestigkeit wurde an feld- und laborverdichteten Proben mit unter-
schiedlicher Vorbelastung bestimmt, und die Ergebnisse fur verschiedene Auswertekrite-
rien gegeniibergestellt. Es zeigt sich, daB die Festlegung eines Bruchkriteriums ent-
scheidend von den zu erwartenden Porenwasserdriicken und den zuléssigen Verformungs-
bedingungen des jeweiligen Anwendungsfalles sowie von der im Dichtungsmaterial noch
vorhandenen Vorspannung aus Verdichtung abhéngig ist.
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Summary

Flood disasters in recent years have shown that there is a risk by barriages which should
not be neglected. Static and hydraulic safety as well as the safety against internal ero-
sion, have to be distinguished when their limit states are evaluated. Considerations of the
total system, therefore, shail cover both the various dam components and the transition
zones between pervious and impervious zones.

In the present thesis numerical calculations, laboratory and field test results were applied
to analyse a zoned earth dam with a central core and a sheet pile wall to protect against
internal erosion.

Finite element calculations were performed to analyze the stress-strain performance of
the dam under various load cases in order to find areas of maximum risk. Such areas
were found at the waterside clay core boundary and at the interface.of the clay core and
the sheet pile wall.

Hydraulic limit states of the used loess loam were simulated in various laboratory tests
by determining critical hydraulic gradients in terms of both the undrained and the tensile
strength of the loam.

The hydraulic ultimate limit state of the contact zone between clay core and sheet pile
wall was investigated in large-scale tests where failure occured by clay separating from
the wall. Compared to laboratory results, these critical gradients were found to be much
lower.

The undrained shear strength was determined with variable consolidation ratios at
specimens taken from samples compacted in the laboratory or in the field. The compari-
son of these results shows that it is necessary to define a failure criterion depending on
the expected pore water pressure, the serviceability requirements in terms of acceptable
deformation as well as on the prestress which may already exist in the clay core material
by previous compaction.
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Bezeichnungen

In der vorliegenden Arbeit wurden Begriffe, Symbole und Definitionen gemdp den derzeit
geltenden DIN-Normen verwendet. Dort nicht aufgefiihrte und davon abweichende
Bezeichnungen sowie selbst definierte Begriffe sind im Textteil explizit erkldrt baw.
nachfolgend fiir das jeweilige Kapitel zusammengestellt.

2. Numerische Berechnungen:

E [m] Einbindetiefe der Spundwand in den Dichtungskern
EMK [-1 Lastfall Einstau mit vorangegangener Konsolidationsphase
EOK -] Lastfall Einstau ohne vorangegangener Konsolidationsphase

Eg bzw. E, [MN/m?] Steifemodul des Stiitzkorpers bzw. des Dichtungskerns
IFE [ Interface-Element ({bergangselement)

T [m] Tauchtiefe der Spundwand in den Dammuntergrund

4. GroBmaBstibliche Versuche:

p [kN/m?] Wasserdruck, AbpreBdruck
O spw [kN/m?] mittlerer AnpreBdruck auf die Spundwandflache
Ot [kN/m?] mittlere Auflast

5. Hydraulische Laborversuche:

kg, [m/s] Durchlissigkeitsbeiwert in horizontaler Richtung
k, [m/s} Durchlassigkeitsbeiwert in vertikaler Richtung

Co [kN/m?] hydraulische Zugfestigkeit

Cox [kN/m?] untere charakteristische hydraulische Zugfestigkeit
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1 Einleitung

11 Problemstellung

Hochwasserkatastrophen in Deutschland, den Beneluxlindern und Frankreich machen
zunehmend den Neu- und Wiederaufbau sowie die Erhéhung einer Vielzahl von Stau-
anlagen notwendig. Die eingetretenen Dammbriiche sowie das Versagen unterschiedlich-
ster Dichtungsanschliisse erfordern insbesondere fiir den Lastfall plotzliche Belastung
eine Neubetrachtung der geotechnischen Kriterien zur Beurteilung der hydraulischen
Sicherheit.

Das Gefahrdungspotential von Hochwasserriickhaltebecken geringer Hohen bis 25 m und
mit einigen 100.000 m* Stauraum, wie sie z.B. in Baden-Wiirttemberg zu finden sind,
wird meist unterschitzt. In einer Untersuchung von iiber 60 Versagensfillen belegt
SOWERS (1977), daB kleine Dimme ebenso gefihrdet sind wie hohe Ddmme. Dabei
lieBen sich die Schadensfille folgendermafien aufteilen:

B Versagensart | Kleine Dimme (H < 16,5 m) hobe Damme ||
i T — = —
I Oberflichenerosion 50 % 20 %
I— Si.c.keruugsschﬁden . - 30 % - 50 %

|  Statisches Versagen 20 % 0%

Mehr als die Hilfte der Sickerschiden traten dabei innerhalb der ersten 5 Jahre auf, die
meisten jedoch bereits innerhalb einem Jahr nach dem ersten Einstau. Ursache dieser
Schiden sind meist Schichten hoher Durchlissigkeiten, Wasserwegsamkeiten entlang von
Bauwerken und die von der Oberfliche aus nicht erkennbaren Riss- und Spaltenbildungen
im Dichtungsmaterial.

Bereits bei der Schiittphase des Dammkorpers kann es durch ungeniigende Verdichtung
sowie durch Spannungsumlagerungen zur Ausbildung von Druckschatten innerhalb der
Dichtungszonen kommen, die das hydraulische Aufbrechen von Fugen (Hydraulic
Fracturing) und eine dadurch bedingte Sickerwegverkiirzung begiinstigen. Die festigkeits-

5



mindernde Wirkung des eindringenden Wassers beeinfluBt zusatzlich die Standsicherheit
des Dammes.

Bei hohen Dammen kénnen die herstellungsbedingten Fehlstellen durch ihr hohes Span-
nungsniveau wahrend der Schiittzeit und der Konsolidationsphase iiberdriickt und geheilt
werden. Dies ist bei Ddmmen geringer Hohe meistens nicht der Fall.

Dem Verwendungszweck entsprechend stehen die Ddmme in den Talauen. Der Baugrund
ist durch stark durchlissige Talfiillungen und hochliegende Grundwasserspiegel gekenn-
zeichnet. Die wirtschaftlich giinstige Ausfithrung einer durchgehenden (Untergrund- und
Dammdichtung) Kerndichtung wird meist durch fehlende bindige Boden vereitelt.

Hier kommen Zonenddmme mit einer sogenannten zweistickigen, gestaffelten Abdich-
tung zur Ausfithrung, bei denen zunachst von der Geléndeoberfliche aus der Untergrund
abgedichtet wird und anschliefend Damm und Dammdichtung aufgebaut werden, wobei
Damm- und Untergrunddichtung mit Hilfe spezieller Ubergangskonstruktionen (Bild 1.1)

verbunden werden.

Ubergangskonstruktion . Dichtungskern,

S ; Filter
1l|135215_1 _________ e ] 4 TS o
— | i
- | \
— | | 4
" Stiitzkbrper fazad Stiitzkérper \
e /‘.' ¢ B =
o . 1) ~
ir"_' ,,,,,,,,,,,,,, (_“.”_ __g/_ _________ |’ - ‘——"‘. -
3
Spundwand ¢ N Dammuntergrund k;
\ !
AN R e o R A ..\.“'\.!-' '_________ %, I

Sperrschicht kp < &y

Bild 1.1: Zonendamm mit Ubergangskonstruktion

Die beim Bau verwendeten Schiittmaterialien fiir die verschiedenen Dammzonen wie
Dichtungskern, Stiitz- und Drainagekorper verdndern ihre Eigenschaften durch die
wihrend des Schiittens und durch den Einstau verursachten Form- und Gestaltséinderun-
gen (bei gesdttigtem Bodenmaterial nur Gestaltsénderungen) und beeinflussen somit auch
die Funktionsfihigkeit der eingebetteten Ubergangskonstruktionen.



Im Rahmen der neu einzufithrenden Sicherheitsbewertung im Erd- und Grundbau unter
Beriicksichtigung von Teilsicherheitsbeiwerten und additiven Sicherheitselementen
miissen diese fiir die in dieser Arbeit vorgestellte Kombination von Dichtungssystemen
neu diskutiert werden, da statische und hydraulische Versagenskriterien gleichermaBien
in Betracht zu ziehen sind.

1.2 Stand der Technik

Der aktuelle Wissensstand zu den "Dichtungselementen im Wasserbau” ist mit Erschei-
nen des DVWK-MERKBLATTS ZUR WASSERWIRTSCHAFT 215/1990 dokumentiert. Die
Hauptaufgabe der Dichtungen ist neben der Verhinderung von Sickerwasserverlusten die
Abminderung des durch den Wasseraufstau erzeugten hydraulischen Potentials auf
Gradienten bzw. Sickerwassergeschwindigkeiten an unterwasserseitigen Oberfléchen im
Untergrund, die garantiert keine hydrodynamischen Bodendeformationen wie hydrauili-
schen Grundbruch, Erosion und dergleichen auslosen kdnnen.

In der DIN 19700 wird den Gefahren fiir den Damm durch RiBbildung und Erosions-
vorgingen ein breiter Spielraum eingerdumt. So miissen Ddmme mit Innendichtung nach
den Beanspruchungen wihrend der Dammschiittung sowie nachfolgender Einwirkungen
aufgebaut und bemessen werden. Die verwendeten Baustoffe sollen im eingebauten
Zustand dicht und erosionsfest sein und Dammverformungen schadlos aufnehmen.
Insbesondere fiir eingebettete Massivbauwerke miissen nach DIN 19702 der Porenwasser-
druck und ggf. der RiBwasserdruck beriicksichtigt werden.

Gefahrenquellen sind bevorzugt bei den Bauwerken aus Stahl und Stahlbeton zu suchen,
die im Dammkoérper eingebettet sind oder diesen durchstofien. Untersuchungen, wie sie
zum Beispiel von BAUMANN/OCHMANN (1986), BRETH (1981) und KUTZNER (1993)
durchgefiihrt wurden, zeigen, daB sich diese Gefahren durch konstruktive MaBnahmen
minimieren lassen: das Bauwerk ist so zu gestalten, daf ein ausreichender Anprefdruck
aus der Schiittung an das Bauwerk gewihrleistet ist, der grofer sein muB, als der in der
Kontaktfuge zu erwartende Wasserdruck. Nachteilig wirken sich deshalb senkrechte und
fiberhidngende Auienflichen sowie Kanten und Ecken von Massivbauwerken aus. RifBbil-
dungen durch Setzungsunterschiede sind jedoch unvermeidbar.

Laut dem DVWK-MERKBLATT 202 (HOCHWASSERRUCKHALTEBECKEN) werden kritische
Sickerwege durch das Einbinden in den gewachsenen Boden und durch Ausbildung von



Manschetten ausgeschlossen. Ungeklirt ist, wie ein solcher Anschluf den Anprefidruck
auf das Bauwerk gewihrleisten kann. Die Wirksamkeit soll bei einem Probestau kon-
trolliert werden. Dieser wird in der Regel bei kleinen Dammen aus Wirtschaftlichkeits-
griinden und wegen fehlender Wassermassen jedoch nicht durchgefiihrt.

Nach dem DVWK-MERKBLATT 215 (DICHTUNGSELEMENTE IM WASSERBAU) wird zur
Einhaltung der Erosionssicherheit natirlicher Erdkerndichtungen ein hydraulisches
Gefille i<5 gefordert. Voraussetzung ist hierbei ein Kontaktbereich ohne punktuelle
Fehlstellen und ohne Spannungsumlagerungen.

STAHLMANN (1991) gibt in einer Ubersicht die kritischen Gradienten fiir die Erosion an:
fiir Boden im Ton- und Schluffbereich sollen diese zwischen 0,12 und 20 liegen. Die
angegebenen kleinen Gradienten resultieren aus dem Einflu des Wassers: infolge
Wasserzutritt und Veridnderung des Wasserchemismus kann die Kohésion des Bodens
reduziert werden.

Die kritischen Gradienten fiir nichtbindige Béden werden iiber die geometrischen oder
hydraulischen Filterkriterien bestimmt und sind hinreichend erforscht.

Einen kritischen Vergleich der bekannten Beurteilungskriterien fiir die verschiedenen Er-
scheinungsformen der hydrodynamischen Bodendeformationen bei nichtbindigen Boden
fiihrt MUCKENTHALER (1989) durch und erhilt einen funktionalen Zusammenhang
zwischen dem Gradienten i, ; fiir hydraulisch bedingte Bewegung von Partikeln der
GroBe d und der maBgebenden Durchlissigkeit k der Erdstoffe, mit dem die Erosions-
und Suffusionsgefdhrdung des Erdstoffes abgeschitzt werden kann. Erschreckend ist die
Tatsache, daB in durchlissigen Boden Partikelbewegungen bei sehr niedrigen hydrauli-
schen Gradienten (1<0,1) erfolgen kdnnen.

Bindige Béden scheinen in dieser Hinsicht unproblematischer zu sein, solange Tongehalt
und Plastizitit groBer 10% sind und eine ausreichende Festigkeit vorhanden ist. PREGL
(1988) verlangt pauschal eine Anfangsfestigkeit ¢, von 15 kN/m?. Aufgrund von theoreti-
schen Uberlegungen und Laborversuchen beschreibt DAVIDENKOFE (1973) die erfor-
derliche Festigkeit c, eines bindigen Bodens unter der Einwirkung eines hydraulischen
Gradienten i in Abhiingigkeit von der Porenweite d, des angrenzenden Bodens.

Zur Abschitzung der Erosionsstabilitit, Rissebildung und Dispersivitit bindiger Béden
dient in den angelsichsischen Lindern der Pin-Hole-Test, wie er von SHERARD ET AL
(1976) zur Klarung des Schadensablaufs des Teton Dammes praktiziert wurde.



Theoretische Untersuchungen zur Wirksamkeit unvollkommener Abdichtungswinde unter
Staubauwerken wurden von BRAUNS (1978) durchgefiihrt. Die Ergebnisse eignen sich
vorziiglich zur Abschitzung der Wirksamkeit von Teilabdichtungen, als auch zur Folgen-
abschiitzung herstellungsbedingter und nachtriglich entstehender Abdichtungsdefekte
urspriinglich dichter Systeme. Wichtig erscheint die Tatsache, dafl wasserseitige Dich-
tungsteppiche bei ausgeprigten Durchizissigkeitsanisotropien mit Kyorzona > Kyerticas WeNIg
Effektivitit zeigen. Eine Ursachenforschung fiir das Auftreten von Defekten wurde nicht
betrieben.

Fehistellen konnen durch unzureichende Verdichtung und durch Gewdlbeausbildungen
(arching effect) im Schiittmaterial vorhanden sein, welche das Spannungs-Verformungs-
verhalten der Ubergangskonstruktionen im Kontaktbereich hinsichtlich der Festigkeit des
Bodens und der lokalen Wasserdurchlissigkeit beeinflussen konnen. Die Umlagerung der
Stromungskrifte durch neu gebildete bzw. unterbundene Wasserwegigkeiten kann die
hydraulische Sicherheit des Dammes herabsetzen. Veréndert sich der Durchlissigkeits-
beiwert in den Druckzonen nur wenig, so entstehen in den Zugzonen durch Uberschrei-
ten der Zugfestigkeit des bindigen Bodens und durch Ablésen des Bodens von der Spund-
wand oder dem GrundablaBbauwerk Risse und somit zusétzliche Wasserwege und
Quellen. Reicht der Sickerweg zum Abbau des hydraulischen Potentials nicht aus, so
entsteht die Gefahr der Erosion und Kontakterosion.

Bei der Gesamtbeurteilung von Stauanlagen ist nach DIN 19700 Teil 10 neben der erd-
statischen und hydraulischen Sicherheit auch die RiB-Sicherheit zu iiberpriifen.

Risse sind in sichtbare Oberflichenrisse und in nicht sichtbare Risse im Innern des Dam-
mes zu unterscheiden. Diese konnen sowohl im Kern als auch im Stiitzkorper entstehen.
Diese haben je nach Lage und Orientierung (THOMAS 1976) unterschiedliche Ursachen:
Risse normal zur Dammachse haben ihre Ursache in ungleichméBigen Setzungen, z.B.
wenn an den Widerlagern oder iiber den Erhebungen im Untergrund die Schiitththe des
Dammes geringer ist als in der Mitte. Risse parallel zur Dammachse treten oft in der
Ubergangszone zwischen Kern und Stiitzkérper durch unterschiedliches Setzungsverhalten
auf.

Die wohl gefihrlichsten Risse stellen die im Dammkorper bzw. im Kern horizontal ver-
laufenden Risse dar. Sie konnen durch pléizliche Konsolidierung, dem sogenannten
Sattigungskollaps, zwischen Zonen mit unterschiedlichen Wassergehalten entstehen.
Erdbeben und Schwindungen infolge Austrocknung konnen ebenfalls Ursachen fiir Riss-
bildungen sein.
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Der Gro8teil dieser Risse kann an der Oberfléiche nicht direkt beobachtet werden.

Zur Beurteilung der Rifisicherheit dient das Verformungsbild des Dammes, das durch die
unterschiedlichen Steifigkeitsverhiltnisse der Dammteile beeinfluBt wird.

Anhaltswerte hieriiber erhilt man aus Finite Elemente Berechnungen, Modellversuchen
und aus Messungen an bestehenden Dimmen.

Das Problem der RiBbildung und Durchstromung war ein Teilaspekt einer Untersuchung
tber die Standsicherheit von Zonendimmen mit Kerndichtungen (SMOLTCZYK ET AL
1988). Die Studie ergab, daB bei zu geringer Kernbreite das Gewicht des Kerns iiber
Reibung in den steiferen Stiitzkorper umgelagert wird; es bildet sich ein Gewdélbe aus.
Bei trapezformigen Kernen findet diese Lastumlagerung ab einer gewissen Breite des
Kerns nur in den Randzonen statt. Der Kern erhilt eine setzungserzeugende Belastung
infolge Eigengewicht, welche zu einem horizontalen Ri8 im Kern fiihrt (Bild 1.2).

Kern
StiitzkGrper | l
A -
|'II‘ IR A
Eg >

| Ex < |
I

Bild 1.2: Horizontaler Rif in einem Dichtungskern

Eine Bestitigung der Ergebnisse findet man in HAMMER (1991) und HARDT (1976). Aus
diesem Grund sollten die Kernbreite in der Aufstandsfliche mindestens der 0,6-fachen
Dammhoéhe entsprechen und die Verformungseigenschaften benachbarter Dammzonen
durch einen stufenweisen (bergang aufeinander abgestimmt werden.

Bei sehr breiten Kernformen klingen die durch den Schiittvorgang entstandenen Poren-
wasseriiberdriicke jedoch langsamer ab, und die Querschnittsflichen der Stiitzkérper
werden vermindert. Dies fiihrt insbesondere im Lastfall "schnelle Spiegelsenkung” zu
groferen Belastungen des wasserseitigen StiitzkSrpers.

Das Defizit an Vertikalspannungen im Kern erhoht die Gefahr des hydraulischen Aufrei-
fiens des Bodens (hydraulic fracturing) und kann zu einer Verkiirzung des Sickerwegs
fiihren.
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SHERARD (1986) weist darauf hin, da alle undurchldssigen Zonen eine Vielzahl von
Rissen enthalten, die sich bereits wihrend der Dammbherstellung infolge Austrocknung,
Manovrieren von Baustellenfahrzeugen und dem unvolistindigen Verbund zwischen
einzelnen Schichten sowie zwischen Dammbauwerken und Schiittschichten gebildet
haben. Die Risse werden durch das Gewicht der Uberschiittung zusammengedriickt, sie
bleiben aber als geschlossene Risse in der Struktur des verdichteten Bodens erhalten.
Hydraulisches AufreiBen wird dann in Gang gesetzt, wenn der Wasserdruck groBer ist
als der Erddruck. SHERARD (1986) berichtet, daB bereits beim ersten Einstau kleinste
Risse mit Wasser gefiillt werden, jedoch zunichst durch zu kleine FlieBgeschwindigkei-
ten keine Erosionen stattfinden. Mit zunehmender Einstauhéhe vergroBert sich der Ri
und kann durch Auflockerungen zum lokalen Versagen der Dichtung fiihren. Die Gefahr
des hydraulischen AufreiBens ist auch bei geringem Wasseriiberdruck durch das Vorhan-
densein latenter Risse gegeben: noch vor der Sattigung des Bodens und der Ausbildung
einer Sickerlinie kann es zur RiBbildung und somit zum Versagen des Dammes kommen.

Zur Vermeidung der Rifbildung wird von KUTZNER (1993) und SOWERS (1977) vor-
geschlagen, das Kernmaterial, den Verdichtungsgrad sowie den Wassergehalt bei der
Verdichtung so zu wihlen, daf es nicht zur Versprodung des Kernes und zur Ausbildung
von Schwindrissen kommt. Aus diesem Grund sollte das koh#sive Kernmaterial mit
einem Wassergehalt, der iiber dem optimalen Wassergehalt liegt, eingebaut werden.

RaICcEVIC (1970, zIT. IN KUTZNER 1995) empfichlt dagegen fir die verschiedenen
Einbauzonen unterschiedliche Plastizititszustinde des Kernmaterials (Bild 1.3).

\ 1 Aufstandsfliiche:

@_/ Einbauwassergehalt bis

10% iiber der Plastizitiits-
@ grenze
2 Dammschultern:
Einbauwassergehalt bis 6%
iiber der Plastizititsgrenze
3 Kern:
Einbauwassergehalt etwa
gleich der Plastizititsgrenze

Bild 1.3: empfohlene Plastizititszustinde von
Kernmaterial (nach RAICEVIC 1970)
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Diese Art vorzugehen ist jedoch mit dem entscheidenden Nachteil verbunden, daf bei
plétziichen Belastungen unerwiinschte und stabilititsmindernde Porenwasserdriicke auf-
treten (ALPMAN 1964).

Aus den angesprochenen Problempunkten ergeben sich folgende Fragestellungen:

- Inwieweit treten schidliche Spannungsumlagerungen bei Dédmmen mit geringer Hohe
und einer eingebetteten membranartigen Dichtung auf ?

~ Welche Abhdngigkeiten zeigt die Dichtigkeit des Kontaktbereichs zwischen Spundwand
und Schiittung ?

- Welche hydraulischen Austrittsgradienten sind zuliissig und wie grof ist die Gefahr des
hydraulischen Aufreifens fiir den Tonkern ?

Eine der wichtigsten EingangsgroBen fiir die Spannungs-Verformungsanalysen ist die
Scherfestigkeit des Bodens. Man unterscheidet hierbei zwischen der Anfangsfestigkeit
und der Endfestigkeit.

Die Anfangsfestigkeit wird maBgeblich durch die Verdichtungsarbeit und den Einbau-
wassergehalt des Bodens beeinfluBt. Der Boden ist nach der Verdichtung vorbelastet.

Die weitere Festigkeitsentwicklung wird durch Volumeninderungen beeinfluft, welche
durch den lagenweisen Schiittvorgang sowie die Aufsdttigung des Materials durch
Oberflichenwasser sowie Kapillarwasser gekennzeichnet ist. Dabei ist es je nach GréBe
der Auflast moglich, daB die Probe eine Verdichtung (Volumenabnahme) oder eine
Auflockerung (Volumenzunahme) erfihrt. Die eingeprégte Verspannung aus Verdichtung
oder aus statischen Lasten kann durch diese Vorgiinge vergroBert, abgemindert oder auch
ausgeldscht werden. Fiir die Standsicherheitsbetrachtungen zu unterschiedlichen Zeit-
punkten kann dies von groBter Wichtigkeit sein.

Nachfolgend soll hier der Aufgabenstellung entsprechend nur auf die undrinierte Scherfe-
stigkeit eingegangen werden, wie sie bei plétzlich aufiretenden Belastungen und bei
gering durchldssigen Dichtungsmaterialien fiir Standsicherheitsbetrachtungen mafgebend
wird., ’

Aus der Vielzahl der in der Literatur vorgefundenen Untersuchungen wird in diesem
Kapitel nur ein kleiner Auszug dargestellt. Weitere Informationen sind im Kapitel 6
zusammengetragen und werden mit den eigenen Ergebnissen diskutiert.
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Der Zusammenhang zwischen dem Verhiltnis der undrénierten KohZision und dem
effektiven Uberlagerungsdruck in Abhangigkeit von der Plastizitit wurde fiir normal-
konsolidierte Proben von SKEMPTON/BIERRUM (1957) aufgestellt und spéter von BIER-
RUM (1972) und KENNEY (1976) fiir Giberkonsolidierte Béden erweitert.

Eine Einteilung in Abhingigkeit von der Plastizitit nimmt VAUGHAN ET AL (1978) vor.
So findet er fir plastische Boden eine Abhingigkeit der totalen Kohision von der
mittleren effektiven, wirksam gewesenen Spannung. Ebenso lieferten unterschiedliche
Verdichtungsarten untérschiedliche c,-Werte. Weiterhin werden Umrechnungsfaktoren
fiir die Ubertragung der Ergebnisse von labor- auf feldverdichtete Proben angegeben.
Gering plastische Biden, wie z.B. sandige Tone, erreichten jhre maximale undrénierte
Scherfestigkeit erst bei sehr groBen Stauchungen. Die untersuchten Proben zeigten keine
Abhangigkeiten von der Verdichtungsart (labor- oder feldverdichtet), sondern nur eine
Abhingigkeit vom Wassergehalt.

Einen Zusammenhang zwischen Wassergehalt und c, fiir einfach verdichtete und iiberver-
dichtete Proben findet man in SCHULTZE/MUHS (1967). Diese Werte sind unabhingig
von der verwendeten Versuchsart (Zylinderdruckversuch, Fliigelsondierung, CU-Triaxial-
versuch).

DENNEHYS (1978) filhrte Versuche unter Variation des Zelldrucks zwischen 50 und 200
kN/m? durch und bestitigt die Abhingigkeit vom Wassergehalt. Er begrenzt diese
Aussage auf Proben mit einem Luftporenanteil kleiner 5 % bzw. fiir anndhernd gesattigte
Proben..

GroBangelegte Untersuchungsreihen zur Scherfestigkeit labor- und feldverdichteter
Proben wurden an der Purdue University, West Lafayette, Indiana, USA durchgefiihrt.
Wie bereits in der Arbeit von RILLING (1994) erwihnt, ist der Informationsgehalt dieser
Untersuchungen, insbesondere die auf Regressionsanalysen gestiitzten Gleichungen zur
Vorausbestimmung von Volumeninderungen, Porenwasserdruckentwicklungen und der
Scherparameter, kritisch zu bewerten.

SEED UND CHAN (1959) untersuchten den EinfluB der Bodenstruktur auf die Scherfestig-
keit, indem sie Proben auf der trockenen (Zellstruktur) und nassen Seite (Schichtstruktur)
des Proctoroptimums herstellten, sittigten und dann abscherten. Bild 1.4 zeigt die
Ausgangslage sowie die Lage der untersuchten Proben nach der Séttigung im Proctordia-
gramm, die Spannungs-Dehnungs-Beziehung sowie die Porenwasserdruckentwicklung.
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Bild 1.4: Einflu§ der Bodenstruktur auf die undrinierte Scherfestigkeit
(nach SEED UND CHAN 1959)

Man erkennt, daB die Probe 1 mit Zellstruktur bei geringen Stauchungen eine groBere
Festigkeit aufweist und kleinere Porenwasserdriicke entwickelt als die Probe 2 mit
Schichtstruktur. Fiir groBere Stauchungen nihern sie sich jeweils einem gemeinsamen
Endwert.
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Da fiir den emewerfenden Ingenieur ein Vorentwurf des Dammes mit dem sicheren Ansaiz
charakteristischer Scherparameter verbunden ist, sind folgende Fragen zu beantworten:

- Wie grop sind die Volumendnderungen infolge Be- und Entlastungsvorgdngen und in
welchem Mapfe wird dadurch die Scherfestigkeit beeinflupt ?

- In welcher GréBenordnung werden die durch Verdichtung erreichien Festigkeiten des
Bodens durch Volumendnderungen und durch die Aufsattigung verdndert ?

- Welche Abhdngigkeiten zeigt die undrinierte Scherfestigkeit bei unterschiedlichen
Spannungszustinden ?

- Lassen sich die Festigkeiten in-situ anhand von laborverdichteten Proben mit aus-
reichender Sicherheit vorherbestimmen ?

1.3 Gliederung der Arbeit

Ziel dieser Arbeit ist es, durch systematische Untersuchungen (Bild 1.5) das Gefahr-
dungspotential eines fiir Baden-Wiirttemberg typischen Zonendammes mit einem innen-
liegenden Dichtungskern abzuschitzen. Die Teil- bzw. vollstindige Abdichtung des
Untergrundes erfolgt hierbei durch eine membranartige Dichtung in Form einer Spund-
wand, welche in den Tonkern einbindet.

Gesamtsystem
~ - T
I -
//| [Zone 2| [Zone 3 \\
/ \_ e N
;T T A~
// e f Ji_ H\\‘—
! |Hydraulic gl At gy = 2 |
| (Fracturing ? | X 'III |
| 2 I 1A
| 3
\
\
\
\ S
\
\ !
N /
N /
N v
-

Bild 1.5: untersuchte Problemzonen
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In Kapitel 2 werden fiir das Gesamtsystem Finite-Elemente-Berechnungen durchgefiihrt.
Fiir unterschiedliche Lastfille (lagenweises Schiitten - Konsolidation - Einstau) sowie fiir
verschiedene Einbindelingen und Tauchtiefen der Spundwand werden das Lastabtra-
gungsverhalten des Dammes und das Verformungsverhalten der Ubergangskonstruktion
studiert.

In Kapitel 3 findet man die bodenpysikalische Klassifikation des verwendeten Dichtungs-
materials. Es handelt sich dabei um einen Loflehm, wie er in Baden-Wiirttemberg haufig
im Dammbau Verwendung findet.

Die grofmaBstiblichen Versuche, welche zur praktischen Beurteilung der Dichtungs-
wirkung zwischen Tonkern und eingebetteter Spundwand (Zone 1) durchgefiihrt wurden,
sind in Kapitel 4 beschrieben. Aus den Messungen kénnen Riickschliisse auf den Beginn
von Umliufigkeiten sowie auf die Bruchzeitpunkte in Abhéngigkeit von der Auflast und
von dem BodenanpreBdruck gegen die Spundwand gezogen werden.

Zusitzlich sind in diesem Kapitel Informationen iiber die Verdichtungskontrollen beim
Ein- und Ausbau des Bodenmaterials zu finden.

Die durchgefiihrten hydraulischen Laborversuche finden sich in Kapitel 5. Es werden
Wasserduchlissigkeitsbeiwerte und Saugspannungswerte fiir Proben unterschiedlicher
Verdichtungsart, sowie die kritischen Gradienten (Zone 3) und hydraulischen Zugfestig-
keitswerte mit Hilfe von Indexversuchen bestimmt. Die Gefahr des hydraulischen Aufrei-
Bens feldverdichteter Proben (Zome 2) wird durch Hydraulic Fracturing Tests in Ab-
héngigkeit unterschiedlicher Einbau- und Spannungszustinde untersucht.

Kapitel 6 beleuchtet die Bestimmung der Scherfestigkeitsparameter fiir den Lastfall
plotzliche Belastung, welcher aufgrund der geringen Wasserdurchlissigkeitswerte und
langsam abklingender Porenwasseriiberdriicke durch das undrinierte Verhalten des
Bodens geprigt ist. Fiir unterschiedliche Be- und Entlastungsvorginge feld- und laborver-
dichteter Proben wird auf die Volumeninderungen, Porenwasserdruckentwicklungen
sowie auf die im Triaxialgerdt bestimmten Scherfestigkeitswerte niher eingegangen. Die
Ubertragbarkeit der Ergebnisse aus Laborversuchen auf in-situ Verhiltnisse wird disku-
tiert. Vergleichende Messungen mit der Fliigelsonde und dem Penetrometer lassen Riick-
schliisse auf deren Vertrauensbereich zu.

Eine Zusammenfassung der Ergebnisse findet sich in Kapitel 7. AbschlieBend werden die
dadurch bedingten weiteren Forschungsziele formuliert.



2 Numerische Berechnungen

2.1 Allgemeines

Zum Studium des Spannungs- und Verformungsverhaltens eines Zonendammes mit
eingebauter Untergrunddichtung in Form einer Spundwand wurden Finite-Elemente
Berechnungen mit dem Programm PLAXIS Version 4.0 (Stand Mérz 1994) durchgefiihrt.

Zur Anwendung kamen folgende Programm-Module:

- Spannungs- und Verformungsberechnung: als Grenzbedingung wird das
Mohr-Coulombsche Bruchkriterium verwendet

- Konsolidationsberechnung basierend auf Terzaghi

- Sickerstromungsberechnung

Simuliert wurde das lagenweise Schiitten des Dammkorpers mit und ohne Konsolidations-
phase nach Schiittende und anschlieBendem Einstau. Variiert wurden dabei die Ein-
bindetiefe der Spundwand in den Dichtungskern und die Tauchtiefe in die durchlassige
Talfiillung. Der Einflu8 unterschiedlicher Kernbreiten, deren Variation iber das Verhalt-
nis von Kernbreite zu Kernhdhe nach SCHOBER (in HARDT 1976) definiert wird (schma-
ler Kern: B/H < 0.5; breiter Kern: B/H > 0.5), wurden ebenfalls untersucht.

Die Ergebnisse und simtliche Berechnungsdaten (HOFLINGER 1994) sind am Institut fiir
Geotechnik archiviert und sind nachfolgend auszugsweise zusammengefafit.

2.2 Dammodell

Die Netzdiskretisierung des nachfolgend beschriebenen Dammodells (Bild 2.1) niitzt die
maximal verfiigbare Anzahl (90 Elemente) der 15-knotigen Elemente aus.

Der unsymmetrische Querschnitt des idealisierten Zonendammes ist durch die begrenzte
Anzahl der Elemente bedingt.

17
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Mofangaben in m

Bild 2.1: Dammodell

Der Dammuntergrund besitzt eine Méachtigkeit von 11 m. Der natiirliche Grundwasser-
spiegel liegt 1 m unter der Dammaufstandsflache. Der Dammkorper selbst, bestehend aus
Stiitzkérper und Dichtungskern, erstreckt sich von der Dammaufstandsfliche bis zur
Dammkrone iiber eine Hohe von 22 m. Die wasser- und luftseitige Bdschungsneigung
betrdgt 1:3, die Neigung des schmalen Kerns betrigt 1:10 und die des breiten Kerns 1:5.

Als Ubergangselement zwischen Dichtungskern und durchlissigem Dammuntergrund
wurde eine Spundwand Larssen 20 verwendet, die in der Praxis fiir die anstehende
Problemstellung aus Griinden der Wirtschaftlichkeit oft zum Einsatz kommt. Numerisch
wird die Spundwand als elastisches Balkenelement betrachtet.

Die notwendigen Materialkennwerte wurden aus dem Spundwandhandbuch der Firma
Hoesch-Stahl-AG entnommen. Die Werte der Dehn- und Biegesteifigkeit sind:

EA = 2,1-10° kN
El = 1,410 kNm?

Die unterschiedlichen Tauchtiefen T der Spundwand in den durchlissigen Taluntergrund
simulieren zum einen die Vollabdichtung bei Dauerstau (T=11 m), zum anderen eine
Teilabdichtung bei einem Trockenbecken (T=6 m).

Die Einbindetiefen E der Spundwand in den Dichtungskern werden mit Lingen von 1,5,
4 und 9 m variiert.
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2.3 Interface-Elemente

Die Interaktion zwischen Baugrund und Bauwerk werden mit Hilfe von Ubergangs-
elementen, sogenannten Interface-Elementen (IFE), beschrieben. Da im vorliegenden
Fall diese Elemente zur Klirung der Lastabtragung zwischen Spundwand und Boden von
maBgebender Bedeutung sind, wird nachfolgend auf diese niher eingegangen.

Der Verbund zwischen einem Interface-Element und einem Bodenelement ist in Bild 2.2
dargestellt.

N

1 ] ® @ [ 3

L 10-noded interface element Z— stress point

Bild 2.2: Anordnung der Interface-Elemente an das Dreieckselement
(aus VERMEER ET AL, 1994)

Bei dem verwendeten 15-knotigen Dreieckselement besteht das IFE aus fiinf Knotenpaa-
ren und fiinf Spannungspunkten, die zwischen den Knotenpaaren angeordnet sind. Die
Aufstellung der Steifigkeitsmatrix erfolgt durch numerische Integration iiber die fiinf
Spannungspunkte.

Das Mohr-Coulombsche Modell bildet die Grundlage fiir die Grenze zwischen elasti-
schem und plastischem Verhaiten des Interface-Elementes:

elastisches Verhalten: 7 < otan¢; + ¢
plastisches Verhalten: 7 = otan ¢, + ¢

mit
7 [kN/m?] Schubspannung
e [°] innerer Reibungswinkel des IFE
g [kN/m?} Normalspannung

¢; [kN/m?} Kohision des IFE
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Daraus resultieren folgende Verformungen:

elastische Verschiebung normal zum IFE: (ot) / K|
elastische Verschiebung parallel zum IFE: (7 t) / G;

mit
G; [kN/m?] IFE-Schubmodul
K; [kN/m?] IFE-Kompressionsmodul
t; [m] virtuelle IFE-Dicke

Der Zusammenhang zwischen K; und G; ist durch folgende Formel gegeben:
Ki=2G (1-») / (1-2 »)

Die Definition der IFE-Parameter findet iiber die Modifikation der Bodenkennwerte mit
dem Multiplikator R statt:

tang, [rad] = R tan @py,
¢; [kN/m?] = R cyo4n

G; [kN/m?} = R2 Gy,

v [-] = 0,45

% [°] =0

Eine Spundwand ohne Interface-Elemente wird programmintern als vollkommen durch-
lassig betrachtet. Erst durch eine beidseitige Anordnung erhilt diese ihre Funktion als
undurchlissiges Element.

IFE-Durchlissigkeit in Normalenrichtung: k; {m/s] = RpermN K, g sn
IFE-Durchléssigkeit in Parallelrichtung: k,; {m/s] = RpermS kg4,

mit

RpermN Multiplikator fiir die Durchléssigkeit normal zu einer Fliche
RpermS Multiplikator fiir die Durchldssigkeit parallel zu einer Flicke
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2.4 Materialeigenschaften

Fiir das durchléissige Stiitzkorpermaterial und die durchlassige Talfillung wurde ein
Materialtyp verwendet, welcher ein draniertes Materialverhalten beschreibt. Eine Poren-
wasseriiberdruckentwicklung tritt nicht auf.

Aufgrund der geringen Durchlassigkeit des Dichtungskerns entwickeln sich bei Bela-
stungsinderungen Porenwasserdriicke. Zur numerischen Berechnung derselben aus den
effektiven Eingabeparametern muB vollstiindig wassergesittigtes Material vorausgesetzt
werden (LECLERCQ/VERBRUGGE 1986). Nihere Angaben zur Beschreibung des un-
drinierten Materialverhaltens finden sich bei VERMEER ET AL (1994).

Das verwendete elastisch-plastische Stoffgesetz erfordert die Kenntnis folgender ‘Ein-
gabeparameter:

1. Die Querdehnzahl y wurde zu 0,33 angenommen.

Dies begriindet sich durch die Untersuchungen von HUPFAUR (1991). Er stellt fest,
daB mit zunehmender Querdehnung des Kerns die horizontale Vorbelastung des
Dammkérpers unter Eigengewicht vergrofert wird. Dies bedeutet, daB auch eine in
den Tonkern eingebettete Spundwand durch einen Anprefdruck gekennzeichnet ist.
Da die Ergebnisse durch die untersuchte Dammhgdhe von 80 m auf einem wesentlich
héherem Spannungsniveau basieren, kann fiir den hier untersuchten Damm mit einer
Hohe von 22 m davon ausgegangen werden, da8 der Ansatz der Querdehnzahl auf
der sicheren Seite liegt.

2. Der Schubmodul G wurde unter Beriicksichtigung der Querdehnzahl und der behin-
derten Seitendehnung der Oedometerversuche aus dem Steifemodul Eg, an feldver-
dichteten Proben bestimmt.

Nach dem Verdichtungsvorgang (Erstbelastung) wird der Boden im Sinne des
Oedometerversuchs aus bodenmechanischer Sicht wiederbelastet.

3. Die Scherparameter o’ und ¢’ wurden den Ergebnissen von RILLING (1994) entnom-
men. Dabei wurde von einem optimal verdichteten Boden mit einem Verdichtungs-

grad von Dp,=1,0 und einem maximalen Luftporengehalt von 5% ausgegangen.

4. Der Dilatanzwinkel wurde zu 0 gesetzt.
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Die Auswahl der zusitzlich notwendigen Parameter beruht einerseits auf den langjihrigen
Erfahrungen des Instituts bei der Planung von Hochwasserriickhaltebecken, andererseits
wurden sie dem DVWK-MERKBLATT 202 und der DIN 1055 entnommen.

Die Tabelle 2.1 gibt eine Zusammenstellung der fiir die Berechnungen zugrunde gelegten
Parameter.

MATERIALKENNWERT nich?;:;‘::::m’mﬂ bindiger Dichtungskern
Bodengruppe nach DIN 18196 SW, GW, mitteldicht TL, ™M
Materialverhalten - driimiert undeiiniert ]
Ya [kN/m’) 18 17,2
¥, [kN/m?| 20 a1
o [°] 32,5 25

, [kN/o?] 1 30 i
v - 0,33 0,33
G [kN/m?] 12700 1800
¥ [ 0 0
k =k [m/d] 0,864 8,64 - 10
Wandreibungswinkel (IFE) [ 23 ¢ 273 ¢’ B
RpermN (Dammuntergrund) H 10" 10
RpemmN (Stiitzkorper) M 1 10
| Rperms H 0 0 _

Tabelle 2.1: verwendete Materialkennwerte

2.5 Rechenablauf

Nach Berechnung des Eigenspannungszustandes des Dammuntergrundes wurden anschlie-
Bend die sich wahrend des Schiittvorganges einstellenden Spannungs- und Verformungs-
zustande ermittelt. Durch die sukzessive Aktivierung der Elementreihen wird das lagen-
weise Herstellen des Dammkérpers bis zu seiner endgiiltigen Hohe simuliert.

Der Einbau der Spundwand erfolgt nach der Schiittung derjenigen Schicht, mit welcher
die Spundwandoberkante auf gleicher Hohe abschlieft. Diese Einbaureihenfolge ent-
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spricht einer realititsgetreuen Bauweise.

Im Falle einer anschlieBenden Konsolidationsberechnung wird einer gewissen Liegezeit
des Dammes Rechnung getragen. Die Porenwasseriiberdriicke des Tonkerns werden bis
auf 1% des Ausgangswertes reduziert.

Der plotzliche Einstau stellt die ungiinstigste Beanspruchung fiir den Dichtungskern dar,
denn innerhalb weniger Stunden wirkt der gesamte Wasserdruck auf den stark undurch-
lassigen Kern.

Im Lastfall Einstau ohne Konsolidation (EOK) wird nach abgeschlossener Schiittung
zunichst die Stromungsberechnung durchgefiihrt. AnschlieBend erfolgt die Simulation des
Einstaues fiber eine plastische Verformungsanalyse.

Im Lastfall Einstau mit Konsolidation (EMK) wird nach Beendigung des Schiittvorganges
die Konsolidationsberechnung durchgefiihrt, der weitere Rechenablauf entspricht Lastfall
EOK.

2.6 Auswertung
Bild 2.3 gibt eine Ubersicht der untersuchten Dammvarianten A bis D.

Die wichtigsten Erkenntnisse der Spannungs- und Verformungszustinde nach Schiittende,
Konsolidation und Einstau sind nachfolgend in Kurzform zusammengefat. Dabei wurde
das Hauptaugenmerk auf die Spannungsumlagerungen und die dadurch bedingten Aus-
bildungen von Gewdlbezonen und Entlastungsbereichen gerichtet.

Der Ausnutzungsgrad der maximal verfiigbaren Schubspannung wird durch den Wert
7174, beschrieben und ist in den beiliegenden Farbbildern durch die unterschiedlichen
Farbgebungen charakterisiert.

Zusitzlich wird auf die Entwicklung des Porenwasseriiberdrucks, der Bodenzugspannun-
gen und der Normal- und Momentenbeanspruchung der Spundwand, respektive der
Interface-Elemente, niher eingegangen.
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Da die ungiinstigste Beanspruchung bei Volleinstau eintritt und die dabei auftretenden
Horizontalverformungen von grofter Wichtigkeit sind, werden zuletzt noch die Last-
Verschiebungskurven der Knotenpunkte im Tonkern besprochen.

MaBangaben in m

Variante A T ~_ ) T

Variante B T T
S 72 ~

o — o

[ )

2 "

Variante C

L
-
=2

Bild 2.3: untersuchte Dammvarianten A bis D
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2.6.1 Lastfall Bauende

Schubbeanspruchung (Bild 2.4 und 2.5)

Bei allen Varianten ist eine deutliche Spannungsumlagerung vom weichen Tonkern in die
steiferen Stiitzkorper und in die Spundwand zu erkennen, welche aus den unterschiedli-
chen Steifigkeiten der einzelnen Bauteile resultiert. Der Tonkern wird dabei entlastet und
der an ihn angrenzende Stiitzkorper und die Spundwand belastet.

Die Intensitéit der Aufhiingeerscheinungen wird hierbei durch die Einbindeldnge und die
Verschieblichkeit der Spundwand zusitzlich beeinfluBt.

Durch den fehlenden SteifigkeitseinfluB der Spundwand bei den Varianten B und D im
oberen Tonkernbereich dehnt sich die Umlagerungszone vom oberen Drittel des Ton-
kerns (Variante A) bis ungefihr zu Mitte des Tonkerns aus.

Durch die vertikale Verschieblichkeit der Spundwand bei den Varianten C und D
vermindern sich die Spannungsumlagerungen und somit auch die Aufhingeerscheinungen
zwischen Tonkern und Stiitzkorper.

Im unteren Bereich des Tonkerns werden die Lasten von der Steifigkeit der Spundwand
angezogen, wodurch es im Kontaktbereich zwischen Tonkern und Spundwand zu einer
Spannungsumlagerung kommt. Die nicht umgelagerten Lasten wandern mit zunehmender
Tiefe verstirkt in Richtung der steiferen Stiitzkdrper und in die Dammaufstandsflache ab
und lassen dabei die Ausbildung eines Stiitzgewdlbes erkennen.

Da in der Dammachse das groBte Uberlagerungsgewicht herrscht, wird der Tonkern auf
der sehr viel steiferen Dammaufstandsfléche auseinandergepreBt. Die daraus resultieren-
den Spreizkrifte erzeugen Querzugspannungen und fiihren zu einer Entlastung im Bereich
der Tonkernaufstandsfléche.

Die vollstindig mobilisierten Zonen an den Spundwandkopfen neigen bei groSen Ein-
bindelsingen zu einer Dreiecksform. Die rechteckige bzw. ballonartige Form bei geringer
Einbindelinge verdeutlicht eine verminderte Stitzgewdlbeausbildung, die auf eine
verstiirkte Lastabtragung iiber Normalspannungen schlieBen li8t. Dadurch schwéchen
sich die Querzugspannungen in der Dammaufstandsfliche ab.

Aus der vertikalen Verschieblichkeit der Spundwand bei den Varianten C und D resul-
tiert eine deutlich gleichméBigere Spannungsverteilung im Tonkern.
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Mesh Scale Plane Strain
L — =
0 1 2 3 I#210 )

Shading of relative shesr strass (tau/tau-nax)
Hininun value 2.435E02 units; Naxioun vsluse 1.00E+00 units

Yariante B

Shading of relative shear stress (tau/tau-nax)
Hininun value 2.47E-02 units; Waxinun value 1.00E+00 units

Bild 2.4:  Schubbeanspruchung im Lastfall Bavende
(Varianten A und B)
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Mash Scale Planae Strain

—
o 1 2 3101

Variante C

Shading of relative shear stress (tau/tau-—nax)
Mininun value 2.35E-02 units; Maxinun value 1.00E+00 units

Variante D

Shading of relative shear stress Ctau/tau—max)
Nininun value 2.42E-02 units; Maxinun value 1.00E+D0 units

Bild 2.5: Schubbeanspruchung im Lastfall Bauende
(Varianten C und D)
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5.12-01
q.47E-01
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1.22E-01

S5.67E-02
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Das Lastabtragungsverhalten der Spundwand bei diesen Varianten ist mit dem eines
Pfahles mit Mantelreibungs- und Spitzendruckeffekt zu vergleichen.

Porenwasseriiberdruck

Der Porenwassertiberdruck nimmt mit der Tiefe zu. Bei den Varianten A und C kommt
es im Bereich der Spundwand zu einer kleineren Porenwasseritberdruckentwicklung als
am Tonkernrand, und die Porenwasserdriicke wachsen mit zunehmender Entfernung von
der Spundwand an.

Da bei den Varianten B und D die Lasten im Tonkern vorwiegend iiber Normalspannung
abgetragen werden, treten gréfere (bis zu 20 kN/m?) und gleichméBiger verteilte Poren-
wasseriiberdriicke auf.

Bodenzugspannungen

Programmintern werden in der verwendeten Plaxis Version 4.0 Zugspannungen nach dem
Mohr-Coulombschen Rechenmodell bis zu einer GroBe von c’/tan ¢’ zugelassen. Da dies
nach neueren Erkenntnissen (siche z.B. BREINLINGER 1989) nicht real ist, sollten die
berechneten Bodenzugspannungen kritisch bewertet werden.

Die Zone groBter Zugspannungen mit einem Maximalwert von 23 kN/m? befindet sich
bei allen Varianten auf einer Héhe von 9,0 m iber der Dammaufstandsflache in der
Kernachse. Im Kontaktbereich der Spundwand mit dem Tonkern treten bis zu einer
Einbindetiefe von 1,5 m Hohe Zugspannungen in der Grofenordnung von 20 kN/m? auf.
Anschliefiend durchgefiihrte Konsolidationsberechnungen zeigen, da bereits nach einer
Konsolidationszeit von einem Tag diese Zugspannungen nicht mehr vorhanden sind.

Normalkraftbeanspruchung der Spundwand

Die Normalkréfte in der Spundwand nehmen im Tonkernbereich stetig zu. Die Interface-
Schubspannungen im Tonkern sind bei nahezu allen Varianten vollstindig mobilisiert.
Dies bestitigt eine vollstindige Spannungsumlagerung iiber Normalkrifte vom Tonkern
in die Spundwand.

Im Dammuntergrund treten bei Variante B nahezu doppelt so grofe Normalkréfte in der
Spundwand auf als bei der Variante A. Dies ist ein Beweis dafiir, daB durch die geringe-
re Einbindetiefe der Spundwand in den Tonkern (fehlende Spannungsumlagerung) der
Dammuntergrund in der Dammachse wesentlich hohere Lasten aufzunehmen hat.



29

Durch die Verschieblichkeit der Spundwand entzieht sich diese der Lastabtragung, wie
an den geringeren Normalkraftzunahmen der Varianten C und D gegeniiber den Varian-
ten A und B deutlich wird.

2.6.2 Lastfall Konsolidation

Schubbeanspruchung (Bild 2.6 und 2.7)
Durch den Abbau der Porenwasseriiberdriicke nehmen die effektiven Spannungen und
Setzungen im Tonkern zu.

Im Vergleich zum Lastfall Bauende ist ein durch die Konsolidationssetzung verursachter,
groBerer Aufhéngeeffekt des Tonkerns am Stiitzkérper zu erkennen. Die Spannungs-
umlagerung findet iiber eine Hohe von 2/3 der Gesamthohe des Tonkerns statt; bei den
Varianten B, C und D sind die Setzungen des Tonkerns grofier und gleichméSiger als bei
der Variante A und sind wie im Lastfall Bauende auf die Steifigkeitsverhiltnisse zuriick-
zufiithren.

In der Dammachse ist das Uberlagerungsgewicht und daher auch die Spannungszunahme
durch die Konsolidation am groBten. Die daraus resultierende Lastkonzentration im
unteren Teil des Tonkerns wird zusitzlich durch den Steifigkeitseinflufl des Dammunter-
grundes und der Spundwand begiinstigt.

Tm unteren Teil des Tonkerns fiihrt die Zunahme der effektiven Spannungen einerseits zu
einer Erhohung des effektiven AnpreBdruckes an die Spundwand, andererseits nehmen
auch die Spreizkrifte und die Querzugspannungen im Tonkern in der Dammachse in
Hohe der Dammaufstandsfliche zu. Der Stiitzkorper hindert den Tonkern in seiner
horizontalen Ausdehnung, und die Lasten werden an den Ecken des Tonkerns konzen-
triert in Stiitzkorper und Dammuntergrund eingeleitet.

Die groBen Ausrundungen der maximal mobilisierten Séhérpérameterzonen im Damm
veranschaulichen wie die Lasten aus den hochbeanspruchten Stiitzkorperzonen und dem
Tonkern durch den steifen Dammuntergrund abgetragen werden. Deutlich zeigen die
Varianten B und D eine Spannungskonzentration am Spundwandkopf.

GroBe Setzungsmulden und ein Anwachsen des Horizontaldruckes im Bereich direkt
unterhalb des Tonkerns sind die Folge.
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Hesh Scale Plane Strain
——
o 1 2 3 =10

Yariante A

Jhading of relative shear stress (tau/tau-nax)
Minimm valus 1.19E-02 units; Haxinun value 1.00E+00 units

Shading of relative shear stress (tau/tau—max)
Rininun value 1.48E-02 units; Haxinun value 1.00E+00 units

Bild 2.6: Schubbeanspruchung im Lastfall Konsolidation
(Varianten A und B)
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Mesh Scale Plane Strain
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Bild 2.7: Schubbeanspruchung im Lastfall Konsolidation Fp .02
(Varianten C und D)



32

Insgesamt gesehen wird der Dammuntergrund unterhalb des Tonkerns iiber die ganze
Hohe im Vergleich zum Lastfall Bauende um 30 bis 40% geringer belastet.

Porenwasseriiberdruck

Bei dem schmalen Tonkern ist die Konsolidation nach ca. 200 Tagen abgeschlossen. Die
Konsolidationszeit fiir den breiten Kern betréigt aufgrund der lingeren Sickerwege bis zu
1,3 Jahre.

Durch die Konsolidation wird der Porenwasseriiberdruck programmintern auf ein
Minimum abgebaut. Die maximalen Porenwasseriiberdruckzonen befinden sich in einer
Hohe von 6 bis 12 m iiber der Dammaufstandsfliche.

Da vor der Konsolidation bei den Varianten B und D ein groferer Porenwasseriiberdruck
vorhanden war, verbleibt auch nach der Konsolidation im Vergleich zu den Varianten A
und C noch ein "Vorsprung"” von bis 20 kN/m2.

Bodenzugspannungen
Der Porenwasseriiberdruck wurde durch die Konsolidation so stark abgebaut, daff im
Tonkern keine Zugspannungen mehr aufireten,

Normalkraftbeanspruchung der Spundwand

Durch die Tonkernsetzungen wachsen die Spundwandnormalkrifte im Tonkern im
Vergleich zum Endzustand Bauende nochmals an. Die Schubspannungen im Kontaktbe-
reich zwischen Spundwand und Tonkern sind bei nahezu allen Varianten vollstindig
mobilisiert.

Der Dammuntergrund direkt unterhalb des Tonkerns wird durch das Lastabtragungs-
system bei der Konsolidation weniger beansprucht.

2.6.3  Lastfall Einstau

Schubbeanspruchung (Bild 2.8 bis 2.11)

Durch den Einstau und der damit verbundenen Plastifizierung des Materials bildet sich
auf der Wasserseite eine Bruchschneise aus. Die geringe Mobilisierung der Scherparame-
ter des luftseitigen Stiitzkdrpers weist darauf hin, daB der Bereich von der Boschungs-
oberfliche bis zur Mitte des Stiitzkérpers nicht an der Lastabtragung des Einstaudrucks
beteiligt ist.
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ttesh Scale Plane Strain
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Variante A

Shading of relative shear stress Ctau/tau—maxd .
Mininun value O.00E+00 units; Maximm value 1.00E+00 units

Variante B

Shadino of relative shear stress (taus/tau-nax)
Mininun value O0.0DE+0D units; Haxinun value 1.00E+00 units

Bild 2.8: Schubbeanspruchung im Lastfall Einstau ohne
Konsolidation (Varianten A und B)
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Hesh Scale Plane Strain
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Yariante C

Shading of relative shear strass (tau/tau-nax)
Hininun value 1.47E-02 units; Maxinun value 1.00E+00 units

iante D

Shading of relative shear strass (tau/tau-nax)
Hininun value 1.49E-02 units; Naxinun value 1.00E+00 units

Bild 2.9: Schubbeanspruchung im Lastfall Einstau ohne
Konsolidation (Varianten C und D)
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Mesh Scale Plane Strain
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Variante A

Shading of relative shear stress (tau/tau-—nmax)
Minirnun value 2.01E-02 units: Maximm valua 1.00E+00 units

Variante B

Shading of relative shear stress (tau/tau-mnax)
Mininun value 6.44E-03 uwnits; Naximm value 1.00E+00 units

Bild 2.10: Schubbeanspruchung im Lastfall Einstau mit
Konsolidation (Varianten A und B)
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Mash Scale Plane Strain
—

o 1 2

Vari
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Shading of relstive shear stress (tau/tau—max)?
Nininun value 1.29E-02 units; MBaximm value 1.00E+00 units

Variante D

Shading of relative shear stress (tau/tau-nax)
Hininun value 1.49E-02 units: Maxinun value 1.00E+00 units

Bild 2.11:

Schubbeanspruchung im Lastfall Einstau mit
Konsolidation (Varianten C und D)

9.67E-01
9.01E-01
8.35E-01
7.70E-01
7.04E-Q1
6.30E-01
S.72E-01
S5.06E-0L
4.41E-01
3.75E-OL
3.09e-01
2.43E-01
1.77e-01
1.12E-O1

4,38E-02

9.67E-02
9.01E-0%
8.36E-01
7.70E-G1
7.04E-0L
6.39E-01
5.73e-01
S5.07E-01
4.42E-01
3.76E-0O1
3.10E-01
2.43-01
1.79E-01
1.13E-0%

4.77TE-O2



37

Wie bei den vorangegangenen Lastfillen sind die Steifigkeitsunterschiede des Systems filr
die Lastabtragung kennzeichnend: die Lasten werden bei den Varianten A und B durch
die groBe Steifigkeit des Systems Dammuntergrund - Spundwand angezogen. Dies
bewirkt eine hohe Aktivierung der Scherfestigkeit in der wasserseitigen Dammblfte. Es
kommt zur Ausbildung einer Bruchschneise von der wasserseitigen Boschungsoberfliche
bis zum SpundwandfuB. '

Durch die horizontale Verschieblichkeit und die geringere Tauchtiefe der Spundwand in
den Untergrund bei den Varianten C und D ist die Bruchschneise weniger stark ausge-

prigt.

Tonkernbeanspruchung im Lastfall Einstau ohne Konsolidation (Bild 2.8 bis 2.9)
Durch die gewichtsmindernde Wirkung der Auftriebskrifte wird die Beanspruchung des
Tonkerns bei allen Varianten gegeniiber dem Ausgangszustand Bauende verringert. Die
im Ausgangszustand (Lastfall Bauende) durch die Spannungsumlagerung hervorgerufenen
Entlastungszonen im oberen Drittel des Tonkerns bleiben auch bei Vollstau bestehen.

Die wasserseitige Tonkernbeanspruchung bei der Variante C nimmt nicht, wie bei der
Variante A, mit der Tiefe vertikal zu, sondern man findet eine {iber die Einbindetiefe
gleichmiBige, mit Anngherung an die Spundwand zunehmende Scherparametermobilisie-
rung vor. Dasselbe gilt fiir die Luftseite, nur in umgekehrter Reihenfolge.

Tonkernbeanspruchung im Lastfall Einstau mit Konsolidation (Bild 2.10 bis 2.11)
Bei den Varianten A und C ist wasserseitig im unteren Drittel des Tonkerns eine Zunah-
me der Beanspruchung zu erkennen, wobei die stirker ausgeprégte Mobilisierungszone
bei der Variante A auf eine intensivere Beanspruchung schlieBen 148t. Auf der Lufiseite
des Tonkerns ist bei beiden Varianten eine sehr geringe Ausnutzung der Scherparameter
zu vermerken, wobei dies bei der Variante A iiber die gesamte Spundwandlinge zutrifft,
bei der Variante C nur fiir die Einbindelénge in den Tonkern.

Im Vergleich zur Variante D wird der Tonkern auf der Wasserseite bei der Variante B
wesentlich stirker beansprucht. Dies ist an der deutlich intensiveren Ausbildung der
Mobilisierungszone iiber die gesamte Hohe des Kerns zu erkennen, aber auch an den im
unteren Teil des Tonkerns und vor allem oberhalb des Spundwandkopfes ausgepragteren
Aktivierungszonen. Die groBere Beanspruchung macht sich ebenfalls in der stirkeren
Verformung der Entlastungszone (obere zwei Drittel des Tonkerns) bemerkbar.
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Luftseitig ist die Beanspruchung im Tonkern bei beiden Varianten im Vergleich zum
Ausgangszustand nahezu konstant geblieben,

Beanspruchung des Dammuntergrundes und des Stiitzkirpers

Auf der Luftseite des Dammes wird die Beanspruchung des Dammuntergrundes durch
die ausgebildete Sickerlinie und die Wirkung der Auftriebskrifte verringert.

Obwohl sich bei den Varianten C und D infolge der Unterstrdmung ein um 2,4 m
hoherer Grundwasserspiegel einstellt, ist die Abnahme der Scherfestigkeitsbeanspruchung
im Untergrund gegeniiber dem Ausgangszustand geringer als bei den Varianten A und B:
auf der Luftseite verbleibt hinter der Spundwand eine breitflichig aktivierte Zone.

Auffallend ist auch, daf bei den Varianten A und B die Scherparameteraktivierung im
Dammuntergrund direkt hinter der Spundwand gering ist. Dies bedeutet, daB bei den
Varianten C und D, aufgrund der horizontalen Gesamtverschieblichkeit des Dichtungs-
systems, ein iber die Tauchtiefe gleichmiBigerer und somit groBerer Erdwiderstand
mobilisiert wird. Dagegen geht bei den Varianten A und B die fiir die Erdwiderstands-
mobilisierung notwendige Verformung durch die riickhaltende Wirkung der Spundwand
verloren.

Im Lastfall Einstau ohne Konsolidation wird der an den Tonkern angrenzende Stiitzkér-
per bei den Varianten C und D stiirker an der Lastabtragung beteiligt als bei den Varian-
ten A und B. Im Lastfall Einstau mit Konsolidation ist der an den Tonkern angrenzende
luftseitige Stiitzkorper bei der Variante A wesentlich geringer beansprucht als bei der
Variante C, obwohl die Auftriebskrifte durch den héher liegenden Grundwasserspiegel
bei der Variante C groBer sind. Dasselbe trifft beim Vergleich der Varianten B und D
zu: die Mobilisierung der Scherparameter ist bei der Variante D wesentlich grofler als
bei der Variante B.

Momentenbeanspruchung der Spundwand
Folgende Aussagen kénnen gemacht werden:

1. Die Einbindetiefe in den Tonkern hat keinen EinfluB auf das Verformungsverhalten
der Spundwand im Dammuntergrund, wie anhand der gleich groBen Momentenbean-
spruchung der Spundwand im Dammuntergrund bei den Varianten A und B gefolgert
werden kann (Einspanneffekt der Spundwand in den steifen Dammuntergrund).
Diese Aussage bezieht sich auf den Lastfall Einstau ohne und mit vorangegangener
Konsolidation gleichermaBen.
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2 m Lastfall Einstau mit Konsolidation ist die Beanspruchung der Spundwand bei den
Varianten A und C im Tonkern grofer als im Lastfall Einstau ohne Konsolidation.
Da der konsolidierte Tonkern eine groBere Steifigkeit besitzt, bt das Dichtungs-
system somit auch eine groBere Anziehungskraft auf die Lasten aus.

3. Durch die Starrkérper-Verschieblichkeit des Dichtungssystems der Varianten C und
D erfihrt die Spundwand keine Momentenbeanspruchung.

Porenwasseriiberdruck

Durch den Auftrieb nimmt der Porenwasseriiberdruck im Vergleich zum Ausgangs-
zustand auf der Wasserseite des Dammkorpers ab, luftseitig hingegen kommt es zu einer
Zunahme.

Die groten Porenwasseriiberdriicke treten bei den Varianten mit geringer Einbindetiefe
in den Tonkern auf. Dies fiihrt zu einer gleichmiBigen Spannungsverteilung, die Lasten
werden vorwiegend iiber Normalspannung abgetragen.

Die groBten Porenwasseriiberdriicke treten auf der Lufiseite des Tonkerns bei den
Dammvarianten mit einer Tauchtiefe von 11 m (Varianten A und B) auf, wasserseitig
hingegen bei den Varianten mit einer Tauchtiefe von 6 m. Die bei den Varjanten A und
B groBere vorhandene Steifigkeit des Dichtungssystems hat zur Folge, dal die Lasten
verstirkt angezogen werden und dadurch die Beanspruchung des Tonkerns gesteigert
wird. Auf der Wasserseite des Tonkerns fiihrt dies bei diesen Varianten zu einer stirke-
ren Abnahme des Porenwasseriiberdruckes. Luftseitig ist der im Vergleich zu den
Varianten C und D vorhandene Porenwasseriiberdruck grofer und auf die grofere Aus-
dehnung des oberhalb der Sickerlinie befindlichen Ton- und Stiitzkérperbereiches
zuriickzufiihren.

Zum gleichen Ergebnis kommt man bei der Auswertung der Graphen fiir die Poren-
wasseriiberdruckentwicklung am Tonkernrand: die wasserseitigen Abnahme- und luftseiti-
gen Zunahmebetrdge sind bei der Variante A stets groBer als bei der Variante C. Beim
konsolidierten Kern wirkt sich die wasserseitige Abnahme des Porenwasserfiberdruckes
wesentlich weniger stark aus als beim unkonsolidierten Kern. Beziiglich der luftseitigen
Zunahme tritt der umgekehrte Fall ein. Beim Vergleich der Varianten A und C stellt man
fest, daB die Ausgangswerte der Porenwasseriiberdriicke vor Einstau des Dammes
(Endwerte der Lastfille Bauende und Konsolidation) wasser- wie luftseitig nicht vonein-
ander abweichen. Dies ist fiir die Lastfille EOK und EMK gleichermafBen zutreffend.
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Bodenzugspannungen

Bodenzugspannungen treten nur im Lastfall Einstau ohne Konsolidation auf, denn dort
sind die Porenwasseriiberdriicke noch so groB, da8 sie das Tonkernmaterial auf Zug
beanspruchen konnen.

Die maximalen Zugspannungen treten wasserseitig am Tonkernrand auf und unterschei-
den sich betragsmiBig nicht wesentlich vom Ausgangszustand (Lastfall Bauende); dies
trifft ebenfalls auf die gesamte Zugspannungsverteilung im wasserseitigen Tonkern zu.
Die Gefahr des hydraulischen Aufreifiens ist somit wasserseitig am Tonkernrand bei
unkonsolidiertem Material am groBten, Dabei ist zu beachten, daB die Sicherheit gegen
Zug-Aufreifien in Wirklichkeit noch deutlich kleiner ist als berechnet.

2.6.4 Horizontalverformungen

Die groBte und ungiinstigste Beanspruchung des Dichtungskerns tritt bei Vollstau auf.
Auf diese Tatsache weist auch ZANGL (1979) in seiner Studie diber Erdschiittdimme mit
Kerndichtungen aus Asphaltbeton hin. Wihrend bei der Schiittung des Dammes und der
Konsolidationsphase des Dichtungskerns die Vertikalverformungen von diberwiegendem
Interesse sind, stehen im Lastfall Einstau die Horizontalverformungen im Vordergrund.

Erste Erkenntnisse iiber das Verformungsverhalten des Ubergangsbereichs kénnen aus
den vektoriellen Verschiebungsfeldern gezogen werden (Bild 2.12 und 2.13).

Nach dem Schiittvorgang zeigen die Verschiebungsvektoren im Bereich des Tonkerns
hauptsichlich Vertikalbewegungen an, die sich mit zunehmender Entfernung von der
Tonkernmittelachse in Richtung der steiferen Stiitzkrper neigen.

Eine anschlieBende Konsolidation bewirkt im unteren Bereich des Tonkerns zusétzliche,
in Richtung Stiitzkérper weisende Horizontalverformungen. Durch die daraus resultieren-
den Spreizspannungen kann der AnpreBdruck des Bodens auf die Spundwand, bedingt
durch Entlastungsvorgiinge, negativ beeinfluBt werden.

Im Lastfall Eiristau bei Erreichen des maximalen Wasserstandes sind die auf der Wasser-
seite liegenden Verschiebungsvektoren bei konsolidiertem Bodenmaterial im unteren
Bereich des Tonkerns deutlich stirker in Richtung Spundwand geneigt als im unkon-
solidierten Zustand. Dies deutet auf eine verstirkte Horizontalbewegung des Bodens auf
die Spundwand hin.
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| nach Schiittende nach Einstau ohne Konsolidation

‘ nach Konsolidation nach Einstau mit Konsolidation ‘

Bild 2.12: vektorielle Verschiebungsfelder (Variante A: T=11m, E=9m)
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nach Schiittende

nach Einstau ohne Konsolidation

Bild 2.13: vektorielle Verschiebungsfelder (Variante B: T=11m, E=1,5m)
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Um eine Aussage iiber die Verteilung und Grofie
der Horizontalverformungen nach Schiittende

sowie bei Volleinstau im Tonkern zu erhalten,

Wasser— Luft—
seite seite
gen Verschicbungsvekioren in verschiedenen ~4*0,6m

Schnitten 1 bis 5 (Bild 2.14) iiber die Hohe des
Tonkerns aufgezeichnet (Bild 2.15 bis 2.18). Tonkern—
Deutlich erkennt man, da$ im Einbindebereich E rand
der Spundwand die aus den Querzugspannungen

wurden die horizontalen Anteile der wasserseiti-

resultierenden Horizontalverformungen mit zu- 2
nehmender Entfernung von der Tonkernmittel- 3
achse anwachsen. 4
Die maximalen Verformungen im unkonsolidier- |
ten Zustand nach Schiittende (Bild 2.15 u. 2.16)

liegen dabei ungefihr im unteren Drittelspunkt

des Tonkerns. Durch eine anschlieﬂende Kon- 2 ’T‘
solidation verlagert sich der Verschiebungsnull- _
punkt vom oberen Tonkernbereich in den unte- L i

ren Bereich. Die Verformungen nehmen dabei ~4%1 1m

im oberflichennahen Bereich zu und im unteren
Einbindebereich ab. Bild 2.14: Lage der Schnitte 1 bis 6

Durch den Volleinstau (Bild 2.17 u. 2.18) werden die aus den Querzugspannungen
resultierenden Horizontalverformungen iiberdriickt und eine Bewegung des Tonkerns in
Richtung Luftseite findet statt. Fiir unterschiedliche Einstauhdhen zeigen die Bilder 2.19
und 2.20 die wasserseitigen Horizontalverformungen des Bodens im Schnitt 5, der am
nichsten zur Spundwand liegt.

Zusitzliche Informationen iber das Dichtigkeitsverhalten der Kontaktzone zwischen
Boden und Spundwand erhilt man, indem man die Relativverschiebungen der Spundwand
zu dem angrenzenden wasser- und luftseitigen Bodenmaterial (Schnitt 5 und 6) betrach-
tet. Sind die Horizontalverformungen des wasserseitigen Bodens grdfier als die der
Spundwand, so kann ein gewisser Anpredruck vorhanden sein. Der Vergleich dieser
Verformungen ist fiir den Lastfall Schiittende in den Bildern 2.21 und 2.22, fiir den
Lastfall Volleinstau in den Bildern 2.23 und 2.24 dargestellt. Wie zu erwarten zeigt sich,
daB der wasserseitige Boden gegen die Spundwand driickt und diese wiederum auf das
luftseitig anstehende Bodenmaterial, wobei die Verformungen durch die Konsolidation
zusitzlich verstarkt werden.
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Somit liegen nach den Berechnungsergebnissen keine Abldseerscheinungen im Uber-
gangsbereich zwischen Tonkern und eingebetteter Spundwand vor, die auf eine erhdhte
Wasserwegsamkeit schlieBen lassen. Da die Differenzbetriige jedoch im mm-Bereich
liegen, sind die Ergebnisse nur von theoretischer Bedeutung.

Abschliefiend soll der EinfluB eines verminderten Wandreibungswinkels von 2/3 ¢’ auf
1/3 ¢’ zwischen Tonkernmaterial und Spundwand diskutiert werden, der durch den
Einbau von Material mit hohem Wassergehalt verursacht werden kann.

Inshesondere im unteren Kontaktbereich zwischen Spundwand und Boden treten dadurch
verstirkt Horizontalverformungen auf (Bild 2.25). Der untere Teil des Tonkerns ver-
schiebt sich im Lastfall Einstau deutlich stirker als der obere Bereich. Hier sind groBere
Scherverformungen zu erwarten, die sich zu wasserfithrenden Gleitflachen ausbilden
kénnen. Aus diesem Grund empfiehlt es sich, beim Entwurf iiber die gesamte Hoéhe des
Tonkerns eine Reduktion des Wandreibungswinkels vorzunehmen, um die Verformungs-
unterschiede zu minimieren.
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Bild 2.25: EinfluB eines abgeminderten Wandreibungswinkels im Lastfall- Volleinstau
(T=11m, E=9m, breiter Kern, mit Konsolidation)
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2.7 Zusammenfassung

Die durchgefiihrten Finite-Elemente Berechnungen zur Abschitzung des Spannungs-
Verformungsverhaltens eines Zonendammes lassen die Aussage zu, daB die von hohen
Dimmen bekannten Spannungsumlagerungen und Gewdlbewirkungen auch bei Didmmen
mit geringer Héhe entstehen konnen. Sie sind abhéngig von der Steiﬁgkeitsverteilung im
System. SCHOBER (1987) gibt hierzu eine Abschitzformel an, welche die Biegesteifigkeit
des Kerns und das Steifigkeitsverhiltnis zum Stiitzkdrper beriicksichtigt.

Bereits im Lastfall Schiittende ist bei dem untersuchten Dichtungssystem deutlich der
SteifigkeitseinfluB der im Tonkern eingebetteten Spundwand erkennbar. So wandern die
Lasten nicht nur in die steiferen Stiitzkdrper und in den Dammuntergrund ab, sondern
lagern sich je nach Einbindelinge und Grad der Verschieblichkeit der Spundwand zum
Teil auf diese um.

Die resultierenden Aufhiingeerscheinungen (arching effect) im oberen Drittel des Ton-
kerns und die damit verbundenen Gewdlbeausbildungen sind fiir Zonendimme kennzeich-
nend und werden durch die Literatur bestitigt. Im unteren Bereich des Tonkerns ent-
stehen durch Querzugspannungen Entlastungszonen, die den AnpreBdruck des Dich-
tungsmaterials auf die eingebettete Spundwand beeeinflussen konnen.

Die unterschiedlichen Liegezeiten eines Dammes vor dem ersten Einstau wurden durch
die Variation der Konsolidationszeiten untersucht. Dabei wurden zwei Grenzzustinde
betrachtet:

Im ersten-Fall wurde keine Konsolidation zugelassen. Die durch den Schiittvorgang ent-
standenen Porenwasserdriicke sind voll wirksam. Da der Dammkorper in Witklichkeit
bereits wahrend des Schiittvorgangs konsolidiert, ist diese Betrachtungsweise nur von
theoretischer Bedeutung.

Im zweiten Fall konnte der Dammkorper vor dem ersten Einstau vollstindig auskon-
solidieren. Die Konsolidierungszeiten werden hierbei von dem Spannungsniveau, den Ab-
messungen des Dichtungskerns sowie der Materialdurchlissigkeit bestimmt.

Durch den Abbau der Porenwasseriiberdriicke nehmen die effektiven Spannungen und
Setzungen im Tonkern zu. Die Konsolidationssetzungen verursachen iiber einer Hohe von
2/3 des Tonkerns zusatzliche Spannungsumlagerungen, welche den Aufhéingeeffekt des
Tonkerns vergrofern. Im unteren Tonkernbereich fithren die Spannungsumlagerungen
zum einen zu einer Erhohung des effektiven Anprefdrucks auf die Spundwand, zum
anderen jedoch auch zu einer Zunahme der Spreizspannungen.
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Bei einem theoretischen Einstau bei unkonsolidiertem Tonkernmaterial sind die gefihr-
detsten Zonen durch Bodenzugspannungen gekennzeichnet. Diese lagen bei den hier
untersuchten Dammtypen in der Dammachse auf etwa halber Hohe des Tonkerns und
traten u.a. in abgeschwichter Form im Einbindebereich der Spundwand bis zu einer
Héhe von 1,5 m Gber der Dammaufstandsflache auf.

Die am wasserseitigen Tonkernrand auftretenden Bodenzugspannungen kennzeichnen
diesen Bereich als gefihrdete Zone hinsichtlich des hydraulischen AufreiBens.

Unabhiingig vom Konsolidierungsgrad zeigt sich im Lastfall Einstau, da8 der luftseitige
Stitzkrper nur im unteren Teil an der Lastabtragung beteiligt ist. Die obere Hilfte
bewegt sich als Block mit. Auf der Wasserseite bildet sich ein Bruchkeil aus, der in
Richtung der steiferen Zonen, bestehend aus Untergrund und Spundwand, verlauft. Die
Intensitit ist deutlich abhiingig von der Horizontalverschieblichkeit des Dichtungssy-
stems. Die Lastabtragung in den Untergrund ist durch die Mobilisierung der luftseitigen
Erdwiderstinde gekennzeichnet: wahrend bei Teilabdichtungen groBere Reaktionskrifte
aktiviert werden, gehen die notwendigen Verformungen bei Vollabdichtung des Unter-
grunds durch die Dibelwirkung der Spundwand verloren.

Eine Aussage iiber das Dichtigkeitsverhalten der Kontaktzone zwischen Tonkern und
Spundwand kann Giber die auftretenden Horizontalverformungen vorgenommen werden.
Bereits nach Schiitiende sind im Ubergangsbereich Querzugspannungen vorhanden, die
sich durch eine anschlieSende Konsolidation abbauen konnen und zu einer Zunahme des
effektiven Anpre8drucks fiihren konnen. Die ermittelten Verformungen liegen im mm-
Bereich.

Im Lastfall Einstau wird das wasserseitige Tonkernmaterial zusétzlich gegen die Spund-
wand gedriickt, und der AnpreBdruck kann dadurch erhéht werden.

Sémtliche Aussagen der Finite-Elemente Berechnungen beschriinken sich auf das statische
Verhalten des vorgestellten Dammes, wobei die Formgebung der Spundwand und
festigkeitsmindernde Wassergehaltszunahmen unberiicksichtigt bleiben.

Aus diesem Grund wurde, wie in Kapitel 4 beschrieben, das Dichtigkeitsverhalten des
Ubergangsbereichs Tonkern-Spundwand anhand eines 1:1 Versuch an einem Prototyp
untersucht. Zusitzlich wurden Laborversuche zur Beurteilung des Dichtungsmaterials
hinsichtlich seiner Durchlassigkeit und der hydrodynamische Verformungen ausldsenden
kritischen Gradienten durchgefiihrt sowie das Verhalten beim hydraulischen AufreiSen
untersucht (Kapitel 5).



3 Bodenmaterial

31 Allgemeines

Bei Modellversuchen mit hydraulischen Problemen findet man in der Literatur hauptsach-
lich den Einsatz von nichtbindigen Bdden, sogenannten Modellsanden. Dies wird dadurch
begriindet, da8 die Stromungskrifte unabhingig vom Durchléssigkeitsbeiwert k sind und
sich die Versuchszeiten verkirzen lassen. Als Fluid werden entliftetes Wasser oder Ole
verwendet.

Eine Ubertragung solcher Versuchsergebnisse auf die Situationen in-situ ist schwierig, da
sich die dort verwendeten bindigen Dichtungsmaterialien hinsichtlich Spannungsumlage-
rungen und hydrodynamischer Vorginge infolge ihrer Plastizitit und Kohésion ginzlich
anders verhalten als nichtbindige Boden.

Aus diesem Grund wurde fiir die hier untersuchten Fragestellungen ein nach dem
DVWEK-MERKBLATT 202 (HOCHWASSERRUCKHALTEBECKEN) ausgewdhltes Dichtungs-
material verwendet und einer baustellendhnlichen Verdichtung unierzogen.

Bei dem ausgewihlten Material handelt es sich um einen LoBlehm aus dem Steinbruch
Robert BOPP GmbH & Co. Talheim bei Heilbronn.

Eine ausfiihrliche bodenmechanische Klassifizierung des Anstehenden findet sich in
RILLING (1994). Da der LoBlehm seiner Entstehung entsprechend #olisch antransportiert
und sedimentativ abgelagert wurde, muBte davon ausgegangen werden, daB sich die Zu-
sammensetzung des Lolehms bereits in kleineren Entfernungen andert und somit auch
Unterschiede hinsichilich seines mechanischen Verhaltens zu erwarten waren.

Aufgrund der unterschiediichen Entnahmezonen wurde das zu Versuchszwecken entnom-
mene Material einer weiteren bodenmechanischen Klassifikation unterzogen.
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3.2 Bodenmechanische Klassifikation

Anhand der in Tabelle 3.1 zusammengestellten Ergebnisse ist der Boden nach DIN 18196
als leicht- bis mittelplastischer Ton (TL, TM) klassifiziert. Unter Hinzuziehung des
Kornverteilungsbandes (Bild 3.1) kann der verwendete LoBlehm nach DIN 4022 als
Schluff, tonig, sandig eingestuft werden.

| Wassergehalt we %1 | s 167 | 14 137 | 203
FlieBgrenze w, (%] 28 33,9 24 | 309 | 422
Ausrollgrenze  w,  [%] 28 15,0 1,0 123 | 166 |
Plastizititszahl 1, [%) 28 189 | 25 143 | 265 |
Konsistenzzahl L M 28 | 09 008 | 075 | 1.06
Tongehalt (%] Y 23 5 15 | 32 |
Altivititszahl LM | 2 0,84 0,17 0,57 | 1,25
Schrumpfgrenze  w, (%) 8 11,8 0,97 99 | 127
Kalkgehalt Vo [%] 50 24 1,2 08 | 54 |
Glihverlust vy (%] 18 41 0,6 33 | 50
| Wasseraufuhme  w, (%] 15 52,6 2,1 508 | 56,6
| Korudichte b Il a1 | 26 | o002 |26 |27 |

Tabelle 3.1: Zusammenstellung der bodenmechanischen Versuchsergebnisse

Es zeigt sich, daB die ermittelten Kennwerte in den von RILLING (1994) ermittelten
Streubreiten liegen und keine wesentlichen Anderungen im mechanischen Verhalten zu
erwarten sind und somit nicht weiter verfolgt werden.

Ein Vergleich der erhaltenen Kennwerte des LoBlehms mit den im DVWK-MERKBLATT
202 (HOCHWASSERRUCKHALTEBECKEN) angegebenen Materialanforderungen fiir minerali-
sche Dichtungen zeigt (Tabelle 3.2), daB auBer dem Organgehalt alle Richtwerte einge-
halten sind. Der geforderte Wert des Organgehalts wird um ca. 1% iiberschritten. Nach
DIN 4022 Teil 1 ist der Boden als schwach humos zu bezeichnen und 148t ein erhhtes
Wasserbindevermogen und schlechtere Verformungs- und Festigkeitseigenschaften
erwarten.
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Materialanforderungen ausgewihites Material
KENNWERT nach DVWK 202 (Mittehwerte)
Steinanteil [%] <135 0 )
nat. Kalkgebalt [%] <10 B 2.4
Gehalt an organischen Stoffen [%] <3 4,1
FlieBgrenze w;, [%] < 80 33,9 N
Ausroligrenze wp [%] <20 15,0
Plastizitit I, [%] = 10 18,9
. Tongehalt CP [%] =120 | 23
LDurchlﬁssigkeitsbeiwert ke [m/s] < 107 = 10° |

Tabelle 3.2: Vergleich der Materialkennwerte des mineralischen Dichtungsmaterials



33 Proctorversuche

Die Bandbreite der Verdichtbarkeit des verwendeten Lo8lehms wurde anhand von zehn
Proctorversuchen iiberprift (Bild 3.2).
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Bild 3.2: Bandbreite der Proctorversuche

Es konnen folgende mittlere KenngroBen angegeben werden:

NWE Anzahl der || Mittel- Standard- min. | max.

KEN RT Versuche wert abweichung | Wert | Wert

Proctordichte ppe UM 1,75 0,02 1,73 | 1,77
10

opt. Wassergehalt wpe  [%] 16,6 0,5 16,2 | 17,7

Tabelle 3.3: Kenngrofien der Proctorversuche
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34 Mineralogische Untersuchungen

Die mineralogischen Untersuchungen des Versuchsbodens wurden im Rahmen eines
anderweitigen Forschungsprojekts durch das Tonmineralogische Labor der ETH Ziirich
durchgefiihrt. Durch eine Behandlung der Tonaggregate werden auch die Tonpartikel
erfabt, die in der Schlimmanalyse nach DIN 18123 als Schluffkorn ermittelt werden.
Nihere Angaben zur MeBmethodik findet man bei FIECHTER (1995).

Tabelle 3.4 gibt eine Ubersicht der ermitteiten Werte:

prozent. Anteil
Kornverteilung inkl. Karbonat:
< 63 pm 87
< 2pm 34
Zusammensetzung der Tonfraktion:
Quarz 2
Kaolinit 2
Chlorit 10
Mixed Layer Illit/Smektit 45
It <40
Anteil quellfihiger Tonminerale
am Gesamtmaterial 15
Karbonatgehalt: <5
Calcit 65
Dolomit 30
Siderit 5

Tabelle 3.4: Tonmineralogische Analyse
(aus FIBCHTER 1995)

Die Einstufung des Bodens hinsichtlich seines Schwellvermogens wird in Kapitel 6.5 im
Rahmen der untersuchten Volumenénderungen vorgenommen.

3.5 Weitere Untersuchungen
Die Durchléssigkeitsbeiwerte fiir unterschiedliche Verdichtungsarten werden in Kapitel

5.1 untersucht.
Die Scherparameter des LoBlehms sind in Kapitel 6.6 und 6.7 angegeben.



4 GrofimaBstibliche Versuche

4.1 Idealisierung

Um eine sichere Beurteilung des hydraulischen Verhaltens einer Ulbergangskonstruktion
in einem Modellversuch und eine direkte Ubertragung auf in-situ Verhiltnisse zu er-
moglichen, wird eine moglichst naturgetreue Abbildung des Dichtungsiibergangs notwen-
dig.

Aus der Vielzahl von Ubergangskonstruktionen wird hier speziell der in Bild 1.1 darge-
stellte Einbindebereich einer Spundwand in einer aus bindigem Material hergesteliten
Kerndichtung im 1:1 MafBstab untersucht (vgl. Anlage F). Die Kontaktfliche zwischen
der Spundwand und dem bindigen Dichtungsmaterial hat hierbei eine Breite von 2 m und
eine Hohe von 1,75 m.

Bei der Ubertragung des Naturzustands muBten einige auf der sicheren Seite liegende
Annahmen getroffen werden, die nachfolgend erliutert werden.

Im Kern kann durch Spannungsumlagerungen ein Defizit an Vertikalspannungen ent-
stehen, welche das Uberdriicken vorhandener Risse verhindern. Im Versuch wird die
Vertikalspannung durch unterschiedliche Bodenpressungen simuliert.

In Wirklichkeit ist die Spundwand im Dichtungskern sowie in der Talfiillung eingebettet.
Vertikal angreifende Krifte konnen den Boden gegen den Spundwandkopf nach unten
driicken und somit dort befindliche Risse wieder schlieBen. Im Versuch wird die Ver-
tikalbewegung der Wand durch ein nur in horizontaler Richtung bewegliches Rollenlager
unterbunden.

Die statische Funktion und die Dichtfunktion einer Dichtung bzw. eines -iibergangs
miissen in der Versuchstechnik unabhingig voneinander dargestellt werden, um gezielte
Interpretationen vorzunehmen zu kénnen.

Im GroBversuch wird deshalb die Verformung der Wand bzw. der einzustellende Span-
nungszustand vor dem eigentlichen Abprefiversuch induziert und wihrend des Versuchs
keine weitere Wandverformung zugelassen.
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4.2 Versuchsbehiilter
Der Versuchsbehalter muBte somit folgende Randbedingungen erfiillen:

- ausreichende Dichtigkeit, um Druck- und Wasserverluste bei einem Bemessungs-
wasserdruck von 20 m Einstauh6he zu minimieren;

- ausreichende Grundfliche, um die notwendige Verdichtung mit einem statisch-dynami-
schen und baustellengerechten Verdichtungsgerdtes auszufithren;

- ausreichende Bodenkubatur, um beim Einbau und nach Versuchsende ungestorte
Probenentnahmen zu erméglichen;

- ausreichender Witterungsschutz und geringe Temperaturschwankungen, um einen
ungestdrten Versuchsablauf iiber 2-3 Monate zu gewihrleisten;

- MeBgquerschnitt von einer Mindestbreite von 2 m, um die Einflisse der Spundwand-
form zu beriicksichtigen;

_ vorhandene Randbereiche zur Realisierung eines nahezu zweidimensionalen Span-
nungszustands.

Aus den vorgegebenen Bedingungen entstand der im Querschnitt in Bild 4.1 dargestelite
Versuchsbehilter mit den Innenabmessungenvon Bx Hx T = 2,55 m x 25mx4,2m

Dieser wurde aus 25 mm starkem Grobblech in einer 4 m tiefen Versuchsgrube im
Freiversuchsgelinde auf einem verdichteten Sandauflager hergestellt. Die Stofstellen
wurden wasserdicht verschweiBt und mit einem Epoxidharzkleber zusétzlich gedichtet.
Als #uBere Stiitzung des Behlters kamen biegesteife Rahmensysteme zum Einsatz, die
aus vertikal anfgestellten Stahltrfigern aus IPBIS00 und IPBI360 im lichten Abstand von
ca. 50 cm bestanden und mit der Bodenplatte sowie dem umlaufenden oberen Gurt ver-
schweiBt wurden. Auf der langen Seite des Behilters wurde eine dichtgeschweiBte
Spundwand Larssen 20 auf einer Breite von 2 m und einer Hohe von 1,8 m eingebaut.
Durch den Einbau von Rollenlagern auf der Unterseite und einer Punkitstiitzung iiber vier
100 t Pressen war die Spundwand verschieblich gelagert.

Besonderes Augenmerk war auf die Flankenbereiche der Spundwand zu richten, da diese
als Unstetigkeitsstellen im Kontaktbereich zum Boden hinsichtlich Verformungsfahigkeit
und Dichtigkeit infolge unterschiedlicher Steifigkeiten zu bewerten sind.

7um Einsatz kam ein 200 mm breites PUR-Band der Fa. Sika Chemie GmbH. Dieses
elastische Fugenband zeichnet sich durch eine 120 mm Dehnungszone und die beidseiti-
gen jeweils 40 mm breiten Klebezonen aus und kann grofe Bruchdehnungen aufnehmen.
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Mit einem elastischen 1-Komponenten-Dichtstoff auf Polyurethanbasis (Sikaflex-11 FC)
konnte ein dichter Anschlup zwischen Spundwand und dem angrenzenden Stahlblech
realisiert werden. Um eine moglichst geringe Durchbiegung des Fugenbandes zu gewahr-
leisten und eine dadurch bedingte Wasserwegsamkeit zu unterbinden, wurde der luftseiti-
ge Spalt zwischen Spundwand und der angrenzenden Stahlwand durch Einbau eines
Stabstahls auf ca. 2 mm reduziert.

Gegen Witterungseinfliisse und Temperaturschwankungen wurden die Versuchs- und die
MeBeinrichtungen durch ein fahrbares Zelt allseitig geschiitzt. Wihrend der Gesamtver-
suchsdauer von iiber 2 Monaten (Oktober bis Dezember) traten Temperaturschwankungen
von max. 9°C auf. Die Schwankungen wihrend der Durchfiihrung der Abprefversuche
lagen unter 3°C.

4.3 Belastungseinrichtungen und MeStechnik

Die in Bild 4.1 bis Bild 4.3 eingezeichneten MeBinstrumente werden im folgenden Text
niher erldutert.

Die statischen Belastungseinrichtungen bestanden aus acht hydraulischen Pressen P1-8
(LUKAS-Zylinder LZM 100/200), die einzeln steuerbar waren. Die hydraulische
Steuerung ist bei RILLING (1994) niiher beschrieben.

Die Vertikalauflast wurde iiber vier Pressen (P1-4) eingeleitet, iiber einen starren
Rahmentriger auf iiber 16 KraftmeBdosen (K1-16) iibertragen, die auf den vier Bela-
stungsplatten (2,5 m x 1m x 0,3 m) eine gleichmaBige Lastverteilung zulieSen.

Als Widerlager dienten zwei Quertriger, welche die Auflagerkrifte in acht Einstabanker
Durchmesser 32 mm in die biegesteifen und starren Rahmensysteme iibertrugen. Die
Ankerkrifte wurden iiber die Kraftmessdosen A1-8 gemessen.

Die Haltekrifte der Spundwand wurden mit Hilfe von Handpumpen iiber vier einzeln
steuerbare Pressen (P5-8) einreguliert. Der lokale Erddruck auf die Spundwand wurde
durch insgesamt 9 pneumatische Erddruckgeber (E1-9) der Marke GLOTZL mit den
Abmessungen von 10 x 20 cm erfasst, die gleichmafig in den Spundwandtilern und im
-berg in drei Hohenlagen verteilt waren.

Die Herausfilhren der Druckluftleitungen erfolgte auf der Luftseite der Spundwand, da
sich bei Vorversuchen gezeigt hatte, daB durch die Einbettung derselben in den Boden
Wasserwegsamkeiten entstehen konnen, welche die MeBwerte verfalschen.
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Bild 4.3: MeBinstrumente in der Spundwand (MaBe in cm)

Auf den Einbau von Porenwasserdruckgebern in die Schiittung wurde verzichtet, da die
zuverlissige Messung von Porenwasserdriicken gesittigtes Bodenmaterial voraussetzt. Da
wihrend des Versuchs ein zu geringer Sattigungsdruck herrschte, ist von einem teilgesét-
tigten Boden auszugehen.

Beim Finbau des Versuchsmaterials wurde die Spundwand durch vertikal eingebaute
Stahltréiger fixiert. Vor Versuchsbeginn wurde diese Haltevorrichtung entfernt. Gegen
unvorhersehbare Ausfille der Hydraulik und den damit verbundenen unerwilnschien
Bewegungen der Spundwand wihrend des Versuchs dienten vier horizontal eingebaute
SprieBe.
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Die hydraulische Belastungseinrichtung zur Durchfiihrung der Abprefiversuche war
folgendermaBen aufgebaut:

In einem Stahlbehlter mit einem Volumen von 80 1 wurde ein Vordruck des Wassers
erzeugt und konstant gehalten. Uber einen zwischengeschalteten Druckminderer konnte
der Abprefdruck in den drei Zuleitungen (in Bild 4.3 als D gekennzeichnet), die zur
Unterkante einer jeden der drei Spundwandbohlen fiihrte, einreguliert werden. Als
zusétzliche MeBeinrichtung dienten zwischengeschaltete SchwebedurchfluBmesser, die
den Verlauf des Durchflusses registrierten.

Die Wasserdruckverteilung an der Spundwandunterseite wurden iiber drei elektronische
Druckgeber (W4, W8, W12) registriert, die zusétzlich {iber ein manuell ablesbares
Manometer iiberpriift wurde.

Die den Erddruckgebern (E1-9) zugeordneten Wasserdriicke wurden an der Spundwand
liber neun elektronische Druckgeber (W1-9) erfabt. Zum Schutz der Geber vor Einspiilen
von Feinstteilen wurde jeder MeBquerschnitt mit einem Feinsieb geschiitzt.

Zur MeBdatenerfassung wurde eine Vielkanal-MeBanlage mit einem 16-Bit Analog/Digi-
talwandler notwendig, um die Vielzahl der MeBwerte abzufragen. Die umgewandelten
MeBsignale wurden an einen PC weitergeleitet und konnten jederzeit am Bildschirm
abgefragt werden.

Die luftbetriebenen Ventilgeber wurden iiber eine Umschaltgruppe an eine Zwangs-
steuerung angeschlossen und automatisch abgefragt. Durch Manometerablesungen
konnten die per EDV registrierten Spannungen zusétzlich kontrolliert werden.

4.4 Materialeinbau

Das zur Herstellung der Schiittung notwendige Lé8lehmmaterial wurde bereits in Kapitel
3 hinsichtlich seiner bodenmechanischen Eigenschaften beschrieben und die Eignung als
Dammdichtungsmaterial nachgewiesen.

Von dem natiirlich anstehenden LoBlehm wurden vor Ort ca. 70 Tonnen mit einem
Radlader abgebaut (vgl. Anlage F 1), auf Lastkraftwagen verladen und in das Freiver-
suchsgeldnde in Stuttgart-Vaihingen transportiert.

Bis zum Zeitpunkt des Einbaus wurde das Material mit Planen vor Witterungseinfliissen
geschiitzt.
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Der lagenweise und kontrollierte Materialeinbau sollte den erdbautechnischen Regeln und
dem Vorgehen auf der Baustelle entsprechen.
Folgende Einbauanforderungen waren nach dem DVWK-MERKBLATT 202 einzuhalten:

- Verdichtungsgrad D, = 1,0; innerhalb einer Schiittlage Dp. > 0,97
- Luftporenanteil n, < 12%
- GroBtkorn < 10% der Schichtdicke bzw. < 80 mm

Die Verdichtung erfolgte mit einer von der Fa. RAMMAX zur Verfiigung gestellten -
Vibrations-Grabenwalze RW1404-HF (vgl. Anlage F 3) mit einem Gesamtgewicht von
1360 kg und einer Verdichtungsleistung von 71 kN.

Da aus sicherheitstechnischen Griinden das Steuern der Walze im Versuchsbehilter
ausgeschlossen war, kam eine Solar-Infrarot-Steuerung zum Einsatz, die ein sicheres
Arbeiten von der Gelindeoberkante aus gewéhrleistete.

Die 85 cm breiten Bandagen der Walze zeichneten sich durch ein scharfkantiges Nocken-
profil aus, welches speziell zur Verdichtung von reinen Lehmbéden zum Einsatz kommt.

Zur Verdichtung der Randbereiche und schwer zugénglichen Stellen wurde ein Diesel-
stampfer RAMMAX DS68 verwendet.

Das angelieferte Material hatte einen mittleren Wassergehalt von 16,9% und lag somit
im optimalen Bereich des Einbauwassergehalts auf der nassen Seite.

Der Verdichtungserfolg wurde anhand von Verdichtungskontrollen tiberpriift. Dazu wur-
den aus den neun verdichteten Schichten jeweils drei Sonderproben der Giiteklasse 1 nach
einem festgelegten Raster entnommen und in das in Bild 4.4 dargestellte Proctordia-
gramm eingezeichnet.

Im Mitiel konnte ein Verdichtungsgrad von D, =1,0 erreicht werden. Der geforderte
Verdichtungsgrad innerhalb einer Schiittlage von > 97% wurde von zwei Proben gering-
fiigig unterschritten. Der Luftporenanteil lag i.M. bei 6% und unterschreitet somit den
in dem DVWK-MERKBLATT 202 geforderten Wert von 12% .

Wihrend des Verdichtungsvorgangs wurden die in der Spundwand eingebauten Erddruck-
geber stindig abgelesen. Nach Abschluf des Materialeinbaus pendelte sich der mittlere
AnpreBdruck auf die Spundwand auf einen Minimalwert von 24 kN/m? ein.
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Bild 4.4: Einbau-Verdichtungskontrolle

4.5 Versuchsprogramm und -ablauf

In Bild 4.5 ist das Ablaufschema der durchgefiihrten Versuche mit unterschiedlichen
Anprefidriicken und Auflasten dargestellt,

Die einzelnen AbpreBversuche stellen dabei Jeweils einen Momentanspannungszustand
eines Ubergangselementes wihrend einer hydraulischen Belastung im Lastfall Einstau
dar.

Zunichst wurde der gewiinschte Spannungszustand bzw. AnpreBdruck der Spundwand
iiber die acht Pressen (P1-8) induziert, konstant gehalten und die Spundwand fixiert.
Wihrend dieses Versuchsabschnitts wurden die Pressenkrifte am Anfang in Abstinden
von ca. einer halben Stunde, spéter alle 2 Stunden nachreguliert. Bei Erreichen von
inkrementellen Spannungsinderungen kleiner 0,1% der gewiinschten Spannung innerhalb
einer Stunde wurde der AbpreBversuch begonnen.
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Bild 4.5: Versuchsablauf eines AbpreBversuchs

Die zur Spundwandunterseite filhrenden Zuleitungen (D) sowie die AnschluBstutzen der
Wasserdruckgeber (W1-12) wurden mit Wasser gefiillt und entliftet (vgl. Bild 4.3).
Nach dem VerschlieBen der Entliiftungsschrauben wurde ein Nullabgleich aller Mefigeber
durchgefiihrt. Der Wasserdruck an der Spundwandunterseite konnte nun iber den
eingebauten Druckminderer stufenweise gesteigert werden.

Das Versuchsende war bei folgenden Abbruchkriterien erreicht:

- sichtbarer Wasseraustritt an der Oberkante der Spundwand
bzw. an den Randbereichen

- plotzlicher Anstieg des Durchflusses

- plotzlicher Abfall des Wasserdrucks

Bei den Versuchen des Typs A wurde der Kontaktbereich zwischen Boden und Spund-
wand bei vorwiegender Drehung um den SpundwandfuBpunkt abgeprefit.

In AnschluB daran wurde versucht, eventuelle Wasserwegigkeiten durch mehrmaliges Be-
wegen der Spundwand und Aufbringen erhShter Auflasten zu schlieBen (Typ B). Diese
Versuchsreihe muBte bei Versuch Nr.B20 wegen des Versagens des Dichtungsbandes bei
einem Wasserdruck von 2 bar abgebrochen werden. Eine Reparatur der Dichtung war
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nicht moglich.

Die anschlieBenden Versuche des Typs C dienten zur Uberpriifung der punktuellen
Dichtigkeit der Kontaktflache und wurden an jeweils neun MeBpunkten (vgl. Bild 4.3,
W1-3, W5-7, W9-11) durchgefiihrt.

4.6 Versuchsergebnisse

Die Versuchsrandbedingungen und die Ergebnisse der Versuchstypen A und B sind in
der Tabelle 4.1 zusammengefaBt.

Da das Auswerteverfahren fir die Versuchstypen A und B gleich war, soll es fiir einen
typischen Versuch exemplarisch erliutert werden. Zunichst wurden die Veranderungen
der totalen Erddruckspannungen und des Wasserdrucks an den neun MeBpunkten der
Spundwand wihrend des AbpreBversuchs untersucht.

Es zeigte sich,

- dabB die einzelnen Erddruckgeber je nach Hohenlage unterschiedlich reagierten. Wie zu
erwarten, zeigten die in der untersten Reihe eingebauten Geber bereits bei kleinen
Wasserdriicken stirkere Spannungsumlagerungen an, als die nahe der Erdoberfliche
fixierten Geber.

- Die Spannungsumiagerungen waren um so deutlicher, je stirker die Spundwand vor
Beginn des AbpreBversuchs bewegt wurde.

- Einem zunichst registrierten geringen Spannungsabfall folgt nach dem Erreichen eines
Minimums ein Wiederanstieg.

Bei der Auswertung der einzelnen Wasserdruckgeber zeigte sich,

- daB ein GroBteil der in der mittleren und oberen Hohenlage eingebauten Geber nur
zum Teil einen Druck anzeigte, obwoh! ein Wasseraustritt an der Oberfliche im
Bereich Spundwand/Boden stattfand. Dies 148t vermuten, daB sich eine Wasserwegig-
keit an der Kontaktfliche zwischen der Spundwand und dem Boden gebildet haben
mufl, welche von den MeBgebern nicht erfaBt werden kann. Weiter ist daraus zu
schlieBen, daB der Anprefdruck im Bereich der eingebauten MefBgeber grofer sein
muB als an den vom Wasser erschlossenen Zonen. Im Randbereich der einzelnen
Spundwandbohlen sind Druckschatten- bzw. Entspannungszonen zu erwarten, die das
Umstrémen der Spundwand begiinstigen.
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- Bei den Versuchen des Typs B zeigten alle Geber einen Druckanstieg wahrend der Ab-
prefiversuche.

Aufgrund der unterschiedlichen Reaktionen der MeBgeber in der Spundwand erscheint
eine punkiuelle Ausweriung der Versuche des Typs A und B als unzweckmafig und
wenig aussagekriftig.

Aus diesen Griinden wurde eine globale Betrachtung der Spannungsverhaltnisse an der
Spundwand zur Auswertung herangezogen. Hierzu wurde ein mittlerer Anprefdruck aus
den neun eingebauten Erddruckgebern und ein mittlerer AbpreBdruck der in der untersten
Reihe eingebauten Wasserdruckgeber zugrundegelegt.

Es zeigte sich bei allen Versuchen, daB sich im Laufe des AbpreBversuches bei unver-
schieblicher Spundwand ein Abbau der mittleren Erddruckspannung infolge Auftrieb mit
einem ausgeprigten Minimum ergab, dem ein Wiederanstieg folgte (Bild 4.6 und 4.7).
Der plotzliche Druckanstieg der Erddruckgeber ist als das Aufreifen der Kontaktfuge
zwischen Boden und Spundwand zu interpretieren, welcher aus der Einwirkung des
Wasserdrucks resultiert.
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Bild 4.6: Typischer Verlauf des AnpreBdrucks o,y beim Abprefiversuch (Typ A)
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Die groBie Streubreite der Versuche des Typs C sind in Bild 4.8 dargestellt.

Zur Herstellung einer Beziehung zwischen zuldssigem Wasserdruck und vorhandenem
Anprefdruck auf die Spundwand bzw. der vertikalen Auflast wurden unterschiedliche
Auswertkriterien verwendet:

1.Auswertkriterium:

Als erstes Auswertkriterium wurde das Erreichen des minimalen AnpreBdrucks auf die
Spundwand beniitzt. Dieser Zeitpunkt ist als Beginn des Umstromungsvorgangs ein-
zustufen.

2.Auswertkriterium:

Das zweite Auswertkriterium ist das Erreichen des maximalen Wasserdrucks. Bei diesem
Zustand wurde an der Oberfliche ein Durchbruch des Wassers erkannt bzw. der Durch-
fluB nahm plotzlich zu. Sofort nach dem FErreichen dieses Zustands wurde der Wasser-
druck abgelassen, um einen nachfolgenden Erosionsvorgang zu minimieren und die
Beschidigung des Trennflichenmaterials fir die folgenden Versuch gering zu halten.

3.Answertkriteriums:

Das dritte Auswertkriterium gilt fiir die, im Gégensatz zu den Versuchen des Typs A und
B, schnell durchgefiibrten Versuche des Typs C. Dabei konnte das Erreichen cines
minimalen Anprefdrucks auf die Spundwand nicht erfaft werden. Der AbpreSdruck
wurde zum Zeitpunkt des plotzlichen Wasserdruckabfalls bestimmit.

In Bild 4.9 sind die Zusammenhzinge der Versuchreihen des Typs A und B, wo moglich
in Form von linearen Regressionsgeraden, dargestellt. Zur Auswertung wurden nur
Versuchsergebnisse herangezogen, die eine eindeutige Zuordnung zu den Auswert-
kriterien zuliefen.

Die Ergebnisse der Versuche des Typs B zeigen ein anderes Verhalten und lassen sich
nicht eindeutig einordnen. Deutlich erkennbar ist jedoch, da vermutlich durch die
groferen Wandverformungen und die dabei ausgeldsten Spannungsumlagerungen bei
gleichem mittleren AnpreBdruck hohere Wasserdriicke aufnehmbar sind als bei den
Versuchen des Typs A. Dies 138t vermuten, daB durch das Einwirken der erhohten
Auflasten ein VerschlieBen der vorhandenen Wasserwegsamkeiten stattfinden kann.
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- Versu(:l:srandbedingungen Versuchsergebnisse
Vers. bei 1. / 2. Auswertkriterium 1. Auswertkriterium 2. Auswertkriterium
Typ - Auflast AnpreBdruck Wasser- | hydraulischer | Wasser- | hydraulischer
und Oy der Spundwand | druck p Gradient i druck p Gradient i
Nr. T n 2) D 2)
[KN/m?] [kN/m?) [kN/m?] [ [kN/m?] [1
Al 29,8/30,4 28,0/28,8 70 4,2 75 ' 4,6 ]
B A2 34,6/33,3 28,5/31,0 3é 1,9 [ 40 2,4
A3 | 62,3/62,6 36,8/38,7 20 1,2 25 1,5
Ad 60,6/60,6 46,6/46,7 30 1,8 30 1,8
N AS 59,0/61,8 68,4/68,7 38 2,3 65 3,9
B A6 87,8/89,8 74,2/76,7 50 3,0 72 4,4
_A7 108,5/110,6 86,8/89,7 56 3,4 9% 5,5
in A8 | 107,3/108,3 99,3/99,8 73 4,4 85 5.2
A9 | 156,8/156,9 [ 115,6/117,4 85 52 120 7_,3
Al0 | 156,6/157,7 130,9/132,8 92 5,6 120- 7.3
All | 158,0/158,5 143,5/144,3 108 6.6 125 7,6
Al2 | 206,8/210,0 154,3/156,0 110 6,7 150 9,1
Al3 || 207,9/208,0 162,1/162,2 110 6,7 112 - 6,8
Ald4 | 210,0/214,2 172,2/173,9 125 7.6 153 9,3
B15 | 218,4/219,3 131,5/131,7 156 9,5 160 9,7
B16 || 245,5/242,5 . 128,0/137,0 164 9.9 172 10,4
B17 | 242,0/241,4 110,0/116,0 160 9.7 160 9,7
B18 | 275,0/273,0 126,5/133,2 173 10,5 178 _ 10,8
B19 281,5_/277,4 169,7/170,5 175 10,6 190 11,5
B20 (305,0/-) (174,0/-) keine Ergebnisse wegen Dichtung;defekt

Y mittlerer Wasserdruck p der Wasserdruckgeber W4, W8 und W12
? i = mitrlerer Wasserdruck p / (Abstand der Wasserdruckgeber W4, W8, W12 zur Oberkante Boden) v,

Tabelle 4.1:  Versuchsergebnisse der Abprefiversuche (Typ A und B)
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Bild 4.9: Darstellung der Versuchsergebnisse (Typ A und B) in Abhingigkeit
von a) dem AnpreBdruck, b) der Auflast

Eine zusitzliche Aussage iiber das Dichtigkeitsverhalten der Kontaktzone zwischen
Spundwand und Boden laBt einen Vergleich der dargestellten Regressionsgeraden der
Versuchsreihe A mit den aus der Finite Elemente Berechnung ermitteiten Anprefdriicken
sowie Auflasten zu.

Dazu wurden die mittleren AnpreBdriicke auf die Spundwand sowie die gemittelien
Auflasten in Hohe des Spundwandkopfes bei unterschiedlichen Einstauh6hen im kon-
solidierten und unkonsolidierten Zustand fiir die Dammvariante B (T=11m, E=1,5m)
bestimmt. Der Vergleich mit den Ergebnissen des Feldversuchs ist in Bild 4.10 darge- |
stellt.

Betrachtet man nur den Anprefdruck, so erkennt man, daB im unkonsolidierten Zustand
die Dichtigkeit der Kontaktfuge gewihrleistet ist, da die Porenwasserdriicke dem Ein-
staudruck im Bereich der Spundwand entgegenwirken.

Durch den Abbau der Perenwasseriiberdriicke wirkt im konsolidierten Zustand bei
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Beginn des Einstauvorgangs nur noch der effektive AnpreBdruck, und es konnen bei ca.
50% des Volleinstaus theoretisch Wasserumldufigkeiten beginnen. Zusétzliche Sicherhei-
ten sind jedoch durch die wesentlich hoheren Auflasten zu erwarten, die in Wirklichkeit
vorherrschen. Die Ergebnisse der Versuchsreihe B, die mit hoheren Auflasten gefahren
wurden, bestitigen, da auch im konsolidierten Zustand deutlich héhere AbpreBdriicke
bzw. Wasserdriicke in der Kontaktzone zwischen Spundwand und Boden aufgenommen

werden konnen.,

Typ A ‘Typ [ Auswertkriterium —‘F FE-Berechnung .

[ O Erreichen des minimalen Anprefidruck . o ohne Konsolidation
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Bild 4.10: Vergleich der Feldergebnisse mit den FE-Berechnungen
in Abhingigkeit von a) dem AnpreBdruck, b) der Auflast

4.7 Materialausbau

Zur Lokalisierung von Diskontinuititen beziiglich der Festigkeit und Durchlassigkeit
wurde die verdichtete Bodenkubatur nach Versuchsende systematisch untersucht. Die
Entnahme von iiber 200 Sonderproben der Giiteklasse I zur Bestimmung der Scherfestig-
keit, der Durchlissigkeit sowie weiterer Laborversuche erfolgte nach dem in Bild 4.11
dargestellten Raster.

Nach dem Offnen eines Suchschlitzes wurden nacheinander die Schnitte A bis G von
Hand freigelegt (vgl. Anlage F 7) und folgende Untersuchungen durchgefiihrt:
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_ visuelle Lokalisierung und Vermessen der Schichtfugen;
- punktuelle Wassergehaltsbestimmungen in jeder Schichtfuge sowie Schichtmitte in den
Schnitten II und 1V;
- zugehorige Fliigelsondierungen und vereinzelte Messungen mit dem Penetrometer;
_ Entnahme von Sonderproben der Giiteklasse I miitels Ausstechzylinder:
a) aus unterschiedlichen Richtungen (horizontal in der Schicht und in der Schicht-
fuge, sowie entsprechende Vertikalproben) sowie
b) Vergleichsproben, die aus derselben "Zone" wie diec Entnahmeproben aus der
Verdichtungskontrolle beim Materialeinbau stammen.

T ‘
“Spundwand L"
| ‘

Bild 4.11: Entnahmeraster

Bei der optischen Begutachtung der einzeln freigelegten Abschnitte konnten vereinzelt
weiche kriimmelige Auflockerungszonen sowie unsystematisch in Grofe und Form vari-
jerende Wasserlinsen festgestellt werden.

Bei vorsichtigem Abiosen der einzelnen Schichten wurden zum Teil die Noppenabdriicke
des Verdichtungsgerits sichtbar (vgl. Anlage F 8). Eine dadurch bedingte Auflockerungs-
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zone oder erhéhte Schichtfugendurchlissigkeit konnte weder durch geringe Fliigelson-
dierwerte noch durch eine gravierende Wassergehaltszunahme nachgewiesen werden.

Lokale Wasserwegsamkeiten und aufgeweichte Zonen, die auf das vereinzelte Aufreifen
von Schichtfugen und Schichtpaketen hinweisen, kénnen durch die exzessive Verinde-
rung des Einbauwassergehalts und durch geringe Fliigelsondierungs- und Penetrometer-
werte nachgewiesen werden. Bei einem mittleren Séttigungsgrad von nahezu 92%
(Tabelle 4.2) diirfte jedoch die Verwendung der Fliigelsonde gerechtfertigt sein.

Die Gefahr des hydraulischen Aufreifens wurde im Abschnitt ATl bis DII (vgl.
Bild 4.11) untersucht. Dabei wurde davon ausgegangen, da sich erhéhte Schichtdurch-
lassigkeiten auch in einem Abstand von 1 m von der Spundwand bzw. vom Ort des
maximal auftretenden Wasserdrucks bemerkbar machen. Die Ergebnisse der Unter-
suchungen sind in den folgenden Abbildungen dargestellt.

Kennzeichnend bei den Profilen der Wassergehaltsiinderungen (Bild 4. 12) ist, daB keine
der Schichtfugen hohere Werte als ihre angrenzenden Schichten zeigt.
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Bild 4.12: Wassergehaltsianderungen (AW =W,y au WEinba)
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Betrachtet man die einzelnen Schichtpakete, so laBt die Schicht 6 eine ausgeprégte
Wassergehaltszunahme erkennen, die im Schnitt CII auf die benachbarten Schichten
ibergreift. Aufweichungszonen miiBten sich durch geringe Fligelsondier- bzw. Penetro-
meterwerte bemerkbar machen. Bis auf eine Ausnahme (Schichtfuge 4/5 in Schnitt BII)
lagen die MeBwerte in den Schichtfugen aber jedoch héher als in den angrenzenden
Schichtpaketen.

Triigt man die Ausbaudaten der entnommenen Proben in das Proctordiagramm (Bild 4.13)
ein, weisen diese Sattigungsgrade zwischen 84 und 100% auf. Der Hauptanteil liegt
dabei bei iiber 90% .
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Bild 4.13: Ausbau-Verdichtungskontrolle

Die Verdnderung einiger wichtigen Kennwerte infolge Aufsdttigung und Konsolidation
gind in Tabelle 4.2 als Mittelwerte zusammengefaBt.

Die Veranderung der Einbaudaten pro Schiittlage unter Zugrundelegung der zusammen-
gehdrenden Vertikalproben bei Ein- und Ausbau zeigt (Bild 4.14), dafB, auBer bei der
Lage 6, eine Zunahme des Wassergehalts und der Trockendichte zu verbuchen ist. Eine
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Begriindung fiir die abnehmende Trockendichte in der Lage 6 konnte weder durch die
Uberpriifung der Protokolle des Materialeinbaus noch durch die Kontrolle der boden-
physikalischen Materialkennwerte gefunden werden.

| kenwwert | ENBAU | AUSBAL |
[ Fewchidiche 5 mmy | 204 | 208 |
“Ecrgehalt w o [%] _16,5_- 17,8 ]
_Trockendichte_ pq [t .1,75 1,76_
.Lu@renanx n [%] | 6,1 2,8

Sattigungszahl S, (%] 82,6 0,8 |
CPorenzabl ¢ [ | o054 | os2
[owseman 119 | 0 | aws

Tabelle 4.2: Verinderungen der Einbaudaten
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Bild 4.14:  Verinderung der Einbaudaten pro Schiittlage
durch Aufsittigung und Konsolidation



5 Hydraulische Laborversuche

5.1 Durchliissigkeitsversuche

Zur Beurteilung der Dichtungsfunktion eines Dammes ist der Durchlissigkeitsbeiwert des
Dichtungsmaterials zu bestimmen. Da die Durchlissigkeit von Diskontinuititen, der Ver-
dichtungsart sowie -groBe und somit von der Kornstruktur maBgeblich beeinfluft wird,
sind nach dem DVWK-MERKBLATT 215 (1990) fiir natiirliche Erddichtungen die im
Labor ermittelten Werte folgendermaBen zu unterscheiden:

Proben, welche im Labor hergestellt werden, sind durch den Durchléssigkeitsbeiwert k;
gekennzeichnet. Der ky-Wert wird an feldverdichteten Proben im Laborversuch be-
stimmt. Dabei wird fiir eine ausreichende Dichtungswirkung ein Wert k; < 107 m/s bei
einem Gradienten von i=10 gefordert. Bei den Eignungspriifungen soll der k;-Wert um
eine Zehnerpotenz niedriger sein als der fiir in-situ geforderte Wert.

Der Einbauwassergehalt solite geringfiigig {iber dem Proctoroptimum liegen, da die
Wasserdurchlissigkeit mit zunehmendem Wassergehalt bzw. zunchmender Plastizitit
abnimmt. In erster Linie wird die Durchlissigkeit von der Makrostruktur des Bodens
beeinfluBt. Im trockenen Bereich (w<w,,) weist der Boden eine Kriimelstruktur auf,
wobei sich dieser bei der Verdichtung verformungsunwillig zeigt und damit zu einer
erhohten Durchissigkeit fihrt. Mit zunchmendem Wassergehalt im nassen Bereich
werden die Bodenkriimel verformungswilliger und filhren damit zu einem VerschlieBen
der Makroporen, das sich in Form eines starken Abfalls der Durchlassigkeit duBert.

Eine Vielzahl von Autoren, wie z.B. LEROUELL ET AL (1990), berichten iiber eine Ab-
hingigkeit des Durchiassigkeitsbeiwertes von der Durchstrémungsrichtung bei natiirlichen
Tonen. Aufgrund ihrer Entstehungsgeschichte ergibt sich in horizontaler Richtung eine
hohere Durchlissigkeit. Der Faktor zwischen horizontaler und vertikaler Durchléssigkeit
liegt meist in den Bereichen zwischen 1 und 100. Fir kiinstlich verdichtete Bdden stehen
keine vergleichbaren Untersuchungen zur Verfiigung, jedoch ist aufgrund einer bevorzugt
vertikal einwirkenden Verdichtungsenergie ebenfalls eine erhohte Durchlissigkeit in
horizontaler Richtung zu vermuien.

83
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Neben der Durchléssigkeit selbst, spielt das Anfangsgefalle i, bei allen Stromungsvor-
géngen eine wichtige Rolle. Wenn das vorhandene Gefille kleiner als das Anfangsgefille
ist, kann der Boden als undurchlissig gelten. Ein Abstromen des Porenwassers setzt erst
bei Uberwindung der molekularen Anziehungskrifte ein, die in den die Bodenkorner
umgebenden Wasserhiillen wirken.

ALPMAN (1964) verweist auf zahlreiche russische Forschungsergebnisse, die zeigen, daB
die Konsolidation von Boden bei Erreichen des Anfangsgefilles endet und im Boden ein
Restporenwasserdruck verbleibt.

Bei GABENER (1982) findet man eine Zusammenstellung von Anfangsgefillen iy, bei
denen eine Durchstromung feinkdrniger Boden beginnt. Diese konnen bei Schluffen
zwischen 0,2 und 5 liegen und bei Tonen bis auf 30 ansteigen.

In einer ersten Versuchsreihe wurde durch Variation des hydraulischen Gradienten
zwischen 5 und 50 der Einflug auf den Durchlassigkeitsbeiwert iiberpriift. Die Versuchs-
ergebnisse zeigten keine systematischen mefbaren Unterschiede und lagen innerhalb der
von VON Soos (1990) angegebenen Versuchsstreubreite.

Die nachfolgend beschriebenen Durchlissigkeitsversuche mit konstantem Druckgefille
wurden im Labor nach DIN 18130-TX-MS-ST an folgenden Probentypen durchgefiihrt:

a) natirlich gelagerte Proben aus vertikaler und horizontaler Richtung

b) laborverdichtete Proben

c) feldverdichtete Proben aus vertikaler, horizontaler Richtung sowie
horizontaler Richtung mit eingelagerter Schichtfuge

Samtliche Proben lagen auf der nassen Seite der Proctorkurve.

Folgende Tendenzen (Bild 5.1) lassen sich an den unterschiedlichen Probentypen auf-
zeigen:

Die aus dem natiirlich Anstehenden entnommenen Sonderproben haben eine geringe
Dichte und weisen Durchlassigkeitswerte zwischen 2 - 10 und 3 - 10® m/s auf. Sie sind
als schwach durchlissig einzustufen. Beim Ausbau nach dem Durchlassigkeitsversuch
wurden bei einigen Probekdrpern unregelmaBig verteilte Porenkaniile sichtbar, die offen-
sichtlich fiir die groBen Durchléssigkeiten und fiir die Streubreite der gemessenen k-
Werte verantwortlich sind. Eine richtungsabhingige Durchlissigkeit ist nicht erkennbar.
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Bild 5.1; Durchlissigkeiten unterschiedlicher Probentypen

Die laborverdichteten Proben lassen keine Abhingigkeit von der Anfangsporenzahl
erkennen. Dies zeigt, daB z.B. der von TAVENAS ET AL (1983) fiir natiirlich gelagerte
Tonbéden angegebene Zusammenhang zwischen dem Durchlissigkeitsbeiwert und der
Porenzahl nicht auf laborverdichtete Proben iibertragbar ist.

Bei den feldverdichteten Proben 138t sich eindeutig eine richtungsabhingige Durch-
lassigkeit bestatigen: vertikal entnommene Proben zeigen eine um etwa eine Zehnerpo-
tenz geringere Durchlissigkeit als die Horizontalproben. AuBerdem 1Bt sich eine
tendenzielle Entwicklung erkennen, daB sich der Durchléssigkeitsunterschied mit zuneh-
mender Anfangsporenzah! verringert. Das Verhéltnis k,,:k‘,' liegt zwischen 1,4 und 9,1.
Diese Werte werden durch Untersuchungen von COUMOULOS ET AL (1978) besttigt: die
Durchlssigkeiten an feldverdichteten Proben lieferten auch hier eine groBere horizontale
Durchléssigkeit, wobei der mittlere Quotient ky:k, bei 3 lag.

Umstritten ist in Fachkreisen die Frage, ob Schichtfugen infolge fehlender Verzahnung
hohere Durchléssigkeiten aufweisen als ihre angrenzenden Schichten und somit eine
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ethShte Wasserwegigkeit im Dammkern hervorrufen kénnen. Die ki-Werte der hier
untersuchten Horizontalproben ohne und mit Schichtfuge liegen sehr eng beiecinander und
lassen keine erhdhte Durchlissigkeit erkennen,

Der eingangs erwihnte Durchlissigkeitsunterschied von labor- und feldverdichteten
Proben ist auch hier erkennbar: die feldverdichteten Proben haben innerhalb der Unter-
suchungsbreite eine bis zu einer Zehnerpotenz groBere Durchlissigkeit als die im Labor
verdichteten Proben.

5.2 Kritische hydraulische Gradienten und hydraulische Zugfestigkeitswerte

Festigkeitsmindernde Risse im Dichtungskern kénnen durch mechanische Belastungen
sowie durch die hydraulische Wirkung des Wassers bei ﬁberschreitung der im Boden
vorhandenen Zugfestigkeit entstehen.

Die Beurteilung von bindigen Dichtungsschichten hinsichtlich ihrer Zugfestigkeit erfolgt
entsprechend ihrer Belastungsart durch rein mechanische Versuche. Direkte Zugversuche
werden z.B. von WENZ (1968) und SCHERBECK/JESSBERGER (1992) durchgefiihrt. Der
Biegezugversuch nach HENNE (1995) ermdglicht Aussagen iiber die Tragfahigkeit und
die Verformbarkeit mineralischer Deponieabdichtungen. Die Beurteilung von wasser-
gesiittigten weichen Proben erweist sich allerdings als schwierig, da beim Einbau der
Proben bereits festigkeitsmindernde, nicht erkennbare Mikrorisse entstehen konnen.

Die Beurteilung einer Dammdichtung bei
i . . [ Tonkern
Einstau und einer damit verbundenen i s

== ;’_,.,—' f

plotzllcl.len Wasserdruckbelastung ist je- ;;:r; drgter | 7
doch mit den oben genannten Versuchen
nicht méglich, da durch die Wirkung des

i Sickerweg

|
Wassers ein Losen der durch die Ver- !

|

dichtung eingeprigten Verspannungen
stattfindet. Uberschreitet der hydraulische
Druck die Zugfestigkeit, so entstehen

e — S

Wasserwegigkeiten im Dichtungsmaterial. R , | =N
Die dadurch verkiirzten Sickerwege D ———
(Bild 5.2) lassen die hydraulischen Gra-
dienten ansteigen und kénnen die Funk- Bild 5.2: verkiirzter Sickerweg in
tionsfahigkeit des Dammes durch ein- einem Tonkern
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tretende Erosionsvorginge bis zum Versagenszustand herabsetzen.

In den EMPFEHLUNGEN DES ARBEITSKREISES "GEOTECHNIK DER DEPONIEN UND ALTLA-
STEN" - GDA (1997) wird zur Beurteilung mineralischer Dichtungsschichten gegen Kon-
takterosion eine Abschitzformel nach Gleichung (1) vorgeschlagen, welche auf den
Versuchen von DAVIDENKOFF (1979) basiert: ‘

I S— M
D (4 cosa+xy,i)

Dabei wird die "Zugfestigkeit c, in Abhingigkeit der Kohigsion" verwendet sowie der

mafgebende Korndurchmesser D der grobkornigen Schicht und der Austrittsgradient i.

Zu beachten ist, daB die Gleichung (1) von der lockersten Lagerung der grobkornigen

Schicht und bei der Bruchkérperform des ausgespiilten mineralischen Bodenteilchens von

einer Halbkugel ausgeht.

MULLNER (1991) untersuchte die Erosionssicherheit bindiger Mischbden im Daviden-
koffgerit und zog einen Vergleich mit Finite Elemente Berechnungen. Bei den unter-
suchten Béden handelte es sich um Mischproben, die einen hohen Sand- und Kiesanteil
aufwiesen. Von den insgesamt sieben Mischproben eignen sich jedoch mur zwei als
mineralisches Dichtungsmaterial, wenn man die Materialanforderungen des DVWK-
MERKBLATTS 202 (HOCHWASSERRUCKHALTEBECKEN) zugrundelegt.

Unter Vernachlissigung des Eigengewichts ergab sich die Erosionssicherheit zu:

ac’
N = 2

w
Fiir die untersuchten Proben betriigt der Koeffizient a=4,7+0,6.
Da laut MULLNER bei Mischboden keine Zugfestigkeit angegeben werden kann, wurde
anstatt dessen die effektive Koh#sion ¢’ verwendet.

Der nachfolgend vorgestellte modifizierte Davidenkoff-Versuch erlaubt durch seine
einfachen Komponenten eine schnelle Versuchsdurchfiihrung und erméglicht dabei eine
Aussage iiber Festigkeit und Bestéindigkeit gegeniiber hydrodynamischen Bodendeforma-
tionen. Bestimmt werden konnen die kritischen Austritisgradienten sowie eine hydrauli-
sche Zugfestigkeit.
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Die hydraulischen Zugversuche wurden an laborverdichteten, nicht konsolidierten Proben
durchgefiihrt (SCHOFFMANN 1991, GEIss 1993). Dies entspricht der Beurteilung von
Oberflichenabdichtungen, Dichtungsteppichen sowie Entspannungszonen bei innenliegen-
den Dichtungskernen von Dammen, welche unter einem niedrigen Spannungsniveau
stehen.

Es sei der Hinweis gegeben, daB bei dem fiir diese Versuche verwendeten Probenmateri-
al trotz gleicher Entnahmezone in-situ teilweise deutlich hohere Kalkgehalte festgestellt
wurden, als bei dem in Kapitel 3 klassifizierten Lo8lehm. Die iibrigen bodenphysikali-
schen Kennwerte lagen jedoch in den jeweils festgestellten Streubreiten.

In einer zweiten Versuchsserie wurden an feldverdichteten Proben, die aus der in Kapitel
4 beschriebenen Schiittung entnommen wurden, fiir unterschiedliche Einbau- und Span-
nungszustinde die Gefahr des hydraulischen Aufreifens untersucht.

5.2.1 Der Davidenkoff-Versuch

. . . L ~=——  Lultdruck
Um die Erosionssicherheit bindiger Béden vor Filtern, ’
insbesondere in Erddimmen, zu untersuchen, entwik- 3l
kelte DAVIDENKOFF (1964) ein Versuchsgerit, mit

dem er Filter und angrenzende Dichtungsschichten

simulierte.

Bei diesem Versuchsgerit (Bild 5.3) wird eine zylin-
drische Bodenprobe, welche auf einer Lochplatte auf-

ARATENERR/

liegt, durch einen langsam gesteigerten Druck mit
Wasser durchstromt, bis sich Bodenteile durch das
Loch hindurch von der Probe lésen.

Als schlechteste Versagensform wird eine Halbkugel 5t -
(h/D=1/2) angesetzt (Bild 5.4). [cm]

Aus der sich ergebenden Bruchfliiche und dem aufge- @D

brachten Druck des Wassers 1a8t sich mit Hilfe der
Stromungs- und Potentialtheorie die Bruchspannung Bild 5.3:  Versuchsgerit nach
berechnen. DAVIDENKOFF
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Nach DAVIDENKOFF (1973) ergibt sich aus einer Gleichgewichtsbetrachtung folgender
Zusammenhang:

Ac,

. 3)
V(v cosa+y,I)

N =

7 : Sicherheit gegen Kontakterosion /
A : Abreififliche £
¢, : Zugfestigkeit des bindigen Bodens
V : durchstromtes Bruchkdrpervolumen
i : Gefille der Sickerstromung in
der Probe
v : Wichte des Bodens unter Aufirieb f
Y« © Wichte des Wassers o )‘
a : Neigung des Filters gegeniber Ssrt‘b!qs )‘
der Horizontalen g A
D : Lochplattendurchmesser
h : Hohe des Bruchkdrpers

Bild 5.4: Bezeichnungen

5.2.2 Der modifizierte Davidenkoff-Versuch:
Versuchsgeriit und Versuchsdurchfiihrung

In einem Bauwerk bilden die Filter- und Dichtungsschicht immer eine Einheit und
werden, vom Beginn der Sittigung an bis zu einem maglichen Versagen der Dichtung,
mechanisch nicht voneinander getrennt.

Um diesen Sachverhalt ebenso im Versuch zu gewihrleisten, missen die Bodenprobe,
der Zylinder und die Lochplatte wihrend der Sittigung und der Belastung bis zum Bruch
eine feste Komponente des Versuchsgerites sein.

Um das Versuchsgerit nicht zu aufwendig zu gestalten, wurde eine bereits vorhandene
Apparatur, welche zur Sittigung und Durchléssigkeitsbestimmung von Proctorproben
benutzt wurde, umgebaut (GEISS 1993). Das in Bild 5.5 und Bild 5.6 dargestellte
modifizierte Davidenkoff-Versuchsgerdt zeigt den jeweiligen Aufbau wéhrend der
Sttigungs- und Belastungsphase. Bild 5.7 zeigt die iiber den gesamten Versuch bestehen-
de Einheit der Lochplatte mit Zylinder und Bodenprobe.
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Schnitt A - A

(X Bild 5.7: Zylinder-/Loch-
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i Lochplatte aus Metall
i 8 Ringdichtungen
A | A 11 Zylinder-/Loch-
pep — plattenverschraubung
12 angeschweiite
Zylinderhalterung

Die Herstellung der Proben erfolgte im Labor in Anlehnung an die DIN 18127 (Proctor-
versuch). Nach Einbau der Proben in das Versuchsgerat wurden diese 2,5 Tage lang
gesittigt. Durch einen anschlieBenden Durchstromungsversuch mit einem hydraulischen
Gradienten von i=50 wurde die Sattigung Gber den Vergleich der ein- und auslaufenden
Wassermenge {iberpriift. Dabei wurden die Proben entgegen der im Davidenkoffversuch
verwendeten Belastungsrichtung durchstrdmt, um einen méglichen Bruch vor Belastungs-
beginn zu vermeiden. Beim Bruchversuch wurde die Belastungsgeschwindigkeit auf 0,1
bar/min festgelegt.

Neben den eigentlichen Durchstromungsversuchen mit Wasser wurden zusitzlich rein
mechanische Belastungszustinde untersucht, um den EinfluB der Stromung zu erfassen.
Dazu wurde zwischen dem belastenden Wasser und der Probe eine Dichtungsmembran
eingebaut. Aus Vorversuchen und durch den Vergleich unterschiedlichster Membranen
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zeigte sich, daf die fiir den Triaxialversuch verwendeten Gummischliuche dafiir am
geeignetsten waren: Nullversuche ergaben, daB diese Membran bereits bei kleinen
Belastungen (etwa 1/10 der erwarteten Belastung) grofie Verformungen (etwa das 10-20
fache der erwarteten Verformung) aufweist und dabei nicht undicht wurde. Damit konnte
vorausgesetzt werden, daB die Steifigkeit der Membran vernachléssigbar klein war.

5.2.3  Versuchsergebnisse

In einer ersten Versuchsreihe wurde der EinfluB des verwendeten Lochdurchmessers D
untersucht.

Das Versagen der Proben trat plotzlich und ohne Vorankiindigung auf. Ausspiilungen
konnten vor Eintreten des Bruchs nicht beobachtet werden. Nach dem Aufbrechen der
Proben wurden deutlich ausgebildete Kernformen (Bild 5.8) sichtbar, die an der Ober-
flache glatt und feucht waren. Die Ausbildung der Stiitzgewdlbe ist von der Grofe des
gewihlten Lochdurchmesser bzw. von der in Wirklichkeit vorhandenen Porenfliche eines
angrenzenden Filters abhiingig.

§9 WP RIS ST ARy W R AR = s e g

Bild 5.8: Kernform des Bruchkorpers
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Beim Ausbau der Proben zeigte sich, dafi die Bruchform des Kerns nicht der Form einer
Halbkugel entsprach, wie sie von DAVIDENKOFF (1979) bei seinen Auswertungen
angesetzt wurde, sondern die Form von Kugelabschnitten mit unterschiedlichen Verhilt-
nissen h/D aufwies.

Aus diesem Grund wurde die Gleichung (3) modifiziert, indem zur Ermittlung der
AbreiBfliche und des Volumens des durchstrdmten Bruchkdrpers die tatsichlich vorhan-
denen Bruchkorperabmessungen in Form eines Kugelabschnitts eingesetzt wurden:

A=2xrh “)
% = Jh@r-h ®)
V= % x B (3r-h) ©

mit h : Bruchkorperhohe
r : Kugeldurchmesser

Durch Umformungen und Einsetzen der Gleichungen (4) bis (6) in Gleichung (3) folgt:

( % D+ K )¢
n = T 1 ™
h(—gD2+gh2)('v’cosa+7wi)
Fiir die durchgefiihrten Versuche gilt:

Durch Umformung der Gleichung (7) und Einsetzen von (8) ergibt sich die Zugspannung
in der Bruchfliche in Abhéngigkeit der BruchhShe zu:

2 2
3D +4h (9)

¢ =h(ycosa+y,i) ———
0 6D+ 241
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Der in Gleichung (9) anzusetzende Gradient i kann hierbei auf zwei verschiedene Arten
bestimmt werden. Geht man davon aus, daB die gesamte Probenhéhe fiir den Potential-
abbau maBgebend wird, so ist als hydraulisches Gefille der mittlere Gradient iy, Zu ver-
wenden:

i =_P (10)

mit p : Wasserdruck
hy: Hohe der Probe

Im Bruchzustand muB jedoch als maBgebender Bruchpunkt der Scheitel des Bruchkorpers
angesetzt werden, da sich der aufgebrachte Wasserdruck in der Probe abbaut. Der maB-
gebliche hydraulische Gradient, nachfolgend wirklicher Gradient i, genannt, wurde aus
Potentialnetzen (Bild 5.9) bestimmt:

i=_P (1

mit p, : Scheitelwasserdruck
h : Hohe des Bruchkdorpers

Durch 36 Einzelversuche konnten die in Bild §.10 dargestellten Abhingigkeiten der
hydraulischen Gefille vom verwendeten Lochdurchmesser D nachgewiesen werden.
Zusitzlich sind die Ergebnisse von MULLNER (1991) fiir solche Proben eingezeichnet, die
dem hier untersuchten Material zugeordnet werden konnten. Die Versuchsergebnisse
wurden dabei nur auf die prozentuale Porenfliche bezogen, da bei MULLNER (1991)
Lochplatten mit mehreren Offnungen zur Anwendung kamen.

Man erkennt, daB die Bruchgradienten mit der Zunahme des Lochdurchmessers bzw. der
prozentualen Porenfliche auf ein gemeinsames Minimum zustreben.

Berechnet man die effektive Kohision aus der Bestimmungsgleichung (2) nach MULLNER
(1991) fiir eine Erosionssicherheit 7=1 sowie mit dem von ihm angegebenen Faktor
a=4,710,6, so ergibt sich fiir einen Lochdurchmesser von 40 mm und einem kritischen
Gradienten von 300 ein Wert von ¢’=26+3 kN/m?. Die in Kapitel 6.6 ermittelte
Bandbreite fiir den Loflehm lag bei ¢’=17+5 kN/m?.
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Bild 5.10: Finflu des Lochdurchmessers auf die Bruchgradienten
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Die Versuchsergebnisse lassen sind folgendermaBen zusammenfassen:

1. Der modifizierte Davidenkoff-Versuch erlaubt als Indexversuch die Beurteilung von
Baden hinsichtlich ihrer Stabilitit gegeniiber hydrodynamischen Belastungen. Dabei
ist die Wahl des zu verwendenden Lochdurchmessers D auf die zu erwartende
Porenfliche n; des an die Dichtung angrenzenden Bodenmaterials bzw. Filterstoffes
in-situ abzustimmen.

2. Der Unterschied der ermittelten hydraulischen Zugfestigkeiten ¢, beim Ansatz unter-
schiedlicher hydraulischer Gradienten ist bei kleinen Lochdurchmessern zu beriick-
sichtigen und nimmt mit zunechmendem Lochdurchmesser D ab.

3. Die im Versuch erreichten hydraulischen Gradienten iibersteigen bei dem unter-
suchten LéoBlehm die in der Baupraxis iiblichen Gradienten um ein Vielfaches. Dies
wird durch die Untersuchungen von MULLNER (1991) an vergleichbaren Maerialien
bestitigt.

4. Die ermittelien Zugfestigkeiten c, (ohne Auflastspannung) sind entsprechend ihrer
Plastizitit klein, verdeutlichen jedoch die hohe Widerstandskraft gegeniiber den
aufgebrachten Belastungen.

Im Bruchzustand liegen die Zugfestigkeitswerte bei einer Sicherheit von n=1 bei ca.
20 kN/m?. Fiir den Gebrauchszustand sollten diese, unter Beriicksichtigung progres-
siv zunehmender Verformungen, mit maximal 5 kN/m? angesetzt werden.

5. Weiter zeigt sich, dap bereits mit gering wachsender Probenhdhe (von 30 auf 40mm)
ein deutlich groBerer Wasserdruck aufgebracht werden kann, um dieselben Ver-
formungen zu erhalten.

6. Die Belastungsart, Wasserdruck bzw. mechanische Belastung, hatte bei dem hier
verwendeten Material im gesittigten Zustand einen nicht nennenswerten EinfluB.

5.3 Hydraulic Fracturing Versuche

In der internationalen Literatur findet man eine Vielzahl von Berichten {iber Damm-
schiden, die auf das hydraulische AufreiBen (hydraulic fracturing) des bindigen Dich-
tungskorpers zuriickgefithrt werden: infolge zu schnellem Ersteinstau entstanden zum
Beispiel am Balderhead Damm in England, am Hyttejuvet und Viddalsuatu Damm in
Norwegen sowie an weiteren 14 Dimmen in den USA, darunter am bekannten Teton
Damm, betrachtliche Schiden.
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Begiinstigt wird das hydraulische Aufreifen durch latente Fehlistellen, die bereits nach
der Verdichtung durch lokale Austrocknungen, zu hohem Maschinengewicht der Ver-
dichtungsgerate oder ungeniigende Verdichtung auftreten konnen. Diese werden nach
Aussagen von SHERARD ET AL (1986) auch durch den spiteren Uberlagerungsdruck nicht
geschlossen. Durch Messungen in einem Dichtungskern konnte SHERARD (1986, ZIT. IN
VALLEIO 1987) belegen, daB in diesem nahezu horizontale wassergefiillte Risse verliefen.
Der Wasserdruck korrespondierte dabei mit der Einstaulage.

Spannungsdefizite durch ungleichmiiflige Setzungen, Spannungsumlagerungen sowie
Gewdlbewirkungen (arching effect) sind zusitzliche Negativfaktoren. Nach BIERRUM ET
AL (1972) ist dies speziell im Bereich des Tonkerns zu beachten.

Messungen an bestehenden Dammen wie Matthaus und Gepatsch belegen, daB in der
Dammaufstandsflache nur noch 50% der aus der Uberlagerungshﬁhe_ berechneten Ver-
tikalspannungen wirken kénnen.

JAWORSKI ET AL (1981) untersuchten ungestorte Blockproben aus dem Dichtungskern des
Teton Dammes und kommen aufgrund der stark streuenden Versuchsergebnisse zu dem
Schluf, daB die Bodenzusammensetzung in-situ einen wesentlich Einflu$ auf die ermittel-
ten totalen AufreiBdriicke hat. Nach einer Homogenisierung des Bodenmaterials im
Labor konnie eine Abhéngigkeit von der aufgebrachten Verdichtungsenergie nachgewie-
sen werden: je groBer die Trockendichte ist, desto groBere AufreiBdriicke sind zu
erwarten.

Hassant ET AL (1985) konnten bei der Untersuchung von Laborproben eine Abnahme
des totalen Aufreifidrucks mit zunehmendem Wassergehalt bei gleicher Trockendichte
nachweisen.

Den EinfluB der Sittigung und Konsolidation auf den hydraulischen Aufreiidruck an
laborverdichteten sandig schluffigen Tonproben iiberpriiften Lo/KANIARU (1990). So
lagen die totalen AufreiBdriicke gesittigter Proben, die einer Konsolidation unterzogen
wurden, deutlich hoher als bei unkonsolidierten Proben. Die Ergebnisse an ungeséttigten
unkonsolidierten Proben und die durchgefiihrten Feldmessungen lieSen sich dazwischen
einordnen.

Da der hydraulische Aufreifdruck bei allen Autoren iiber der aufgebrachten Konsolida-
tionsspannung lag, wird dies durch das Wirken einer Zugfestigkeit des Bodens begriin-
det.
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5.3.1 Versuchseinrichtung

Die Laborversuche wurden mit einer modifizierten Triaxialzelle durchgefiibrt. Die obere
Druckkappe wurde mit einer 70 mm langen Injektionsianze versehen, iber welche der
Wasserdruck in einem Bohrloch von 6 mm Durchmesser in der Bodenprobe (hy=12 cm,
dy=9,6 cm) bis zum Versagen gesteigert wurde.

Automatisch erfaft wurden der Seitendruck, der hydraulische AbpreBdruck sowie der
Porenwasserdruck an der Unterseite der Probe. Zusitzlich wurde durch manuelle
Ablesung die cinflieBende Wassermenge registriert.

Eine detaillierte Beschreibung der Versuchstechnik findet man bei ULRICH (1993).

53.2 Versuchsergebnisse

Insgesamt wurden iber 100 Hydraulic Fracturing Versuche an feldverdichteten Proben
unterschiedlicher Entnahmerichtungen sowie mit und ohne Schichtfugen durchgefiihrt.
Die Proben hatten einen mitileren Séttigungsgrad von 92%, die Bandbreite lag zwischen
84 und 98%.

Nach unterschiedlichen isotropen Belastungen wurden die Proben durch Steigerung des
inneren Wasserdruckes bis zum Erreichen des Bruchzustandes belastet. Dieser auflerte
sich durch eine starke Zunahme der Durchflumenge und einem unterschiedlich stark
ausgepragten Druckabfall.

Der totale Aufreidruck u; setzt sich dabei aus der aufgebrachten Konsolidationsspannung
o, und dem effektiven Aufreifdruck zusammen. Diese widerstehende Grofe wird nach-
folgend als hydraulische Zugfestigkeit Co bezeichnet:

uf= at' +C0 (13)

Die Versuchsergebnisse sind in Bild 5.14 in Abhangigkeit von der Anfangsporenzah!
und der Konsistenz L aufgetragen.

Wie bei den Versuchen von JAWORSKI ET AL (1981) weisen die bestimmten totalen bzw.
effektiven Aufreifdriicke an feldverdichteten Proben eine sehr groBe Bandbreite auf.
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Trigt man jedoch eine untere Grenzlinie ein, so ist mit zunehmender Trockendichte,
bzw. mit abnehmender Anfangsporenzah! eine Zunahme der ermittelten AufreiBdriicke
zu verzeichnen. Hinsichtlich der Konsistenz ist fiir steife bis halbfeste Proben ein deuti-
cher Anstieg der Aufreifidriicke sichtbar. Dieselben Entwicklungen werden von SCHER-
BECK/JESSBERGER (1992) in einer Zusammenstellung von Versuchsergebnissen unter-
schiedlichster Autoren zur Zugfestigkeit bindiger Béden aufgezeigt.

In Bild 5.15 ist die untere Grenzlinie der hydraulischen Zugfestigkeit c,, die unter Ver-
wendung aller Versuchsergebnisse bestimmt wurde (vgl.Bild 5.16), den Biegezugfestig-
keiten von HENNE (1995), die an vergleichbaren Bodenmaterialien (LéBlehm) an labor-
verdichteten Proben bestimmt wurden, in Abhingigkeit von der Konsistenz gegeniiberge-
stellt.
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Bild 5.15: Vergleich von Biegezugfestigkeit und hydraulischer Zugfestigkeit

Deutlich erkennbar ist, dad die hydraulisch bestimmten Zugfestigkeitswerte mit steifer
Konsistenz durch den aufgebrachten Wasserdruck beim Versuch eine deutliche Festig-
keitsminderung erfahren und aus diesem Grund unter den mechanisch bestimmten Biege-
zugfestigkeiten liegen.
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Bei weicher Probenkonsistenz, wo das Biegezuggerit nur bedingt einsetzbar ist, kénnen
die ermittelten hydraulischen Zugfestigkeitswerte als untere Grenzwerte der Biegezug-
festigkeit herangezogen werden. Eine Verminderung der Zugfestigkeit durch das Wasser
ist dabei von untergeordneter Bedeutung.

Neueste Versuchsergebnisse von QUANDT ET AL (1997) lassen sich ebenfalls einordnen.
Mit einer neuentwickelten Versuchstechnik bestimmten sie die Zugfestigkeit eines
feldverdichteten mittelplastischen Bodens aus unterschiedlichen Entnahmerichtungen.
Fiir eine Konsistenz von I,=0,79 wurden fiir Horizontalproben Zugfestigkeiten zwischen
40 und 45 kN/m? bestimmt. Vertikalproben zeigten eine deutlich groBere Streubreite mit
Zugfestigkeiten zwischen 12 und 32 kN/m?.

Zur ersten Gefahrenabschitzung des hydraulischen AufreiBens des Dichtungsmaterials ist
fir den planenden Ingenieur von besonderem Interesse, welche Sicherheitsreserve der
verdichtete Boden besitzt und ob Schichtfugen cine zusitzliche Gefahrenquelle mit sich
bringen.

Geht man davon aus, daf fiir den hier verwendeten LiSlehm beim Materialeinbau nach
dem DVWEK-MERKBLATT 202 ein Verdichtungsgrad von mindestens 97% pro Schiittlage
eingehalten werden muB, so kann unter Zugrundelegung einer 5% Fraktile (vgl.
Bild 5.16) ein unterer charakteristischer Zugfestigkeitswert Co =20 kN/m? bestimmt
werden.

Dieser ist fiir den untersuchten Spannungsbereich nahezu lastunabhéngig und fiir Wasser-
gehaltsbereiche zwischen 16 und 21% giltig.

Der kleinste kritische hydraulische Gradient i, der aus den vorhandenen Sickerweglan-
gen der Probe von 45-50 mm bestimmt wurde, liegt mit einem Wert von 40 deutlich
{iber den zu erwartenden hydraulischen Gradienten in-situ.

Bei den Schichtfugen ist von keiner erhdhten Aufreifgefahr auszugehen (vgl. Bild 5.14).
Es zeigt sich jedoch, daB bei kleinen Konsolidationsspannungen der AufreiBdruck bei
Proben mit Schichtfugen (HS- und VS-Proben) deutlich hoher liegt als bei Proben ohne
Schichtfugen (H- und V-Proben), dieser jedoch mit zunehmender Konsolidationsspannung
zur unteren Grenzlinie hinwandert.
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Bei Proben mit Schichtfuge trat der Bruch plétzlich und ohne Vorankiindigung ein.
Dagegen ging bei Proben ohne Schichtfuge dem Versagen eine lingere Sickerungszeit
mit mehrmals stagnierenden DurchfluBmengen voran, die einen gewissen Selbstheilungs-
prozeB vermuten lassen. Die zugehérigen totalen AufreiBdriicke zeigen jedoch keine
prégnanten Grofenunterschiede.
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Bild 5.16: Festlegung eines unteren charakteristischen hydraulischen
Zugfestigkeitswertes ¢,

AbschlieBend sei der Hinweis gegeben, daB die Riickrechnung der hydraulischen Zug-
festigkeit ¢, aus den Bestimmungsgleichungen in der Literatur, wie sie z.B. von TING
(1987) und Lo/KANIARU (1990) angegeben werden, nur unbefriedigende Ergebnisse
lieferte. Dies ist vorwiegend dadurch zu begriinden, daB die Gleichungen hauptsichlich
auf theoretischen Uberlegungen und/oder auf den Versuchsergebnissen an laborver-
dichteten Proben basieren, nicht auf feldverdichtete Proben iibertragbar sind und die
Zugfestigkeit materialspezifisch zu beurteilen ist.



106

5.4 Saugspannungsmessungen

Den Standsicherheitsberechnungen von Dimmen sowie den ermittelten Verformungs-
bildern zur Beurteilung der Rifisicherheit werden Scherfestigkeitswerte zugrunde gelegt,
die an wassergesittigten Proben bestimmt werden. Die unter Baustellenbedingungen
hergestellten mineralischen Dichtungskerne sind nach der Verdichtung jedoch nur
teilgesattigt und erfahren ihre zeitliche Aufséttigung u.a. durch das Ansaugen von
vorhandenem Kapillarwasser. Die GroBe der Saugspannung, die maBgeblich durch die
Porenstruktur und -gro8e beeinfluBt wird, sowie deren Abhingigkeiten von den Ein-
baubedingungen, ist somit fiir das Verformungsverhalten von Bedeutung.

Die Saugspannungen fithren zu einer scheinbaren Festigkeitserhohung, die bereits bei
geringer Wasserzufuhr plétzlich verloren gehen kann. Auf diesem Sachverhalt sind eine
Vielzahl von oberflichennahen Béschungsrutschungen begriindet: durch das Eindringen
von Niederschlagswasser in die Boschung konnen die urspriinglich vorhandenen negati-
ven Porenwasserdriicke sehr schnell abgebaut werden. So lassen sich auch die mit klassi-
schen Untersuchungsmethoden ermittelten Sicherheitsfaktoren <1,0 an Boschungen
erkliiren, die nur durch das Wirken der Saugspannungen iiber Jahre hinweg ihre Stabilitit
behalten.

Die in der Literatur angegebenen Werte beziehen sich meist auf natiirlich gelagerte
Boden und lassen sich aufgrund der unterschiedlichen Bodenstruktur nicht direkt auf
kiinstlich verdichtete Proben iibertragen.

Die Untersuchungen von Mou/CHU (1981) an laborverdichteten quellfahigen Tonproben
zeigen (Bild 5.17) aufgrund der unterschiedlichen Bodenstruktur, daf statisch verdichiete
Proben hohere Werte liefern als Proben, die mit dem kneading compactor aufbereitet
wurden. Die ermittelten Saugspannungswerte in mWS liegen hierbei im Dezimeterbe-
reich.

5.4.1 Versuchsergebnisse

Die Messungen der Saugspannungen wurden mit Tensiometern an iiber 70 LoBlehm-
proben unterschiedlicher Verdichtungsart (Labor-, Feldverdichtung) sowie an natiirlich
gelagerten Proben im Labor und in-situ durchgefiihrt (FERNANDEZ 1995).
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Bild 5.17:  Saugspannungsmessungen nach Mou/CHU (1981)

Die Ergebnisse lassen sich folgendermaBen zusammenfassen:

1. Die Saugspannungswerte zeigen grofe Bandbreiten, welche der unterschiedlichen
Porenverteilung in den Proben sowie dem schwankenden Feinkornanteil des Lo8-
lehms (Tonanteil: 15-32%) zuzuschreiben sind. Die gemessenen Werte liegen im
Bereich von 1-8 mWS und entsprechen den Wertangaben in der Literatur, wie sie

* u.a. von SCHULTZE/MUHS (1967) in Abhingigkeit des Korndurchmessers der Haupt-
bodenart und von VON Soos (1990) fiir verschiedene Hauptbodenarten angegeben
werden.

9. Die maximale Saugspannung wird bereits nach MeBzeiten von einigen Stunden er-
reicht (Bild 5.18).

3. Unabhéngig von der Verdichtungsart (Labor/Feld) ergeben sich bei den Laborver-
suchen deutliche Abhdngigkeiten vom Einbauwassergehalt sowie vom -luftporen-
anteil (Bild 5.19). Eine Abhangigkeit von der Trockendichte bzw. von der Anfangs-
porenzahl e, konnte nicht nachgewiesen werden.
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4. Bei den feldverdichteten Proben tendieren dic im Feld bestimmten Saugspannungen
im Vergleich zu den im Labor durchgefiihrten Versuchen zu groBeren Werten.
Natiirlich gelagerte Proben zeigten ein entgegengesetztes Verhalten.
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Bild 5.18: Zeitliche Entwicklung von Saugspannungen
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5. Bei der Bestimmung von Saugspannungen an Proben mit hohem Luftporenanteil muB
der Gasdruck im Boden bei mit der Atmosphére korrespondierenden Porenverbin-
dungen beachtet werden und wurde bei den hier durchgefiihrten Versuchen nicht
beriicksichtigt.

Die angegebenen Werte gelten vorwiegend fiir Trockenbecken, wo eine Aufsiitigung
durch die kapillare Saugkraft und eventuell auftretendes Niederschlagswasser aus der
Oberfliche stattfinden kann. Bei Dauerstauhaltungen ist eine wesentlich schnellere
Aufsittigung durch den hydraulisch wirksamen Einstaudruck zu erwarten.

Zusitzlich ist zu beachten, daB durch die Last aus der Uberschiittung eine Verkleinerung
des Luftporenraumes eine Verinderung der Saugspannungen verursacht werden kann.



Die undrinierte Scherfestigkeit

6.1 Allgemeines

Eine der wichtigsten EingangsgréBen zur Abschitzung des Spannungs-Verformungsver-
haltens von Dimmen sowie deren Standsicherheit sind die in Ansatz gebrachten Scherfes-
tigkeitsparameter. Dabei ist zu unterscheiden, ob die Belastung plstzlich und sehr schnell
auftritt oder sehr langsam abliuft. So kénnen sich die spannungsabhingigen Poren-
wasserdriicke bei sehr langsamen Belastungen abbauen. Hingegen wird bei den durch
geringe Durchlissigkeitsbeiwerte gekennzeichneten Dichtungsmaterialien eine Entwisse-
rung meist unterbunden, und es wird bei plétzlichen Belastungen die undrinierte (totale)
Scherfestigkeit maBgebend.

In Tabelle 6.1 sind die anzusetzenden Scherparameter fiir verschiedene Lastfille und
Bodenmaterialien Zusammengestellt:

S ™ — i
| Buuustand lnelleschanng [ o | 5
langsame Schiittung | . ¢ | ¢
I schneller Einstau [ @’
| T R N
H Betriebszustand Niﬂrigs_Iau o #_xp'. c’ o @ |
Bedenker | g0 J ¢
| I ’kschnelle Spiege_lﬂcung_ - “7 ¢ “
Schaden “» | qo‘,_c’; c:,,_t e L ‘|

Tabelle 6.1: Zusammenstellung der anzusetzenden
(SMOLTCZYK, BAUMANN 1984)

Scherparameter (erginzi)

Die einzelnen Scherparameter werden dabe; hauptsiichlich von der Belastungsgeschichte
vor dem Abscheren und der Art der Versuchsdurchfiihrung gepragt.

Um eine Ubertragbarkeit der Laborergebnisse auf die Situation in-situ zu
miissen die Belastungs-

gewidhrleisten,
und Drainierungsverhiltnisse im Triaxialversuch und im Feld
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aufeinander abgestimmt werden und bekannt sein.

Schwierigkeiten bereitet hierbei die Festlegung der zum Zeitpunkt der Untersuchung
vorhandenen Belastung in der Natur. Bereits nach der Verdichtung weist der Boden eine
totale Verdichtungsvorspannung auf, die nach NWABOUKEI (1984) vom Einbauwasser-
gehalt und der Verdichtungsenergie abhéngt: bei gleichem Wassergehalt nimmt die Vor-
spannung des Bodens mit zunehmender Trockendichte zu, bei gleicher Trockendichte mit
zunehmendem Wassergehalt ab.

Durch eine anschlieBende Aufsittigung des Materials baut sich diese totale Verdichtungs-
vorspannung in Abhingigkeit der wirksamen Konsolidationsspannung auf ein Minimum
ab: ist diese klein, so verursacht die Sattigung, unabhingig vom Verdichtungsgrad der
Probe, eine Volumenzunahme (Schwellen), die auf eine Hydratisierung von Tonminera-
lien und der Abnahme der effektiven Spannungen zuriickzufithren ist. Im Gegensatz dazu
verursachen groBe Konsolidationsspannungen eine Volumenabnahme bei der Aufsitti-
gung, welche zusdtzlich durch das Aufweichen der Tonaggregate und einer Reduktion
der totalen Vorverdichtungsspannung unterstiitzt wird.

Ein weiterer Aspekt ist die Schiittdauer und die Liegezeit des Dammes vor dem ersten
Einstau.

Bei kurzer Bauzeit, groBer Michtigkeit der konsolidierenden Schicht bzw. schnellem
Einstau wird im Regelfall davon ausgegangen, dafl die Porenwasserdriicke im Boden
noch nicht abgebaut sind und der Ansatz der Scherfestigkeit in Abhiingigkeit der totalen
Spannungen als ¢=0-Analyse durchgefiihrt werden kann (FRANKE/SCHUPPENER 1978).
Dabei muB beachtet werden, daf diese nicht ohne weiteres bei bindigen Béden mit steifer
bis fester Konsistenz und bei Entlastung der Probe unter den Vorspannungswert anwend-
bar ist, da ein gegebenenfalls schneller Ausgleich eines vorhandenen Porenwasserunter-
drucks mit seinen negativen Folgen auf die Standsicherheit nicht beriicksichtigt werden
kann.

Der Ansatz der Scherfestigkeit in Abhingigkeit der effektiven Spannungen erfolgt bei
langen Bauzeiten, gering michtigen Konsolidationsschichten oder bei Entlastungsvor-
gingen stark vorverdichteter Béden. Problematisch ist dabei die Festlegung der zum
Zeitpunkt der Untersuchungen wirksamen Spannung im Untersuchungshorizont, da hierzu
die GroBe des Porenwasserdrucks bekannt sein muf.

CouMoULOs/KORYALOS (1978) zeigen durch Berechnungen auf der Grundlage von
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Laborversuchen, da® die in-situ gemessenen Porenwasserdriicke kleiner sind als die
berechneten. Eine Ubertragbarkeit der Laborergebnisse auf die Feldbedingungen wurde
jedoch nicht fiberpriift.

PENMAN (1978) berichtet von Messungen an bestehenden Ddmmen, daB durch die im
Dreiphasensystem enthaltene Luft nach der Verdichtung sowie infolge nicht vollkommen
entliifteter MeBleitungen bei Verwendung offener MeBsysteme sehr grofie Porenwasser-
driicke vorgetiuscht werden.

Die Lebensdauer der MeBsysteme ist unterschiedlich: DEMELLO (1985) berichtet von
einem Komplettausfall eines geschlossenen MeBsystems nach bereits 6 Jahren und schidgt
deshalb vor, aus sicherheitstechnischen Gesichtspunkten und zum Zwecke der Vergleich-
barkeit der MeBwerte gleichzeitig unterschiedliche MeBsysteme einzusetzen.

Besondere Beachtung sollte der Behandlung von Proben im Triaxialgerit geschenkt
werden, die aus Dimmen entnommen wurden, um die zu bestimmenden Scherfestig-
keitswerte fiir eine Schadensanalyse zu verwenden. Im allgemeinen werden Proben zum
Ausgleich von Probenstérungen und zur Egalisierung des Wassergehalts vor dem Ab-
scheren auf die in-situ maximal vorhandene Spannung rekonsolidiert, wobei diese aus der
iiber dem zu betrachtenden Punkt stehenden Bodensiule berechnet wird. Durch eine
mogliche, damit einhergehende, Wassergehaltsabnahme kénnen die nachfolgend bestimm-
ten Scherfestigkeitsparameter gegeniiber den wirklich vorhandenen Werten im Damm-
korper iiberschitzt werden.

So ist bei der Festlegung der Rekonsolidationsspannung insbesondere deshalb grofite Vor-
sicht angebracht, weil ausgefiihrte Messungen an bestehenden Dédmmen mit Héhen von
70 und 90 m belegen (PENMAN IN HIGHT/FARRAR 1978, COUMOULOS/KORYALOS 1978),
daB die berechneten Vertikalspannungen in der Dammaufstandsflache infolge Spannungs-
umlagerungen und Gewdlbewirkungen um bis zu 50% reduziert werden kdnnen.

Zausitzlich ist die im Feld vorherrschende anisotrope Belastung bei der Festlegung der
Rekonsolidations- und Konsolidationsbedingungen zu beriicksichtigen: LowE (1967)
empfiehlt bei isotroper Konsolidation im Labor nur 3/4 des im Feld auf die Probe
wirkenden Uberlagerungsdruckes anzusetzen.

Aufgrund der geringen Durchléssigkeitswerte reagieren bindige Boden im Gegensatz zu
nichtbindigen Boden bei Belastungsénderungen durch Porenwasserdriicke. In Abhéngig-
keit der Drinagebedingungen sind dazu zwei Grenzzustinde zu betrachten:
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1. Bei sehr langsam ablaufenden Belastungen (CD-Versuch) kann das Porenwasser aus
der Probe flieBen, und es treten dadurch keine Porenwasserdriicke auf. Die Volu-
menéinderungen durch Porenwasserabgabe sowie die auftretenden Volumeninde-
rungen beim Abscheren miissen bei der Auswertung jedoch beriicksichtigt werden.

2. Bei sehr schnell ablaufenden Belastungen hingegen treten bis zum Erreichen des
Bruch- oder Gleitzustandes aufgrund der kleinen Durchlassigkeitswerte keine Was-
sergehaltsanderungen auf. Im Triaxialversuch wird dies durch das undrénierte Ab-
scheren (CU- oder UU-Versuch) simuliert. Porenwasseriiberdriicke bei kontraktan-
tem Verhalten der Probe vermindern das hydrostatische effektive Spannungsniveau
und beteiligen sich nicht an der Abtragung der Deviatorspannung (KoniG 1985).
So zeigen die effektiven Spannungspfade normalkonsolidierter Boden eine erhéhte
Gefahr bei Bodenbelastungen unter undrinierten Bedingungen. Die im Versagens-
zustand aufnehmbaren Deviatorspannungen sind sehr viel kleiner als die unter
drinierten Bedingungen. Uberkonsolidierte Boden dagegen erhohen das effektive
Spannungsniveau durch die Ausbildung von Porenwasserunterdriicken und ermogli-
chen somit eine Aufnahme groBerer Deviatorspannungen.

6.2 Belastungsgeschichte und Kennzeichnung der Proben

In der Natur durchwandert das Bodenmaterial im Damm nach der Verdichtung die unter-
schiedlichsten Be- und Entlastungszustinde. Dabei wird die Bodenstruktur verandert und
das Festigkeitsverhalten beeinfluft.

Zur Simulation unterschiedlicher Zustinde wurde die in Bild 6.1 dargestellte theoretische
Belastungsgeschichte festgelegt. Darin eingezeichnet sind die untersuchten Probentypen
(F1, FIW, F2E), welche der in Kapitel 4.4 beschriebenen feldverdichteten Schittung
entnommen wurden. Zur Uberpriifung der Ubertragbarkeit der Scherfestigkeitswerte von
laborverdichteten Proben (L1, L1E) auf in-situ Verhiltnisse wurden zusiizlich im Labor
hergestellte Proben untersucht.

Der Entnahmezeitpunkt, der nachfolgend zur Charakterisierung der Anfangsporenzahl ¢,
herangezogen wird, ist ebenso eingezeichnet: die Proben F1 sowie die Proben L1E und
L1 wurden bei der Verdichtungskontrolle im Feld bzw. nach der Herstellung im Proctor-
gerit entnommen. Die Proben FIW und F2E wurden nach dem Versuchsende im Feld
entnommen und waren wihrend des GroBversuchs mit einer statischen Last von 300
kN/m? belastet.
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Bild 6.1: Theoretische Belastungsgeschichte der Proben (schematisch)

Somit sind die Proben F1 und L1 als erstbelastete Proben einzustufen, die Proben F1w,
F2E und LIE als iiberkonsolidierte Proben zu bezeichnen. In der Tabelle 6.2 sind die
Informationen zur Verdichtungsart, dem Herstellungsort und der Art bzw. GroBe der
Vorbelastung zusammengefaBt:

- e |
| Proben— Verdlchtungs— | Vexdlchtung?‘ Herstcllungs- Vorbelastung Belastungs- ]
L WP | gerdt aw oo | ozustand
statisch- ‘ .
“ Fi J»Glfbeuwalze dynamisch Feld . Verdichtung Erstbelastung
statisch- Verdichtung und 1. Wieder-
| FIw Grabenwalze dynamisch Feld 300 kN/m? statisch belastung
.| statisch- Verdichtung und
F2E Grabenwalze : Feld 300 kN/m? statisch; | 2.Entlastung
dynamisch A
“ | Rekonsolidation
L Proctorgerit stampfend Labor | Verdichtung Erstbelastung |
B Verdichtung und
H LI1E ‘ Proctorgerit stampfend Labor Rekonsolidation 1.Entlastung |

Tabelle 6.2:  Ubersicht der untersuchten Probentypen
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6.3 Versuchstechnik

Gegenstand der vorliegenden Untersuchungen ist die Bestimmung der Scherfestigkeits-
parameter im undrinierten 7ustand mit CU-Versuchen, die als Ergénzung zu den Unter-
suchungen von RILLING (1994) gedacht sind. RILLING untersuchte die effektiven Scherpa-
rameter unter dranierten Randbedingungen desselben Bodenmaterials.

Von besonderem Interesse ist hierbei, ob die Verdichtungsart, feld- oder laborverdichtet,
und die Belastungsgeschichte einen EinfluB auf die ermittelten Scherfestigkeiten haben.
Die Diskussion und der Vergleich der Ergebnisse finden sich in Kapitel 6.7.4.

Es wurden insgesamt 55 feldverdichtete und 33 laborverdichtete Proben untersucht. Die
Einbaudaten, Versuchsrandbedingungen und die wichtigsten Ergebnisse sind in den
Anlagen A bis E in Tabellenform und graphischer Form zusammengestellt.

Zur Erlangung aussagekraftiger Scherparameter ist nach ROWE (1972) speziell bei mit
eventuellen Rissen durchsetzten Proben eine ausreichende Probengrofe notwendig. Um
eine Probenstorung durch das Herausarbeiten kleinerer Probekorper aus den in-situ
entnommenen Sonderproben zu unterbinden, wurden fiir eine Versuchsserie jeweils Ein-
zelproben (h=12 cm; d=9,6 cm) mit anndhernd gleichen Wassergehalten und gleichen
Anfangsporenzahlen verwendet.

Durch die gedrungene Form dieser Sonderproben (hy/d,=1,2) kénnen zwischen den
Druckkappen und den Probenendfléchen Reibungs- und Adhiisionskrifte auftreten, die in
diesen Bereichen einen gestorten Spannungszustand verursachen. Der ungestorte Span-
nungszustand beschrinkt sich somit auf das mittlere Drittel der Probe. Diese Endflachen-
reibung 148t sich nach Untersuchungen von ROWE/BARDEN (1964) durch die Verwendung
reibungsmindernder Druckkappen weitgehend ausschalten. Eine genauere Beschreibung
der verwendeten Versuchstechnik befindet sich in der DIN 18137 Teil 2. Zur besseren
Drainage der Proben wurden diese zweiseitig an den Endfléchen und zusétzlich an der
Mantelflache durch Verwendung von Filterstreifen entwéssert.

Die angewandte Versuchstechnik soll nachfolgend kurz erlautert werden:
1. Nach DIN 18137 sind Scherversuche an wassergesdttigten Probekorpern durchzufiih-

ren, wenn davon ausgegangen werden kann, daB der Baugrund wassergesittigt ist
bzw. wihrend der Nutzung, wie im Falle eines Dammes, wassergesittigt wird.
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Die in der Natur langzeitlich stattfindende Aufsittigung der Proben wurde im Labor-
versuch durch Anwendung der Back-Pressure-Technik mit einem Sattigungsdruck
von 400 kN/m? kiinstlich beschleunigt. Die anschlieBend durchgefiihrien Versuche
zur Uberpriifung der Wassersdttigung lieferten B-Werte zwischen 0,97 und 1,0 und
lassen durch den Vergleich mit den erforderlichen Werten nach DIN 18137 Teil 2
auf eine praktisch vollstindige Probensittigung schlieBen.

2. Bei den nachfolgenden Versuchsabschnitten (Konsolidations-, Rekonsolidations- und
Abscherphase) wurde durch Beibehaltung des Sittigungsdruckes auf einem erhohten
Spannungsniveau gearbeitet, um zu gewihrleisten, da die im Porenfluid geloste
Luft in Ldsung blieb.

3. Bei der Konsolidationsphase der Proben muBten die Probenherkunft und die Belas-
tungsvorgeschichie (vgl. Bild 6.1) beriicksichtigt werden:

a) erstbelastete Proben (LI, F1), welche nur durch den Verdichtungszustand
gepragt waren, wurden zur Erzeugung des Anfangszustandes des Abschervor-
gangs mit den Seitendriicken o, konsolidiert.

b) F1W-Proben, die nach Abschluf des GroBversuchs entnommen wurden und
zusdtzlich einer maximalen statischen Belastung von 300 kN/m? wihrend der
Versuchsdurchfithrung unterlagen, wurden zur Uberpriifung des Vorbelastungs-
einflusses ohne eine Rekonsolidationsphase mit den Seitendriicken o, konsoli-
diert.

¢) die iiberkonsolidierten Proben (F2E, L1E) wurden mit einer Spannung von
0’ en =300 kN/m” rekonsolidiert und dann durch Riicknahme der isotropen Bela-
stung auf die gewiinschten Seitendriicke o, konsolidiert.

Die volumetrischen Verinderungen der Proben wihrend des Séttigungsvorgangs sowie
der anschlieBenden Re- bzw. Konsolidierungsphase wurden iiber die Messung des Zell-
wassers durch eine automatische VolumenmeBanlage und eine manuell durchgefiihrte
Pipettenmessung erfafBt.

Zur Erfassung der Volumeninderungen beim Aufbringen der Versuchsspannungen,
welche auf die Gesamisteifigkeit des Drucksystems der Versuchsanlage zuriickzufiihren
waren, wurden Nullmessungen mit Probendummies mit den in den einzelnen Versuchen
durchfahrenen Spannungszustinden durchgefiihrt und die eigentlichen MeBwerte kor-
rigiert.
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Der entscheidende Vorteil von CU-Versuchen an gesattigten Proben ist, daf neben den
totalen Scherparametern ¢, und ¢, in Abhiingigkeit von der Konsolidationsspannung auch
die effektiven Parameter unter geringerem Zeitaufwand als bei drinierten Versuchen
bestimmt werden konnen.

Um jedoch realistische effektive Werte zu erhalten, miissen die Porenwasserdruckmes-
sungen richtig durchgefithrt werden: die konventionelle Messung von Porenwasser-
driicken an Triaxialproben nur an den Probenenden unterschitzt unter Umsténden den
wirksamen Porenwasserdruck in der Bruchfuge: SKEMPTON ET AL (1965) berichteten,
daB an einer Probe (hy/d,=2) im undranierten Zustand erst nach 7 Tagen Abscherzeit ein
Ausgleich des Porenwasserdrucks zwischen der Probenmitte, also im Bereich der
Scherfuge, und dem Probenende, dem Mefbereich fiir den Porenwasserdruck, stattfand.

Damit war eine Wassergehaltszunahme von 1 % in der Scherzone verbunden, welche eine
EestigkeitseinbuBe von ca. 15 % gegeniiber schnell gefahrenen Versuchen von 15 Minu-
ten mit sich brachte.

MARSLAND (1977) und andere Autoren belegen durch eine Vielzahl von Versuchen, daf
eine Porenwasserdruckegalisierung in Versuchsproben von nahezu 100% durch die
Verwendung von Proben mit Endflichenschmierung, Verhiltnis von hy/d, = 1 sowie einer
Entwisserungsmoglichkeit in die Mantelfliche und kleinen Versuchsgeschwindigkeiten
gewihrleistet werden kann. Diese Vorgaben wurden bei den hier durchgefiihrten Ver-
suchen beriicksichtigt.

Eine Ubersicht (Bild 6.2) iiber den Einfluf der Verformungsgeschwindigkeit auf die un-
dranierte Scherfestigkeit eines Tones gaben SKEMPTON/BISHOP (1954). Dargestellt sind
typische Geschwindigkeiten der Baustellenfahrzeuge, schnell gefahrener Labor- und
Feldversuche. Eine Porenwasserdruckegalisierung ist nur bei langsam gefahrenen
Laborversuchen und im Feld gewihrleistet. Nach VAUGHAN (1978) wird die totale
Kohision durch schnell gefahrene Versuche um einen maximalen Faktor von 1,7 iiber-
schatzt. Dieser kann bei sandigen Tonproben weitaus geringer ausfallen.

Die Abschitzformel in Tabelle 2 der DIN 18137, Teil 2 sowie die daraus bestimmte
grofte zulassige Vorschubgeschwindigkeit gilt jedoch nur fiir Normalproben mit 10 cm’
Querschniit, einer Héhe von 7,2 cm und mit einem Verhiltnis hy/dy=2, sowie bei einer
radialen und einseitigen Entwésserung.
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Fiir unterschiedliche Entwiésserungsbedingungen und Probenabmessungen findet man in
HEAD (1986) die zur Bestimmung des Konsolidierungsbeiwerts c, notwendigen Berech-
nungsparameter. Daraus lassen sich fiir unterschiedliche Versuchsrandbedingungen und
-typen die maximal zulissigen Vorschubgeschwindigkeiten ermitteln.
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Bild 6.2: EinfluB der Verformungsgeschwindigkeit nach SKEMPTON/BISHOP (1954)

Bei den hier durchgefithrten Versuchen wurde die maximal zuldssige Vorschubgeschwin-
digkeit v,,, aus den Konsolidationsverlufen (Bild 6.3) abgeschitzt.

Aus den Versuchsergebnissen stark iiberverdichteter Proben mit kieinem Durchlissig-
keitsbeiwert wurde, unter Beriicksichtigung der Probenabmessungen und der zweiseitigen
und radialen Entwisserung, eine Abschergeschwindigkeit von 0,05 mm/min festgelegt.

Die Geschwindigkeitsabhangigkeit der totalen Kohasion ¢, wurde mit der Methode von
GUDEHUS/LEINENKUGEL (1978) an einzelnen Versuchen durch die sprunghafte Anderung
der Versuchsgeschwindigkeit tberpriift. Der ermittelte charakteristische Zighigkeitsindex
I, ergab sich zu 2,4% und stimmt mit den Ergebnissen von RILLING (1994) iiberein.
Eine Reaktion des Porenwasserdrucks auf die Geschwindigkeitséinderung war nicht zu
verzeichnen. Gemessene Anderungen sind nach BISHOP/HENKEL (1962) hauptsichlich auf
das zeitverzogerte Ansprechen der Mefigeber zuriickzufithren.
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c,=50 KN/m?

5 =100 KN/m®

o =200 KN/m’

20
t =35 min -> v=0,08 mm/min vVt [min}

Bild 6.3: Bestimmung der zuldssigen Verformungsgeschwindigkeit

6.4 Bestimmung der Vorbelastungsspannungen

Natiirlich gelagerte Boden erhalten durch ihre geologische Vorbelastung eine Vorspan-
nung, die durch nachfolgende chemisch-physikalische Vorgénge beeinflufit wird.

Kinstlich verdichtete Boden sind durch den Verdichtungsvorgang qualitativ ebenso durch
eine Vorbelastungsspannung geprigt. Da das Verformungsverhalten des Bodens dadurch
maBgeblich beeinfluBt werden kann, soll nachfolgend kurz darauf eingegangen werden.

Wird ein verdichteter Boden mit einer kleineren Spannung als der Vorbelastungsspan-
nung belastet, so spricht man von einer Wiederbelastung, und der Boden verhilt sich
elastisch. Erst nach Uberschreiten der Vorbelastungsspannung wachsen die plastischen
Verformungen mit zunchmender Last allmihlich an.

Im Oedometerversuch auBert sich dies in einem Steilerwerden der Druck-Setzungslinie
und einem voriibergehenden Abfall des Steifemoduls bei zunehmender Belastung.
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Zur Bestimmung der totalen Vorbelastungsspannung des feldverdichteten und teilgesittig-
ten Bodenmaterials wurden sofort nach dem Verdichtungsvorgang ungestorte Sonder-
proben entnommen, um daran Oedometerversuche im Labhor durchzufithren. Die Proben
deckten hierbei Anfangsporenzahlen € zwischen 0,52 und 0,56 ab. Durch Aufbringen

kleiner Lastinkremente konnten Vorbelastungsspannungen von 8010 kN/m? bestimmt
werden (Bild 6.4).
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Bild 6.4: Bestimmung der totalen Vorbelastungsspannung
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Zusitzlich konnten im Verlauf des GroBversuchs (mittlere Einbauporenzahl e=0,54 ,
vgl. Tabelle 4.2) aus der Belastung und Vertikalverformung der Mittelfundamente die
Druck-Setzungslinie und die dazugehorige Druck-Steifemodul-Linie erstellt werden. Die
daraus ermittelte Vorbelastungsspannung liegt bei 80 kN/m? (Bild 6.4).

Als Vergleichswert kann hierzu die Vorbelastungsspannnung aus der Bestimmungsformel
(14) fir einen feldverdichteten Boden (St. Croix Clay, Tonanteil 34%, w,.=40%,
wp=18,4%) nach LIN/LoveLL (1981) berechnet werden:

P, = -160,99 - 0,00063 w* P + 27,04 P’ R® = 0,87 (14)

Mit dem Einbauwassergehalt von w=16,5% nach Tabelle 4.2 und dem nach Hersteller-
angaben berechneten nominellen Anprepdruck des verwendeten Verdichtungsgerites
(P=71kN/(0,85°1,0) m? = 83,5 kN/m?) berechnet sich die Vorbelastungsspannung Py
nach der Verdichtung zu 72 kN/ny’.

Da die Proben im eingebauten Zustand im Damm eine Belastung durch die Uberschiit-
tung und eine Aufséttigung erfahren, ist von besonderem Interesse, in welchem Mafle die
urspriinglich eingebrachte totale Vorbelastungsspannung der Verdichtung verindert wird.

Die effektiv noch wirksame Vorbelastungsspannung 1aBt sich an den effektiven Span-
nungspfaden der zunichst gesttigten und anschlieBend bei unterschiedlichen Konsolida-
tionsspannungen abgescherten Triaxialproben abschétzen. Bild 6.5 zeigt die typischen
Spannungsverldufe erstverdichteter und iiberverdichteter Proben.
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Bild 6.5: Spannungspfade beim CU-Versuch (voN Soos 1990)
a) erstverdichteter Boden, b) iiberverdichteter Boden
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Die Auswertung der Spannungspfade unterschiedlicher Probentypen zeigt folgendes:

1. Erstbelastete Proben (F1, L1), welche nur durch den Verdichtungszustand geprigt
waren, zeigten bei den Konsolidationsspannungen bis 50 kN/m? tiberverdichtetes, bei
hoheren Konsolidationsspannungen erstverdichtetes Verhalten.

Dies deutet auf eine noch vorhandene effektive Vorspannung hin, die gréfer 50
kN/m? sein mu8.

2. Die wiederbelasteten, nicht rekonsolidierten F1W-Proben, die nach dem Ende des
GroBversuchs entnommen wurden und vormals mit einer Spannung von 300 kN/m?
belastet waren, hatten ein dhnliches Verhalten. Stark iiberverdichtete Proben neigten
bei einer Konsolidationsspannung von 100 kN/m? zusitzlich zu iiberverdichtetem
Verhalten.

3. Die rekonsolidierten Proben (F2E, L1E) wiesen vorwiegend iiberverdichteten Cha-
rakter auf.

Bei den nicht rekonsolidierten gesittigten Proben kann als weiteres Merkmal fiir die im
Boden noch vorhandene effektive Vorspannung der Zeitpunkt wihrend dem Abschervor-
gang gewertet werden, bei welchem erstmalig negative Porenwasserdriicke durch die
Tendenz der Probe zur Volumenvergréerung (Dilatanz) aufireten. Dazu sind in Bild 6.6
die ermittelten undrénierten Kohisionswerte ¢y bei Nullwerden des Porenwasserdrucks
in Abhéngigkeit von der Anfangsporenzahl €, aufgetragen.

Man erkennt, da8 der Abbau der totalen Vorspannung nach der Verdichtung nicht nur
von der Aufsittigung des Bodens abhingig ist, sondern auch durch die Konsolidations-
spannung beeinfluBt wird.

Fir gesttigte erstbelastete Proben (L1, F1) liegen die minimalen c,,-Werte in Abhiingig-
keit ihres Verdichtungsgrades zwischen 5 und 20 kN/m?, wobei die feldverdichteten
Proben geringfiigig groBere Werte aufweisen als die laborverdichteten Proben. Durch
Erhdhung der Konsolidationsspannung auf 50 kN/m? werden deutiich hdhere c-Werte
ermittelt, die im Bereich der totalen Vorspannungswerte liegen.

Vergleicht man dazu die Ergebnisse der F1W-Proben, so erkennt man, daB durch die
statische Auflast wihrend des Grofiversuchs keine wesentliche Erhohung der Vorspan-
nung zustande gekommen ist. Die minimalen c,-Werte liegen unabhiingig von der
Anfangsporenzahl bei 20 kN/m?.
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Bild 6.6: Undrinierte Kohision c,; beim Auftreten negativer Porenwasserdriicke

6.5 Volumeniinderungen

Da die Festigkeitseigenschaften des Bodens neben der Vorbelastungsspannung u.a.
maBgeblich durch Volumenanderungen beeinflut werden konnen, welche durch eine
zeitliche Aufséttigung des Materials durch Oberflichenwasser sow ie durch Kapillarwasser
moglich sind, soll nachfolgend nochmals kurz auf die Theorie und auf Versuchsergeb-
nisse anderer Autoren eingegangen werden.

Je nach Spannungszustand und -groBe erféhrt der Boden eine Verdichtung (Volumen-
abnahme) oder eine Auflockerung (Volumenzunahme).

ABEYESEKARA/LOVELL (1981) nennen als Einflubfaktoren den Einbauzustand des Bo-
dens, seine Quellfahigkeit sowie seine Fahigkeit, Wasser iiber die Ausbildung von
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Saugspannungen anzuziehen. Das Ma8 der Volumeniinderung wird zusitzlich durch die
physikalisch-chemische Verkittung infolge Verdichtung sowie der Auflast durch Uber-
schiittung geprigt. Nach DACRUZ (1963) erscheint vor allem wichtig, daB bei der Proc-
torverdichtung im Labor Vorbelastungsspannungen von iiber 300 kN/m? erzeugt werden
kénnen.

Die Verkittung der Bodenpartikel steht in direktem Zusammenhang mit der Einregelung
von Tonpartikeln, wie sie von Suspensionsproben (LAMBE/WHITMAN 1979) bekannt ist.
Durch Be- und Entlastungsvorginge kénnen diese verstirkt, abgeschwicht oder auch
zerstort werden (Thixotropie).

Den Einflu$ der Verdichtungsart - statische (Flockenstruktur) oder knetende Verdichtung
(disperse Struktur) - untersuchten SEED ET AL (1962) an sandigen Tonproben. Es zeigte
sich, daB Proben, die auf der trockenen Seite der Proctorkurve verdichtet wurden, iden-
tische Schwellcharakteristiken aufwiesen.

Die auf der nassen Seite verdichteten Proben wiesen ausgepragtere Schwellungen auf,
welche auf die Flockenstruktur zurtickgefithrt wurden. Auch der zeitliche Verlauf der
Schwellung wird durch die Verdichtungsart beeinflubt: statisch verdichtete Proben
schwellen schneller als knetend verdichtete.

Volumeninderungen wihrend des Abscherens von Triaxialproben duBern sich durch die
Porenwasserdruckentwicklung. Dichte Proben verhalten sich dilatant, und der Skempton-
parameter steigt mit zunehmender Konso]idationsspannung, abnehmendem Wassergehalt
sowie stagnierender Verdichtungsarbeit an. Dabei ist nach Cox (1978) die Makrostruktur
des Bodens zu beachten: trockene Boden mit groBen negativen Porenwasserdriicken sind
durch die Verdichtung an den Korn-zu-Korn Kontaktpunkten stark vorgespannt, jedoch
nicht in der Nihe der vorhandenen Luftporen,

Die in den verschiedensten Literaturstellen angegebenen mathematischen Ansétze zur Be-
stimmung der Volumeninderungen, die auf Messungen an isotrop konsolidierten Labor-
proben aus Triaxialversuchen sowie der vertikalen Volumeninderungen in Oedometer-
versuchen basieren, sind abhéngig vom untersuchten Bodenmaterial, insbesondere vom
Tongehalt und von der Tonmineralogie und lassen eine direkte ﬂbertragung dieser
Laborergebnisse auf die Feldsituation nur bedingt zu.

Trotz der in Didmmen herrschenden anisotropen Spannungszustinde reichen die ermittel-
ten GroBenordnungen jedoch aus, eine sichere Abschitzung der zu erwartenden Verinde-
rungen vorzunehmen sowie diese durch Festlegung der Einbaukriterien zu begrenzen.
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Eine erste Abschitzung der zu erwartenden Volumenzinderungen infolge Sattigung kann
iber das Schwellvermogen erfolgen. Legt man die aus der Klassifikation erhaltene
mittlere Plastizitit zugrunde, sind nach den Untersuchungen unabhéngiger Autoren
folgende Schwellpotentiale zu erwarten:

SEED ET AL (1962) 1,55 % mittleres Schwellpotential
2.9% mit Auflast 6,9 kN/m?

KREBS/WALKER (1971) 1,5-5 % mittleres Schwellpotential

CHEN (1988) 0,6 % mit Auflast 48 kN/m?
13 % mit Auflast 6,9 kN/m*

Die erhaltenen Werte decken sich mit den Angaben von MITCHELL (1976), denen der
Tonanteil und die Aktivititszahl (1,=Ip/Tonanteil) zugrundegelegt werden.

Unerwiinschte Setzungen durch die Aufsattigung des Bodens treten meist beim ersten
Einstau unzureichend verdichteter Ddmme bzw. zu hohem Luftporenanteil auf.

Die Grenze zwischen Schwellen und Kollabieren eines Bodenmaterials 1At sich nach
HoLtz/Kovacs (1981) in Abhingigkeit vom FlieBgrenzenwassergehalt und der Trocken-
dichte in-situ abschitzen (Bild 6.7). Danach sind die hier untersuchten Proben als Expan-

sionsproben einzustufen.
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Bild 6.7: Einstufung der untersuchten LoBlehmproben
nach HoLTz/Kovacs (1981)
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Die Volumeninderungen durch die Aufsdttigung und Konsolidation fiir erstbelastete
Proben (L1, F1) und F1W-Proben, die eine erste Wiederbelastung durchfahren, sind in
Bild 6.8 dargestellt.

Trotz der relativ grofien Streubreite erkennt man, da8 laborverdichtete Proben durch die
Aufsittigung ohne allseitigen Druck deutlich groBere Auflockerungen zeigen als feldver-
dichtete Proben. Mit zunehmender Konsol idationsspannung vermindert sich dieser Unter-
schied.

Die Beobachtungen an laborverdichteten Materialien, wie sie von JOHNSON/LOVELL
(1979) und HoLTZ/GIBBS (1956) gemacht wurden, und die Versuchsergebnisse von
SMOLTCZYK/SALDEN (1988) kénnen bestitigt werden:

Proben, die beziiglich des Proctoroptimums locker gelagert sind, weisen durch die
Wassersattigung und die Konsolidation und den Abschervorgang eine Verdichtung auf,
wihrend sehr dichte Proben schwellen und ihr Volumen vergroBern. Wachsender all-
seitiger Druck verstiirkt den Sackungsvorgang der lockeren Proben und unterdriickt die
VolumenvergroBerung der dichteren Proben.

Fiir die Praxis diirften die Unterschiede beziiglich der Verdichtungsart von untergeord-
neter Bedeutung sein, wenn das Bodenmaterial einer gewissen Belastung unterliegt.

Zusitzlich wurde das Verhalten bei einer Entlastung (L1E, F2E) untersucht, wie sie z.B.
beim Einstau eines Dammes durch die Auftriebswirkung zustande kommt (Bild 6.9).
Dazu wurden die Proben gesittigt, mit einer Spannung von 300 kN/m? rekonsolidiert und
anschlieBend auf unterschiedliche Spannungsniveaus entlastet.

Man erkennt, daB eine VolumenvergroBerung erst bei sehr groBen Entlastungen zu
verzeichnen ist. Die feld- und laborverdichteten Proben verhalten sich nahezu identisch
und weisen deutlich geringere Streubreiten als die erstbelasteten Proben auf, obwohl die
laborverdichteten Proben (L1E) bei diesem Vorgang eine erste, die feldverdichteten
Proben (F2E) eine zweite Entlastungsschleife durchfahren.

Wie bei den erstbelasteten Proben zeigt sich auch hier deutlich, daf der Einbauzustand
der Probe fiir die Volumenéinderung von groBer Bedeutung ist: die Auflockerungen sind
um so ausgeprégter, je dichter die Probe urspriinglich war.
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6.6 Effektive Scherparameter

Nach DIN 18137 Teil 1 ist bei der Bestimmung der effektiven Scherparameter aus CU-
Versuchen im Grenzzustand mit einem Zonenbruch zwischen normal- und iiberkonsoli-
dierten Proben zu unterscheiden. So gilt der Grenzzustand bei normalkonsolidierten
Proben als erreicht, wenn das maximale effektive Hauptspannungsverhiltnis erreicht ist.
Bei der Festsetzung des Grenzzustands iiberkonsolidierter Proben darf der Versuch be-
endet werden, wenn ein Anschmiegen des effektiven Pfades an die Mohr-Coulombsche
Bruchgerade erkennbar ist. Bei Nichterreichen des Grenzzustandes, welcher durch die
Verhinderung der Volumendehnung bedingt ist, ist eine Ermittlung der Grenzbedingung
bei einer festgelegten Verformung zuldssig.

Im Teil 2 der DIN 18137 hingegen werden Abbruchkriterien fiir den Abschervorgang an-
gegeben, welche den Porenwasserdruckverlauf bzw. das Erreichen einer maximalen Stau-
chung von £=20% zugrundelegen. Zur Bestimmung der effektiven Scherparameter wird
die gerade Umhiillende der effektiven Spannungspfade unabhingig vom Konsolidierungs-
grad herangezogen.

vON S00s (1990) schlégt als Abbruchkriterium das Erreichen des maximalen effektiven
Hauptspannungsverhaltnisses vor. Damit erhilt man aus den CU-Versuchen annéhernd
dieselben effektiven Scherparameter wie aus den drénierten Versuchen.

Diese Ubertragbarkeit wird von SCHULTZE/MUHS (1967) zusitzlich differenziert: bei
allen schluffigen Boden ist als Bruchbedingung (0,-05)max ANZusetzen, bei einigen Tonen
kann aber auch das Erreichen des maximalen Hauptspannungsverhéltnisses mafigebend

werden.

Da die Versuchsspuren (vgl. Anlagen A bis E) bis zu einer Stauchung von £=20% keine
Maxima der Hauptschubspannungsdifferenzen aufwiesen, wurden die Triaxialversuche
mit den als normalkonsotidiert zu bezeichnende Proben L1 und F1 aus o.g. Griinden mit
den folgenden Kriterien ausgewertet:

Da die Proben nach dem Ausbau aus dem Triaxialgerdt hauptsichlich Zonenbriiche
aufwiesen, wurde als erstes Auswertungskriterium das in der DIN 18137 Teil 1 angege-
bene Erreichen des maximalen Hauptspannungsverhiltnisses herangezogen.

Die mittleren effektiven Scherwinkel lagen bei den feldverdichteten Proben bei ¢’ =32,4°
und bei den laborverdichteten Proben bei ¢’=31,7 ° Die effektive Kohésion war mit
¢’ =11 kN/m? bei beiden Probentypen gleich grof.
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Als weiteres Auswertekriterium wurde das Anschmiegen der effektiven Spannungspfade
an eine gerade Umhiillende verwendet. Die effektiven Scherparameter weisen im Ver-
gleich zum ersten Auswertekriterium mit ¢’ =30,6° bzw. 29,9° einen um 1,8° niedrige-
ren Wert auf, bei der effektiven Kohision mit ¢’ =15 kN/m? einen nicht nennenswerten
héheren Wert auf.

Man erkennt, daf in Abhéngigkeit von den in der DIN 18137 angegebenen unterschiedli-
chen Auswertekriterien nur geringe Ergebnisunterschiede zu erwarten sind, welche fir
die Praxis eine untergeordnete Rolle spielen.

Wertet man sémtliche CU-Versuche unabhingig von dem chrkonsolidierungsgrad mit
der Mohr-Coulombschen Bruchbedingung aus und vergleicht die ermittelten effektiven
Scherparameter mit den Ergebnissen von RILLING (1994), die aus CD-Versuchen beim
Erreichen der maximalen Hauptschubspannung ermittelt wurden, zeigen sich folgende
Unterschiede:

1. Der von RILLING aus CD-Versuchen ermittelte effektive Scherwinkel ¢ liegt im
Mittel bei 25°+1,5° und ist relativ unabhingig von den Einbaubedingungen.
Der aus CU-Versuchen erhaltene Wert liegt mit 29,7+1,5° deutlich héher
(Bild 6.10a) und lBt sich den von RIVARD/GOODWIN (1978) und SMOLTCZYK/SAL-
DEN (1988) ermittelten Werten zuordnen (Bild 6.11).
Die Untersuchungsergebnisse von NWABOUKEI (1984) und BisHoP /BIERRUM (1960),
wie auch RILLING (1994) selbst, bestitigen, daB beim undrinierten Abscheren
héhere Reibungswinkel ¢’ bestimmt werden als im drénierten Zustand.

2. RILLING gibt in Abhéingigkeit der Einbaubedingungen im Feld charakteristische
effektive Kohasionswerte fiir den Lo8lehm an.
Bei den hier durchgefiihrten CU-Versuchen konnte diese Abhangigkeit nicht nach-
gewiesen werden. Da die untersuchten Proben vor dem undrinierten Abscheren
wassergesdttigt wurden und wihrend des Abscherens keine Maéglichkeit zur Entwis-
serung hatten, liegen die Ausbauwassergehalie deutlich héher als bei RILLING. Die
mittlere effektive Kohdsion lag bei ¢’=17+5 kN/m? (Bild 6.10b).
Auch NWABOUKEI (1984) ermittelt durch CU-Versuche kleinere effektive Kohisions-
werte als bei CD-Versuchen. Die bekannte Kohasionsabnahme mit zunehmendem
Wassergehalt, welche durch die unterbundene Drainagemoglichkeit unterstiitzt wird,
kann hierbei bestitigt werden.
Der EinfluB des Wassers auf die effektive Kohasion macht sich auch bei unterschied-
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licher Behandlung der Probe vor dem drénierten Abscheren bemerkbar: FIECHTER
(1995) beobachtet bei derselben Versuchsdurchfiihrung wie RILLING, daB die effekti-
ve Kohésion zuvor wasserdurchstrémter laborverdichteter Proben deutlich kleiner als
bei nichtdurchstrémten Proben ermittelt wird.
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Die Versuchsergebnisse zeigen, da die Drainagebedingungen bei der Ermittlung der
effektiven Scherparameter einen entscheidenden Einfluf haben.

Als weitere Ursache der unterschiedlichen Scherfestigkeitswerte ist die Volumenénderung
der Proben beim Abscheren zu nennen. Bei den durchgefithrien CU-Versuchen neigten
stark iiberverdichtete Proben und Proben mit zunehmendem Uberkonsolidierungsgrad zu
einer verhinderten Volumenvergroferung (Verdnderung der Gefligefestigkeit), die sich
durch die Ausbildung negativer Porenwasserdriicke dufierte. Diese Volumeninderungen
miissen beim drinierten Abscheren ebenso wie die Porenwasserabgabe als zusitzlich
geleistete Arbeit von deren Ergebnis abgezogen werden (ROSCOE/SCHOFIELD/WROTH
1958). Meist wird jedoch die Porenwasserabgabe bei CD-Versuchen vernachléssigt.

6.7 Totale Scherfestigkeit
6.7.1 Auswertungskriterien

Nach DIN 18137 werden die totalen Scherparameter aus CU-Versuchen beim Erreichen
des Grenzzustandes bei verhinderter Volumeninderung bestimmt, wenn die groBte
Hauptspannungsdifferenz q=o,-0, erreicht wird. Wenn diese jedoch erst bei sehr grofien
Verformungen (¢>>20%) erreicht werden kann und diese durch die Versuchstechnik be-
grenzt wird, ist wie auch fiir CD-Versuche die Festlegung eines Verformungskriteriums
zuldssig.

Bild 6.12 und Bild 6.13 zeigen die typischen Spannungsspuren der durchgefiihrten CU-
Versuche an wassergesittigten Proben.

Man erkennt, daB der Grenzzustand nicht vollig erreicht (Bild 6.13a) wird und die
maximale Hauptspannungsdifferenz {iber den Zustand mit maximalem effektivem Haupt-
spannungsverhéltnis hinaus monoton anwichst (Bild 6.13b). Dieses duktile Verhalten ist
durch den Zonenbruch gekennzeichnet und kann durch die bauchig gedrungene Form der
Ausbauproben bestitigt werden. Scherfugen konnten nicht lokalisiert werden.

Durch das geschlossene Porenwasserdrucksystem kann beim undrénierten Versuch kein
Porenwasser aus oder in die Probe flieBen. Wenn die Probe wihrend des Abschervor-
gangs zu einer Volumenabnahme neigt, so entwickelt sich ein positiver Porenwasserdruck
+Au (Bild 6.12). Der effektive Spannungspfad (ESP) liegt dabei links vom totalen Pfad
(TSP).
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Das hydrostatische effektive Spannungsniveau wird dabei vermindert, jedoch beteiligen
sich die Porenwasseriiberdriicke nicht an der Abtragung der Deviatorspannungen. Somit
ist bei maximal auftretenden Porenwasserdriicken unter undrinierten Entwésserungs-
bedingungen eine erhdhte Gefahr bei Belastungen gegeben (KONIG 1985).

Eine unterdriickte Auflockerung (Dilatanz) der Probe ZuBert sich durch die Ausbildung
eines negativen Porenwasserdruckes -Au (Bild 6.12 u. 6.13a), da ein NachflieBen von
Wasser aufgrund des geschlossenen Systems nicht moglich ist. Hier liegt der effektive
Spannungspfad (ESP) rechts vom totalen Pfad (TSP). Das damit verbundene erhohte
Effektivspannungsniveau ermdglicht eine erhohte Aufnahme der Deviatorspannungen.

Diese scheinbare Festigkeitserhohung darf speziell im Dammbau nur dann angesetzt we-
den, wenn dieser Unterdruck stets vorhanden ist und weder bei der Ausfithrung noch im
Betrieb aufgehoben wird. Weiterhin ist zu beachten, daB die negativen Porenwasser-
driicke bei Standsicherheitsberechnungen automatisch mit eingehen, obwohl sie im Feld
eventuell schnell abgebaut werden konnen (SCHEFFLER 1969).

Somit kénnen fiir die Bestimmung der undrinierten Kohésion verschiedene Auswertever-
fahren herangezogen werden.

Die nachfolgend diskutierten Grenzzustinde zur Bestimmung der undrinierten Kohésion
c, sind in Bild 6.14 dargestelit. Die Ergebnisse sind in den Anlagen A bis E in tabella-
rischer Form zusammengestellt.

Grenzzustand G1:

Die totale Kohiision ¢,, wird beim Erreichen des maximalen Porenwasserdruckes
bestimmt.

Diese Bestimmungsmethode liegt auf der sicheren Seite und ist als konservativster
Ansatz einzustufen, Nach KONIG (1985) sind vollstindig undrinierte Zustinde in der
Natur recht selten. Fir die zutreffende Beschreibung des in-situ-Verhaltens bindiger
Boden sind Entstehung, Dissipation und Ausbreitung der Porenwasserdriicke von
gleichrangiger Bedeutung. Schon wihrend des Belastungsvorgangs kann an einer
Schichtgrenze oder durch eine Wassergehaltsegalisierung Porenwasser in durchléssige-
re Randbereiche abflieBen, so daB sich der Porenwasseriiberdruck lokal nicht in voller
GroBe aufbauen kann. Andererseits wird in anderen Zonen erst mit einer gewissen
Verzogerung nach der Lastaufbringung der maximale Porenwasserdruck erreicht.
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Der maximale Porenwasserdruck trat bereits bei axialen Stauchungen <6% auf. Nach
SMOLTCZYK (1993) ist zu beachten, dafl die maximalen Porenwasserdriicke im ebenen
Verformungszustand bei wesentlich kleineren Stauchungen auftreten kénnen als im
axialsymmetrischen.

[kN/m’]
]
i

undranierte Kohésion ¢

Porenwasserdruck Au [kN/m’]

axiale Stauchung [%)]

Bild 6.14: Definition der Grenzzustande G1 bis G3
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Grenzzustand G2:

Die totale Kohiision c,, wird bei einer axialen Stauchung von 20% bestimmt.
Dieses im Regeifall zur Anwendung kommende Verformungskriterium ist nur dann
zulissig, wenn diese Verformungen in-situ schadlos erreicht werden konnen und in
diesem Grenzzustand ausgeschlossen werden kann, da8 durch eventuell entstehende
Risse die Systemdurchlassigkeit negativ beeinflubt wird.

Wie Finite Elemente Studien und Messungen an Ddmmen mit geringer Hohe bestiti-
gen, ist in vertikaler Richtung bei sachgerechter Verdichtung mit bezogenen Setzungen
in der GroBenordnung von 1% zu rechnen. Durch den Einstau sind Horizontalver-
formungen im cm-Bereich zu erwarten.

Grenzzustand G3:

Treten negative Porenwasserdriicke auf, so wird die totale Kohiision ¢; zu dem
Zeitpunkt bestimmt, bei welchem der Porenwasserdruck den Wert Null erreicht.
Die scheinbare Festigkeitserhohungen infolge negativer Porenwasserdriicke bleibt in
diesem Grenzzustand unberiicksichtigt.

Negative Porenwasserdriicke treten bei erstbelasteten Boden hauptséchlich bei geringer
Konsolidationsspannung auf, die kleiner als die effektive Vorbelastungsspannung ist,
sowie bei iiberkonsolidierten Boden bei grofen Entlastungsvorgéngen.

Wird bei erstbelasteten Proben die aus der Verdichtung und anschlieBender Sittigung
noch vorhandene effektive Vorspannung nicht durch die aufgebrachte isotrope Kon-
solidationsspannung iberdriickt, so bleibt diese wirksam und die Probe erfahrt beim
Abscheren eine Entlastung.

Durch die Rekonsolidation wird die Vorspannung aus Verdichtung und Sittigung um
so deutlicher iberdriickt, je lockerer der Einbauzustand der Probe war.

Bild 6.15 zeigt die Grofe der axialen Stauchungen & beim Einsetzen von negativen
Porenwasserdriicken.

Ein Vergleich der undrinierten Kohasionswerte in den Grenzzustinden G2 und G3
(Bild 6.16) zeigt, daB dic Unterschiede bei einem Faktor zwischen 1 und 4,5 liegen und
in Abhingigkeit von der Konsolidationsspannung unterschiedlich zu bewerten sind.

Bei Proben ohne Auflastspannung, wie sie fiir Oberflichenabdichtungen und vollstindige
Entlastungen maBgebend werden, treten die groften Unterschiede auf, wobei laborver-
dichtete Proben deutlich geringere Unterschiede aufweisen als feldverdichtete Proben.
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Mit zunehmenden Konsolidationsspannungen auf 50 und 100 kN/m? nehmen die Verhal-
nisse C/cys auf Werte zwischen 1 und 1,8 ab. Somit kann in der Praxis fir diesen Span-
nungsbereich durch Verwendung eines charakteristischen Wertes, der im Verhiltnis
>1,8 unter dem MeBwert liegt, das Aufireten von negativen Porenwasserdriicken

beriicksichtigt werden.

Die Bedeutung des Einbauzustandes der Proben verdeutlicht Bild 6.17.
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Bild 6.17: Undrinierte Kohéision und Porenwasserdriicke im Grenzzustand G1 und
G2 in Abhingigkeit des Einbauzustandes bei o, =0 kN/m?
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Hier wurden die ermittelten undrinierten Kohisionswerte fiir die Grenzzustinde G1 und
G2 sowie die dazugehorigen Porenwasserdriicke in Abhingigkeit von der Anfangs-
porenzahl e, fiir eine Konsolidationsspannung von a.=0 aufgetragen.

Beim Auftreten der maximalen Porenwasserdriicke (Grenzzustand G1) liegen die un-
dranierten Kohisionswerte c,, unabhiingig von ihrem Einbauzustand zwischen 5 und 20
kN/m?, und es treten nur geringe Porenwasseriiberdriicke auf.

Im Grenzzustand G2 (=20 %) hingegen wird der Einbauzustand der Probe mafigebend.
Stark iber- und stark unterverdichtete Proben weisen nahezu unabhéngig von ihrer
durchfahrenen Belastungsgeschichte die groBten undrénierten Kohisionswerte ¢, auf, die
mit sehr groBen negativen Porenwasserdriicken verbunden sind. Die Minima liegen dabei
mit einer Anfangsporenzahl von ca. e=0,54 im Bereich der optimalen Proctordichte des
LoBlehms.

Die erstbelasteten Laborproben ohne Auflast zeigen ein anderes Verhalten und weisen
geringere undrinierte Kohisionswerte € sowie Porenwasserunterdriicke u, auf, die
jedoch ebenfalls vom Einbauzustand der Probe abhiingig sind.

Eine Anisotropie der horizontal entnommenen Proben (H-Proben) bzw. der Horizontal-
proben mit Schichtfugen (HS-Proben) konnte nicht nachgewiesen werden.

6.7.2  Erstbelastete Proben
Die Probentypen L1 und F1 (vgl. Bild 6.1) sind als erstbelastete Proben einzustufen.

In Bild 6.18 und 6.19 sind die ermittelten undranierten Kohisionswerte c,, , und die dazu
gehorigen Porenwasserdruckbeiwerte Aj3=u,,/2¢c,, in Abhingigkeit von der Kon-
solidationsspannung o, und der Anfangsporenzahlen & fiir unterschiedliche Verdichtungs-
arten gegeniibergestellt.

Zusitzlich ist die Abhéingigkeit der undrinierten Kohssion vom Ausbauwassergehalt w,
aufgezeichnet und der Zusammenhang iiber Regressionskurven beschrieben,

Man erkennt, daf fiir bestimmte Spannungsbereiche ein nahezu linearer Zusammenhang
zwischen der Konsolidationsspannung 0, und der undrinierten Kohision besteht, wie er
von SMOLTCZYK/SALDEN (1988) fiir vorbelastete Béden beobachtet wurde.

Ebenso zeigt sich, daB die undranierten Kohasionswerte um so groBer sind, je giinstiger
der Einbauzustand war.
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Bild 6.18: Abhingigkeiten der undrinierten Kohision ¢, im Grenzzustand G1
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Bild 6.19: Abhangigkeiten der undréinierten Kohasion ¢, im Grenzzustand G2
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Hinsichtlich der Verdichtungsart sind fir die undrénierten Kohésionswerte keine gravie-
renden Unterschiede zu erkennen. Somit kénnen fiir Frstbelastungszustinde des unter-
suchten Loblehms die Werte in-situ vorab aus laborverdichteten Proben bestimmt wer-
den. Die bekannten linearen Abhingigkeiten der undrénierten Kohdsionswerte C,, von
den Ausbauwassergehalten kénnen durch die groBen Korrelationskoeffizienten R bestitigt
werden.

Der Vergleich des Porenwasserdrucks bzw. des Porenwasserdruckbeiwertes A, , zeigt,
daB sich die aus der Literatur bekannte Problematik der Vorausbestimmung eines Poren-
wasserdrucks in-situ aus laborverdichteten Proben durch groBere Streubreiten bemerkbar
macht und eindeutige einbauabhingige Entwicklung des Porenwasserdrucks nicht erkenn-
bar sind.

In der Literatur findet man zahlreiche Bestimmungsgleichungen fiir die undrénierte
Kohasion c,. Wie die nachfolgenden Vergleiche der fiir den LoBlehm bestimmten un-

drinierten Kohasionswerte zeigen werden, sind diese Gleichungen nicht allgemeingiiltig.

SKEMPTON (1957) beschreibt die Scherfestigkeit c, des undrinierten Bodens fiir erstver-
dichtete Boden mit der Gleichung (15):

¢, = (0,11 + 0,0037 I)) v 2 (c, in kNIm*, I, in %) 15

CARRIER/BECKMAN (1984) geben nachfolgende Bestimmungsgleichung (16) in Abhingig-
keit einer Vielzahl von Eingangsparametern an:

6.33

.o 0,160
u am
0163 « Sl ¥
I, (4,14 + Ii) (16)

A

(mit w,, I in %, 1, als Dezimalbruch erhilt man c, in der Einheit von o,,,)

In Bild 6.20 sind die mit den Gleichungen (15) und (16) berechneten Werte aufgetragen.
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Ein Vergleich mit den unteren Grenzwerten der ermittelten undrinierten Kohisions-
werten c,; und c,, zeigt deutlich, daB der untersuchte LoBlehm sogar im Grenzzustand
G1 beim Auftreten des maximalen Porenwasserdrucks deutlich groBere Werte aufweist.

150 T

100

o, [kN/m?]
Bild 6.20: Vergleich unterschiedlicher Bestimmungsmethoden in Abhingigkeit von
der Konsolidationsspannung o,
ScHULTZE (1975) gibt in Abhingigkeit des Wassergehalts folgende Berechnungsformel

(17) an:
R=0,52

“log ¢, = 3,23 - 344w
a7

(w als Dezimalbruch, c, in kN/m*)

Einen direkien Zusammenhang zwischen der Konsistenz I, und der undrinierten Kohi-

sion beschreiben WROTH/WooD (1978) mit der Gleichung (18):

¢, =170 exp [4,6 (I, - 1)]
(18)

(I als Dezimalbruch, c, in kN/m?)
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Die Bandbreite der undrinierten Kohision c, in Abhingigkeit vom Wassergehalt bzw.
von der Konsistenz ist in Bild 6.21 dargestelit.

500 T T T T T T T T
L c_: @F1 =Ll
400 T~ __ G Nachgy, cu2. oF1aLl
— — \u’tZS (1975) ul’ .
‘€ 300- T~ A
£ —
=
o 200 ¢ nach Wroth/Wood (1978) -
u -
100
0.l _

23

Ausbauwassergehalt w [%]

Bild 6.21: Vergleich unterschiedlicher Bestimmungsmethoden
in Abhangigkeit vom Wassergehalt

Die Formel (17) nach SCHULTZE (1975) iiberschitzt die ermittelten c,-Werte bei weitem.

Die Bestimmungskurve nach WROTH/WooD (1978) hingegen iiberschitzt die ermittelten
Werte im Grenzzustand G1 bei groBeren Wassergehalten nur mit einer als gering zu
bezeichnenden Bandbreite. Die c,,-Werte werden mit kleiner werdenden Wassergehalten

zunchmend unterschétzt.

AbschlieBend sollen die undréinierten Kohdsionswerte des als leicht- bis mittelplastisch
einzustufenden Loglehms mit den Angaben in der DIN 1055 (Bild 6.22), die auch in der
DIN 1054-100 (VORNORM) in Abhangigkeit von der Bodenart und fiir bestimmte Konsis-
tenzbereiche angegeben sind, verglichen werden.

Wie Bild 6.22 zeigt, sind die fiir einen leichtplastischen Ton angegebenen Werte als
untere Grenzwerte einzustufen. Bei steifer Konsistenz des LoBlehms liegen die Rechen-
werte deutlich auf der sicheren Seite.
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Bild 6.22: Vergleich mit den Rechenwerten der DIN 1055
bzw. DIN 1054-100 (Vornorm)

6.7.3  Uberkonsolidierte Proben

Die Probentypen L1E, F2E und F1W (vgl. Bild 6.1) sind aufgrund ihrer Belastungs-
geschichte als tiberkonsolidierte Proben einzustufen.

Mit einer maximalen Auflastspannung aus dem Feldversuch bzw. mit einer Rekonsoli-
dationsspannung im Labor von ¢’, = 300 kN/m? und den Konsolidationsspannungen im
Versuch o, = 50 bis 300 kN/m? liegen die untersuchten Uberkonsolidierungsverhaltnisse
OCR=¢’", /o, (Overconsolidation Ratio) zwischen 6 und 1.

Fiir die rekonsolidierten Proben (L1E, F2E) sind in Bild 6.23 und 6.24 die auf die Kon-
solidationsspannung normierten undréinierten Kohisionswerte Cy1,2 und die dazugehérigen
Porenwasserdruckbeiwerte A, ,=u, ,/2c,,, in Abhingigkeit vom Uberkonsolidierungs-
verhiltnis und den Anfangsporenzahlen e, dargestellt.

Im Grenzzustand G1 beim Auftreten des maximalen Porenwasserdrucks liegen die
normierten c,;- und die A,-Kurven der laborverdichteten Entlastungsproben eng beiein-
ander und lassen keine Abhéngigkeit von der Anfangsporenzahl erkennen.
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Bild 6.23: Abhingigkeiten der undrénierten Kohiision ¢, im Grenzzustand G1
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Entlastung von L1E - Proben Entlastung von F2E - Proben
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Die feldverdichteten Proben weisen deutlich grofere Streubreiten auf und lassen ebenso
keine Einbauabhiingigkeit erkennen.

Im Grenzzustand G2 bei Erreichen einer axialen Stauchung von 20 % werden einbau-
abhiingige Unterschiede der normierten ¢,,-Werte sichtbar. Je besser die Probe vormals
eingebaut war, d.h. desto geringer die Anfangsporenzahl war, desto grofiere cplo-Werte
sind zu erwarten.

Der Porenwasserdruckbeiwert A, der laborverdichteten Proben ist nahezu unabhingig
vom Einbauzustand der Probe. Feldverdichicte Proben zeigen um so groBere Poren-
wasserdriicke, je schlechter sie urspriinglich eingebaut waren.

Die Zusammenhange fiir die F1W-Proben, die eine erste Wiederbelastung durchfahren,
sind in Bild 6.25 dargestellt. Einbauabhingige Entwicklungen der undrinierten Kohé-
sionswerte c,,, sind wie bei den erstbelasteten und rekonsolidierten Feldproben zu
erkennen. Die groBe Streubreite der Porenwasserdruckbeiwerte A, , 148t keine eindeutige
Aussage zu.

Die ermittelten normierten c,-Werte liegen deutlich héher als die in der Literatur angege-
benen. So geben JAMIOLKOWSKI ET AL (1985) fiir die undrénierte Kohdsion c, fiir Boden
mit einer Plastizititszah! I, < 60% und mit relativ kleinen Uberkonsolidierungsverhalt-
nissen (OCR < 2) folgende Gleichung (19) an:

¢, = (0,23£0,04) OCR®® v z 19

Da diese Gleichung aus Fliigelsondierungen im Feld an Materialien aus 15 Dammschéden
ermiitelt wurde, ist der daraus bestimmte c,-Wert als Restscherfestigkeit zu interpretie-
ren.

Ein Vergleich (Bild 6.26) der errechneten Werte mit den eigenen Versuchsergebnissen
zeigt, daf der untersuchte LBlehm bei einem Uberkonsolidierungsverhaltnis OCR < 2
auch bei sehr kleinen Anfangsporenzahlen deutlich hohere cof/o-Werte aufweist.

Eine weitere Bestitigung fiir andere Dammbaustoffe 1aft sich aus den Ergebnissen von
SMOLTCZYK/SALDEN (1988) ableiten. Hier wurden Proben, die einerseits laborverdichtet
wurden und andererseits aus bestehenden Ddmmen entnommen wurden, untersucht. Die
Abhingigkeiten sind im Bild 6.27 zusammengefaft.
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6.7.4 Vergleich von labor- und feldverdichteten Proben

Labor- und feldverdichtete Proben zeigen unter dranierten Bedingungen nach RILLING
(1994) betrachtliche Unterschiede hinsichtlich der effektiven Kohisionswerte. So wird an
den im Labor verdichteten Proben eine nahezu doppelt so grofie effektive Kohision

ermittelt.

Nach VAUGHAN (1978) kommt ein Unterschied der Bodenstruktur dadurch zustande, daB
bei der Feldverdichtung groBere Materialbrocken in die Schiittung eingebaut werden,
ohne daB diese bei der Verdichtung zerstort werden. Andererseits werden im Labor die
Versuchsproben mit homogen aufbereitetem Material hergestellt und die verdichtete

Bodenstruktur ist dadurch wesentlich stabiler.

VAUGHAN (1978) faBt die moglichen Effekte auf die Materialeigenschaften folgenderma-

flen zusammen:

Parameter Effekt
driinierte Scherfestigkeit ¢’, ¢’ gering
eril
Durchiissigkeit gering .
(auBer wenn Macroporen vorhanden sind)
Konsolidation und Schwellen gering
Volumetr. Steifigkeit gering

undrinierte Scherfestigkeit ¢, ¢ , ¢

groB bei plastischen Boden; vermutlich abnehmend
bei steigender Abschergeschwindigkeit.

gering bei sandigen Tonen mit geringer oder
mittlerer Plastizitit

Porenwasserdruck (undriniert)

grof§

Scher-Steifigkeit

groB

Tabelle 6.3: Unterschiede durch die Verdichtungsart nach VAUGHAN (1978)

Untersuchungen nach HARPSTER (1978) zeigen, daf eine Vorausbestimmung der Feldpa-
rameter der verdichteten Schiittung an laborverdichteten Proben mit Vorsicht zu beur-
teilen ist, da unterschiedliche Bodenstrukturen vor dem Verdichtungsvorgang vorliegen.
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LIANG/LOVELL (1983) fiihrten Reihenuntersuchungen an einem leicht plastischen Boden
durch. Daraus wurden Bestimmungsgleichungen zur Vorhersage der Volumeninderun-
gen, der Scherparameter sowie des Skempton-Parameters entwickelt. Es zeigt sich, daB
unabhdngig von der Verdichtungsart (Feld/Labor) nahezu identische Gleichungen angege-
ben werden konnten, eine Ubertragung auf Béden anderer Plastizitit jedoch zu dber-
priifen ist.

Die Unterschiede beziiglich der Verdichtungsart kénnen fiir die erstbelasteten (L1, F1)
und fiir die iiberkonsolidierten und rekonsolidierten Proben (L1E, F2E) durch Gegen-
iberstellung der Versuchsergebnisse fiir Proben mit gleichen Belastungszustinden und
identischen Anfatgsporenzahlen e, folgendermafBen zusammengefaflt werden:

- Beim Vergleich der Volumeninderungen (Bild 6.28) zeigen sich nur geringe, ver-
nachléssigbar kleine Unterschiede, die vorwiegend bei kleinen Auflasten auftreten.
Eine direkte Ubertragung der Ergebnisse auf die Verhiltnisse in situ ist aufgrund der
unterschiedlichen Spannungsverhilinisse nicht méglich, jedoch lassen die erhaltenen
Werte eine erste Abschitzung des Verformungsverhaltens zu.
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Bild 6.28: Volumeninderungen bei unterschiedlicher Verdichtungsart

- Bei der Bestimmung der effektiven Scherparameter ¢’ und ¢’ (Bild 6.10) im undrénier-
ten Zustand konnten keine Unterschiede hinsichtlich der Verdichtungsart festgestellt
werden. Die Ergebnisse weisen denselben Streubereich auf.
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- Die Gegeniiberstellung der undrénierten Kohésionswerte c,; in Abhingigkeit von den
Anfangsporenzahlen e, und ihrer Verdichtungsart (Bild 6.29) zeigt, daf fiir den Erst-
belastungszustand (L1, F1) die Werte nahezu identisch und die an laborverdichteten
Proben bestimmten Werte z.T. deutlich niedriger sind als bei feldverdichteten Proben.
Die tiberkonsolidierten Proben weisen eine deutlich groBere Streubreite auf. Auch hier
werden an feldverdichteten Proben iiberwiegend groBere undrinierte Kohasionswerte
bestimmt als an laborverdichteten Proben, jedoch sind auch vereinzelt geringere Werte
zu erwarten, die in einer Grofenordnung von ca. 20 kN/m? liegen.
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Bild 6.29:

undrinierte Kohésionswerte bei unterschiedlicher Verdichtungsart
(¢, - Grenzzustand 1; ¢, - Grenzzustand 2)
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- Die Antwort des Porenwasserdrucks bei den Grenzzustinden G1 und G2 ist in
Bild 6.30 dargestellt. Im Grenzzustand G1 sind nur geringe Unterschiede zu erwarten.
Im Grenzzustand G2 ist eine deutlich gréBere Bandbreite von max. + 30 kN/m? bei
der Bewertung des in-situ zu erwartenden Porenwasserdrucks aus laborverdichteten
Proben zu beriicksichtigen.

In Kapitel 5.1 (vgl. Bild 5.1) konnte der Einflu8 der Verdichtungsart auf den Durch-
lassigkeitsbeiwert nachgewiesen werden. Feldverdichtete Proben weisen mit zuneh-
mender Anfangsporenzahl eine groBere Durchlissigkeit auf als laborverdichtete

Proben.
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Die gemachten Beobachtungen lassen den Riickschlup zu, daB bei den untersuchten Lof-
lehmproben fir die Volumenénderungen der effektiven und totalen Scherfestigkeits-
parameter fiir den undrinierten Zustand nur geringe Unterschiede hinsichtlich der Ver-
dichtungsart zu erwarten sind.

Einer Vorausbestimmung der Porenwasserdriicke aus laborverdichteten Proben auf den
Zustand in situ sind jedoch Grenzen gesetzt.

Eine Ubertragung der Ergebnisse auf Boden mit anderen bodenmechanischen Eigen-
schaften muB im Einzelfall iiberpriift werden.

6.7.5 Vergleich unterschiedlicher Bestimmungsmethoden im Feld

Neben der Bestimmung der totalen Kohision c, aus Triaxialversuchen im Labor kann
diese aus Feldversuchen ermittelt werden. In Betracht kommen hier neben der Fliigelson-
dierung (DIN 4096) die Messung mit der Drucksonde (DIN 4094).

Da zu Vergleichszwecken neben den Feldmessungen zusitzlich Messungen an Triaxial-
proben nach dem Abscheren durchgefiihrt wurden, muBite die GerategroBe darauf
abgestimmt werden. Aus diesem Grund kamen kleine handliche Geréte zum Einsatz, wie
die Handfliigelsonde H600 mit einer Fliigelabmessung von h x d; = 32mm x 16mm, die
vom Norwegischen Geotechnischen Institut in Oslo entwickelt wurde und eine Druck-
sonde in Form eines Taschenpenetrometers CL700 der Fa. Clockhouse Engineering Lid.
London mit einem Spitzendurchmesser von 6,3 mm und einer Eindringtiefe von 5,8 mm.

Die Plastizitit des Bodens wurde bei den Flilgelsondenmessungen {iber den Korrekturbei-
wert nach BJERRUM (1973) beriicksichtigt.

Untersuchungen von GHIONNA ET AL (1983) zeigen, daB sich die mit den oben genannten
Versuchsmethoden bestimmten Mefwerte nicht direkt vergleichen lassen, da unter-
schiedliche Verformungs- und Spannungspfade durchfahren werden und der an teilge-
sattigten Boden bestimmte c,-Wert einen im Feldversuch nicht meBbaren Anteil aus dem
Reibungswinkel ¢, enthilt.

Zur Beurteilung der Ubertragbarkeit unterschiedlicher Bestimmungsmethoden fiir den
untersuchten Lo8lehm wurden Fliigelsondierungen (Bild 6.31) und Penetrometermessun-
gen (Bild 6.32) an den wassergesittigten Triaxialproben nach dem Abschervorgang
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durchgefiihrt und zu den ermittelten cyu-Werten aus dem Versuch bei einer axialen

Stauchung von 20% ins Verhaltnis gesetzt (Bild 6.33).
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Bild 6.31: Messungen mit der Fliigelsonde im Labor
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Bild 6.33; Vergleich unterschiedlicher Bestimmungsmethoden im Labor

Die Messungen mit der Fliigelsonde und mit dem Penetrometer tiberschiitzten die im
Triaxialversuch ermittelten Werte bis zu einem Faktor von 1,8. Als untere Grenze kann
ein Faktor von 0,6 angegeben werden.

Zusatzlich wurden in der Schiittung beim Materialausbau in horizontaler Richtung iiber
150 Fliigelsondierungen mit der zusatzlichen Bestimmung der Restscherfestigkeit (Bild
6.34) mit den jeweils zugehorigen Wassergehalten durchgefiihrt. Der mittlere Séttigungs-
grad lag dabei bei 91,8% (vgl. Tabelle 4.2).

Vergleicht man die Regressionsgeraden aus den Feldversuchen mit jenen aus der Bestim-
mung an erstbelasteten Triaxialproben (Bild 6.19 unten), so erkennt man, dafl trotz der
grofien Streubreite bei den Sondierwerten und der unterschiedlichen Sattigungsgrade eine
relativ gute Ubereinstimmung besteht.
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Bild 6.34: Messungen mit der Fligelsonde in situ

6.8

Die Ergebnisse der durchgefiihrten Untersuchungen an LoBlehmproben hinsichtlich der
anzusetzenden Scherparameter, die zur Abschitzung des Spannungs-Verformungsverhal-
tens und zur Beurteilung der RiBsicherheit notwendig sind, lassen sich folgendermaBen

Zusammenfassung der Ergebnisse

zusammenfassen;

Kinstlich verdichtete Lé8lehmproben weisen nach der Verdichtung eine totale Vor-
spannung auf, die durch die Aufsittigung in Abhangigkeit von der Konsolidations-
spannung auf einen Minimalwert abgebaut wird.
Die ermittelten totalen Kohisionswerte ¢, sind neben dem Einbauzustand wesentlich
vom Ausbauwassergehalt abhingig, der in direktem Zusammenhang mit der aufge-
brachten Konsolidationsspannung in Verbindung steht. Wassergehaltszunahmen von
1% konnen Festigkeitseinbuien von iiber 20 % verursachen. Dies ist insbesondere

bei Wasserwegsamkeiten infolge RiBbildungen zu beachten,

Die totale Kohision ¢, muf fiir plotzliche Belastungen je nach zu betrachtenden
Grenzzustand sowie zulassiger Verformung bei verschiedenen Auswertekriterien
bestimmt werden.
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Bei Entlastungen, wie sie im Dammbau z.B. beim Einstau stattfinden konnen, ist der
scheinbare Kohisionsanteil, welcher durch negative Porenwasserdriicke erzeugt
wird, zu beachten. Dieser tritt vorwiegend bei stark {iberverdichteten Proben sowie
bei groBen Entlastungen unterhalb der noch vorhandenen Vorbelastungsspannung
auf.

Bei Anwendung der effektiven Scherparameter fir den undrinierten Zustand k6nnen
im LoBlehm ein Reibungswinkel von ¢’ = 28° ‘und eine effektive Kohision ¢’= 10
kN/m? als untere charakteristische Werte angesetzt werden.

Der LoBlehm zeigt bei der Bestimmung der totalen Kohésion, der effektiven Scher-
parameter sowie der Volumendnderungen in Abhingigkeit von der Verdichtungsart
(Labor/Feld) keine gravierenden Unterschiede.

Der Porenwasserdruck in situ kann, wie durch die Literatur bestitigt, nur grob aus
laborverdichteten Proben abgeschitzt werden.

Die Vergleichbarkeit der c,-Werte aus Fliigelsondierungen und Penetrometermessun-
gen mit den ermittelten Werten aus Triaxialversuchen ist als gut zu bezeichnen,
jedoch ist zur Erfassung der Varianz eine groBere Versuchsanzahl notwendig.



7 Zusammenfassung und Ausblick

7.1 Zusammenfassung der Ergebnisse

Bei der Sicherheitsbeurteilung von Staubauwerken sind die Standsicherheit sowie die
lokale und globale Dichtigkeit des Gesamtsystems fiir unterschiedlichste Belastungs-
zustinde zu liberpriifen.

Im Rahmen des neuen Sicherheitskonzepts werden die grundbauspezifischen Widerstinde
und Einwirkungen in der DIN V 1054-100 als charakteristische Werte ausgewiesen und
ergeben durch Beriicksichtigung von Teilsicherheitsbeiwerten die Bemessungswerte.
Eine Sonderstellung nimmt hierbei die Einwirkung des Fliissigkeitsdrucks ein: die
charakteristischen Werte der Spiegelhdhen werden durch ein additives Sicherheitselement
zur sicheren Seite hin korrigiert. Bei der Ermittlung des Wasserdrucks auf Bauteil- oder
Gleitftichen ist ggf. die Wirkung des strémenden Wassers zu beriicksichtigen.

Die Festlegung der GroBe fiir die additiven Sicherheitselemente ist bei hydraulischen Ein-
wirkungen von unterschiedlichen Risikofaktoren und bodenphysikalischen Einfliissen ab-
hingig.

Dies gab den Anla, durch Berechnungen sowie praktischen Versuchstechniken die
Festlegungskriterien am Beispiel eines Zonendammes geringer Hohe mit innenliegender
membranartiger Dichtung neu zu erortern.

In der vorliegenden Arbeit wurde zunichst das Lastabtragungsverhalten des Zonendam-
mes beim lagenweisen Schiitten, bei der Konsolidation und fiir den Lastfall Einstau mit
Finite Elemente Berechnungen studiert.

Durch die unterschiedlichen Steifigkeitsverhaltnisse der einzelnen Baustoffe und Bauteile
sowie durch die Formgebung des Kerns sind aus Lastumlagerungen resultierende Entla-
stungsvorgidnge zu erwarten, welche die hydraulische Sicherheit des Dammes bis zum
Versagen herabsetzen kénnen.

Folgende Problemzonen sind dabei zu unterschieden:

162
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Infolge der Aufhiingeerscheinungen (arching effect) erfahrt der wasserseitige Tonkern-
rand eine Entlastung bzw. Zugbelastung und wird beim Einstau der Gefahr des hydrauli-
schen AufreiBens (kydraulic fracturing) ausgesetzt.

Verringert sich dabei der zum Abbau des hydraulischen Potentials notwendige Sicker-
weg, so treten beim Uberschreiten des kritischen hydraulischen Gradienten am luftseiti-
gen Tonkernrand Erosionsvorgiéinge ein, die bis zum plotzlichen Versagen des Dichtungs-
systems fiihren kénnen.

Eine weitere Problemzone stellt der untere Teil des Tonkerns mit den darin eingebetteten
Bauteilen dar. Durch die eintretenden Gewdlbewirkungen kdnnen die wirksamen Eigen-
gewichisspannungen und der notwendige AnpreBdr.uck in den Kontakifugen von Dich-
tungsbauteilen soweit abgebaut werden (hydraulic separation), daB beim Einstau Umstrd-
mungsvorginge eintreten.

Im unkonsolidierten Zustand missen dazu die Porenwasseriiberdriicke durch den Ein-
staudruck Uberdriickt werden. Im konsolidierten Zustand des Dichtungsmaterials hin-
gegen ist die Gefahr der Umstromung weitaus groBer, da nur der effektive AnpreSdruck
zu liberwinden ist.

Die durchgefiihrten Laborversuche zur Bestimmung der kritischen hydraulischen Gra-
dienten und der hydrautischen Zugfestigkeit sowie die Untersuchungen zur Scherfestig-
keit wurden an einem feld- und laborverdichteten LoBlehm durchgefiihrt, der den
Materialanforderungen fiir mineralische Dichtungen entspricht.

Uber die Hydraulic-Fracturing Versuche konate fiir den feldverdichteten LoBlehm eine
untere charakteristische hydraulische Zugfestigkeit von 20 kN/m? nachgewiesen werden.
Die hydraulischen Zugfestigkeitswerte sind spannungsunabhingig und werden nur bei
hohen Verdichtungsgraden durch den Einbauzustand vergrofiert.

Die kleinsten bruchausldsenden Gradienten lagen mit einem Wert von 40 weit tiber den
in der Baupraxis zu erwartenden Gradienten.

Die Bruchwerte wurden durch die Indexversuche nach Davidenkoff bestatigt. Fir den
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit dauernd eingestauter Erdddmme sollte die
hydraulische Zugfestigkeit des LoBlehms zur Vermeidung progressiv zunehmender
Verformungen jedoch nicht grofer als 5 kN/m? angesetzt werden.
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In einem GroBversuch wurde die Kontaktzone zwischen einer Spundwand und dem
mineralischen Dichtungsmaterial bei unterschiedlichen Spannungszustinden untersucht.
Die Dichtigkeit wird durch den AnpreBdruck des Bodens gesteuert. Erste Umstrémungen
setzten bereits bei Wasserdriicken ein, die ca. 70% des Anprefdrucks entsprachen.

Fir die Standsicherheitsuntersuchungen eines Dammes ist fiir den Lastfall plétzliche
Belastung die undrinierte Scherfestigkeit anzusetzen.

Durch die beschriebenen Lastumlagerungen sind speziell im Dammbau Entlastungszonen
zu beriicksichtigen, wenn lastabhingige Scherfestigkeitswerte zum Nachweis der Standsi-
cherheit verwendet werden. Fiir den Bauzustand Fertigstellung des Dammes miiBten im
oberen Teil des Dichtungskdrpers die Ergebnisse von unkonsolidiertem Material und im
unteren Teil solche von konsolidiertem Material angesetzt werden.

Wie der Vergleich der Ergebnisse unterschiedlich verdichteter Proben zeigt, lassen sich
fiir den untersuchten LoBlehm die im Feld zu erwartenden undranierten Scherfestigkeiten
und die Volumenanderungen an laborverdichteten Proben mit hinreichender Genauigkeit
vorausbestimmen.

Durch die Untersuchung von Bodenproben mit unterschiedlicher Belastungsgeschichte
konnte nachgewiesen werden, daf} dem Boden bereits durch die Verdichtung eine gewisse
Festigkeit eingeprigt wird, die durch eine nachfolgende Aufsittigung und in Abhingig-
keit von der wirksamen Konsolidationsspannung veriindert wird.

Im Fall des untersuchten LoBlehms 148t sich die GroBe der undrinierten Kohasion bereits
ber die Verdichtungsarbeit steuern, jedoch ist eine deutliche Erhohung erst bei hohen
Verdichtungsgraden zu erwarten.

Durch Konsolidationsspannungen, die iber den urspriinglich eingebrachten Vorbela-
stungsspannungen liegen, tritt eine weitere Zunahme ein.

Die undrinierte Kohision des LoBlehms zeigt fiir den Erstbelastungszustand eine anni-
hernd lineare Abhingigkeit vom Wassergehalt. Dies ist insbesondere bei Rifbildungen
im Dichtungskorper und dadurch bedingten Wasserwegsamkeiten sowie bei der Moglich-
keit zur Ausbildung von Saugspannungen zu beachten. So sind Wassergehaltszunahmen
von 1% bei dem LoBlehm mit Festigkeitseinbufien von iber 20% verbunden, was bei der
Festlegung der charakteristischen Werte unbedingt angemessen zu beriicksichtigen ist.
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Bei der Festlegung der charakteristischen Werte der Widerstandsgrofien nach dem neuen
Sicherheitskonzept ist zu beachten, dabB diese bei der undrinierten Kohdsion in Ab-
hingigkeit von den zuldssigen Verformungen sowie den zu erwartenden Porenwasser-
driicken angesetzt werden sollten.

Bei dem untersuchten Loflehm wird bei den Giberverdichteten Proben sowie bei Entla-
stungsvorgingen unterhalb der noch wirksamen Vorbelastungsspannung durch verfor-
mungsabhéngige negative Porenwasserdriicke eine scheinbare Kohésion vorgetiuscht, die
in Wirklichkeit durch die in situ gegebenen Entwisserungsmoglichkeiten nicht vorhanden
ist.

Wie die Untersuchungen zeigen, sollte sich die Beurteilung von Dichtungssystemen stets
aus der Kombination von theoretischen Erkenntnissen aus Finite-Elemente-Analysen und
aus den das Dichtungsmaterial beschreibenden praktischen Ergebnissen von Laborver-
suchen zusammensetzen.

AbschlieBend sei nochmals der Hinweis gegeben, daf die Giltigkeit der gemachten
Erkenntnisse vor der Ubertragung auf andere Bodenmaterialien, Verdichtungsarten bzw.
auf andere Dichtungssysteme im Einzelfall zu iiberpriifen ist.

7.2 Ausblick

Wie die Untersuchungen zeigen, sind fiir das neue Sicherheitskonzept bei der Festlegung
der additiven Sicherheitselemente bei der Einwirkung von Wasserdriicken verschiedenste
Problemzonen zu untersuchen und speziell die widerstehenden hydraulischen Bodenkenn-
groBen zu ermitteln,

Erst durch weitere Parameterstudien fiir die unterschiedlichsten Dichtungselemente und
mineratischen Dichtungsmaterialien kann eine Festlegung der o.g. GroBen getroffen
werden.
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Anlage A: ERGEBNISSE UND EINBAUDATEN DER TRIAXIALVERSUCHE
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Anlage A, Fortsetzung
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0.4

skemptonparam. A (-)

—— Jl "% kN/m?®
3 =
0 =050

—0.2—
A e
€,=0.54
O e =056
04— | ! !
o 6 10 15 20 25
€, (%

Bild A 4; Porenwasserdruckbeiwert bei unterschiedlichen Anfangsporenzahlen e,



Anlage A, Fortsetzung

180

Feldverdichtete Proben F1
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Anlage A, Fortsetzung
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Anlage B: ERGEBNISSE UND EINBAUDATEN DER TRIAXIALVERSUCHE
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Anlage B, Fortsetzung
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Anlage B, Fortsetzung
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Anlage C:  ERGEBNISSE UND EINBAUDATEN DER TRIAXIALVERSUCHE
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Bild C 1: (o, - 03)/2, &, - Kurven bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen o,
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Bild C 2: Au - Entwicklung bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen o,
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Anlage C, Fortsetzung

Feldverdichtete Proben F2E
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Bild C 4: Au - Entwicklung bei unterschiedlichen Anfangsporenzahlen g,
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Anlage C, Fortsetzung

Feldverdichtete Proben F2E
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Anlage C, Fortsetzung
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Anlage D: ERGEBNISSE UND EINBAUDATEN DER TRIAXIALVERSUCHE

Laborverdichtete Proben L1

_ o0
-5 | e,= 0,54
=z
X
o
~
& 150 I
¥ | =
s | ————
2
o [ kN/m®]
v 300
O 200
A0 100
o 50
< 0
25
€, (&
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Bild D 2: Au - Entwicklung bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen o,
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Anlage D, Fortsetzung
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Anlage D, Fortsetzung
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Anlage E: ERGEBNISSE UND EINBAUDATEN DER TRIAXIALVERSUCHE
Laborverdichtete Proben L1E
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Bild E 1: (o, - 03)/2, &, - Kurven bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen o,
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Bild E 2: Au - Entwicklung bei unterschiedlichen Konsolidationsspannungen o,
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Anlage E, Fortsetzung

Laborverdichtete Proben L1E

200
S o_=200 kN/m”
5 <
= O e =051
u 4 °
'\;ﬂ 150 g 1 v e,=054
8 T e =056
100
A o_= 50 kN/m’
50 L acessS | — 4l ©
i u] e0=0.52
A =
&,=0,54
ot | . . O e,=057
[ <] 10 15 20 25
£, (%

Bild E 3: (o, - 05)/2 - Entwicklung bei unterschiedlichen Ausgangsbedingungen
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Bild E 4; Effektive und totale Spannungspfade
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Anlage E, Fortsetzung
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Anlage F: FOTODOKUMENTATION DER GROBVERSUCHE

EPE Y ., e
Bild F 1: Materialgewinnung im Steinbruch

Bild F.2: Blick in den Versuchsbehilter;
" vorbereitete Klebefiichen auf der Spundwand fiir die
umlaufende Dichtung und die Erddruckgeber




196

Bild F 4: Blick auf die
Versuchsanlage
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Anlage F, Fortsetzung

Bild F 5: Blick auf die Luftseite
der Spundwand;

horizontale Belastungs-
einrichtung

Bild F 6: Detailansicht
der Spundwand
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Anlage F, Fortsetzung

27,0295 [

Bild F 7: Materialausbau; Kennzeichnung der Schichtgrenzen

Bild F 8: herausgeloster Materialbrocken mit noch deutlich
erkennbaren Noppenabdriicken des Verdichtungsgerites
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