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Vorwort des Herausgebers

Charakteristisch für dicht gelagerte Böden unter Scherbeanspruchung ist eine Auf-
lockerung des Korngerüstes durch Volumenzunahme bzw. Dilatanz. Dies wird nicht
nur bei dicht gelagerten Sanden beobachtet, sondern auch bei steifen bis festen To-
nen, wie bereits im vorigem Heft dieser Reihe gezeigt. Gleichzeitig mit dieser Dila-
tanz beobachtet man eine Abnahme der Festigkeit nach Erreichen eines PeakWertes.
Es tritt Entfestigung ein, die sich auf die Stabilität von Bodenkörpern in Form ei-
nes progressiven Bruches auswirkt; beispielweise bei Böschungen und der Ortsbrust
eines Tunnels. Die Entfestigung bewirkt das Auftreten eines im mathematischen
Sinne schlecht gestellten Problems, d.h. ein Problem ohne eindeutige Lösung. Bei
Finite Elemente Berechnungen ergibt sich daher sowohl für die Bruchlast als auch
für die Last–Verschiebungsbeziehungen eine starke Abhängigkeit von der Feinheit
des Netzes.

Den Unzulänglichkeiten bei der Kombination von klassischen Kontinuumstheorien
und entfestigenden Materialmodellen versuchte man in den letzten Jahren durch
Regularisierungsmaßnahmen zu begegnen. Als wichtigste Ansätze seien hier das
mikropolare Cosserat-Kontinuum, das Gradienten-Kontinuum (Gradienten–Plasti-
zität) und das Integralkontinuum (nicht–lokale Plastizität) genannt. Die Brauch-
barkeit der Regularisierungsmethoden ist bisher nur teilweise demonstriert worden,
wobei die Verbindung zwischen einer effektiven Regularisierung und dem jeweils
verwendeten Stoffgesetz teilweise noch offen ist. Die Forschung in diesem relativ
neuen wissenschaftlichen Bereich wird an der Universität Stuttgart von einer durch
die DFG geförderten Forschergruppe mit dem Thema

”
Modellierung kohäsiver Rei-

bungsmaterialien als Kontinuum oder als Diskontinuum“ durchgeführt. Die vorlie-
gende Promotionsschrift von Herrn Dr.-Ing. Thomas Marcher entstand im Rahmen
dieser Forschergruppe und dadurch ergaben sich besonders förderliche Impulse. Auch
die wichtige Verbindung zu den französischen Kollegen der

”
Laboratoire 3S“ in Gre-

noble darf nicht unerwähnt bleiben.

Herr Dr. Marcher gewährt in seiner Arbeit zu Beginn einen Einblick in das Verhalten
von Böden. Die Abhandlung enthält hier zunächst das Verhalten der kohäsionslo-
sen Sande, welches in Vorarbeiten des Instituts bereits beschrieben wurde. Neu ist
die Literaturstudie und eigene Studien zur Dicke der Scherfugen in Sanden, wel-
che zu einem nicht unerheblich weiterreichenden Beitrag führen. Die Abhandlung
über das Bodenverhalten beschreibt im Weiteren die umfangreichen experimentel-
len Untersuchungen an einem steifen Ton. Dabei werden hier nur die wesendlichsten
Resultate wiedergegeben, da im vorigem Heft dieser Reihe bereits eine detaillierte
Zusammenstellung erfolgte.

Ein weiterer Teil der Studie enthält die Abhandlung über ein theoretisch anspruch-
volles elastoplastisches Stoffgesetz, welches sowohl die Reibungsentfestigung, als
auch die Kohäsionsentfestigung des Bodens berücksichtigt. Es ist der Verdienst von
Herrn Dr. Marcher, dass das Problem des progressiven Bruches nun lösbar geworden
ist. Dabei sei der finanziellen Unterstützung der Deutschen Forschungsgesellschaft
besonders gedankt.

Pieter A. Vermeer



Vorwort des Verfassers

Die vorliegende Arbeit entstand während meiner Tätigkeit als wissenschaftlicher
Mitarbeiter am Institut für Geotechnik der Universität Stuttgart von 1998 bis 2002.

Die Entscheidung, nach einer bereits aufgenommenen Tätigkeit in der freien Wirt-
schaft eine wissenschaftliche Arbeit am Institut aufzunehmen, reifte aus der Erfah-
rung, dass die Praxis – insbesondere in der derzeitigen angespannten Lage – keine
intensive Behandlung der unterschiedlichsten Aufgabenstellungen zulässt. Um das
Gefühl zu bewahren, intuitiv die richtigen Ansätze und Folgerungen zu ziehen, ist
meines Erachtens eine gediegene Ausbildung im Fachgebiet von Nöten.

Mein Dank gilt an erster Stelle Herrn Prof. Dr.-Ing. Dimitrios Kolymbas und Herrn
Prof. Dr.-Ing. Pieter Vermeer. Durch deren freundschaftlichen Kontakte habe ich von
der zu besetzenden wissenschaftlichen Stelle erfahren und die beiden Herren haben
mich dazu ermutigt, die Praxis zu verlassen, um in die

”
Tiefen“ der Ingenieurwis-

senschaften einzutauchen. Herrn Prof. Dr.-Ing. Pieter Vermeer danke ich weiteres
für die Übernahme des Hauptberichtes und Herrn Prof. Dr.-Ing. Wolfgang Ehlers,
sowie Herrn Prof. Dr.-Ing. Tom Schanz für die kritische Auseinandersetzung mit mei-
ner Arbeit und die bereitwillige Übernahme des Mitberichts. Nicht zuletzt bedanke
ich mich bei allen Kollegen und Mitarbeitern am Institut für Geotechnik für die
angenehme Arbeitsatmosphäre. Die fachlich herausfordernde und konstruktive Zu-
sammenarbeit in der Forschergruppe

”
Modellierung kohäsiver Reibungsmaterialien

als Kontinuum oder als Diskontinuum“ lieferte wesentliche Beiträge für das Gelin-
gen der vorliegenden Arbeit. Die zahlreichen Präsentationen und Vorträge innerhalb
der Forschergruppe aber auch aktive Präsenz an nationalen und internationalen Ta-
gungen festigten meine Fähigkeiten zur Vermittlung komplexer Zusammenhänge
und den Umgang mit kritischen Fragestellungen. Wesentliche Teile der numerischen
Umsetzung im Bereich der Materialmodelle sind in intensiver Zusammenarbeit mit
Herrn Dr. Paul Bonnier entstanden, wofür ich mich an dieser Stelle herzlichst be-
danken möchte. Die vorliegende Arbeit baut auf einem umfangreichen experimen-
tellen Programm auf, welches in einem eigenständigen Mitteilungsheft beschrieben
wurde (IGS-Mitteilungsheft 49). Das umfangreiche Testprogramm wäre nicht ohne
die tatkräftige Unterstützung von mehreren Wissenschaftlern und wissenschaftlichen
Hilfskräften möglich gewesen. An dieser Stelle möchte ich mich bei den Mitarbeitern
des Laboratoire3S in Grenoble für die intensive, freundschaftliche Zusammenarbeit
bedanken: Dr. Jacques Desrues, Dr. G. (Cino) Viggiani, Frau Dipl. Ing. S. Marello,
Herr Dipl. Ing. L. Lenti und Herr Ing. Charrier haben maßgeblich zum Gelingen
des kooperativen Versuchsprogramms beigetragen. Im IGS Labor wurden die Ver-
suche von Herrn Dipl. Ing. Jan Mock und Herrn Mößner vorangetrieben, wofür ich
mich herzlichst bedanken möchte. Für das kritische Gegenlesen der vorliegenden Ar-
beit bin ich Herrn PD Dr.-Ing. Hermann Schad und Herrn Dipl. Ing. Heiko Neher
dankbar.

Von Herzen danke ich meiner Frau Patricia Tartarotti und meinem Sohn Aaron S.,
die mir stets Heimat vermittelten und Stärke bewiesen, einerseits das Wesentliche
und die Freude im Leben aufzuzeigen, andererseits mit einer ausgewogenen Mischung
aus gesunder Kritik und erbauendem Optimismus zur Seite zu stehen.



Die gewonnenen Erfahrungen empfinde ich nunmehr als ein Set von praktischen
Möglichkeiten, die es zulassen, sich an einem

”
Sprachspiel“ zu beteiligen und mit

denen man beobachtet, wie jede Handlung die
”
Stellung im Spiel“ verändert. Auch

im Ingenieurwesen sollte sich das Denken nicht alleinig in Form von Plänen und For-
meln sondern vielmehr durch die Sprache ausdrücken, sodass die Bedeutung einer
Idee durch seine Verwendungsweise bestimmt wird. Denn zu verstehen, was jemand
gesagt hat, heißt (auch) in der Lage zu sein, zu unterscheiden, auf was man sich
festgelegt hat, um anderes abzulehnen und unter welchen Bedingungen man seine
Ansprüche gerechtfertigt sieht (frei angewandt nach Thesen von Robert B. Bran-

dom in Making It Explicit).

In Anerkennung der Förderung durch die Deutsche Forschungsgemeinschaft (DFG)

Thomas Marcher





Inhaltsverzeichnis

1 Einführung 1
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Kapitel 1

Einführung

Die vorliegende Arbeit liefert einen Beitrag zur Beschreibung von Entfestigungs-
phänomenen in Geomaterialien, wie dichten Sanden und steifen Tonen. Versagens-
mechanismen sind in solchen Materialien meistens Konsequenz einer Dehnungslo-
kalisierung in dünnen Zonen, den so genannten Scherbändern, verbunden mit einer
fortschreitenden Reduzierung der Festigkeit. Ausgangspunkt ist eine phänomenolo-
gische Betrachtung des Verhaltens der untersuchten Böden, um auf Grundlage dieser
Erfahrungen, eine möglichst realistische Modellierung zu erreichen.

Aufgabe des Ingenieurs ist die Entwicklung eines Modells zur wirklichkeitsnahen
Wiedergabe der wesentlichen Materialeigenschaften. Bei der Verwirklichung dieses
Ziels steht jedoch der Geotechniker vor der Schwierigkeit, dass der Boden im Unter-
schied zu den künstlichen Materialien des konstruktiven Ingenieurbaus durch eine
erhebliche Varianz der grundlegenden Eigenschaften geprägt ist. Erkundungen vor
Ort und Erprobungen im Labor sind zwar Hilfsmittel des geotechnische Ingenieurs,
um einen kleinen Einblick in das zu untersuchende Material zu erhalten, örtliche In-
homogenitäten (wie Hohlräume, Klüfte, Risse, etc.) führen jedoch immer zu einer in
der Geotechnik als Baugrundrisiko bezeichneten Unsicherheit. Gudehus [62] drückt
dies wie folgt aus:

”
Nur wenn ein Erdkörper künstlich und kontrolliert hergestellt worden ist, sind

Aufbau und Zusammensetzung bekannt. Bei der Entstehung des natürlichen

Erdkörpers, also des Baugrundes, war aber niemand dabei, und sie lässt sich auch

mit den Methoden der Geologie höchstens teilweise rekonstruieren.“

Beobachtungen und Erfahrungen sind daher wesentliche Bestandteile des geotech-
nischen Ingenieurs zur Beschreibung des zu analysierenden Bodens. Auf Grundlage
von Klassifikationen, empirischen Beziehungen und Korrelationen lässt sich das Ma-
terialverhalten näherungsweise beschreiben.

Die geschilderte Komplexität des Materials
”
Boden“ beeinflusst auch den vorliegen-

den Beitrag. Die Modellierung der Entfestigung in bindigen und nichtbindigen Böden

1



2 Kapitel 1. Einführung

basiert in erster Linie auf der Betrachtung der bodenspezifischen Phänomenologie.
Grundlage der Arbeit ist eine kontinuumsmechanische Modellierung und die Verwen-
dung eines Stoffgesetzes, welches Materialparameter mit einem möglichst praxisrele-
vanten Bezug verwendet. Die numerische Untersuchung von Versagensmechanismen
mit einhergehender Dehnungslokalisierung erfordert sowohl auf der Ebene des Stoff-
gesetzes als auch auf der Ebene des Kontinuumsmodells Erweiterungen gegenüber
herkömmlichen Formulierungen und führt so zu zusätzlichen Parametern. Ziel der
vorliegenden Arbeit ist eine möglichst einfache Weiterentwicklung eines bestehenden
Materialmodells zur hinreichend genauen und praxisorientierten Beschreibung der
Entfestigungsphänomene in dichten Sanden und steifen Tonen.

Unter Berücksichtigung dieser einführenden Bemerkungen gliedert sich die Arbeit
in folgende Abschnitte:

• In Kapitel 2 wird die Entfestigung in Geomaterialien allgemein behandelt;
nach einer Erörterung der praktischen Relevanz der Entfestigung werden die
Grundlagen der Dehnungslokalisierung aufgezeigt und der Stand der Forschung
auf dem Gebiet der Lokalisierungsanalyse dargestellt.

• Kap. 3 behandelt die Reibungsentfestigung kohäsionsloser Böden am Bei-
spiel des Versuchsmaterials Hostun–Sand. Nach einer kurzen Charakterisie-
rung des verwendeten Versuchsmaterials inklusive einer Darstellung des ty-
pischen Materialverhaltens und der auftretenden Lokalisierungsphänomene,
wird ein empirischer Ansatz zur Beschreibung der Reibungsentfestigung auf-
gestellt. Anschließend wird ein elastoplastisches Materialmodell mit Verfesti-
gung (Hardening–Soil–Modell) um die Reibungsentfestigung erweitert, um ei-
ne Identifikation der notwendigen Parameter zur Beschreibung des betrachte-
ten Materialverhaltens zu ermöglichen. Wesentlicher Bestandteil des Kapitels
ist die Beschreibung inhomogener Deformationsfelder durch eine Kombinati-
on der erweiterten Materialtheorie mit einer regularisierenden Kontinuums-
theorie, um so konsistente, netzunabhängige Ergebnisse zu erhalten. Damit
einhergehende zusätzliche Parameter werden einer ersten Sensitivitätsanalyse
unterzogen. Biaxialversuche an Hostun–Sand dienen im weiteren als Validie-
rungsbeispiele, um eine Überprüfung der Entfestigungsmodellierung anhand
von Testdaten zu ermöglichen. Eine Zusammenfassung und kritische Bewer-
tung des vorgestellten Modells zur Erfassung des Phänomens der Reibungs-
entfestigung in Sandböden schließt das vorliegende Kapitel ab.

• Kap. 4 behandelt das Phänomen der Kohäsionsentfestigung am Beispiel ei-
nes steifen, überkonsolidierten bindigen Bodens. Im Unterschied zum Hostun–
Sand, für den ausreichend Testdaten zur Verfügung standen, gab es keine aus-
reichenden Experimente an einem bindigen Boden, die eine Modellierung des
Postpeak–Materialverhaltens erlauben würden. Somit wurde die Durchführung
eines umfangreichen Versuchsprogramms an Beaucaire–Mergel notwendig. Der
Aufbau des vorliegenden Kapitels ist identisch zu Kap. 3: zunächst werden die
Grundeigenschaften des betrachteten Materials vorgestellt, gefolgt von einer
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Charakterisierung des typischen Materialverhaltens und der Präsentation ty-
pischer Lokalisierungsphänomene. Der Hauptteil des Kapitels beschäftigt sich
mit der konstitutiven Beschreibung des betrachteten Materialverhaltens. Eine
lokale Betrachtung beginnt mit einer Kalibrierung des Hardening–Soil–Modells
durch Nachrechnung der Testdaten und der Identifizierung eines Parametersat-
zes. Im Anschluss daran wird das zunächst lediglich verfestigende Materialm-
odell zur Wiedergabe der in steifen Tonen zu beobachtende Kohäsionsentfesti-
gung erweitert. Eine daran anschließende nichtlokale Modellierung ermöglicht
die Beschreibung der inhomogenen Verformungszustände. Ein Biaxialtest wird
benutzt, um eine erste Verifizierung der Entfestigungsmodellierung durch Nach-
rechnung von Versuchsdaten durchzuführen. Abschließend findet eine kurze
Zusammenfassung und eine kritische Bewertung der angewandten Modellbil-
dung statt.

• In Kap. 5 wird das in Kap. 4 entwickelte Entfestigungsmodell angewandt,
um zwei geotechnische Randwertprobleme — eine geböschte Baugrube und
ein Tunnelbauwerk — numerisch zu analysieren. Eine kritische Bewertung der
nichtlokalen Berechnung der geotechnischen Randwertprobleme schließt das
vorliegende Kapitel ab.

• Kap. 6 schließt die Arbeit mit einer Zusammenfassung und einem Ausblick der
nichtlokalen Modellierung zur Beschreibung der Entfestigung dichter Sande
und steifer Tone.
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Kapitel 2

Entfestigung in Geomaterialien

2.1 Praktische Relevanz der Entfestigung

Einer der wichtigsten Aufgaben der Geotechnik ist die Bemessung der betrachteten
Baumaßnahme mit ausreichender Sicherheit zur Verhinderung eines Grenzzustan-
des im allgemeinen und eines Bruchzustandes des Baugrundes bzw. des Systems
Bauwerk/Baugrund im speziellen. In Abhängigkeit des Verhaltens des Geomaterials
bzw. der Systemsteifigkeit (Bauwerk/Baugrund) kann sich ein spröder oder duk-
tiler Bruch einstellen. Die Europäische Normung zur Geotechnik [54] drückt diese
grundsätzlichen Anforderungen an die geotechnische Bemessung wie folgt aus:

”
Die Verformungsverträglichkeit der eingesetzten Materialien im Bruchzustand ist

zu untersuchen, besonders für Materialien mit sprödem Verhalten oder solchen, die

einen Festigkeitsrückgang bei steigenden Verformungen zeigen. Beispiele dafür sind

überbewehrter Beton, dichtgelagerte nichtbindige Böden, zementierte Böden und

Tone mit geringer Restscherfestigkeit.“

”
Der Festigkeitsrückgang bei steigenden Verformungen“ ist ein typisches Material-
verhalten natürlich anstehender Böden, wie z. B. dicht gelagerte nichtbindige Böden
und steife (meist überkonsolidierte) bindige Böden. Die im Postpeak–Bereich auf-
tretende Reduzierung der Festigkeit bei fortgesetzter Verformung wird in der vorlie-
genden Arbeit als Entfestigung bezeichnet.

Versagensmechanismen in Geomaterialien sind meist eine Konsequenz der Konzen-
tration von Schubverzerrungen in dünnen Zonen, die in weiterer Folge die maximale
Festigkeit überschreiten und entfestigen. Eine volle Mobilisierung dieser Festigkeit in
den Scherzonen führt zu Relativverschiebungen und damit einhergehend zum Versa-
gen. In der geotechnischen Praxis sind solche Phänomene bei reinen Erdbauwerken
zu beobachten (z. B. Böschungsbruch) bzw. sind ein Resultat der Kombination mit
geotechnischen Bauwerken, wie z. B. Grundbruch einer Flachgründung, Gelände-

5



6 Kapitel 2. Entfestigung in Geomaterialien

bruch einer Stützmauer, Traglastversagen von Erdankern/Pfählen oder Verbruch
eines Tunnels.

Die in der Geotechnik mit solchen Versagensmechanismen einhergehenden Kosten
können enorm sein. Daher muss die Komplexität jedes geotechnischen Problems im
Zusammenhang mit dem veranschlagten Risiko für Menschen und für Sachschäden
erfasst werden, um die Mindestanforderungen für den Umfang und die Qualität
geotechnischer Untersuchungen, Berechnungen und Überwachungsmaßnahmen si-
cherstellen zu können [54].

Geotechnische Berechnungen werden traditionell durch konventionelle Standsicher-
heitsanalysen und getrennt davon durch Verformungsanalysen im Sinne einer Ge-
brauchstauglichkeit durchgeführt. Die FE–Methode wurde zunächst als Instrument
der Verformungsanalyse in die Ingenieurwissenschaften eingeführt. Durch die Erwei-
terung der linear–elastischen Berechnungen auf die Elastoplastizität wurden auch
Grenzzustandsanalysen mit der FE–Methode möglich.

Die Modellierung der geotechnischen Randwertprobleme unterliegt generell starken
Vereinfachungen. Als Beispiel sei die zweidimensionale Abbildung eines Bemessungs-
objektes genannt, die nach wie vor den Stand der Technik darstellt. Das Spannungs–
Dehnungsverhalten des Bodens ist jedoch in den meisten Fällen stark durch drei-
dimensionale Effekte beeinflusst. Zum Beispiel setzt die Herstellung eines Tunnel-
bauwerkes die Standsicherheit eines teilweise ungestützten Hohlraumes voraus, der
ausschließlich durch die Mobilisierung einer dreidimensionalen Gewölbewirkung zu-
stande kommen kann.

Hinsichtlich der notwendigen Stoffgesetze werden in der geotechnischen Praxis der-
zeit vorwiegend einfache Materialmodelle angewandt. Meist kommen linear–ela-
stische, starr–plastische Formulierungen zum Einsatz, die das komplexe Spannungs–
Dehnungsverhalten der meisten Böden nur unzureichend wiedergeben können. Der
Versuch, höherwertige Stoffgesetze in die Praxis umzusetzen, scheitert oftmals an

”
akademischen“ Materialparametern der Modelle, die vielfach mit speziellen Tech-
niken bzw. mit von üblichen Versuchsvorgängen abweichenden Abläufen ermittelt
werden müssen. Darüber hinaus führt die Einführung

”
neuer“ Bodenkennwerte da-

zu, dass die gesammelten Erfahrungen bzw. Korrelationen nicht mehr anwendbar
sind.

Sobald Versagensmechanismen selbst bzw. das Verformungsverhalten eines geotech-
nischen Bauwerks nahe eines Bruchzustandes numerisch untersucht werden sollen,
ist die Erweiterung eines Materialmodells unumgänglich. Im vorliegenden Beitrag
wird ein effizientes Materialmodell vorgestellt, das die Effekte der Dehnungslokali-
sierung und Scherbandentwicklung erfassen kann.
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2.2 Grundlagen der Dehnungslokalisierung

Das Phänomen der Dehnungslokalisierung und der damit einhergehenden Entfesti-
gung kann bei verschiedensten Geomaterialien beobachtet werden. Neben den typi-
schen Lockergesteinen (bindige und nichtbindige Böden, wie z. B. Tone und Sande)
gehören Festgesteine (Fels), aber auch Beton und Mauerwerk zu entfestigenden Ma-
terialien.

Lokalisierung kann als ein Vorgang beschrieben werden, in dem die zunächst homo-
gene Deformation abrupt oder stetig in einen ausgesprochen inhomogenen Defor-
mationsmodus übergeht. Die Konzentration der Verformungen in einem schmalen
Band führt dazu, dass sich die übrigen Bereiche entlasten und im weiteren wie
starre Körper verhalten. Die Deformationsvorgänge innerhalb der lokalisierten Zone
führen zu einer Entfestigung, d. h. einem Verlust an Tragfähigkeit bei gleichzeiti-
ger Zunahme der Deformationen. Die

”
Art der Lokalisierung“ und das Ausmaß der

Entfestigung ist extrem unterschiedlich und hängt von verschiedensten Faktoren ab.

Nach Art des Deformationsmodus können zwei Hauptgruppen unterteilt werden:

• Materialien, die unter fortgesetzter Verformung zu einer Rissbildung ten-
dieren (Schädigung bzw. Trennung des Materials). Zu dieser Gruppe gehören
Fels, Beton und Mauerwerk unter moderaten Spannungsniveaus.

• Materialien, die durch die Ausbildung eines Scherbandes mit finiter Dicke
und einer Gleitreibung gekennzeichnet sind. Zu dieser zweiten Gruppen zählen
typischer Weise Lockergesteine, wie dichte Sande und steife Tone, aber auch
Fels, und Beton unter hohen Spannungsniveaus.

U. a. nach de Borst et al. [32] werden diese beiden Modi als Bruchmodus I re-
spektive Bruchmodus II bezeichnet. Die Kombination aus beiden Modi, die bei Fels
und Beton unter verschiedenen Spannungsniveaus denkbar ist, wird zum Teil als
Bruchmodus III beschrieben.

In der vorliegenden Arbeit werden dichte Sande und steife Tone in Betracht gezo-
gen, die dem Versagensmodus II zuzuordnen sind. Ein markantes Kennzeichen dieser
Materialien ist die unter fortgesetzter Scherbeanspruchung auftretende Dilatanz in-
nerhalb der Lokalisierungszone, d. h. eine Auflockerung des Partikelgefüges und eine
damit einhergehende Abnahme der Festigkeit.

Bei der Analyse von Lokalisierungsphänomenen ist prinzipiell zwischen zwei Kom-
ponenten der Entfestigung zu unterscheiden:

• Die Dilatanz innerhalb der Scherfuge führt zur Auflockerung des Korngerüstes
[6, 13]. Diese Materialentfestigung kann im idealen Fall an einer homogen
deformierbaren Probe beobachtet werden.

• Sobald jedoch erste Lokalisierungen feststellbar sind, wird der materielle Ent-
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festigungsvorgang durch einen weiteren Anteil aus der inhomogenen Probende-
formation bestimmt, der als geometrische Entfestigung bezeichnet werden
kann — vgl. Drescher et al. [45]. Die Ausprägung des Anteils der Entfestigung
aus der inhomogenen Probendeformation ist abhängig von den Randbedingun-
gen des betrachteten Problems.

Innerhalb der geotechnisch relevanten Lockergesteine wird vielfach eine Unterschei-
dung in bindige und nichtbindige Böden vorgenommen. Der wesentliche Unterschied
dieser beiden Bodenarten ist das spezifische Gefüge, insbesondere Granulometrie
und Mineralogie des Materials. Bindige Böden weisen im Gegensatz zu nicht-
bindigen Böden physikalisch–chemische Bindungen zwischen den Partikeln und
eine leichte mineralogische Verkittung auf, weswegen vor allem feinkörnige Böden
nicht nur innere Reibung, sondern auch eine Kohäsion besitzen. Aus diesem Grund
werden bindige Böden auch als

”
kohäsive Reibungsmaterialien“ bezeichnet.

Der Verlust an Tragfähigkeit bei gleichzeitiger Zunahme der Deformationen bezieht
sich bei reinen Reibungsmaterialien (ohne Kohäsion) auf die Reduzierung des Rei-
bungswinkels, weswegen dieser Vorgang alsReibungsentfestigung bezeichnet wird
[133]. In bindigen Böden ist neben der Reibungsentfestigung auch eine Reduktion
der Bindungskräfte maßgebend. Als Bezeichnung dieses Vorganges wird Kohäsi-
onsentfestigung verwendet [15].

Im weiten Spektrum der natürlich anstehenden Böden ergibt sich nur selten der Fall
einer ausschließlichen Kohäsions– oder Reibungsentfestigung. Die vorliegende Arbeit
wird sowohl aus experimenteller als auch aus numerischer Sicht aufzeigen, dass der
Anteil der Entfestigung aus Reibung bzw. Kohäsion in bindigen Böden durch zwei
wesentliche Faktoren bestimmt wird: es sind dies der betrachtete Spannungsniveau
und der Aufbau des Bodengefüges.

Ähnlich wie der Entfestigungsvorgang selbst variiert die Dicke der Scherzone in-
nerhalb der verschiedenen Materialien erheblich. In Metallen ist eine Scherfugen-
dicke von unter einem Millimeter feststellbar, während im Fels durch geologisch
bedingte (tektonische) Verwerfungen Scherzonendicken von mehreren Metern fest-
stellbar sind [32]. In Abhängigkeit der auftretenden Versagensmechanismen, sowie
der Mineralogie/Granulometrie des Bodens und des vorhandenen Spannungszustan-
des kann hinsichtlich der Dicke der Scherzone zwischen einer schwach ausge-
prägten Diskontinuität (Scherzone in dilatanten Materialien, wie z. B. dichter
Sand oder überkonsolidierter, toniger Schluff) bzw. einer stark ausgeprägten Dis-
kontinuität (z. B. Rissebildung im Fels oder nicht–dilatante Gleitfläche in Tonen)
unterschieden werden. Die vorliegende Arbeit wird die Dicke der experimentellen
Scherfugen dichter Sande und steifer Tone zunächst aus experimenteller Sicht und
in weiterer Folge aus kontinuumsmechanischer Sicht analysieren.
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2.3 Lokalisierungsanalyse — Stand der Forschung

Prinzipiell gibt es verschiedenste Herangehensweisen, um den lokalisierten Verfor-
mungsprozess zu analysieren. Es gilt zunächst die Modelle der Partikelmechanik
von den Modellen der Kontinuumsmechanik zu unterscheiden. Bei einer Betrach-
tung auf der Ebene des einzelnen Partikels (Mikro–Ebene) ist bei Kontakt eine indi-
viduelle, diskrete Interaktion festzustellen, die durch lineare oder auch nichtlineare
Normal– und Tangentialfedern mit Grenzbedingungen (sogenannte Kontaktgeset-
ze) Reibungs– und Bindungskräfte abbilden können. Form, Größe und Materia-
leigenschaften der einzelnen Partikel können frei gewählt oder zufallsverteilt sein.
Wesentlicher Vorteil dieser Herangehensweise ist die intrinsisch enthaltene körnige
Struktur 1, die Risse bzw. Scherfugen auf der Teilchenebene automatisch abbilden
lässt. Die Forschung innerhalb dieser Partikelmechanik2 wurde von Wissenschaft-
lern unterschiedlichster Fachgebiete vorangetrieben. Stellvertretend seien folgende
genannt [26, 49, 111, 119, 128]. Diese diskreten Modelle wurden bisher vorwiegend
auf Korngefüge (granulare Materialien) und Schädigungsmechanismen in Fels (z. B.
Felssprengungen) eingesetzt und oftmals als Diskrete–Elemente–Methode (DEM)
bezeichnet (Übersichtsartikel siehe [27]). Aus der diskreten Formulierung des Par-
tikelgefüges wird ein bedeutender Fortschritt in der Behandlung kontinuumsme-
chanischer Formulierungen erwartet; insbesondere physikalisch begründete Aussa-
gen zur Dickenbegrenzung der Lokalisierungszone, sowie zum Degradationsverhalten
und eventuellen Maßstabseffekten. Innerhalb der Entwicklung neuer Materialtheo-
rien fließen immer mehr Erkenntnisse der Mikromechanik in die Beschreibung der
Makromechanik ein, z. B. [81, 94] — eine Übersicht bietet [134]. Die Anwendbarkeit
der diskreten Methoden wird derzeit noch durch den mit der großen Teilchenzahl
verbundenen numerischen Aufwand zur Beschreibung realistischer Randwertproble-
me und durch die schwer zu bestimmenden Materialparameter eingeschränkt.

In der vorliegenden Arbeit wird eine andere Vorgehensweise betrachtet, die auf einem
makroskopischen, phänomenologischen Zugang aufbaut. Das sogenannte Punkt-
kontinuum betrachtet ein Bodengefüge, dessen Volumen so groß angelegt sein muss,
dass die darin enthaltenen Partikel statistisch gesehen das globale Materialverhalten
repräsentieren. Dabei wird das Materialverhalten dieses Kontrollvolumens in einem
Punkt beschrieben, d. h. das Stoffgesetz setzt an diesem Materiepunkt an. Werden
klassische Kontinuumstheorien mit entfestigenden Materialtheorien kombiniert tritt
eine Netzabhängigkeit des numerischen Diskretisierungsprozesses auf3. Die Entfe-
stigungsformulierung führt zu einer Dehnungskonzentration mit der Tendenz der
Ausbildung eines möglichst schmalen Scherbandes. Die Scherbanddicke wird in die-
ser Weise durch die gewählte Netzanordnung definiert und stellt sich meist in der

1In der Partikelmechanik bildet der Korndurchmesser einen physikalisch vorgegebenen internen
Längenparameter.

2Die Partikelmechanik wird auch als Mikro–, oder Diskontinuumsmechanik bezeichnet.
3Im mathematischen Sinne entsteht dabei ein Verlust der Elliptizität der Differentialgleichun-

gen, welches dann als ein
”
schlecht gestelltes Problem“ bezeichnet wird.
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Breite einer Elementlänge ein4.

Um dieser Schwierigkeit zu begegnen wurden in der Literatur verschiedenste Regula-
risierungsstrategien vorgestellt, wobei sich zunächst zwei Hauptgruppen unterschei-
den lassen: Dies sind einerseits erweiterte Kontinuumsansätze mit einer vorgegebe-
nen internen Längenskala und andererseits innerhalb des Kontinuums eingebettete
diskontinuierliche Ansätze, die keine interne Längenskala benötigen.

Hinsichtlich der eingebetteten Diskontinuumsansätze etablierte sich eine Her-
angehensweise, bei der auf der Elementebene die Interpolations– bzw. Formfunktio-
nen (shape functions) verändert werden (enhanced FE ). Die Formfunktionen werden
erweitert, sobald eine Bifurkationsanalyse den Beginn der Lokalisierung anzeigt, und
geht dann in einen erweiterten Deformationsmodus über. Je nach Deformationsmo-
dus unterscheidet man zwischen der Einbettung einer Diskontinuität mit Sprüngen
im Verschiebungsfeld (jump in displacement field, u. a. [3, 120]) oder alternativ mit
Sprüngen im Verzerrungsfeld (jump in strain field, u. a. [79, 147]). Wesentlicher Vor-
teil dieser Methoden ist deren Anwendung auf relativ grobmaschige Elementnetze.

Die zweite Hauptgruppe innerhalb der erweiterten Kontinuumstheorien stellen die
Regularisierungsstrategien mit interner Längenskala dar. Dabei zeigt die
aktuelle Forschung auf, dass sich zum einen die mikropolaren Cosserat–Kontinua
und zum anderen die nichtlokalen Integralkontinua durchsetzen5. Die ebenfalls oft
zitierten Gradientenmethoden lassen sich als Spezialfall aus den nichtlokalen Metho-
den und aus der mikropolaren Kontinuumsmechanik herleiten und können deshalb
diesen Gruppen zugeordnet werden.

Die Erweiterung der klassischen Kontinuumsbeschreibung um Elemente der Theo-
rie mikropolarer Kontinua führt dazu, dass zusätzlich zu den konventionellen
Translationsfreiheitsgraden Rotationsfreiheitsgrade aufgenommen werden, siehe Ge-

brüder Cosserat [25]. Durch diese Vorgehensweise kann die in lokalisierten Zonen
zu beobachtende Partikeldrehung (insbesondere in dilatanten Reibunsmaterialien)
wiedergegeben werden. Zudem ist es möglich, die in mikropolaren Theorien enthal-
tene interne Länge so zu wählen, dass diese zu einer Regularisierung des ansonsten
schlecht gestellten Problems führt. Die zahlreichen Anwendungen dieser Methode
(siehe u. a. [30, 52, 53, 96, 125, 144]) zeigen, dass diese Technik Lokalisierungsphäno-
mene granularer Materialien physikalisch fundiert wiedergeben kann, jedoch mit ei-
nem großen numerischen Aufwand verbunden ist.

Die vorliegende Arbeit verwendet als Erweiterung des klassischen Kontinuums das
sogenannte nichtlokale Integralkontinuum, welches in seinen Ursprüngen auf
Eringen [55, 56] und Bažant et al. [8] zurückgeht. Das Konzept dieser Regulari-
sierungstechnik und die wesentlichsten Anwendungen dieser Technik in den vergan-

4Eine nicht–regularisierte lokale Entfestigungsstudie wird in der vorliegenden Arbeit aufzei-
gen, dass eine Netzverfeinerung lediglich zur Reduzierung der Lokalisierungszone führt und damit
einhergehend das globale Postpeak–Materialverhalten stark netzabhängig reagiert.

5Zusätzlich existieren viskose Ansätze (u. a. [99]), deren physikalisch begründete Anwendbarkeit
jedoch auf Materialien mit natürlicher Viskosität beschränkt bleiben.
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genen Jahren, die vor allem eine einfache Handhabung der Methode aufzeigen, sind
in Kap. 3.3.2 beschrieben. Wie bereits erwähnt, kann die Gradientenmethode als
ein Spezialfall des nichtlokalen Integralkontinuums betrachtet werden (u. a. [32]).
Die Berücksichtigung der Gradienten des Verzerrungstensors (bzw. die Gradienten
der Schädigungsparameter) in den konstitutiven Beziehungen führt zu einer Regula-
risierung, die bei Auftreten inhomogener Verformungszustände in netzunabhängigen
Lösungen resultiert. Im Gegensatz zur nichtlokalen Methode verbleiben bei der Gra-
dientenmethode alle Größen strikt lokal. Anwendungen der Gradientenmethode gibt
es sowohl in Verbindung mit Plastizitätstheorien [94, 103] als auch in Verbindung
mit Schädigungstheorien, z. B. [77, 60].
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Kapitel 3

Reibungsentfestigung
nichtbindiger Böden

Im Mittelpunkt der vorliegenden Arbeit steht die Beschreibung der Entfestigung
von bindigen und nichtbindigen Böden. Zunächst werden die nichtbindigen d. h.
kohäsionslosen, granularen Reibungsmaterialien betrachtet. Als Versuchsmaterial
dient Hostun–Sand. Das physikalische Phänomen einer Kohäsion im Sand durch
Kapillarität oder Zementierung wird nachfolgend nicht betrachtet. Das typische
Entfestigungsverhalten nichtzementierter Sande wird im weiteren als Reibungs-
entfestigung bezeichnet [133].

Nach einer kurzen Charakterisierung des verwendeten Versuchsmaterials, inklusive
einer Darstellung des typischen Materialverhaltens und der auftretenden Lokalisie-
rungsphänomene, wird ein auf empirischen Beobachtungen beruhender Ansatz zur
Beschreibung der Reibungsentfestigung aufgestellt.

Anschließend wird ein elastoplastisches Modell um die Reibungsentfestigung er-
weitert, um dann an umfangreichen Testdaten eine Kalibrierung durchzuführen
und somit eine Identifikation der notwendigen Parameter zur Beschreibung des be-
trachteten Materialverhaltens zu ermöglichen. Dieser Vergleich mit Testdaten findet
zunächst lokal, d. h. an einem Spannungspunkt, statt und wird mit einem Stoffgesetz
aus der hypoplastischen Modellfamilie verglichen.

Die Analyse inhomogener Deformationsfelder kann durch eine kontinuumsmechani-
sche Untersuchung im Rahmen der Finite Element Methode erfolgen. Bei Kombi-
nation von klassischen Kontinuumstheorien mit entfestigenden Stoffgesetzen treten
die bekannten Schwierigkeiten der sogenannten Netzabhängigkeit des numerischen
Diskretisierungsprozesses auf, vgl. Kap. 2.3. Diese Unzulänglichkeiten versucht man
durch Regularisierungsmaßnahmen zu begegnen.

Unter Verwendung der biaxialen Randbedingungen (ebener Verformungszustand)
wird die Notwendigkeit einer Regularisierungsmaßnahme aufgezeigt, anschließend
erfolgt ein kurzer Überblick über unterschiedliche Regularisierungsstrategien, um

13
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Abbildung 3.1: Kornform Hostun–’RF’–Sand [57].

dann auf die Regularisierungstechnik der nichtlokalen Methode einzugehen. Nach
der Vorstellung des verwendeten nichtlokalen Integralkontinuums und der Darstel-
lung der Effektivität der Regularisierungsmaßnahme wird vor allem die Rolle des
darin enthaltenen internen Längenparameters und dessen Beziehung zur numerisch
resultierenden Scherbanddicke, sowie die Frage nach der notwendigen Feinheit des
FE–Netzes diskutiert.

Die Biaxialversuche an Hostun–Sand dienen im weiteren als Validierungsbeispiele,
um eine erste Überprüfung der Entfestigungsmodellierung anhand von Testdaten
zu ermöglichen. Es resultiert eine quantitative Gegenüberstellung der numerischen
und experimentellen Ergebnisse bezüglich der resultierenden Arbeitslinien sowie der
auftretenden Lokalisierungsphänomene (Scherbanddicke, Scherbandneigung etc.).

Abschließend findet eine kurze Zusammenfassung des vorliegenden Kapitels und eine
kritische Bewertung der erzielten Ergebnisse statt.

3.1 Experimentelle Daten — Hostun–Sand

Die experimentelle Datenbasis, die in einer Zusammenarbeit zwischen dem Insti-
tut für Geotechnik der Universität Stuttgart und dem Laboratoire 3S, Grenoble,
zusammengestellt worden ist (siehe Desrues et al. [38]), dient als Grundlage für
Kalibrierung und Validierung des reibungsentfestigenden Modells und verwendet
ausschließlich Tests an Hostun–’RF’–Sand (vgl. Flavigny et al. [57]). Dieser Quarz-
sand wurde an verschiedensten Forschungsinstitutionen für wissenschaftliche Zwecke
in unterschiedlichsten Laborgeräten genutzt. Die Datenbasis [38] nützt sowohl Re-
sultate, die am Laboratoire 3S in Grenoble durchgeführt wurden [34, 64, 90], als
auch Versuchsergebnisse aus dem eigenen Labor [114, 116].

Um eine objektive Vergleichbarkeit gewährleisten zu können, wurde eine Einteilung
bezüglich der Initialdichte vorgenommen. Es resultierte ein sogenannter ’lockerer’
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Abbildung 3.2: Sieblinie Hostun–’RF’–Sand.

Hostun–Sand mit einer Ausgangsporenzahl1 e zwischen 0,85 – 0,92 und ein ’dichter’
Hostun–Sand mit einer spezifizierten Ausgangsporenzahl zwischen 0,63 – 0,68 [38]
2.

Die umfangreichen Testdaten an klassischen Laborgeräten, wie Oedometer–, Triaxial–
und Biaxialgerät, werden durch weitere Daten an einem Torsionsschergerät, dem so-
genannten Torsionsoedometer komplettiert. Dieses Versuchsgerät wurde am Institut
für Geotechnik der Universität Stuttgart mit der technischen Unterstützung der Fir-
ma Wille Geotechnik GmbH und der FMPA Stuttgart entwickelt und gebaut [116].
Der grundlegende Vorteil dieses neuartigen Versuchsgeräts ist die Eigenschaft, dass
an einer einzigen scheibenförmigen Probe sowohl Steifeparameter als auch Scher-
festigkeitsparameter bestimmt werden können. Dem entsprechend besteht der Ver-
suchsablauf aus zwei verschiedenen Versuchsphasen. In einer Oedometerphase wird
die Probe einer vertikalen Belastung bei verhinderter Seitendehnung ausgesetzt. Die
anschließende Torsionsphase entspricht nahezu der Situation im Kreisringschergerät,
Details siehe [116].

3.1.1 Charakterisierung des Versuchssandes

Der in der vorliegenden Arbeit verwendete Versuchssand wird als Hostun–’RF’–Sand
[57] bezeichnet. Das Material stammt aus einer Gesteinsgrube in der Nähe des Ortes
Hostun (Dróme District, Frankreich) und wurde zur kommerziellen Verwendung als
Industriesand einer vordefinierten Siebung unterzogen. Der in Abb. 3.1 illustrierte
eckige Silikatsand kann nach DIN18196 [43] als enggestufter Feinsand bezeichnet

1e bezeichnet in der Geotechnik die Porenzahl, die mit dem, in der klassischen Mechanik geläufi-
geren, Porenanteil n in folgender Beziehung steht: e = n

1−n
.

2Die bezogene Lagerungsdichte ID = emax−e
emax−emin

ergibt für den ’lockeren’ Hostun–Sand ID =
0,22 – 0,40 und für den ’dichten’ Hostun–Sand ID = 0,87 – 1,00.



16 Kapitel 3. Reibungsentfestigung nichtbindiger Böden

Tabelle 3.1: Bodenphysikalische Kennwerte des Versuchssandes.

Kennwert Betrag

Trockendichte ρs [g/cm3] 2,65

Mittlerer Korndurchmesser d50 [mm] 0,35

Ungleichförmigkeitsgrad U = d60/d10 [−] 1,7

Minimale Porenzahl emin [-] 0,63

Maximale Porenzahl emax [-] 1,0

werden (Abb. 3.2). Die wichtigsten bodenphysikalischen Kennwerte dieses Granulats
sind in Tab. 3.1 zusammengefasst.

3.1.2 Typisches Materialverhalten

In Abb. 3.3 sind ausgewählte Triaxial– und Oedometerversuche aus der Hostun–Sand
Datenbank [38] dargestellt. Die Phänomenologie dieser Daten lässt die Unterschei-
dung grundlegender Materialeigenschaften granularer Materialien zu:

• Das Spannungs–Dehnungsverhalten bei triaxialer Kompression nach isotroper
Konsolidation ist generell stark nichtlinear; bei Betrachtung der Abb. 3.3(b)
und (c) ist festzustellen, dass die Steifigkeit mit Druck und Dichte zunimmt.

• Erstbelastungsvorgänge liefern von Beginn an irreversible, d. h. plastische Deh-
nungsanteile, während bei Ent– und Wiederbelastungen ein annähernd ela-
stisches Verhalten zu beobachten ist.

• Reine Reibungsmaterialien zeigen in Abhängigkeit von Initialdichte und Span-
nungsniveau bei jedweder Scherbeanspruchung ein kontraktantes bzw. dilatan-
tes Verhalten. Dieses (Kontraktanz–) Dilatanzverhalten ist eine Verknüpfung
von Volumen– und Scherdehnungen, beschrieben durch den Dilatanzwinkel ψ.
Charakteristisch für dicht gelagerten Sand unter fortgesetzter Scherung ist ei-
ne Auflockerung des Korngerüstes durch Volumenzunahme (Dilatanz). Eine
Vergrößerung der initialen Lagerungsdichte führt zu einer verstärkten Dila-
tanz. Bei konstanter Lagerungsdichte nimmt die Dilatanz bei Erhöhung des
gewählten Spannungsniveaus ab.

• Eine Vergrößerung der Ausgangslagerungsdichte führt zu einer Zunahme an
Festigkeit (vgl. Abb. 3.3(c)). Eine Erhöhung des Spannungsniveaus führt bei
Betrachtung der absoluten Festigkeit (σ1−σ3) in Abb. 3.3(b) zu einer Zunahme
an Festigkeit, während bei Betrachtung der normierten Festigkeit (σ1/σ3) in
Abb. 3.3(a) eine Abnahme an Festigkeit festzustellen ist. Somit ist die maximal
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erreichbare Festigkeit (Peakfestigkeit) dichte– und spannungsabhängig.

• Nach Erreichen der maximalen Festigkeit kann — insbesondere bei dichten
Sanden — eine Auflockerung des Korngefüges begleitet von einer Abnahme
der Festigkeit beobachtet werden. Es tritt also bei fortgesetzter Scherbean-
spruchung ein, im weiteren als Reibungsentfestigung bezeichneter, Abfall der
Festigkeit auf. Dabei geht die Homogenität des Probenkörpers verloren. Es
sind in Abhängigkeit von Initialdichte und Ausgangsspannungszustand Deh-
nungslokalisierungen in Form von Scherbändern festzustellen.

• Schließlich steuert die Festigkeit einem konstanten kritischen Zustand (criti-
cal state) entgegen. Dieser Zustand ist gekennzeichnet durch das Erreichen
konstanter Schubspannungen und konstanter Volumendehnungen.

Weitere typische Einflüsse auf das Materialverhalten von Sanden, die aus der ex-
perimentellen Zusammenstellung in Abb. 3.3 nicht rückgeschlossen werden können,
sind u. a der Einfluss des Wassergehaltes, die Pfadabhängigkeit, die Anisotropie,
eine Zeit– und Geschwindigkeitsabhängigkeit und das Verhalten unter zyklischer
Belastung.

3.1.3 Lokalisierungsphänomene dichter Sande

Bei Betrachtung der globalen Spannungs–Dehnungsbeziehungen, die ein Resultat
der Aufzeichnung der axialen Belastungskraft und der Stempelverschiebung sind,
ist vor allem bei dichter Lagerung ein ausgeprägtes Entfestigungsverhalten zu be-
obachten. In der Folge entstehen lokalisierte Zonen (sogenannte Scherbänder). Bei
fortgesetzter Scherung spielt sich der Verformungsmechanismus vorwiegend in diesen
räumlich begrenzten Zonen ab – Dilatanz und Entfestigung setzen sich fort, bis der
sogenannte volumenkonstante Zustand erreicht ist. Der Übergang zu einer Lokalisie-
rung kann allmählich oder plötzlich erfolgen, wobei die wesentlichsten Faktoren, die
diesen Übergang bestimmen, durch die gewählten Versuchsrandbedingungen, wie
Versuchsart (z. B. triaxiale oder biaxiale Randbedingungen — vgl. Peters et al.

[105]), sowie durch die verwendete Probenschlankheit und die Endflächenreibung an
den Probenenden festgelegt werden (siehe u. a. [10, 24, 80]). Schlanke Proben weisen
zum einen viel früher inhomogene Versagensmuster auf und zeigen zum anderen viel
stärker lokalisierte Versagensmechanismen. Bei Anwendung verbesserter Randbe-
dingungen, d. h. gedrungene Probenkörper mit entsprechender Endflächenschmie-
rung, sind im Vergleich zu schlanken Probenkörpern Spannungs–Dehnungskurven
mit ausgeprägterer Verfestigung (Ausrundung bzw. Abflachung der Arbeitslinien)
und ein Erreichen des Peaks bei größerer Axialdehnung, sowie daran anschließend
eine weniger abrupt verlaufende Entfestigung zu beobachten (siehe u. a. [45, 89]). Ein
annähernd homogener Verformungszustand bleibt bei drainierten triaxialen Versu-
chen an gedrungenen Sandproben in der Regel bis zu weitaus größeren Axialdehnun-
gen erhalten — vgl. Peters et al. [105]). Dies wurde mittels Computertomographie
für triaxiale Randbedingungen an Sanden untersucht: Colliat-Dangus et al. [24]
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Abbildung 3.3: Illustration ausgewählter drainierter Standard–Triaxialversuche und
Oedometerversuche an lockerem und dichtem Hostun–Sand — Variation des Span-
nungsniveaus durch Darstellung des Spannungsverhältnisses σ1/σ3 (a) bzw. des
Spannungsdeviators σ1− σ3 (b) als Funktion der Axialdehnung ε1 respektive Varia-
tion der Initialdichte (c).
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beobachteten unter diesen Randbedingungen annähernd homogene Verformungsfel-
der bis zu einer Axialdehnung von 20 %. Eine spätere Untersuchung von Desrues

et al. [36] (ebenfalls mittels Computertomographie) bestätigte diese Feststellung
zumindest bis zu einer Axialdehnung von 10 %.

Der Beginn der Scherbandausbildung ist neben den oben erwähnten Randbedingun-
gen auch vom Ausgangsspannungszustand und von der gewählten Lagerungsdichte
abhängig. Desrues et al. [37] analysieren für Hostun–Sand eine Verzögerung der
Lokalisierung mit zunehmendem Seitendruck und abnehmender Initialdichte.

Im Folgenden werden wesentliche Kennwerte der Lokalisierung, wie die Scherband-
dicke und die Scherbandneigung, sowie deren maßgeblichen Einflussfaktoren disku-
tiert.

Scherbanddicke

Neben dem gewählten Spannungsniveau und der vorhandenen Initialdichte wird die
entstehende Scherfugendicke von Grundcharakteristika des betrachteten Granulats,
wie Kornform, Partikelgröße, Oberflächenrauhigkeit und Kornverteilung (Material-
abstufung), beeinflusst, wobei der Einfluss der Partikelgröße nach Viggiani et al.

[142] am stärksten scheint.

Erste quantitative Aussagen über die Dicke ts der Scherbandzone als Funktion des
mittleren Korndurchmessers d50 stammen von Roscoe [109] (ts ≈ 10 d50); weitere
experimentelle Bestimmungen gehen u. a. auf folgende Autoren zurück [37, 112,
130]. Unter Verwendung der Stereophotogrammetrietechnik bestimmten Desrues

et al. [37] für Hostun–’RF’–Sand die Breite der Lokalisierungszone zu 15 bis 20
mal dem mittleren Korndurchmesser d50. 1994 präsentierten Yoshida et al. [150]
experimentell analysierte Scherbanddicken von 7 verschiedenen Sanden. Wiederum
wurden stereophotogrammetrische Messungen durchgeführt, und in Abhängigkeit
des betrachteten Sandes konnte die Breite des Scherbandes in einem vergleichsweise
weiten Bereich von 10 bis 20 mal dem mittleren Korndurchmesser gefunden werden.

Eine neue Technik zur Bestimmung der Scherbanddicke wurde von Oda et al.

[101] eingeführt. Bei dieser Technik wird die deformierte Probe mit einem spezi-
ellen Kunstharz getränkt, um die Einzelkörner in ihrer Lage zu fixieren. Nach der
Aushärtung der harzgetränkten Probe können aus dem imprägnierten Sand senk-
recht zur Lokalisierungszone dünne Scheiben geschnitten werden. Diese stabilisierten
Sandscheibchen, auf einen Objektträger geklebt, werden soweit abgeschliffen, bis ein
sogenannter Dünnschliff entsteht, der im Mikroskop betrachtet werden kann. Am ei-
genen Labor wurde diese Technik für Hostun–Sand getestet, wobei überraschend
deutliche Scherbänder in der stabilisierten Probe gefunden werden konnten [113].
Nach Herstellung eines Dünnschliffs wurden im Mikroskop präzise Übergänge zwi-
schen der Lokalisierungszone und dem Rest der Probe beobachtet — dies ermöglicht
eine exakte Bestimmung der Scherbanddicke auf Basis des Korndurchmessers. Ana-
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Abbildung 3.4: Die Scherbanddicke ts diverser Sande als Funktion des mittleren
Korndurchmessers d50.

log zu den Untersuchungen von Oda et al. [101] konnte das Verhältnis Scherband-
dicke zu Korndurchmesser mit einem Faktor 10 identifiziert werden.

In einer umfangreichen Literaturrecherche wurden die Daten der oben genannten
Autoren [37, 101, 150] und weitere Daten von Viggiani et al. [142] zusammenge-
tragen. Dies erlaubt, die Scherbanddicken von 10 diversen Fein– bis Mittelsanden
als Funktion des mittleren Korndurchmessers in Abb. 3.4 darzustellen. Eine große
Anzahl der Daten bestätigt die Korrelation ts = 10 d50, insbesondere alle Messer-
gebnisse mit der Dünnschliffmethode und desweiteren mit der Methode der Rönt-
genstrahlen [101]. Oda et al. [101] propagieren die letzteren Methoden, da bei An-
wendung der Stereophotogrammetrie die optischen Messungen durch die Glasplatte
des Biaxialgerätes und durch die Gummimembran, die die Biaxialprobe umgibt,
zwangsläufig Abweichungen involvieren.

Scherbandneigung

Neben den Randbedingungen des Versuchsgerätes, dem gewählten Spannungsni-
veau und der vorhandenen Initialdichte [37, 91] wird die Scherbandneigung von
Korneigenschaften beeinflusst: Analysen verschiedenster Autoren weisen auf einen
deutlichen Einfluss der Partikelgröße, der Angularität, sowie der Materialabstufung
(Kornverteilung) [4, 90, 129] hin. Demgegenüber zeigt Viggiani et al. [142] in einer
eingehenden Untersuchung an verschiedenen Hostun–Sanden3 auf, dass die Scher-
bandneigung weder eindeutig auf den mittleren Korndurchmesser noch auf andere
Korneigenschaften, wie z. B. die Materialabstufung, bezogen werden kann.

Auf Grundlage einer Literaturrecherche können die Daten unterschiedlicher Autoren

3Neben dem Hostun–’RF’–Sand existieren noch weitere Hostun–Sande, mit unterschiedlicher
Kornverteilung, z. B. Hostun–’S28’ und Hostun–’S32’ [142].
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Abbildung 3.5: Die Scherbandneigung (zur Horizontalen) als Funktion des ange-
wandten Seitendrucks für diverse Sande.

an verschiedenen Sanden mit einer bezogenen Lagerungsdichte4 zwischen ID = 0, 7
und ID = 1, 0 unter biaxialen und triaxialen Randbedingungen als Funktion des
verwendeten Seitendrucks dargestellt werden (siehe Abb. 3.5). Die beobachteten
Scherbandneigungen liegen in einem Bereich von 58◦ bis 70◦ in Bezug auf die Rich-
tung der kleineren Hauptspannung. Zusätzlich zu diesen experimentellen Daten sind
in Abb. 3.5 die theoretischen Lösungen nach Coulomb (θC = 45◦ + ϕ

2
) und Roscoe

(θR = 45◦ + ψ

2
) unter Verwendung des Reibungs– und Dilatanzwinkels für dichten

Hostun–Sand [37] aufgenommen5 (vgl. auch [141]). Es scheint, dass diese ϕ– und ψ–
Werte auch für die weiteren Sande gelten — in Anbetracht der Tatsache, dass alle
analysierten Sande als dichte, gering–eckige Quarzsande und bezüglich der Siebli-
nie als enggestufte Fein– bis Mittelsande klassifiziert werden können, ist dies auch
nicht weiter verwunderlich. Abb. 3.5 legt zugleich dar, dass die Scherbandneigungen
zwischen den klassischen Lösungen, mit einer leichten Tendenz hin zur Coulom-
blösung, liegen. Außerdem illustriert Abb. 3.5 analog zu Untersuchungen, die am
Laboratoire 3S in Grenoble gemacht wurden [37, 91], eine marginale Abnahme der
Scherbandneigung mit zunehmendem Seitendruck.

4Die bezogenen Lagerungsdichte ID bringt die gegebene Initialdichte in Bezug zur maximalen
und minimalen Dichte des betrachteten Materials (siehe Glg. 3.4).

5Dabei werden die spannungsabhängigen ϕ – und ψ – Werte der Tests bei unterschiedlichen
Spannungsniveaus angesetzt.
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3.2 Lokale Modellierung und Parameteridentifi-

kation

3.2.1 Reibungsentfestigung — ein empirischer Ansatz

Wie bereits eingangs erwähnt, ist bei der Analyse von Lokalisierungsphänomenen
prinzipiell zwischen zwei Komponenten der Entfestigung zu unterscheiden: ein An-
teil, die sogenannte Materialentfestigung, entsteht in einem kohäsionslosen, gra-
nularen Material durch Dilatanz, d. h. durch eine Auflockerung des Korngerüstes
[6, 13]. Diese Materialentfestigung kann im idealen Fall an einer homogen defor-
mierbaren Probe beobachtet werden.

Wie in Kap. 3.1.3 aufgezeigt, weisen Experimente an gedrungenen Triaxialproben
mit Endflächenschmierung einen allmählichen, stetigen Entfestigungsvorgang auf.
Die Homogenität der Probe bleibt nach Colliat-Dangus et al. [24] bis zu einer Axi-
aldehnung von 20 % bzw. nach Desrues et al. [36] zumindest bis zu einer Axialdeh-
nung von 10 % aufrecht. Sobald jedoch erste Lokalisierungen feststellbar sind, wird
der Entfestigungsvorgang durch einen weiteren Anteil aus der inhomogenen Proben-
deformation bestimmt, der als geometrische Entfestigung bezeichnet wird — vgl.
Drescher et al. [45]. Die Ausprägung des Anteils der Entfestigung aus der inho-
mogenen Probendeformation ist abhängig von den betrachteten Versuchsrandbedin-
gungen. So zeigen Biaxialversuche (ebener Verformungszustand) nach Erreichen der
maximalen Festigkeit einen relativ abrupten Entfestigungsvorgang und ausgeprägte
Scherbandlokalisierungen – ein Effekt, der überwiegend durch geometrische Entfe-
stigung, d. h. aus der inhomogenen Probendeformation, und nur im untergeordneten
Maße durch die Materialentfestigung entsteht. Mooney et al. [92] separierten durch
Verwendung von lokalen und globalen Weggebern an Sand–Biaxialproben den An-
teil der Entfestigung, der als Materialentfestigung im Scherband vorherrscht, von der
geometrischen Entfestigung, die die gesamten Randbedingungen einschließt. Diese
Experimente machen deutlich, dass der Anteil der reinen Materialentfestigung nur
ein Bruchteil der gesamten — global zu beobachtenden — Entfestigung ausmacht.

Nachfolgend wird ein Ansatz zur Reibungsentfestigung als Erweiterung eines ver-
festigenden Stoffgesetzes (Hardening–Soil–Modell) auf Grundlage von empirischen
Beobachtungen aufgestellt. Die Erweiterung der Entfestigung auf der Ebene des
Stoffgesetzes erfordert die ausschließliche Betrachtung der Materialentfestigung und
eine strikte Trennung von der geometrischen Entfestigung. Somit kann dieser Ansatz
als eine

”
rational–pragmatische“ Erweiterung eines ursprünglich lediglich verfesti-

genden Materialmodells aufgefasst werden, indem eine Abhängigkeit der Festigkeits-
parameter von Zustandsgrößen verwendet wird, wie dies z. B. von Wood et al. [149]
vorgeschlagen wurde.

Eine erste Illustration der Reibungsentfestigung gelingt durch das Auftragen von
Triaxial–Resultaten an Hostun–Sand. Werden die Ergebnisse bei unterschiedlichen
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Abbildung 3.6: Rotation der Festigkeitseinhüllenden für drainierte Triaxialdaten an
’dichtem’ Hostun–Sand.

Seitendrücken in der Spannungsebene (p − q – Diagramm)6 aufgetragen, kann die
Abnahme des Reibungswinkels als Rotation der Festigkeitseinhüllenden von einem
Peakwert zu einem Residualwert im kritischen Zustand (critical state) dargestellt
werden (siehe Abb. 3.6). Es sei angemerkt, dass die Darstellung der Residualfe-
stigkeiten in der p − q – Spannungsebene einen eindeutigen kritischen Zustand,
unabhängig von der verwendeten Initialdichte und dem gewählten Spannungsniveau
ergibt7.

Die in Abb. 3.6 illustrierte Abnahme des Reibungswinkels von einem Peak– zu einem
Residualwert wird durch eine Beziehung zwischen der hier gewählten Entfestigungs-
variable bzw. Zustandsgröße der Entfestigung (Porenzahl e) und der Entfestigungs-
zahl hϕ analog Glg. (3.1) beschrieben:

dϕ

de
= −hϕ für ϕ > ϕcs . (3.1)

Ein konstanter hϕ–Wert wurde z. B. von Teferra [126] und Schulze [118] identi-
fiziert. Beide Autoren verglichen eine Vielzahl von Testresultaten mit unterschiedli-
chen Ansätzen und befürworteten die Verwendung eines einfachen linearen Verhält-
nisses zwischen Porenzahl e und Reibungswinkel ϕ. Somit kann eine konstante Entfe-
stigungszahl hϕ bis zum Erreichen des Restreibungswinkels ϕcs im kritischen Zustand
(critical state) angenommen werden.

Der lineare Ansatz in Glg. (3.1) wird auch durch die Testdaten an Hostun–Sand
bestätigt. Ergebnisse drainierter Triaxialversuche bei unterschiedlichen Seitendrücken
und bei verschiedenen Initialdichten sind in Abb. 3.7 durch Dreiecke gekennzeichnet.
Dieses Diagramm, eine Relation zwischen (Peak–)Reibungswinkel ϕ und Initialpo-

6Definitionen der Roscoe–Variablen lt. Glgn. 3.12 bzw. 3.13.
7Experimente an Sandproben von Mooney et al. [92] bestätigen, dass das im kritischen Span-

nungszustand erreichte Spannungsverhältnis eindeutig und unabhängig von Initialdichte und Span-
nungszustand respektive Schubspannungsniveau ist.
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renzahl e0, verdeutlicht, dass eine Regressionsgerade von der Form

ϕ = 60, 9◦ − 30◦ e (3.2)

eine gute Näherung bietet8. Desweiteren wird vorausgesetzt, dass diese lineare Bezie-
hung unter quasi–homogener Scherung, auch bei inhomogenen Verzerrungszuständen
innerhalb der Lokalisierungzone(n) Gültigkeit besitzt.

Zwei empirische Ansätze konstatieren in Abb. 3.7 zusätzlich das lineare Verhältnis
zwischen Reibungswinkel ϕ und Porenzahl e. Die empirische Beziehung von Bolton

[13] ist für triaxiale Spannungszustände in Glg. (3.3) angegeben. IR ist gemäß Glg.
(3.4) der Dilatanzindex unter triaxialen Spannungszuständen, worin ID die bezogene
Lagerungsdichte und p′ die hydrostatische Spannung9 bezeichnet:

ϕ = ϕcs + 3 IR , (3.3)

IR = ID(10− ln(p′))− 1 ; ID =
emax − e

emax − emin
. (3.4)

Unter Verwendung von Glg. (3.1) entsteht

dϕ

de
= −hϕ mit hϕ =

3 (10− ln(p′))
emax − emin

. (3.5)

8U. a. nach Wood et al. [149] ist es bei der empirischen Ermittlung der Beziehung zwischen
(Peak–)Reibungswinkel ϕ und Porenzahl e irrelevant, ob die maximale Festigkeit in Bezug zur In-
itialdichte bzw. zu einer anderen Dichte, z. B. zur Dichte, die mit der Peakfestigkeit korrespondiert,
angesetzt wird.

9Als Einheit für die effektive Hauptspannung ist kPa zu verwenden, da die Formel nicht dimen-
sionsecht ist.
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Die empirische Näherung aus der dänischen Norm [28] lautet für triaxiale Randbe-
dingungen

ϕ = 30◦ +

(

14− 4

U

)

ID −
3

U
−K . (3.6)

Hierin bezeichnet U den Ungleichförmigkeitsindex (d60/d10), und K ist ein Faktor,
der die Kornform und den Schluffgehalt beschreibt. Unter Anwendung der Glg. (3.1)
resultiert

dϕ

de
= −hϕ mit hϕ =

(

14− 4

U

)

1

emax − emin
. (3.7)

Beide empirischen Beziehungen, Bolton lt. Glg. (3.5) und dänische Norm lt. Glg.
(3.7), bestätigen somit die Benutzung einer in der vorliegenden Studie verwendeten
konstanten Entfestigungszahl hϕ.

Desweiteren wird die Beziehung zwischen der Rate der Porenzahl und der Volumen-
dehnung in einer Geschwindigkeitsformulierung benutzt:

ε̇v =
ė

1 + e
≈ ė

1 + e0

. (3.8)

Unter Verwendung von Glg. (3.8) kann die Abnahme des Reibungswinkels durch
die auftretenden Volumendehnungen kontrolliert werden. Die Zusammensetzung der
Glgn. (3.1) und (3.8) ergibt

dϕ

dεv
= −hϕ (1 + e0) . (3.9)

Bei der Ermittlung der Volumendehnungen auf Grundlage von Testdaten kann da-
von ausgegangen werden, dass die elastischen Dehnungen gegenüber den plastischen
Dehnungen vernachlässigbar klein sind (ε̇v ≈ ε̇pv). Somit gilt für den Ansatz der
Reibungsentfestigung:

dϕ

dεpv
= −hϕ (1 + e0) . (3.10)

3.2.2 Verwendete Stoffgesetze

Allgemeines

In der Kontinuumsmechanik werden Spannungen und Dehnungen eines Volumen-
elementes als tensorielle Größen einem Punkt zugeordnet. Die Komponenten des
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symmetrischen Tensors können bei Voraussetzung einer orthonomierten Basis in ei-
nem Spaltenvektor zusammengefasst werden (VOIGTsche Darstellung), weswegen
zur Beschreibung der Spannungen und Dehnungen eine sogenannte Vektornotation
genutzt wird, d. h.:

ε
T = [εxx, εyy, εzz, γxy, γyz, γzx] ,

σ
T = [σxx, σyy, σzz, σxy, σyz, σzx] . (3.11)

Einflüsse der Anisotropie bleiben in den hier verwendeten Stoffgesetzen unberück-
sichtigt, d. h. man legt den Berechnungen ein isotropes Material zu Grunde. Außer-
dem wird zunächst ein homogenes Verformungsfeld betrachtet. Die Problematik der
Erweiterung auf Entfestigung, kombiniert mit inhomogenen Verformungszuständen,
wird zu einem späteren Zeitpunkt eingeführt (vgl. Kap. 3.3).

Druckspannungen und Kontraktanz werden nachfolgend — wie in der Bodenmecha-
nik üblich — positiv definiert. Es werden weiterhin nur drainierte Randbedingungen
betrachtet. Daher entfällt eine Einteilung in totale σ bzw. effektive Spannungen σ ′.
Alle Spannungen verstehen sich als effektive Spannungen, weswegen auf eine Unter-
scheidung in der Notation verzichtet wird.

Die sogenannten Roscoe–Variablen bezeichnen die isotropen Spannungen p und die
deviatorischen Spannungen q:

p = 1/3 (σ1 + σ2 + σ3) ,

q =

[

1

2

(

(σ1 − σ2)
2 + (σ2 − σ3)

2 + (σ3 − σ1)
2)
]

1

2

. (3.12)

Unter triaxialen Randbedingungen (σ2 = σ3) vereinfacht sich Glg. (3.12) zu:

p = 1/3 (σ1 + 2 σ3) und q = σ1 − σ3 . (3.13)

Zur Beschreibung des elastoplastischen Materialverhaltens werden die Dehnungsände-
rungen in einen elastischen und einen plastischen Anteil zerlegt (geometrisch lineare
Theorie):

ε̇ = ε̇
e + ε̇

p . (3.14)

Der linear–elastische Anteil des Materialverhaltens wird durch das Hookesche Gesetz
wiedergegeben:

σ̇ = De
ε̇
e mit σ̇ =

dσ

dt
=
∂σ

∂t
+
∂σ

∂x

∂x

∂t
. (3.15)
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In der vorliegenden Arbeit beschreibt σ̇ die Spannungsgeschwindigkeit in Matrizen-
notation.

Unter Einhaltung des sogenannten Objektivitätsprinzips sind die klassischen Span-
nungs– und Deformationsmaße in allgemeiner Tensorschreibweise wie folgt definiert:

Während für Größen der Referenzkonfiguration zur Zeit t = t0 (wie z. B. für den
Greenschen Verzerrungstensor oder den 2. Piola–Kirchhoff–Spannungstensor) die
materielle Ableitung ausreicht, ist dies für Größen der aktuellen Konfiguration (t >
t0) nicht der Fall. Somit ist z. B. für den Cauchy–Spannungstensor T, den Almansi–
Verzerungstensor A oder für die Deformationsgeschwindigkeit D die materielle Zeit-
ableitung für die Formulierung der Materialgesetze nicht geeignet, da das Resultat
vom Beobachter abhängt (d. h. einer überlagerte Starrkörperbewegung verändert
das Ergebnis.).

Die Lie-Ableitung (oder auch Oldroydableitung genannt) erfüllt die notwendigen
Objektivitätsanforderungen, d. h. es handelt sich um eine Ableitung, die ein Ergeb-
nis liefert, welches vom Beobachter unabhängig ist. Diese Form entspricht in der
Interpretation in natürlichen Basissystemen einer Ableitung der Tensorkoeffizienten
bei festgehaltener Basis. Somit ändert sich die natürliche Basis mit der Deformation
des materiellen Körpers.

Der Tensor L, der sogenannte räumliche Geschwindigkeitsgradient, kann mithilfe
des Deformationsgradienten F dargestellt werden:

L = Ḟ · F−1 , (3.16)

wobei

L = D+W (3.17)

eine eindeutige Zerlegung von L in den DeformationsgeschwindigkeitstensorD (sym-
metrischer Anteil) und den DrehgeschwindigkeitstensorW (schiefsymmetrischer An-
teil) ist. Lediglich der Deformationsgeschwindigkeitstensor D eignet sich für die For-
mulierung ratenabhängiger Konstitutivgleichungen.

Die Verzerrungsgeschwindigkeit D wird als Vorwärtstransport (push forward) der
materiellen Zeitableitung des Greenschen–Verzerrungstensors E erzeugt

D = FT−1 · Ė · F−1 . (3.18)

Durch den Zusammenhang

A = FT−1 · E · F−1 (3.19)
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und deren Kombination mit Glg. (3.18) sowie mit

∇

A= Ȧ+ LT ·A+A · L (3.20)

kann die Verzerrungsgeschwindigkeit über die Rate des Almansitensors berechnet
werden. Diese ist keine materielle Zeitableitung sondern die sogenannte obere Old-
royd oder die obere Lie–Ableitung

D =
∇

A . (3.21)

In gleicher Weise gilt für den Cauchy–Spannungstensor T mit der unteren Oldroyd–
oder der unteren Lie–Ableitung

∇

T= Ṫ− L ·T−T · LT , (3.22)

wobei unter Voraussetzung T = T ij ai⊗aj die untere Lie–Ableitung der materiellen
Zeitableitung des Koeffizientenschemas T ij entspricht.

Für weitere Details zu o. a. Objektivitätsprinzip sei auf [66] verwiesen.

Darüber hinaus wird in Glg. (3.15) die in der Geotechnik geläufige elastische Stoff-
matrix De verwendet. In der klassischen Mechanik findet hingegen allgemein der

vierstufige elastische Materialtensor
4

D Anwendung, der in Tensorschreibweise fol-
gender Weise definiert ist:

4

D=
E

(1 + ν) (1− 2ν)

[

(1− 2ν)
4

I +ν I⊗ I

]

. (3.23)

E ist der Elastizitätsmodul und ν stellt die Poissonzahl dar10. Wie bereits erwähnt,
wird im weiteren die Matrizenschreibweise verwendet, weswegen für die elastische
Stoffmatrix De resultiert:

De =
E

(1− 2ν)(1 + ν)

















1− ν ν ν 0 0 0
ν 1− ν ν 0 0 0
ν ν 1− ν 0 0 0
0 0 0 1

2
− ν 0 0

0 0 0 0 1
2
− ν 0

0 0 0 0 0 1
2
− ν

















. (3.24)

10Darüber hinaus wird in Glg. (3.23) der Fundamentaltensor vierter Stufe
4

I und der Identitätsten-
sor zweiter Stufe I angewandt.
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Abbildung 3.8: Fließfläche des Drucker–Prager–Modells mit Entfestigung.

Für triaxiale Randbedingungen (σ1 > σ2 = σ3) ergibt sich daraus

De =
E

(1 + ν)(1− 2 ν)









1− ν ν 0 0
ν 1− ν ν 0
0 ν 1− ν 0
0 0 0 (1− 2 ν) / 2









. (3.25)

Drucker–Prager–Modell mit Reibungsentfestigung

Das bekannte Drucker–Prager–Modell (DP–Modell) erlaubt lediglich eine sehr grobe
Annäherung des tatsächlichen Bodenverhaltens. Dennoch findet es in der vorliegen-
den Arbeit Eingang, um in Kap. 3.3.1 einen ersten Schwerpunkt auf die Reibungsent-
festigungserweiterung zu legen. Nachfolgend werden die wichtigsten Formeln dieses
Modells erläutert. Die Fließfunktion wird in Glg. (3.26) durch die Roscoe–Variablen
(isotrope Spannung p und Deviatorspannung q analog Glg. (3.12)) ausgedrückt:

f = q − α p mit α = α0 − hα (1 + e0) ε
p
v ≥ αcs . (3.26)

Die Fließbedingung f = 0 ergibt entsprechend Abb. 3.8 einen Kegel im Spannungs-
raum, wobei der Koeffizient α sich direkt auf den Reibungswinkel ϕ bezieht und die
Neigung des Kegels zur hydrostatischen Achse bestimmt. Im speziellen Fall des ebe-
nen Verformungszustandes (Biaxialversuch) gibt Chen [23] für kleine Dilatanzwinkel
die Beziehung α ≈

√
3 sinϕ an (siehe auch [47]). Die Entfestigungsbedingung für

α bedient sich des Entfestigungsansatzes aus Glg. (3.10). Mit Erreichen der Fließ-
fläche (ϕ = ϕp) wird die Festigkeit sukzessive und solange reduziert, bis der kritische
Reibungswinkel ϕcs erzielt ist.

Mit der Einführung eines plastischen Potentials wird die Richtung der plastischen
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Dehnungsänderungen unabhängig von der Fließfläche definiert und der Fall einer
nicht–assoziierten Fließregel gehandhabt:

ε̇
p = λ̇

∂g

∂σ
mit g = q − β p . (3.27)

In dieser Fließregel bezeichnet der Koeffizient β die Dilatanz des betrachteten Ma-
terials. Der plastische Multiplikator λ in Glg. (3.27) wird durch die nachfolgende
Konsistenzbedingung ermittelt:

ḟ =

(

∂f

∂σ

)T

σ̇ +
∂f

∂α
α̇ = 0 . (3.28)

In dieser Konsistenzbedingung bezeichnet σ̇ die Spannungsgeschwindigkeit in Ma-
trizennotation (vgl. Glg. (3.11)). Mit σ̇ = De

ε̇
e = De (ε̇− ε̇p) und Glg. (3.27)

ergibt sich:

(

∂f

∂σ

)T

De

(

ε̇− λ̇ ∂g
∂σ

)

+
∂f

∂α
α̇ = 0 . (3.29)

Um λ̇ festzustellen, muß die Geschwindigkeit der Reibungsentfestigung α̇ betrach-
tet werden, die analog zu Glg. (3.10) erstellt wird und in Glg. (3.26) vollständig
spezifiziert ist. Nach Differenzierung der Gleichung erhält man für α̇

α̇ = −hα (1 + e0) ε̇
p
v = −hα (1 + e0) δ

T
ε̇
p = −hα (1 + e0) δ

T λ̇
∂g

∂σ
, (3.30)

worin δT = (1, 1, 1, 0, 0, 0) Eingang findet. Kombiniert mit Glg. (3.29) resultiert λ̇:

λ̇ =
1

d

(

∂f

∂σ

)T

De
ε̇ mit d =

[

(

∂f

∂σ

)T

De +
∂f

∂α
hα (1 + e0) δ

T

]

∂g

∂σ
. (3.31)

Das Hyperbolische Modell

Das Hyperbolische Modell (HB–Modell) dient als Grundlage für das nachfolgend
vorgestellte Hardening–Soil–Modell (HS–Modell) und wurde im wesentlichen von
Schanz [113] und Schanz et al. [117] auf Basis der Arbeiten von Duncan et al. [46],
Kondner et al. [75] und Ohde [102] entwickelt. Die grundsätzlichen Charakteristi-
ka dieses Modells beziehen sich auf die Simulation der z. B. in Triaxialversuchen
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zu beobachtenden Verfestigung und auf die spannungsabhängige Steifigkeit, die die
Resultate von Oedometer– und Triaxialtests widerspiegelt. Die Ent– und Wieder-
belastung wird als ein rein elastischer Vorgang mittels des Hookeschen Gesetzes
modelliert. Die Beschreibung des Hyperbolischen Modells wird nachfolgend unter
triaxialen Bedingungen (σ1 > σ2 = σ3) vorgenommen.

Eines der typischen Merkmale geotechnischer Materialien ist das Auftreten irrever-
sibler Schubverzerrungen unter deviatorischer Erstbelastung. Zur Wiedergabe diese
Materialverhaltens wird die folgende hyperbolische Spannungs–Dehnungsbeziehung11

gewählt:

q = σ1 − σ3 =
ε1

a+ b ε1

mit a =
1

Ei
und b =

1

qa
. (3.32)

Gleichzeitig mit den plastischen Schubverzerrungen unter deviatorischer Beanspru-
chung treten irreversible Volumendehnungen aus isotroper Kompression auf, die in
einer Erweiterung der vorliegenden Formulierung im folgenden Kapitel (Hardening–
Soil–Modell) mitberücksichtigt werden.

Einer der Vorteile des Hyperbolischen Modells im Vergleich zu anderen elastopla-
stischen Modellen (z. B. Mohr–Coulomb Modell nach [132]) liegt in der strikten
Trennung zwischen Erstbelastungs– und Ent– und Wiederbelastungsvorgängen. Die
Initialsteifigkeit Ei ist experimentell schwer zu bestimmen, weswegen an deren Stel-
le eine leichter zu ermittelnde Sekantensteifigkeit E50 tritt. Dieser Sekantenmodul
wird an einer triaxialen Spannungs–Dehnungsbeziehung derart bestimmt, dass die
Steifigkeit mit der Mobilisierung der maximalen Scherfestigkeit von 50 % korrespon-
diert. Somit lässt sich die hyperbolische Beziehung aus Glg. (3.32) analog Abb. 3.9
in folgender Weise beschreiben12:

ε1 =
qa

2E50

(σ1 − σ3)

qa − (σ1 − σ3)
. (3.33)

Die asymptotische Deviatorspannung qa und der Sekantenmodul E50 sind wie folgt
definiert:

qa =
qf
Rf

=
2 sinϕ

Rf (1− sinϕ)
(σ3 + c cotϕ) , (3.34)

E50 = Eref
50

(

σ3 + c cotϕ

σ3
ref + c cotϕ

)m

. (3.35)

Rf
13 bezeichnet das Verhältnis zwischen der maximalen Deviatorspannung qf und

11In Anlehnung an die Arbeit von Kondner et al. [75]
12Aus dem hyperbolischen Ansatz in Glg. (3.32) kann Ei = 2E50 abgeleitet werden.
13Empirische Erfahrungswerte legen meist einen Standardwert von Rf = 0, 9 nahe.
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Abbildung 3.9: Hyperbolische Spannungs–Dehnungsbeziehung bei Betrachtung einer
Erstbelastung im drainierten Standard–Triaxialversuch.

der asymptotischen Deviatorspannung qa. Mit zunehmender Belastung erreicht die
Fließfläche schließlich die Grenzbedingung nach Mohr–Coulomb, die mit qf in Glg.
(3.34) ausgedrückt wird. Diese Gleichung beinhaltet die (Peak–)Kohäsion c und den
(Peak–) Reibungswinkel ϕ, klassische Bodenparameter zur Bestimmung der Festig-
keit. Der triaxiale Sekantenmodul E50 wird analog Ohde [102] in Abhängigkeit des
aktuellen Spannungsniveaus über Referenz–Wertepaare (σref3 und Eref

50 ) festgelegt
(vgl. Glg. (3.35)). Der Exponent m kann experimentell bestimmt bzw. auf Grund-
lage von empirischen Erfahrungswerten14 abgeschätzt werden.

Wie bereits erwähnt, werden Ent– und Wiederbelastungsvorgänge als rein elasti-
scher Vorgang mittels des Hookeschen Gesetzes modelliert. Der elastische Anteil der
Dehnungen εe kann durch die Poissonzahl νur und die spannungsabhängige Steifig-
keit Eur entsprechend der Glgn. (3.15) und (3.25) beschrieben werden (vgl. hierzu
auch Ausführungen in [89]); Eur ergibt sich aus:

Eur = Eref
ur

(

σ3 + c cotϕ

σref3 + c cotϕ

)m

. (3.36)

Abb. 3.10 illustriert die Gestalt der gekrümmten Fließfläche f s in der p-q–Ebene,
begrenzt durch die lineare Mohr–Coulomb–Grenzbedingung. Unter triaxialen Rand-
bedingungen ergibt sich die Fließfläche f s zu

f s = f̄ − γps mit f̄ =
1

E50

q
(

1− q
qa

) − 2 q

Eur
, (3.37)

worin die plastische Schubverzerrung γps als maßgebender Verfestigungsparameter
dient. Dieser Verfestigungsparameter ist folgender Weise definiert:

γps = εp1 − εp2 − εp3 . (3.38)

14Erfahrungswerte liefern für Sande einen Exponenten m zwischen 0,35 und 0,65 [115].
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Abbildung 3.10: Fließfunktion f s des Hyperbolischen Modells mit Grenzbedingung
nach Mohr–Coulomb (MC) in der p–q–Ebene (links) und in der Deviatorebene
(rechts).

Unter der Annahme, dass bei Scherbeanspruchung die plastischen Volumendeh-
nungen εpv im Vergleich zu den plastischen Schubverzerrungen klein sind, entsteht
unter triaxialen Bedingungen γps ≈ 2 εp1.

Die allgemeine Formulierung nach Glg. (3.37) bedarf bei Betrachtung im 3–dimen-
sionalen Spannungsraum einer Erweiterung. In der Deviatorebene unterscheiden sich
dann 6 Einzelfließflächen mit einer unstetigen Ableitung nach den Spannungen in den
auftretenden Eckpunkten15. Werden triaxiale Randbedingungen betrachtet, liegen
die Spannungszustände auf diesen Eckpunkten, und im weiteren ist die Unterschei-
dung zweier Fließflächen notwendig:

f s12 = f̄12 − γps mit f̄12 =
1

E50

(σ1 − σ2)

qa − (σ1 − σ2)
− 2 (σ1 − σ2)

Eur
,

f s13 = f̄13 − γps mit f̄13 =
1

E50

(σ1 − σ3)

qa − (σ1 − σ3)
− 2 (σ1 − σ3)

Eur
. (3.39)

Die während einer Scherverfestigung auftretenden plastischen Dehnungsänderungen
werden im HB–Modell über das plastische Potential gs ermittelt. Mit gs 6= f s liegt
also eine nicht–assoziierte Fließregel vor:

gs = (3− sinψm) q − 6 sinψm p . (3.40)

Analog zur Fließfläche f s bedarf die allg. Formulierung von gs in Glg. (3.40) ei-
ner Erweiterung bei Betrachtung des 3–dimensionalen Spannungsraumes. Werden
triaxiale Randbedingungen betrachtet, sind zwei Potentiale notwendig:

15Fließen zufolge zweier Fließflächen wird dann unter der Anwendung der Koiter–Regel [71, 72]
gelöst.
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gs12 = (σ1 − σ2) /2− (σ1 + σ2) /2 sin ψm ,

gs13 = (σ1 − σ3) /2− (σ1 + σ3) /2 sin ψm . (3.41)

Der in den Glgn. (3.41) und (3.40) verwendete mobilisierte Dilatanzwinkel ψm ist
wie folgt definiert:

sinψm =
sinϕm − sinϕcs
1− sinϕm sinϕcs

. (3.42)

Darin ist ϕcs der Restreibungswinkel im kritischen Zustand. Der mobilisierte Rei-
bungswinkel ϕm ergibt sich aus

sinϕm =
σ1 − σ3

σ1 + σ3 − 2 c cotϕ
. (3.43)

Die Dehnungsänderungen ε̇ setzen sich aus einem elastischen Anteil ε̇e und einem
plastischen Anteil infolge deviatorischer Belastung (Scherverfestigung) ε̇ps zusam-
men:

ε̇ = ε̇
e + ε̇

ps = De(−1)
σ̇ + λ̇

∂gs

∂σ
. (3.44)

Der plastische Multiplikator λ̇ wird bei Vorliegen einer plastischen Beanspruchung

(Belastungsbedingung
(

∂f

∂σ

)T
σ̇) über die Konsistenzbedingung ḟ s = 0 ermittelt.

Der deviatorische Verfestigungsparameter γps nach Glg. (3.38) ist eine Funktion der
deviatorischen plastischen Dehnungsgeschwindigkeit ε̇ps, somit gilt unter triaxialen
Randbedingungen

γ̇ps = ν
sT
ε̇
ps = [1 − 1 −1]





ε̇
ps
1

ε̇
ps
2

ε̇
ps
3



 . (3.45)

Wird vereinfachend ξi als eine Menge von n zusätzlichen Parametern, die Funktionen
der plastischen Dehnungen εp darstellen, eingeführt, dann gilt mit ξ = ξi (ε

p) für
die Konsistenzbedingung

ḟ =

(

∂f

∂σ

)T

σ̇ +
n
∑

i=1

∂f

∂ξi
ξ̇i = 0 . (3.46)

Somit ergibt sich λ̇ zu



3.2. Lokale Modellierung und Parameteridentifikation 35

λ̇ =

(

∂f

∂σ

)T
De
ε̇

(

∂f

∂σ

)T
De
(

∂g

∂σ

)

+H
mit

1

H
=

(

n
∑

i=1

∂f

∂ξi

∂ξi
∂εp

)

∂g

∂σ
(3.47)

worin H als Verfestigungsparameter bezeichnet werden kann.

Das Hardening–Soil–Modell

Grundlage des Hardening–Soil–Modells (HS–Modell) ist das Hyperbolische Modell
des vorhergehenden Abschnittes. Das Hardening–Soil–Modell wurde von Schanz

[113] und Schanz et al. [117] auf Basis des sogenannten
”
Double Hardening“ Mo-

dells [131] weiterentwickelt. Zunächst sollen die wesentlichsten Grundlagen dieses
Stoffgesetzes erläutert werden, daran anschließend erfolgt eine Erweiterung um die
Reibungsentfestigung.

Die Ausführungen zum Hyperbolischen Modell betrafen die Verfestigung unter Scher-
beanspruchung, d. h. die deviatorische Fließfläche f s zur Abgrenzung des plasti-
schen Bereiches und das plastische Potential gs zur Abgrenzung der plastischen
Dehnungsänderungen16.

Eine Darstellung dieser deviatorischen Fließfläche in der p–q–Ebene zeigte (Abb.
3.10), dass eine Abgrenzung bei zunehmender isotroper Kompression fehlt. Dieses
Manko äußert sich bei der Nachrechnung von Elementversuchen mit unterschiedli-
chen Versuchsrandbedingungen. Werden z. B. Triaxial– und Oedometerversuche mit
denselben Eingangsparametern berechnet, resultiert eine Diskrepanz zwischen den
numerischen und experimentellen Ergebnissen hinsichtlich der Steifigkeiten (Details
vgl. [113]).

Die Erweiterung bezieht sich auf die Einführung einer 2. Fließfläche, die nachfol-
gend als

”
Kappe“ bezeichnet wird. Wie in Abb. 3.11 ersichtlich, wird dies erreicht,

indem unter isotroper Belastung ebenfalls eine Verfestigung durch die Kappenfließ-
fläche f c eingeführt wird, die sich unabhängig von der deviatorischen Fließfläche
entwickelt. Die plastischen Dehnungsänderungen aus isotroper Belastung werden
durch das plastische Potential gc ermittelt; dabei liegt im Unterschied zur deviato-
rischen Fließfläche der Fall einer assoziierten Fließregel vor (gc = f c). Die Form der
Kappe, die den plastischen Bereich bei isotroper Belastung abgrenzt, ist durch die
Kappen–Fließfunktion f c definiert:

f c =
q2

α2
− p2 − p2

p ; (3.48)

16Es liegt also unter deviatorischer Beanspruchung — wie bereits erwähnt — der Fall einer
nicht–assoziierten Fließregel vor (gs 6= fs).
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Abbildung 3.11: Fließfunktionen f s und f c des Hardening–Soil–Modells.

α ist hierin eine Materialkonstante17. Die Lage und Größe der Kappe im Spannungs-
raum wird durch pp, die sogenannte isotrope Vorkonsolidationsspannung, kontrol-
liert. Das Verfestigungsgesetz in Glg. (3.49) gibt die Relation zwischen der volume-
trischen Kappendehnung εpcv und der Vorkonsolidationsspannung pp wieder:

pp = pref
(

1−m
β

εpcv

)
1

1−m

(3.49)

mit

εpcv =

∫

ε̇pcv dt und ε̇pcv = λ̇c δT
∂gc

∂σ
. (3.50)

Die Materialkonstante β wird über den Eingabeparameter Eref
s , der Oedometerstei-

figkeit, festgelegt.

Die Dehnungsänderungen ε̇, setzen sich aus einem elastischen Anteil ε̇e, sowie aus
plastischen Anteilen infolge deviatorischer Belastung (Scherverfestigung) ε̇ps und
infolge isotroper Belastung (volumetrische Verfestigung) ε̇pc zusammen:

ε̇ = ε̇
e + ε̇

ps + ε̇
pc . (3.51)

Sowohl der deviatorische Verfestigungsparameter γps nach Glg. (3.38) als auch der
isotrope Verfestigungsparameter, die volumetrische Kappendehnung εpcv nach Glg.
(3.50), sind Funktionen der plastischen Dehnungen ε̇p = ε̇

ps + ε̇
pc. Somit gilt unter

triaxialen Randbedingungen:

17α steht mit dem Erdruhedruckbeiwert Knc
0 in Verbindung, der durch die Beziehung Knc

0 =
1− sinϕ mit dem (Peak–)Reibungswinkel ϕ in Beziehung steht.
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γps = ν
sT
ε̇
ps = [1 − 1−1]





ε̇
ps
1

ε̇
ps
2

ε̇
ps
3



 ,

εpcv = ν
cT
ε̇
pc = [1 1 1]





ε̇
pc
1

ε̇
pc
2

ε̇
pc
3



 . (3.52)

Wie bereits für das Hyperbolische Modell kann ξi vereinfachend als eine Menge von
n zusätzlichen Parametern, die Funktionen der plastischen Dehnungen εp darstellen,
eingeführt werden. Es gilt mit ξ = ξi (ε

p = εps + εpc) für die Konsistenzbedingung:

ḟ =

(

∂f

∂σ

)T

σ̇ +
n
∑

i=1

∂f

∂ξ
ξ̇ = 0 . (3.53)

Somit ergibt sich für die nicht–assoziierte Fließregel ε̇p = λ̇ ∂g

∂σ λ̇ zu:

λ̇ =

(

∂f

∂σ

)T
De
ε̇

(

∂f

∂σ

)T
De
(

∂g

∂σ

)

+H
mit

1

H
=

(

n
∑

i=1

∂f

∂ξ

∂ξ

∂εp

)

∂g

∂σ
, (3.54)

worin H als Verfestigungsparameter bezeichnet werden kann.

Hardening–Soil–Modell mit Reibungsentfestigung

Das HS–Modell verwendet einen konstanten (Peak-)Reibungswinkel ϕ, unabhängig
vom sogenannten Lodewinkel und unabhängig von der Lagerungsdichte des Bodens.
Die Dichteabhängigkeit des Reibungswinkels kann in Anlehnung an Glg. (3.1) durch
folgende Formulierung eingeführt werden:

ϕ = ϕcs + hϕ (ecs − e) . (3.55)

e, die Porenzahl, stellt in dieser Gleichung die sogenannte Entfestigungsvariable
(Zustandsgröße der Entfestigung) dar. Daraus folgert unter Verwendung der Glgn.
(3.8) und (3.10):

ϕ̇ = −hϕ ė = −hϕ (1 + e0) ε̇
p
v . (3.56)

Diese Dichteabhängigkeit des Reibungswinkels erlaubt sowohl eine Ent– als auch
eine Verfestigung. Die Entfestigung ist offensichtlich mit der Dilatanz unter Scher-
beanspruchung verbunden. Im HS–Modell wird ein mobilisierter Dilatanzwinkel ψm
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(vgl. Glg. (3.42)) verwendet. Positive Werte dieses Dilatanzwinkels erlauben Entfe-
stigung, während Materialverdichtung durch zwei Effekte verursacht werden kann:
durch negative Werte des mobilisierten Dilatanzwinkels ψm und/oder durch Verfesti-
gung der Fließ–Kappe infolge isotroper Belastung. Für bindige Materialien (speziell
für tonige Böden) ist eine solche Verdichtung signifikant, aber für die hier betrachte-
ten Reibungsmaterialien spielt dieser Effekt eine untergeordnete Rolle. Anstelle der
Anwendung von Glg. (3.56) wird eine Formulierung gewählt, in der die Änderung
des Reibungswinkels infolge einer Verdichtung (ψm < 0 bzw. ε̇v > 0) ausgeschlossen
wird:

ϕ̇ = −hϕ (1 + e0) ε̇
p
v für ε̇v ≤ 0 ,

ϕ̇ = 0 für ε̇v > 0 . (3.57)

Die Gleichungen des vorhergehenden Abschnittes (Hardening–Soil–Modell) gelten
weiterhin unter der Beachtung, dass mit Einsetzen der Entfestigung (ε̇v ≥ 0) der
Reibungswinkels ϕ als Zustandsparameter zu betrachten ist. Die Konsistenzbedin-
gung nach Glg. (3.53) bleibt bestehen und die Ermittlung des plastischen Multipli-
kators nach Glg. (3.54) beinhaltet den Parameter H, der im vorliegenden Fall als
Ver– und Entfestigungsparameter dient.

3.2.3 Parameteridentifikation für Hostun–Sand

Das im vorhergehenden Kapitel beschriebene HS–Modell mit der Erweiterung um
Reibungsentfestigung wird einer detaillierten Kalibrierung und Verifizierung unter-
zogen, indem die umfangreichen Testdaten an Hostun–Sand (siehe Kap. 3.1) ver-
wendet werden. Dieser Vergleich an Testdaten findet zunächst lokal an einem Span-
nungspunkt statt und wird mit den Ergebnissen eines weiteren Stoffgesetzes aus der
hypoplastischen Modellfamilie verglichen.

In einem ersten Schritt werden die Ergebnisse triaxialer Kompressionsveruche und
Oedometerversuche verwendet, um eine Kalibrierung für den ’lockeren’ Hostun–
Sand18 und für den sogenannten ’dichten’ Hostun–Sand19 zu erreichen. In einer wei-
teren Phase werden die beiden Stoffgesetze dann angewandt, um das Spannungs–
Dehnungsverhalten in Biaxialversuchen und Einfachscherversuchen zu simulieren20.

Die notwendigen Materialparameter der nachfolgend angewandten Stoffgesetze sind

18’Lockerer’ Hostun–Sand ist mit einer Ausgangsporenzahl e zwischen 0,85 - 0,92 spezifiziert,
vgl. Kap. 3.1.

19’Dichter’ Hostun–Sand bezeichnet einen Sand mit einer Ausgangsporenzahl e zwischen 0,63 -
0,68, vgl. Kap. 3.1.

20Leider gibt es an Hostun–Sand keine echten Kreisringscherversuche, jedoch stehen Daten aus
dem Torsionsoedometer zur Verfügung, deren Scherphase mit den Randbedingungen eines Einfach-
scherversuches vergleichbar ist (vgl. Kap. 3.1).
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eng mit bodenmechanischen Kennwerten verbunden, weswegen deren Identifizierung
ohne umfangreiche Optimierungsverfahren möglich wird21.

Bstimmung der Parameter für das Hardening–Soil–Modell

Das Hardening–Soil–Modell, erweitert um lokale Reibungsentfestigung, benötigt 9
Materialparameter. Drei dieser Parameter beschreiben die Grenzbedingung nach
Mohr–Coulomb und stimmen mit dem klassischen Mohr–Coulomb Modell überein:

ϕ: (Peak–)Reibungswinkel,
c: (Peak–)Kohäsion,
ψ: maximaler Dilatanzwinkel.

Für die Beschreibung der Erstbelastungssteifigkeit werden drei weitere Parameter
verwendet:

Eref
50 : triaxiale Sekantensteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

Eref
s : Oedometersteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

m: Exponent.

Diese Parameter zur Beschreibung der Erstbelastungssteifigkeit werden durch zwei
weitere Parameter ergänzt, die die Ent– und Wiederbelastungsvorgänge beschreiben
können:

Eref
ur : Ent– und Wiederbelastungssteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

νur: Poissonzahl bzw. Querdehnzahl für Ent– und Wiederbelastungsvorgänge.

Dieser Standard–Parametersatz des HS–Modells wird um die sogenannte Entfesti-
gungszahl hϕ erweitert, die empirisch aus Glg. (3.2) resultiert.

Das HS–Modell erlaubt die Beschreibung des Materialverhaltens bei definierter Dich-
te; das Modell beinhaltet somit keine dichteabhängige Formulierung der Steifigkeit
bzw. der Peakfestigkeit. Die Kalibrierung erfolgte durch Nachrechnung der triaxialen
Kompressionsversuche und der Oedometerversuche; der Parametersatz zur Beschrei-
bung des ’lockeren’ Hostun–Sandes ist in Tab. 3.2 gegeben. Für die Nachrechnung
der Testergebnisse bei dichter Lagerung ist ein zweiter Parametersatz notwendig
(Tab. 3.3).

Die beiden Parametersätze ermöglichen die Nachrechnung aller zur Verfügung ste-
henden Versuchsergebnisse. Ein Vergleich mit den Testdaten erfolgt in den folgenden
Abschnitten.

21Für eine gute Übereinstimmung der Ergebnisse der Modellierung mit den Ergebnissen der
Experimente würden sich Optimierungsverfahren eignen, wie z. B. die Methode der kleinsten Feld-
quadrate mit unterschiedlichen numerischen Verfahren (stochastische oder deterministische), siehe
u. a. [89].
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Tabelle 3.2: Parametersatz des HS–Modells für ’lockeren’ Hostun–Sand (σref = 100
kPa).

ϕ [◦] c [kPa] ψ [◦] Eref
50 [kPa] Eref

s [kPa] m Eref
ur [kPa] νur hϕ

34 0 0 12000 16000 0,75 60000 0,25 0

Bestimmung der Parameter für das hypoplastische Modell

Neben dem HS–Modell wurde ein hypoplastisches Stoffgesetz verwendet, um über
den Vergleich mit Testdaten hinaus auch eine Gegenüberstellung mit einem

”
an-

dersartigen“ Stoffgesetz zu ermöglichen [87].

Das verwendete hypoplastische Modell ist eine Formulierung nach von Wolffers-

dorff [146], welche auf den Grundlagen von Kolymbas [73, 74], Gudehus [63] und
Bauer [7] beruht. Nur die wesentlichsten Grundcharakteristika dieses Modells sollen
im Rahmen der vorliegenden Arbeit beschrieben werden. Die generelle Formulierung
des Stoffgesetzes lautet:

σ̇ = F(σ, e, ε̇) . (3.58)

Das vollständige Stoffgesetz wird durch eine einzige tensorielle Gleichung formu-
liert, in der analog Glg. (3.58) aus einer gegebenen Dehnungsgeschwindigkeit ε̇,
dem Ausgangsspannungszustand σ und der vorhandenen Dichte e die objektive
Spannungsrate berechnet wird. Diese Formulierung beinhaltet bereits eine Dichte–
und Spannungsabhängigkeit, wodurch Effekte der Dilatanz/Kontraktanz beschrie-
ben werden können. Die Grenzbedingung ist implizit enthalten – Formulierungen
im Rahmen der Hypoplastizität verwenden keine explizite Argumente zur Beschrei-
bung der Fließfläche bzw. der Fließregel; somit entfällt eine Deformationszerlegung
in elastische und plastische Komponenten. Steifigkeit, Volumenänderung und Festig-
keit sind Resultate der aktuellen Spannung und Dichte des Materials, sowie von der
gegebenen Dehnungsgeschwindigkeit.

Das angewandte hypoplastische Stoffgesetz benötigt zur Beschreibung der Hostun–
Sand–Versuche insgesamt 8 Materialparameter (vgl. Herle [67]):

hs: die Granulathärte,
n: ein Exponent,

Tabelle 3.3: Parametersatz des HS–Modells für ’dichten’ Hostun–Sand (σref = 100
kPa).

ϕ [◦] c [kPa] ψ [◦] Eref
50 [kPa] Eref

s [kPa] m Eref
ur [kPa] νur hϕ

44 0 14 30000 30000 0,55 90000 0,25 30
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Tabelle 3.4: Parametersatz des hypoplastischen Modells für Hostun–Sand.

ϕc [
◦] hs [MPa] n ec0 ed0 ei0 α β

32 1000 0,29 0,91 0,61 1,09 0,19 2,0

ϕc: der kritische Reibungswinkel,
ec0: die kritische Porenzahl für σ = 0,
ed0: die Porenzahl bei dichtester Lagerung für σ = 0,
ei0: die Porenzahl bei lockerster Lagerung für σ = 0,
α: ein Exponent,
β: ein Exponent.

Ein Teil der Parameter ist eng mit den Grundeigenschaften granularer Materialien
verbunden und gilt für eine große Bandbreite verschiedenster Spannungs– und Dich-
teniveaus. Für die nachfolgende Nachrechnung der Hostun–Sand–Versuche bedeutet
dies, dass ein Parametersatz ausreicht, um alle Testergebnisse zu beschreiben. Prin-
zipiell genügen einfache Laborversuche, um die Parameteridentifikation zu ermögli-
chen. Herle [67] führte eine umfangreiche Analyse an verschiedensten Laborsanden
zur Bestimmung der hypoplastischen Materialparameter durch; mitunter beinhaltet
die Veröffentlichung von Herle auch Materialparameter für Hostun–Sand. Die in
der vorliegenden Arbeit verwendeten Parameter für Hostun–Sand (vgl. Tab. 3.4)
stimmen mit den von Herle ermittelten Materialparametern größtenteils überein,
lediglich der kritische Reibungswinkel ϕc und der Exponent α sind geringfügig mo-
difiziert worden.

Kalibrierung an ’lockerem’ Hostun–Sand

Oedometertests: Zur Kalibrierung der Modelle wurden drei Oedometerergebnisse
verwendet, die entsprechend Abb. 3.12 auch Ent– und Wiederbelastungsschleifen
enthalten. Die Nachrechnung mit dem HS–Modell beinhaltet drei Ent– und Wieder-
belastungsschleifen bei einer Vertikalspannung von 50, 100 und 200 kPa. Demge-
genüber wurde mit dem hypoplastischen Modell lediglich eine Entlastung nach Er-
reichen der maximalen Spannung durchgeführt. Während das HS–Modell sowohl den
Erstbelastungsast als auch die Ent– und Wiederbelastungsäste außerordentlich gut
abbilden kann, trifft die hypoplastische Modellierung die Testresultate mäßig. Au-
ßerdem kann das angewandte hypoplastische Modell [146] nicht eindeutig zwischen
Erst– und Ent– und Wiederbelastungsvorgängen unterscheiden, weswegen in Abb.
3.12 von der Darstellung des Wiederbelastungsastes — der vollkommen unrealisti-
sche zusätzliche Dehnungen ergeben würde — abgesehen wird22.

22Eine Ergänzung des Modells durch die sog. ’intergranularen Dehnungen’ [100] würde dieses
Manko beheben.
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Abbildung 3.12: Oedometertests — Vergleich der numerischen und experimentellen
Ergebnisse für ’lockeren’ Hostun–Sand.

Drainierte Triaxialtests: Die Abb. 3.13a und 3.13b beinhalten je zwei unter-
schiedliche Kurven: die eine stellt das Spannungsverhältnis als Funktion der Axi-
aldehnungen dar, die zweite Kurve gibt die Volumendehnungen als Funktion der
Axialdehnungen wieder. Abb. 3.13a illustriert Daten bei einem Spannungsniveau
von 100 kPa, während in Abb. 3.13b ein konstanter Seitendruck von 300 kPa be-
trachtet wird. Leider steht für das geringere Spannungsniveau (σ3 = 100 kPa) nur ein
Test zur Verfügung. Die Kalibrierung der beiden Modelle zeigt, dass die Steifigkeit
im Vergleich zu dem einen Test überschätzt scheint. Werden jedoch die Testdaten
bei σ3 = 300 kPa betrachtet (Abb. 3.13b), trifft das HS–Modell die Spannungs–
Dehnungskurven ausgezeichnet, die Volumendehnungen werden jedoch geringfügig
unterschätzt. Das hypoplastische Modell erreicht die Festigkeit, die sich in den Test-
resultaten zeigt, nicht, während die Volumendehnungen mit diesem Modell hinrei-
chend genau prognostiziert werden.

Biaxialtests: Abb. 3.14a präsentiert Biaxialtests bei einem Seitendruck von 100
kPa. Verglichen mit den Triaxialresultaten zeigen Biaxialtests generell ein steiferes
Materialverhalten — bei Gegenüberstellung der beiden Kalibrierungen mit den Tests
wird klar, dass die Anfangssteifigkeit gut getroffen ist. Die maximal erreichte Festig-
keit der beiden Nachrechnungen liegt ebenfalls in jenem Bereich, den die Testresul-
tate vorgeben. Anzumerken gilt, dass das hypoplastische Modell die tatsächlichen
Volumenänderungen deutlich überschätzt.

Torsionsoedometertests: Abb. 3.14b zeigt die Resultate aus dem Torsionsoedo-
meter. In diesem Diagramm ist einerseits das Spannungsverhältnis σxy/σyy (linke
Vertikalachse) über der Schubverzerrung γxy aufgetragen; andererseits ist die Vo-
lumendehnung (rechte Vertikalachse) als Funktion der Schubverzerrung dargestellt.
Die Randbedingungen der Scherphase im Torsionsoedometer wird durch die Mo-
dellierung eines Einfachscherversuchs abgebildet. Die Gegenüberstellung der Nach-
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a) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 100 kPa.

b) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 300 kPa.

Abbildung 3.13: Drainierte triaxiale Standard–Kompressionsversuche — Vergleich
der numerischen und experimentellen Ergebnisse für ’lockeren’ Hostun–Sand.
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a) Drainierte biaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 100 kPa.

b) Drainierte Torsionsoedometerversuche bei einer Vertikalbelastung von σyy = 100 kPa.

Abbildung 3.14: Biaxiale Kompressionsversuche und Torsionsoedometerversuche —
Vergleich der numerischen und experimentellen Ergebnisse für ’lockeren’ Hostun–
Sand.
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Abbildung 3.15: Oedometertests — Vergleich der numerischen und experimentellen
Ergebnisse für ’dichten’ Hostun–Sand.

rechnungen mit den experimentell ermittelten Daten verdeutlicht, dass die Steifig-
keit signifikant überschätzt wird; die hypoplastische Modellierung liegt geringfügig
näher an den experimentellen Daten, vor allem trifft dieses Modell die auftretenden
Volumendehnungen besser.

Kalibrierung an ’dichtem’ Hostun–Sand

Oedometertests:Werden die numerischen Ergebnisse der beiden verwendeten Stoff-
gesetze mit den Testresultaten aus dem Oedometer unter Verwendung des ’dichten’
Hostun–Sandes konfrontiert (Abb. 3.15), zeigt sich zunächst ein hoher Grad an Über-
einstimmung. Beide Modelle geben einen Entlastungsvorgang, die HS–Modellierung
bei σ1 = 200 kPa bzw. die hypoplastische Modellierung nach der maximal aufge-
brachten Last, wieder. Testdaten an dichten Sanden zeigen generell einen geringe-
ren Unterschied zwischen der Erstbelastung und den weiteren Ent– und Wieder-
belastungsvorgängen; der elastische Anteil der Dehnungen ist bei dichter Lagerung
beträchtlich. Das HS–Modell gibt dieses Verhalten sehr gut wieder, während die
hypoplastische Modellierung deutlich davon abweicht.

Drainierte Triaxialtests: Die Abb. 3.16a und 3.16b illustrieren Testdaten bei
Seitendrücken von 100 kPa bzw. 300 kPa. Die beiden Stoffgesetze bilden den Bela-
stungsbeginn sehr gut ab, Abweichungen ergeben sich allerdings im weiteren Verlauf
der Lastaufbringung. Das HS–Modell gibt die Peakfestigkeit und den Entfestigungs-
bereich bei einem Spannungsniveau von σ3 = 100 kPa passabel wieder, während
das hypoplastische Modell das Ausmaß der Entfestigung deutlich überschätzt. Der
Beginn des dilatanten Materialverhaltens setzt bei beiden Stoffgesetzen zu spät ein,
während die maximal mobilisierte Dilatanz von beiden Modellen annehmbar simu-
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a) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 100 kPa.

b) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 300 kPa.

Abbildung 3.16: Drainierte triaxiale Standard–Kompressionsversuche — Vergleich
der numerischen und experimentellen Ergebnisse für ’dichten’ Hostun–Sand.
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a) Biaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 100 kPa.

b) Torsionsoedometerversuche bei einer Vertikalbelastung von σyy = 100 kPa.

Abbildung 3.17: Drainierte biaxiale Kompressionsversuche und drainierte Torsions-
oedometerversuche — Vergleich der numerischen und experimentellen Ergebnisse
für ’dichten’ Hostun–Sand.
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liert wird. Die Nachrechnung der Triaxialversuche bei einem konstanten Seitendruck
von σ3 = 300 kPa lässt eine signifikante Schwachstelle der HS–Modellierung erken-
nen: die Formulierung der Festigkeit ist spannungsunabhängig, so dass im direkten
Vergleich mit den Testdaten eine deutliche Überschätzung der maximal mobilisierten
Festigkeit resultiert. Das hypoplastische Modell, welches eine spannungs– und dich-
teabhängige Formulierung aufweist, erreicht eine maximale Festigkeit, die mit den
Testdaten in ihrer Größenordnung übereinstimmt, jedoch zu früh erreicht wird. Die
nachfolgende Entfestigung erscheint, vor allem direkt nach dem Peak, betragsmäßig
zu stark. Die Volumendehnungen werden bei einem Spannungsniveau von σ3 = 300
kPa durch die hypoplastische Nachrechnung überaus gut prognostiziert; die maxima-
len Dilatanzwinkel stimmen bei beiden Nachrechnungen sehr gut mit den Testdaten
überein.

Biaxialtests: Die Anfangssteifigkeit wird von beiden Modellen ausgesprochen gut
prognostiziert (siehe 3.17a), jedoch wird gleichzeitig die anfängliche Kontraktanz
d. h. die Volumenverringerung von beiden Modellen überschätzt. Bemerkenswerte
Unterschiede sind am Peak festzustellen: das HS–Modell verwendet die Grenzbe-
dingung nach Mohr–Coulomb und unterschätzt dadurch die Scherfestigkeit eines
Sandes unter biaxialen Randbedingungen deutlich. Um die bei dieser Verformung
auftretenden Spannungspfade richtig wiederzugeben, wären konvexe, ausgerundete
Fließflächen in der Deviatorebene notwendig (vgl. u. a. auch [47, 48]). Das hypopla-
stische Modell verwendet in der Deviatorebene die Grenzbedingung nach Matsuoka–
Nakai (vgl. [146]) und kann die biaxiale Festigkeit außerordentlich gut abbilden. Die
in den Nachrechnungen nach dem Peak auftretende Entfestigung soll — da es sich
um Spannungspunktanalysen handelt — lediglich den Anteil der Materialentfesti-
gung23 beschreiben; in Anbetracht dessen scheint die hypoplastische Entfestigungs-
geschwingigkeit zu stark.

Torsionsoedometertests: Die Gegenüberstellung der beiden Modellierungen mit
den zur Verfügung stehenden Testdaten (Abb. 3.17b) zeigt zunächst, dass die Stei-
figkeit — wie bereits bei dem Vergleich der Ergebnisse unter lockerer Lagerung fest-
gestellt — deutlich überschätzt wird, während die maximale Festigkeit überraschend
gut übereinstimmt. Darüber hinaus illustriert der Vergleich, dass die Volumen-
änderungen von beiden Modellen nicht prognostiziert werden können. Anderseits
stellt sich die Frage, ob die speziellen Randbedingungen während der Scherphase
im Torsionsoedometer durch die Modellierung eines homogenen Einfachscherversu-
ches (Spannungspunkt–Analyse) wiedergegeben werden können. Die relativ geringe
Festigkeit, die aus den Testdaten hervorgeht (man würde unter ebener Verformung
des Einfachscherversuches analog zum Biaxialversuch höhere Festigkeiten erwarten),
legt die Hypothese nahe, dass der dicht gelagerte Sand im Torsionsoedometer bereits
am Peak zu ersten Lokalisierungen, d. h. sehr früh zu Inhomogenitäten, tendiert.

23In Kap. 3.2.1 ist der Anteil aus reiner Materialentfestigung dem Anteil aus geometrischer
Entfestigung in Abhängigkeit des betrachteten Randwertproblems gegenübergestellt.
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Elastoplastische und hypoplastische Modellierung – ein Vergleich

Die Nachrechnungen der Hostun–Sand–Versuche mit dem HS–Modell einerseits und
mit dem hypoplastischen Modell andererseits sowie der direkte Vergleich der Ergeb-
nisse untereinander zeigt zunächst deutlich auf, dass die beiden Modelle — obwohl
sie unter unterschiedlichen Rahmenbedingungen entstanden sind und andersartige
Eingangsparameter verwenden — die betrachteten Spannungs–Dehnungszustände
vergleichbar gut abbilden können. Die Gegenüberstellung der beiden Modelle lässt,
zumindest, was den direkten Vergleich an den zur Verfügung stehenden Testdaten
betrifft, viele Ähnlichkeiten aufscheinen. Im Detail treten die Vor– und Nachteile
der jeweiligen Stoffgesetze zum Vorschein, die deutlich die Grundcharakteristika des
jeweiligen Modells widerspiegeln.

Mitunter der wichtigste Vorteil des hypoplastischen Modells ist die Verwendung von
typischen Sand–Eingabeparametern, die (unter Verwendung eines Parametersatzes)
zu einer generellen spannungs– und dichteabhängigen Formulierung führen. Dieser
Vorteil wird jedoch zum Nachteil, wenn nicht mehr kohäsionslose Reibungsmateria-
len, sondern bindige Böden, wie Schluffe und Tone, betrachtet werden.

Abschließend sei angemerkt, dass sich die Triax– und Oedometerdaten gut zur Kali-
brierung eignen. Die ebenen Verformungszustände des Biaxialversuchs und des Tor-
sionsoedometerversuchs24 sind jedoch stark durch inhomogene Deformationen ge-
kennzeichnet und — wie erwartet — nur bedingt für eine Spannungspunktanalyse
geeignet.

3.3 Nichtlokale Modellierung

Der Ansatz zur Beschreibung der Reibungsentfestigung wurde auf der Ebene des
Stoffgesetzes eingeführt und beschreibt somit das physikalische Phänomen der

”
rei-

nen Matarialentfestigung“ im Sinne der Ausführungen in Kap. 3.2.1. Die Betrach-
tung der experimentellen Daten macht jedoch unmissverständlich klar, dass der zu
Beginn homogene Dehnungszustand früher oder später – im wesentlichen abhängig
von den Versuchsrandbedingungen (vgl. Kap. 3.2.1) – in eine Dehnungslokalisierung
übergeht.

Die Analyse inhomogener Deformationsfelder kann durch eine kontinuumsmecha-
nische Untersuchung im Rahmen der Finite–Elemente–Methode erfolgen. Wie be-
reits erwähnt, treten bei der Kombination von klassischen Kontinuumsmodellen mit
um Entfestigung erweiterte Materialtheorien Schwierigkeiten der sogenannten Netz-
abhängigkeit des numerischen Diskretisierungsprozesses auf (vgl. Kap. 2.3). Dieser
Unzulänglichkeit versucht man durch Regularisierungsmaßnahmen zu begegnen.

Der vorliegende Abschnitt beginnt mit der Verwendung eines um die Reibungsent-

24Die Torsionsphase entspricht nahezu der Situation im Kreisringschergerät, Details siehe [116].
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Abbildung 3.18: Netzabhängigkeit der biaxialen Last–Verschiebungskurven (Seiten-
druck σ3 = 400 kPa) bei Verwendung des lokalen DP–Modells.

festigung erweiterten, aber sehr einfachen Stoffgesetzes (Drucker–Prager–Modell),
um den Schwerpunkt zunächst eindeutig auf die eingangs erwähnte Problematik der
Entfestigungserweiterung innerhalb eines Kontinuumansatzes zu legen. Durch Nach-
rechnung von Tests unter biaxialen Randbedingungen wird zunächst die Notwen-
digkeit einer Regularisierungsmaßnahme aufgezeigt. Anschließend erfolgt ein kurzer
Überblick über unterschiedliche Regularisierungsstrategien, um dann auf die Regu-
larisierungstechnik der nichtlokalen Methode einzugehen. Nach einer Vorstellung des
verwendeten nichtlokalen Integralkontinuums und der Darstellung der Effektivität
der Regularisierungsmaßnahme wird vor allem die Rolle des darin enthaltenen inter-
nen Längenparameters und dessen Beziehung zur numerisch resultierenden Scher-
banddicke sowie die Frage nach der notwendigen Feinheit des FE–Netzes diskutiert.

Eine Verifizierung an Testdaten erfordert im weiteren die Verwendung eines im Ver-
gleich zum DP–Modells höherwertigeren Stoffgesetzes, um das Materialverhalten
realistischer abbilden zu können. Das um die Reibungsentfestigung erweiterte HS–
Modell — welches Grundcharakteristika granularer Materialeigenschaften, wie ver-
festigende Plastizität und Spannungsabhängigkeit der Steifigkeit, enthält — dient
zur Nachrechnung von Biaxialversuchen aus der Testdatenbank Hostun–Sand. Dies
ermöglicht eine quantitative Gegenüberstellung der numerischen und experimentel-
len Ergebnisse bezüglich der resultierenden Spannungs–Dehnungsbeziehungen, so-
wie der auftretenden Lokalisierungsphänomene (Scherbanddicke, Scherbandneigung
etc.).

3.3.1 Notwendigkeit einer Regularisierungsmaßnahme

Das entfestigende DP–Modell wurde in das FE–Programm PLAXIS implementiert
[132], um spezielle Effekte der Entfestigung zu ermitteln. Ein Biaxialversuch (ebe-
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ner Verformungszustand) wurde mit unterschiedlichen FE–Netzen simuliert, um die
Abhängigkeit dieser Diskretisierung auf die Dehnungslokalisierung zu untersuchen.
Die Probe (h/b = 25 cm/10 cm) wurde in einer ersten Phase durch einen vorge-
gebenen Seitendruck isotrop belastet (konsolidiert) und anschließend durch axiale
Kompression verformungsgesteuert abgeschert. Die Probenendplatten werden dabei
reibungsfrei modelliert.

Das hier verwendete DP–Modell impliziert für einen kohäsionslosen Sand fünf Ma-
terialparameter, die typische Werte für einen dicht gelagerten Sand repräsentieren:

Steifigkeitsmodul E = 30MPa,
Poissonzahl (Querdehnzahl) ν = 0, 25,
Reibungswinkel α = 1, 11 (ϕ = 40◦),
Dilatanzwinkel β = 0, 3 (ψ = 10◦),
Entfestigungszahl hα = 0, 7 (hϕ = 30).

Da dem betrachteten Randwertproblem prinzipiell ein homogener Verformungsme-
chanismus zu Grunde liegt (symmetrische Randbedingung und homogenes Materi-
al), wird die Zuordnung einer räumlich begrenzten Schwachstelle notwendig, um eine
erste inhomogene Deformation auszulösen. Hierzu wurde im betrachteten Biaxial-
problem der Reibungswinkel in einem definierten Spannungspunkt auf den Rest-
reibungswinkel ϕ = ϕcs = 34◦ reduziert. Alternativ wäre die Anwendung einer
Häufigkeitsverteilung für den Ausgangszustand der Porenzahl möglich [98], welche
der natürlichen Streuung der Dichte eines Bodenmaterials und damit einer inhären-
ten Schwachstelle sehr nahe kommen würde (vgl. auch Lösung über eine elastische
Konstante [53]).

Die FE–Berechnungen sind mit 6–knotigen Dreieckselementen (quadratischer Ver-
schiebungsansatz) durchgeführt worden. Die resultierenden Last–Verschiebungskur-
ven, alle für einen Seitendruck von 400 kPa aber mit unterschiedlicher FE–Diskre-
tisierung (54/139/380 Elemente) sind in Abb. 3.18 veranschaulicht. Bis zur Maxi-
malfestigkeit (Peak) sind die drei Berechnungen identisch, im anschließenden Entfe-
stigungsbereich sind jedoch markante Unterschiede feststellbar. In diesem Postpeak–
Bereich zeigen die Resultate einen unstabilen Versagensmechanismus und illustrieren
eindrucksvoll die Netzabhängigkeit von lokalen Entfestigungsmodellen.

Die fehlende Zuordnung einer eindeutigen Einflusszone der lokalisierten Deforma-
tionsfelder, eine sogenannte interne Länge, ist der Auslöser für die Netzabhängigkeit
lokal definierter Plastizitätsmodelle. Zur Verhinderung dieses im mathematischen
Sinne

”
schlecht gestellten Problems“ ist eine Erweiterung des Kontinuumsmodells

unerlässlich.
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Abbildung 3.19: Darstellung der Gewichtsfunktion w, mit der Einflusszone für die
Mittelung (r ≈ 2 l; l...interne Länge) und der Verteilung der Mittelung w(max) über
die Einflusszone.

3.3.2 Nichtlokales Integralkontinuum

Regularisierungsmethoden

Die bereits angesprochene Unzulänglichkeit klassischer Kontinuumstheorien kombi-
niert mit entfestigenden Materialtheorien wird mittels verschiedenster Regularisie-
rungstechniken begegnet (vgl. Übersicht in Kap. 2.3). Zu den bekanntesten Erwei-
terungen klassischer Kontinua zählen das mikropolare Cosserat–Kontinuum, u. a.
[25, 30, 52, 53, 96], sowie das Gradientenkontinuum, u. a. [1, 31, 95, 103] und
das nichtlokale Integralkontinuum [8, 55, 56]. Zusätzlich existieren viskose Ansätze
(u. a. [99]), deren physikalisch begründete Anwendbarkeit jedoch auf Materialien
mit natürlicher Viskosität beschränkt bleiben.

Konzept der nichtlokalen Regularisierungsmethode

Als Regularisierungsmaßnahme dient in der vorliegenden Arbeit die sogenannte
nichtlokale Integralmethode. Die klassische nichtlokale Methode geht u. a. auf Er-
ingen [55, 56] zurück. Erweiterungen erfolgten u. a. durch Bažant et al. [8]. Die
ursprünglichen Formulierungen stellen eine Beziehung zwischen nichtlokalen Span-
nungen σ∗(xn) und nichtlokalen Dehnungen ε∗(xn) auf:

σ
∗(xn)=

1

Vw

∫∫∫

w(x′n)σ(xn + x′n) dx
′
1dx

′
2dx

′
3 , (3.59)

ε
∗(xn)=

1

Vw

∫∫∫

w(x′n) ε(xn + x′n) dx
′
1 dx

′
2 dx

′
3 . (3.60)

ε∗(xn) ist hierin die nichtlokale Dehnung, wobei der hochgestellte Stern die Anwen-
dung der nichtlokalen Methode indiziert. Somit ist ε(xn) die lokale Dehnung, xn
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Abbildung 3.20: Netzunabhängigkeit der biaxialen Last–Verschiebungskurven (Sei-
tendruck σ3 = 400 kPa bei Verwendung des nichtlokalen DP–Modells.

wird als eine globale, x′n als eine lokale Koordinate mit n = 1, 2, 3 eingeführt. w(x′n)
fungiert als Gewichtsfunktion, eine Gaußsche Verteilung entsprechend Abb. 3.19, die
das so bezeichnete gewichtete Volumen Vw beschreibt:

Vw =

∫∫∫

w(x′n) dx
′
1 dx

′
2 dx

′
3 . (3.61)

Durch die Verwendung von w(r) vereinfachen sich die Glgn. (3.59) und (3.60) zu

σ
∗=

1

Vw

∫

V

w(r)σ dV ; ε
∗=

1

Vw

∫

V

w(r) ε dV mit Vw =

∫

V

w(r) dV . (3.62)

Hierin ist r die Distanz zwischen dem betrachteten Integrationspunkt und den an-
deren, in der Reichweite der Mittelungsfunktion liegenden Integrationspunkten. Als
Mittelungs– bzw. Gewichtsfunktion für die nichtlokale Integralmethode dient die in
Abb. 3.19 visualisierte Funktion

w(r) =
1

l
√
π
e−(

r

l
)
2

. (3.63)

Diese Funktion beinhaltet eine interne Länge l. Die Mittelungsfunktion klingt relativ
schnell ab und ist in einer Distanz r = 2 l bereits sehr klein w(r=2 l) = 1, 8% w(max).
Somit ist die Einflusszone der Gewichtung auf ein vergleichsweise kleines Volumen
um den betrachteten Materialpunkt bezogen.
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Anwendung der nichtlokalen Methode

Die ersten Ansätze des nichtlokalen Integralkontinuums gehen, wie bereits erwähnt,
auf Arbeiten von Eringen und Bažant zurück [8, 55, 56]. Dabei wird entsprechend
der Glgn. (3.59) und (3.60) eine Durchschnittsbildung aller Spannungen und Deh-
nungen verwendet, welche als Fully–nonlocal–Methode bezeichnet wird. Im weiteren
wurden Ansätze entwickelt, die nur mehr einen bestimmten Parameter nichtlokal
betrachten und die Methode wird partially–nonlocal genannt, u. a. [9, 107].

Diese nichtlokalen Erweiterungen konnten in den vergangenen Jahren für verschie-
denste Anwendungen eingesetzt werden und stellten sich als eine erfolgreiche und
gleichzeitig einfache Regularisierungsstrategie heraus. Als Beispiele der Anwendung
in jüngster Vergangenheit dienen nichtlokale Erweiterungen elastoplastischer Mo-
dellierungen, z. B. Strömberg et al. [124] sowie Rolshoven et al. [108] und Gao

et al. [59], jeweils mit einem Vergleich zur Gradientenerweiterung. Desweiteren sind
hypoplastische Modelle (Maier [83]) und elasto–viskoplastische Modellierungen (di
Prisco et al. [40]) um ein nichtlokales Integralkontinuum erweitert worden. Letz-
tere Arbeit bietet ebenfalls einen Vergleich zur Gradientenerweiterung. Eine Über-
sicht über unterschiedlichste Formulierungen und Möglichkeiten der Anwendung der
nichtlokalen Methode bietet Jirásek et al. [70] in einem aktuellen Beitrag.

In der vorliegenden Arbeit wird lediglich die Zustandsgröße der Entfestigung, d. h.
die Entfestigungsvariable, nichtlokal betrachtet. Diese Vorgehensweise ermöglicht ei-
ne annähernd lokale Behandlung der konstitutiven Gleichungen. Die Entfestigungs-
variable, hier die plastische Volumendehnung εpv, wird gemittelt und im weiteren als
nichtlokale plastische Volumendehnung ε∗v bezeichnet; in Ratenformulierung resul-
tiert:

ε̇v
∗ =

∫

ε̇v
∗dt mit ε̇v

∗ =
1

Vw

∫

V

w(r) ε̇v
p dV . (3.64)

Bei analytischer Betrachtung dieses nichtlokalen Entfestigungsansatzes im 1–dimen-
sionalen Fall zeigt sich, dass eine Unterteilung in einen lokalen und nichtlokalen An-
teil der Entfestigungsgröße (hier die plastische Volumendehnung) durch Einführung
eines zusätzlichen Parameters α > 1 notwendig wird (z. B. lt. [15, 108, 124]):

ε̇v
∗ = (1− α) ε̇vp + α

1

Vw

∫

V

w(r) ε̇v
p dV . (3.65)

FE–Analysen im 2–dimensionalen Fall machen jedoch deutlich, dass die Anwendung
des Parameters α > 1 unnötig ist [113]; mit α = 1 reduziert sich die nichtlokale
Formulierung wieder auf Glg. (3.64).

Die Effektivität dieser Regularisierungsmethode lässt sich demonstrieren, indem die
numerischen Berechnungen aus Kapitel 3.3.1 wiederholt werden. Zusätzlich zu den
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Abbildung 3.21: Biaxiale Last–Verschiebungskurven (Seitendruck σ3 = 400 kPa) bei
Variation der internen Länge l.

5 vorgestellten Parametern ist die Festlegung einer internen Länge l notwendig. Für
das vorliegende Beispiel wird l = 4 cm verwendet, ein Wert, der in einer numeri-
schen Scherbanddicke resultiert, die viel größer ist, als eine sich realistisch einstel-
lende Lokalisierungzone. Vorrangig ist an dieser Stelle jedoch der Beweis der Wirk-
samkeit der gewählten Regularisierungsmethode25. Eindrucksvoll belegt Abb. 3.20
die Netzunabhängigkeit durch Gegenüberstellung der Last–Verschiebungskurven als
Ergebnis der unterschiedlich diskretisierten, nichtlokalen Biaxialsimulationen. Die
regularisierten Berechnungen konvergieren schnell und zeigen ein stabiles Postpeak–
Verhalten auf.

Die Betrachtung von 2–dimensionalen Berechnungsbeispielen, wie z. B. das Validie-
rungsbeispiel Biaxialtest, legt die Diskussion des Einflusses der nichtlokalen Methode
an einer äußeren Berandung nahe. Die in Abb. 3.19 dargestellte Gewichtung in der
Art einer Gaußschen Verteilung reduziert sich für einen am äußeren Rand befind-
lichen Integrationspunkt auf die Hälfte. FE–Analysen zeigten, dass dies für eine
Effektivität der nichtlokalen Methode ausreicht [15, 108]. Eine Verbesserung würde
eine Verstärkung der Gewichtung für Integrationspunkte nahe des Randes bringen,
z. B. Strömberg et al. [124].

25Die Einhaltung der nachfolgend aufgezeigten numerischen Bedingung für eine erfolgreiche An-
wendung der nichtlokalen Methode analog Glg. (3.66) macht unter Verwendung eines FE–Netzes
mit 54 Elementen (siehe Abb. 3.20) den Gebrauch einer großen internen Länge (l = 4 cm) not-
wendig.
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ternen Längen.

Rolle der internen Länge

Die in Abb. 3.20 dargestellten Simulationsergebnisse wurden unter Anwendung einer
internen Länge l = 4 cm erreicht. Dabei wies das auftretende numerische Scherband
eine Dicke von ca. 8 cm auf. Der Einfluss der internen Länge l auf die entstehende
Lokalisierungszone wird nachfolgend durch eine FE–Analyse untersucht, wobei der
Seitendruck mit σ3 = 400 kPa und die Entfestigungszahl mit hα = 0, 7 (entspricht
hϕ = 30◦) konstant gehalten werden. Bei Variation der internen Länge l ist die Wirk-
samkeit der nichtlokalen Integralmethode durch ein ausreichend fein diskretisiertes
Netz sicherzustellen. Die Einflusszone der Gewichtsfunktion (siehe Glg. (3.63) und
Abb. 3.19), welche eine Funktion der internen Länge ist, muss eine Mittelung über
mehrere Spannungspunkte gewährleisten. Das dafür erforderliche Kriterium lautet

l > µ Lel mit µ ≈ 0, 8 , (3.66)

wobei Lel die kleinste Seitenlänge eines Finiten Elements darstellt, das in der zu be-
trachtenden Berechnung zur Anwendung kommt. Für sechsknotige Dreieckselemente
wurde µ ≈ 0, 8 identifiziert.

In Abb. 3.21 sind resultierende Last–Verschiebungskurven für unterschiedliche Werte
der internen Länge dargestellt. Die Berechnungen basieren alle auf dem nichtlokalen
DP–Modell mit den in Kap. 3.3.1 genannten Randbedingungen. Die Reduzierung
der internen Länge wirkt sich — wie erwartet — auf das Maß der inhomogenen
Deformation der Probe aus. Das globale Kraft–Verschiebungsverhalten in Abb. 3.21
zeigt eine deutlich schnellere Entfestigung bei Reduzierung des internen Längenpa-
rameters.

Abgesehen von dem globalen Kraft–Verschiebungsverhalten ist die numerisch resul-
tierende Lokalisierungszone von Interesse. Werden zwei verschiedene interne Längen
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verwendet, so kann bei Betrachtung der sich ergebenden Verschiebungsfelder für ei-
ne kleine interne Länge l ein schmales Scherband und für einen größeren Wert von
l eine relativ breite lokalisierte Zone festgestellt werden. Für eine genauere Analyse
kann, wie in Abb. 3.22 illustriert, die Geschwindigkeitsverteilung senkrecht zu der
sich einstellenden Lokalisierungszone betrachtet werden. Innerhalb des Scherban-
des beobachtet man eine annähernd lineare Geschwindigkeitsverteilung mit relativ
scharfen Begrenzungen zum nicht lokalisierten Teil der Probe. Dies ermöglicht eine
einfache Methode zur Bestimmung der Scherbandbreite ts (siehe Abb. 3.22).

Eine Variation der internen Länge l in einer Bandbreite von l = 2 bis l = 30 mm
erlaubt, die numerisch resultierende Scherbanddicke ts als Funktion des internen
Längenparameters darzustellen. Daten von 16 FE–Berechnungen mit unterschied-
lichsten Werten der internen Länge l sind in Abb. 3.23 dokumentiert. Um den nu-
merischen Rechenaufwand zu minimieren, wurden für große Werte von l verhält-
nismäßig grobe Netze und für kleine internen Längen vergleichsweise feine Netze
angewandt. Wie aus Abb. 3.23 hervorgeht, sind insgesamt 6 verschiedene Diskreti-
sierungen benutzt worden, die alle das notwendige Kriterium l > 0, 8 Lel analog
Glg. (3.66) zur Sicherstellung der nichtlokalen Regularisierung erfüllen.

Aus Abb. 3.23 lässt sich ein lineares Verhältnis ts = 2 l zwischen der internen
Länge l und der resultierenden Scherbanddicke ts feststellen. Geringe Abweichun-
gen von dieser linearen Relation sind unter Umständen auch auf die angewandte
Messprozedur zurückzuführen, die gemäß Abb. 3.22 auf Basis der Geschwindigkeits-
verteilung erfolgt26. Es gilt zu betonen, dass diese ermittelte Funktion ts = ts(l) Re-
sultat einer Analyse unter konstanten Bedingungen bezüglich Ausgangsspannungs-
zustand (σ3 = 400 kPa) und Steifigkeit während der Entfestigung (Entfestigungszahl
hα = 0, 7) ist, und unter der Anwendung sechsknotiger FE–Elemente (quadratischer
Verschiebungsansatz) und der Theorie kleiner Deformationen ermittelt wurde. In-
sofern ist die hier festgestellte Beziehung ts = 2 l lediglich ein erster Richtwert und
sollte durch weitere umfangreiche FE–Analysen ausführlicher abgeklärt werden.

Simulation realistischer Scherbanddicken

In Kap. 3.1.1 konnte auf Grundlage von umfangreichen Testdaten an verschiedensten
Fein– bis Mittelsanden eine empirische Beziehung ts = 10 d50 identifiziert werden.
Dies bedeutet für einen relativ groben Sand mit einem mittleren Korndurchmesser
von 1 mm eine Scherbanddicke von 10 mm, währenddessen ein feiner Sand (z. B.
d50 = 0, 2 mm) lediglich eine Dicke von ts = 2 mm aufweisen würde. Konsequent
folgert aus der numerischen Erkenntnis ts = 2 l des vorhergehenden Abschnittes für
feine Sande eine interne Länge von lediglich 1 mm. Weiterhin verlangt die Wirk-
samkeit der nichtlokalen Regularisierungsmethode, dass das numerische Kriterium
l > 0, 8 Lel (siehe Glg. (3.66)) eingehalten wird. Es folgert, dass die realistische,
numerische Abbildung einer Feinsand–Lokalisierungszone finite Elemente mit Sei-

26Alernativ wäre die Untersuchung der elastischen Vergleichsdehnung möglich, die eine exakte
Beurteilung der Regularisierung gestattet [53, 148].
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Abbildung 3.23: Beziehung zwischen den Werten der internen Länge und den resul-
tierenden Scherbandbreiten für unterschiedliche FE–Netze.

tenlängen kleiner 1, 25 mm notwendig machen würde; die erfolgreiche Simulation
gröberer Sande benötigte hingegen finite Elementlängen kleiner 6 mm.

Die durchgeführten Netzverfeinerungen zeigten, dass es prinzipiell möglich ist, lokali-
sierte Verformungen in Sandböden in ihrer realistischen Größenordnung wiederzuge-
ben. Jedoch wird — zumindest zum jetzigen Zeitpunkt — noch eine enorme Rechen-
zeit benötigt. Die Anwendung von Techniken, die in Zonen mit anwachsenden Schub-
verzerrungen automatisch Netzverfeinerungen durchführen (siehe z. B. [50, 51, 148]),
könnten in diesem Zusammenhang hilfreich sein (für das in der vorliegenden Arbeit
verwendete FE-Programm stand diese Möglichkeit nicht zur Verfügung). Diese soge-
nannte adaptive Netzverfeinerung wurde unter anderen von Zienkiewicz et al. [152]
eingeführt und z. B. von Pastor et al. [104] und Hicks et al. [69] für praktische
Scherbandprobleme angewandt.

Durch die oben genannten automatischen Netzverfeinerungsmethoden ist es möglich,
die FE–Elementzahl deutlich zu reduzieren. Für praktische Randwertprobleme mit
realistischen Scherbandsimulationen ist dennoch ein enormer Rechenaufwand not-
wendig. Die rasante Entwicklung in bezug auf Computerkapazität bzw. Rechenlei-
stung lassen jedoch vermuten, dass selbst praxisorientierte Problemstellungen mit
Lokalisierungsphänomenen in nichtbindigen Böden in Zukunft handhabbar werden.

Entfestigungsskalierung

Mittelfristig gesehen bietet die Modellierung von Scherfugen mit einer Dicke von
lediglich einigen Millimetern keine Perspektive für die geotechnische Praxis. Theo-
retisch könnte man bereits jetzt High–Tech Computer zur Berechnung von Bö-
schungs–, Gründungs–, Tunnelproblemen etc. anwenden. Die in der Bauwirtschaft
gängigen Preise verhindern jedoch eine solche hoch–technisierte Herangehensweise.
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Tabelle 3.5: Methode der Entfestigungsskalierung.

feines Netz grobes Netz

lcalc = lsand = 5 mm lcalc = 30 mm

hcalc = hsand = 30 hcalc = 180

Lelem < 6, 25 mm Lelem < 37, 5 mm

Um die Analyse der geotechnisch relevanten Entfestigungsprobleme zumindest mit-
telfristig zu ermöglichen, ist anstelle einer strikten (und kostspieligen) Modellierung
eine sinnvolle (und preiswertere) Annäherung erforderlich.

Eine relativ einfache Möglichkeit bietet die sogenannte Entfestigungsskalierung, die
ursprünglich von Pietruszczak et al. [106] als

”
softening scaling“ eingeführt wurde.

Anstelle des Bestrebens, die realistische Scherbanddicke zu modellieren, findet bei
dieser Methode eine viel größere Scherbanddicke Eingang, die durch ein zweckmäßi-
ges FE–Netz simuliert werden kann. Folglich ist Lel gegeben und man akzeptiert die
numerische Ausbildung verhältnismäßig größerer Scherbänder ts ≈ 1, 6 Lel (analog
l > 0, 8 Lel und ts = 2 l). Somit sind zwei interne Längen zu unterscheiden: lcalc ist
die interne Länge, die mit dem zweckmäßigen FE–Netz abgestimmt ist; lsand hin-
gegen ist jene interne Länge, die in einer realistischen numerischen Wiedergabe der
Scherbanddicke für den betrachteten Sand resultiert:

lcalc = 0, 5 ts,calc > 0, 8 Lel , (3.67)

lsand = 0, 5 ts,sand ≈ 5 d50 . (3.68)

Die Skalierungsmethode basiert auf der linearen Abhängigkeit des Postpeak–Verhal-
tens vom Verhältnis h/ts. Das Symbol h charakterisiert die Entfestigungszahl und
ts die entstehende Scherbanddicke. Somit kann durch die Bedingung

hsand
ts,sand

=
hcalc
ts,calc

, (3.69)

die skalierte Entfestigungszahl hcalc ermittelt werden:

hcalc = hsand
ts,calc
ts,sand

= hsand
lcalc
lsand

. (3.70)
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Abbildung 3.24: Biaxiale Last–Verschiebungskurven aus Simulationen: (a) nichtlo-
kale Modellierung mit feinmaschigem FE–Netz, (b) nichtlokale Modellierung unter
Verwendung der Entfestigungsskalierung mit grobmaschigem FE–Netz.

Das biaxiale Randwertproblem aus Kap. 3.3.1 wird erneut betrachtet, um die Me-
thode der Entfestigungsskalierung zu demonstrieren. Zwei unterschiedliche Analysen
werden mit den in Tabelle 3.5 angegebenen Entfestigungsparametern durchgeführt.
Die Simulation mit dem feinen FE–Netz nutzt die Eingangsparameter für Sand aus
Kap. 3.3.1 kombiniert mit einer internen Länge lcalc = lsand; eine aufwendige Be-
rechnung führt im weiteren zu einer realistischen Scherbanddicke. Demgegenüber
ist die Analyse auf Grundlage des relativ groben FE–Netzes mit der Methode der
Entfestigungsskalierung verknüpft und ergibt indirekt, aber mit einem Bruchteil der
Rechenzeit, dasselbe Ergebnis. Abb. 3.24 veranschaulicht die nahezu identischen
Last–Verschiebungskurven der beiden Berechnungen.

3.3.3 Validierungsbeispiel Biaxialtest

Aus der Hostun–Sand Testdatenbank [38] werden im weiteren biaxiale Kompressi-
onsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 400 kPa verwendet, um eine Verifizie-
rung der Entfestigungsmodellierung zu ermöglichen. Im Mittelpunkt dieser Betrach-
tung steht eine quantitative Gegenüberstellung der numerischen und experimentel-
len Ergebnisse bezüglich der resultierenden Spannungs–Dehnungsbeziehungen so-
wie der auftretenden Lokalisierungsphänomene (Scherbanddicke, Scherbandneigung
etc.).

Verwendung findet dabei das um die Reibungsentfestigung erweiterte HS–Modell
(vgl. Kap. 3.2.2). Als Eingangsparameter dienen die Werte, die sich aus der Kali-
brierung des dicht gelagerten Hostun–Sandes ergeben (vgl. Tab. 3.3). Wie in Kap.
3.2.3 erläutert, unterschätzt das HS–Modell, das die Grenzbedingung nach Mohr–
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Abbildung 3.25: Biaxialtest σ3 = 400 kPa: Validierung des entfestigenden HS–
Modells für ’dichten’ Hostun–Sand.

Coulomb verwendet, die Scherfestigkeit eines Sandes unter biaxialen Randbedingun-
gen deutlich (vgl. die Gegenüberstellung mit Testdaten in Abb. 3.17a). Somit ist der
verwendete Festigkeitsparameter (Peakreibungswinkel ϕ) für die realistische Abbil-
dung biaxialer Randbedingungen entsprechend zu erhöhen; eine Möglichkeit bietet
die bereits in Kap. 3.2.1 eingeführte empirische Beziehung nach Bolton [13], die
unter triaxialen Spannungszuständen 3 IR als Dilatanzindex nutzt, während Bol-

ton unter biaxialen Randbedingungen eine Erhöhung dieses Dilatanzindexes auf
5 IR vorschlägt. Damit entsteht nachfolgende empirische Beziehung unter biaxialen
Bedingungen

ϕBiax = ϕcs + 5 IR , (3.71)

wobei dieser Dilatanzindex IR analog Glg. (3.4) eine Funktion der bezogenen Lage-
rungsdichte ID und der effektiven Hauptspannung p′ ist. Die Anwendung der Glg.
(3.71) ergibt für dicht gelagerten Hostun–Sand einen biaxialen (Peak–)Reibungs-
winkel von ϕBiax(σ

ref
3 = 100 kPa) = 52◦ 27. Die Berücksichtigung des betrach-

teten Spannungsniveaus ergibt einen in den weiteren Berechnungen verwendeten
Reibungswinkel von ϕBiax(σ

ref
3 = 400 kPa) = 46◦ (vgl. Glg. (3.71)). Der Standard–

Parametersatz des HS–Modells (8 Eingabeparameter) wird um die Entfestigungszahl
hϕ = 30◦ 28 und um einen internen Längenparameter l, der noch genauer spezifiziert
wird, erweitert.

Die betrachtete Biaxialprobe besitzt eine Höhe von h = 34 cm und einer Breite
von b = 10 cm — es handelt sich also um eine ausgeprägt schlanke Probe. Meist
ist man in der Bodenmechanik weit von einer maßgebenden Schlankheit entfernt
und aus diesem Grund spielt bei bodenmechanischen FE–Analysen die geometri-
sche Nichtlinearität kaum eine Rolle. Der betrachtete Biaxialversuch weist jedoch

27Anstelle von ϕTriax(σ
ref
3 = 100 kPa) = 44◦ analog der Kalibrierung in Tab. 3.3.

28Die Entfestigungszahl wird empirisch aus Glg. (3.2) festgelegt.
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Abbildung 3.26: Biaxialtest σ3 = 400 kPa an ’dichtem’ Hostun–Sand: Vergleich der
resultierenden Scherbanddicke aus dem biaxialen Verschiebungsfeld bei Verwendung
einer internen Länge l = 0, 9 cm (links) und dem Foto der deformierten Probe
(rechts).

eine relativ schlanke Geometrie auf und alle vorhergehenden Analysen haben gezeigt,
dass die Lokalisierung der Deformationsfelder zwangsläufig zu einer Geometrieände-
rung führt. Aus diesem Grund wird im weiteren die materielle und geometrische
Nichtlinearität kombiniert.

Die FE–Berechnungen sind mit 6–knotigen Dreieckselementen und zwei unterschied-
lichen FE–Diskretisierungen (250/2600 Elemente) durchgeführt worden. In einer
ersten Phase wurde die Probe durch einen Seitendruck von σ3 = 400 kPa iso-
trop belastet (konsolidiert) und anschließend verformungsgesteuert abgeschert. Da
dem betrachteten Randwertproblem prinzipiell ein homogener Verformungsmecha-
nismus zu Grunde gelegt ist (symmetrische Randbedingung und homogenes Materi-
al), wird die Zuordnung einer räumlich begrenzten Schwachstelle notwendig, um eine
erste inhomogene Deformation auszulösen. Hierzu wurde im betrachteten Biaxial-
problem der Reibungswinkel in einer vordefinierten Zone auf den Restreibungswinkel
ϕ = ϕcs = 34◦ reduziert29.

Die Biaxialprobe wurde in einer ersten Simulation durch ein vergleichsweise grobes
FE–Netz modelliert (250 Elemente). Als interne Länge dient für diese Analyse vor-
erst l = 4 cm. Das entstehende numerische Scherband ist unverhältnismäßig breit
und auch bei Gegenüberstellung der resultierenden Spannungs–Dehnungskurve mit
den Testdaten (vgl. Abb. 3.25) ist festzustellen, dass der Entfestigungsvorgang, ver-
glichen zu den Testergebnissen, zu langsam verläuft. Eine Möglichkeit der weiteren
Herangehensweise wäre die Anwendung der in Kap. 3.3.2 beschriebenen Entfesti-
gungsskalierung. Diese Methode wurde auf das hier geschilderte Randwertproblem
mit Erfolg angewandt und ist in Marcher et al. [85] ausführlich beschrieben.

29Alternativ wäre — wie bereits in Kap. 3.3.1 erwähnt — die Anwendung einer sog. Häufigkeits-
verteilung für den Ausgangszustand der Porenzahl möglich [98].
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Eine realistische Nachrechnung der Versuchsergebnisse soll durch eine zweite Simu-
lation mit einem äußerst feinen FE–Netz (2600 Elemente) gelingen; diese Netzver-
feinerung führte zu einer Reduzierung des internen Längenparameters auf l = 0, 9
cm. Bei Betrachtung des resultierenden Verschiebungsfeldes am Ende der Scher-
phase kann analog zu Kap. 3.3.2 im Schnitt durch die lokalisierte Zone (dargestellt
durch das Verschiebungsfeld) die Geschwindigkeitsverteilung analysiert werden, die
eine numerische Scherbanddicke von ts ≈ 1, 8 cm ergibt (siehe Abb. 3.26). Dieses
numerische Ergebnis für die lokalisierte Zone kommt der realistischen Scherband-
dicke, die qualitativ in Abb. 3.26 rechts mit dem Foto der deformierten Probe30

verglichen werden kann, bereits sehr nahe. Neben der Scherbanddicke liegt auch die
numerisch resultierende Scherbandneigung (Θ = 59◦ zur Horizontalen) im Bereich
der experimentell beobachteten Scherbandorientierungen (vgl. Abb. 3.5).

Bei Gegenüberstellung des Spannungs–Dehnungsverhaltens dieser zweiten Simula-
tion mit den experimentellen Biaxialdaten (Abb. 3.25) kann jetzt auch im Entfesti-
gungsbereich eine akzeptable Übereinstimmung festgestellt werden. Jedoch weisen
die Testresultate einen geringfügig höheren Peak auf, um dann abrupt zu entfestigen.
Dieses Verhalten könnte auf mögliche Haftreibung zwischen den Ebenen (Glasplat-
ten) zur Herstellung der biaxialen Randbedingungen (ε2 = 0) und der geschmierten
Probenmembran zurückzuführen sein. Nach diesem plötzlichen Spannungsabfall ist
in den Tests ein erneuter leichter Spannungsanstieg festzustellen. Diese neuerliche
Festigkeitszunahme entsteht ebenfalls aus versuchstechnischen Störeinflüssen (Mem-
branreaktionen nach großen Deformationen) [34].

Die vorliegende Studie über nichtbindige Reibungsmaterialien basiert auf einer strik-
ten Trennung zwischen der Kalibrierung unter Verwendung der Triaxial– und Oedo-
meterdaten und der Validierung durch Simulation unter biaxialen Randbedingungen.
Die Kalibrierung des HS–Modells an den Hostun–Sanddaten wurde bereits zu einem
sehr frühen Zeitpunkt veröffentlicht [87]. Das HS–Modell wurde dann erweitert, um
die nichtlokale Reibungsentfestigung zu erfassen [85, 86]. Werden die Eingangspara-
meter der ursprünglichen Kalibrierung31 mit den objektiv festgestellten, zusätzlichen
Parametern l und hϕ kombiniert, um biaxiale Randbedingungen zu simulieren, erhält
man eine überraschend gute Übereinstimmung mit den experimentellen Daten.

30Für die betrachteten Versuche gibt es keine stereophotogrammetrischen Auswertungen — das
Foto der deformierten Probe wurde von Dr. J. Desrues (Laboratoire 3S, Grenoble) zur Verfügung
gestellt.

31Zu bemerken gilt, dass zur besseren Abbildung der biaxialen Randbedingungen lediglich der
Reibungswinkel ϕ analog Glg. (3.71) und der Exponent m geringfügig modifiziert wurden.
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3.4 Zusammenfassung und Beurteilung

3.4.1 Zusammenfassung der Reibungsentfestigung

Im Mittelpunkt des vorliegenden Kapitels stand die Beschreibung der Entfestigung
von nichtbindigen Böden (Reibungsentfestigung). Als repräsentatives Versuchsmate-
rial diente ein bekannter Laborsand, der Hostun–’RF’–Sand [57]. Die experimentelle
Datenbasis, die in einer Kooperation zwischen dem Institut für Geotechnik der Uni-
versität Stuttgart und dem Laboratoire 3S, Grenoble, zusammengestellt worden ist
(siehe Desrues et al. [38]), wurde als Grundlage für Kalibrierung und Validierung
des reibungsentfestigenden Modells verwendet.

Nach einer kurzen Charakterisierung des typischen Materialverhaltens und der ein-
hergehenden Lokalisierungsphänomene in Kap. 3.1, wurde in Kap. 3.2 zunächst ein
auf empirischen Beobachtungen beruhender Ansatz zur Beschreibung der Reibungs-
entfestigung aufgestellt. Dabei fand lediglich die Materialentfestigung Anwendung,
die in einem kohäsionslosen, granularen Material durch Dilatanz, d. h. durch eine
Auflockerung des Korngerüstes entsteht. Diese Materialentfestigung kann im idealen
Fall an einer homogen deformierbaren Probe beobachtet werden. Sobald jedoch erste
Lokalisierungen feststellbar sind, wird der Entfestigungsvorgang durch einen weite-
ren Anteil aus der inhomogenen Probendeformation bestimmt, der als geometrische
Entfestigung bezeichnet wird. Die Ausprägung des Anteils der Entfestigung aus der
inhomogenen Probendeformation ist abhängig von den betrachteten Versuchsrand-
bedingungen.

Der Reibungsentfestigungsansatz kann als eine Erweiterung eines zunächst ledig-
lich verfestigenden Materialmodells aufgefasst werden, indem eine Abhängigkeit des
Festigkeitsparameters (Reibungswinkel ϕ) von der Zustandsgröße der Porenzahl e
verwendet wird. Die Erweiterung der Entfestigung auf der Ebene des Stoffgesetzes
erforderte die ausschließliche Betrachtung der Materialentfestigung und eine strikte
Trennung von der geometrischen Entfestigung. Verschiedenste empirische Beziehun-
gen aus der Literatur und die Analyse der Testdaten an Hostun–Sand legten die
Verwendung einer linearen Relation zwischen Reibungswinkel ϕ und Porenzahl e
nahe. Diese lineare Beziehung wurde unter quasi–homogener Scherung beobachtet.
Es wurde im weiteren angenommen, dass diese Beziehung auch bei inhomogenen
Verzerrungszuständen innerhalb der Lokalisierungzone(n) Gültigkeit besitzt.

In Kap. 3.2.3 wurde ein um die Reibungsentfestigung erweitertes elastoplastisches
Modell (HS–Modell) verwendet, um an umfangreichen Testdaten eine Kalibrierung
durchzuführen und somit eine Identifikation der notwendigen Parameter zur Be-
schreibung des betrachteten Materialverhaltens zu ermöglichen. Dieser Vergleich an
Testdaten fand zunächst lokal, d. h. an einem Spannungspunkt statt und wurde mit
einem weiteren Stoffgesetz aus der hypoplastischen Modellfamilie [146] verglichen.
Die Betrachtung der experimentellen Daten verdeutlichte jedoch, dass der zu Beginn
homogene Deformationszustand in eine Dehnungslokalisierung übergeht.
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Die Analyse inhomogener Deformationsfelder erfolgte durch eine kontinuumsmecha-
nische Untersuchung im Rahmen der Finite–Elemente–Methode. Bei Kombination
von klassischen Kontinuumstheorien mit entfestigenden Stoffgesetzen treten die be-
kannten Schwierigkeiten der Netzabhängigkeit des numerischen Diskretisierungspro-
zesses auf. Diese Unzulänglichkeit versucht man durch Regularisierungsmaßnahmen
zu begegnen. Unter Verwendung der biaxialen Randbedingungen wurde in Kap.
3.3.1 die Notwendigkeit einer Regularisierungsmaßnahme aufgezeigt, anschließend
erfolgte ein kurzer Überblick über unterschiedliche Regularisierungsstrategien, um
dann in Kap. 3.3.2 auf die Regularisierungstechnik der nichtlokalen Methode ein-
zugehen. Nach einer Vorstellung des verwendeten nichtlokalen Integralkontinuums
und der Darstellung der Effektivität der Regularisierungsmaßnahme wurde vor al-
lem die Rolle des darin enthaltenen internen Längenparameters und deren Beziehung
zur numerisch resultierenden Scherbanddicke sowie die Frage nach der notwendigen
Feinheit des FE–Netzes diskutiert.

Die Biaxialversuche an Hostun–Sand dienten im weiteren dazu, eine Verifizierung der
Entfestigungsmodellierung anhand von Testdaten zu ermöglichen (vgl. Kap. 3.3.3).
Es resultierte eine nicht nur qualitative, sondern vor allem quantitative Gegenüber-
stellung der numerischen und experimentellen Ergebnisse bezüglich der resultieren-
den Arbeitslinien sowie der auftretenden Lokalisierungsphänomene (Scherbanddicke,
Scherbandneigung etc.).

3.4.2 Beurteilung der Reibungsentfestigung

Die Beschreibung von Entfestigungsvorgängen in Geomaterialien kann durch eine
Erweiterung klassischer Kontinuumstheorien erfolgen. Das vorliegende Reibungs-
entfestigungsmodell besteht im wesentlichen aus einer konstitutiven und einer kon-
tinuumsmechanischen Erweiterung. Zum einen wird das physikalische Phänomen der
Auflockerung (Dilatanz) dichter Reibungsmaterialien, das mit einer Reduktion der
Festigkeit unter fortschreitender Verformung einhergeht, über eine empirisch fest-
gelegte Entfestigungszahl hϕ beschrieben. Dieser zusätzliche Parameter beschreibt
die feststellbare Materialentfestigung an einer fiktiven Probe mit homogener Defor-
mation. Zum anderen wird das klassische Kontinuumsmodell um eine Regularisie-
rungsmaßnahme erweitert, indem das nichtlokale Integralkontinuum verwendet wird.
Diese nichtlokale Methode verhindert die Netzabhängigkeit des numerischen Diskre-
tisierungsprozesses durch Einführung eines internen Längenparameters. Die Brauch-
barkeit der nichtlokalen Regularisierungsstrategie wurde in den letzten Jahren durch
ihre zahlreiche Anwendung in verschiedensten Stoffgesetzen und FE–Programmen
hinreichend demonstriert.

Im vorliegenden Beitrag wurden nicht alle Spannungs– und Dehnungskomponenten
nichtlokal betrachtet — lediglich die Zustandsgröße der Entfestigung (die plastische
Volumendehnung) wurde durch eine vordefinierte Gewichtung gemittelt, während
alle anderen Zustandsgrößen streng lokal blieben. Anhand der prinzipiellen Darstel-
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weiterung eines klassischen (makroskopischen) Kontinuumsmodells um Elemente der
Mikrostruktur, durch Einführung eines internen Längenparameters.

lung in Abb. 3.27 sollen die wesentlichsten Merkmale der verwendeten Regularisie-
rungsmethode diskutiert werden:

Ausgangspunkt ist die Betrachtung auf der Ebene des Korngerüstes, welches durch
seinen charakteristischen Porenraum und durch Form, Größe und Anordnung der
Körner geprägt ist (innere Struktur). Durch Anwendung einer Kontinuumstheorie
wird das typische Materialverhalten dieses Korngerüstes z. B. durch Finite Elemente
und Integrationspunkte makroskopisch beschrieben. Dies ist in aller Regel bei rela-
tiv homogen deformierenden Randwertproblemen möglich, jedoch treten bei Loka-
lisierung von plastischen Deformationen (in Form von Scherbändern) die bekannten
Schwierigkeiten der Anwendung klassischer Kontinuumsmodelle auf. Eine erweiterte
Betrachtung der Kontinuumstheorie wird in der vorliegenden Arbeit durch die nicht-
lokale Intergralmethode erreicht, in der die Gewichtsfunktion eine Durchschnittsbil-
dung der für die Entfestigung verwendeten Zustandsgröße der plastischen Dehnung
erwirkt. Diese Gewichtsfunktion beinhaltet den internen Längenparameter l. Auf
der Kontinuumsebene wird die Dicke des numerisch auftretenden Scherbandes ts
im wesentlichen durch die interne Länge l gesteuert. Experimentell betrachtet wird
die auftretende Lokalisierung durch Vorgänge auf der Ebene der einzelnen Körner
beeinflusst. So ist die Dicke der entstehenden Scherbänder vor allem abhängig vom
Korndurchmesser d50 und weitestgehend unabhängig von äußeren Randbedingun-
gen.

Somit kann die Erweiterung eines klassischen Kontinuumsmodells um die nichtlokale
Integralmethode und die darin verwendete interne Länge als ein Einfließen von Ele-
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menten der Mikrostruktur in die makroskopische Modellbildung angesehen werden.
Im Mittelpunkt der weiteren Betrachtung steht die Wahl eines geeigneten Wertes für
den internen Längenparameter. Eine Verbindung der numerischen Beobachtungen
ts = ts(l) und der empirischen Beobachtungen ts = ts(d50) legen eine direkte Relati-
on zwischen dem internen Längenparameter l und dem mittleren Korndurchmesser
d50 des betrachteten Bodens nahe.

Ein detaillierterer Zugang zu dieser Fragestellung kann durch den Vergleich dis-
kreter Modellierungen (Diskontinuum), in denen die interne Länge intrinsisch über
die mittlere Teilchengröße enthalten ist, mit erweiterten Kontinuumsmodellen erfol-
gen. Die Stuttgarter Forschergruppe

”
Modellierung kohäsiver Reibungsmaterialien

als Kontinuum oder als Diskontinuum “ 32 befasst sich intensiv mit dieser Thematik
durch Anwendung unterschiedlicher Partikel– und Kontinuumsverfahren [134]. Ge-
sucht wird dabei der Übergang zwischen diskreten (mikroskopischen) Modellen und
makroskopischen Stoffgesetzen der Kontinuumsmechanik mittels Parameteridentifi-
kation und Homogenisierung an einem repräsentativen Elementarvolumen (REV).
Damit soll eine physikalisch motivierte (mikroskopische) Interpretation der Makro-
parameter (insbesondere des internen Längenparameters) möglich werden.

Die vorliegende Arbeit beschränkt sich auf die Anwendung einer erweiterten Kon-
tinuumsmechanik. Die vorliegenden Ergebnisse zeigen auf, dass Lokalisierungen in
nichtbindigen Böden zu Scherbändern mit einer finiten Dicke führen. Es handelt
sich somit um die Beschreibung von Lokalisierungsphänomenen mit schwach aus-
gebildeter Diskontinuität (oft als weak discontinuity bezeichnet). Die Beschreibung
solcher Materialeigenschaften im Rahmen des vorgestellten reibungsentfestigenden
Kontinuumsmodells ist brauchbar. Die Simulation von Scherbändern in praktischen
Randwertproblemen erscheint zum jetzigen Zeitpunkt noch mit einem enormen Re-
chenaufwand verbunden. Die Anwendung von Techniken zur adaptiven Netzverfeine-
rung und die rasante Entwicklung in bezug auf Computerkapazität bzw. Rechenlei-
stung lassen jedoch vermuten, dass selbst größere geotechnische Problemstellungen
handhabbar werden.

32DFG–Forschergruppe, gefördert seit Mai 1998 für 6 Jahre.
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Kapitel 4

Kohäsionsentfestigung bindiger
Böden

Im Mittelpunkt des vorliegenden Kapitels steht die Modellierung der Kohäsionsent-
festigung bindiger Böden. Zu Beginn dieses Kapitels werden die im Zusammenhang
mit bindigen Böden verwendeten Definitionen und Begriffe der Geotechnik abge-
klärt.

Der zweite Abschnitt befasst sich mit dem repräsentativen Versuchsmaterial Beau-
caire–Mergel. Das Material wird nach elementaren Kennwerten, wie Kornvertei-
lung und Mineralogie, beschrieben. Das umfangreiche Versuchsprogramm an vier
verschiedenen Versuchsgeräten (Oedometer– und Triaxialversuche sowie Torsions-
oedometer– und Biaxialversuche) wurde in zwei ausführlichen Berichten dokumen-
tiert [22, 84]. In der vorliegenden Arbeit wird lediglich das typische Materialverhal-
ten getrennt nach axialsymmetrischen und ebenen Verformungszuständen analysiert.
Typische Lokalisierungsphänomene, die aus den Versuchsergebnissen resultierten,
werden zusammengefasst. Schließlich werden als Orientierung für die nachfolgende
Kalibrierung die wichtigsten experimentell bestimmten Steifigkeits– und Festigkeits-
parameter vorgestellt.

Der Hauptteil des vorliegenden Kapitels beschäftigt sich mit der Modellierung des
betrachteten kohäsiven Reibungsmaterials. Die Präsentation der Modellierung er-
folgt getrennt nach einer lokalen, d. h. einer Spannungspunktbetrachtung ohne Ein-
beziehung inhomogener Verformungszustände, und anschließend einer nichtlokalen
Betrachtung einschließlich einer Regularisierungsmethode zur Darstellung netzunab-
hängiger lokalisierter Verformungszustände. Die lokale Betrachtung beginnt mit ei-
ner Kalibrierung des HS–Modells an Beaucaire–Mergel Testdaten. Die Nachrechnung
der Testdaten ermöglicht einen Parametersatz zu identifizieren, der das Materialver-
halten des betrachteten Bodens wiedergeben kann. Im Anschluss daran erfolgt eine
Erweiterung des lediglich verfestigenden Materialmodells, um die in steifen Tonen zu
beobachtende Kohäsionsentfestigung beschreiben zu können. Das verwendete Mo-
dell wird um diesen Entfestigungsansatz erweitert und unter Verwendung triaxialer
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Versuchsergebnisse einer ersten Kalibrierung unterzogen.

Zur Beschreibung inhomogener Verformungszustände dient die bereits erfolgreich
angewandte Regularisierungsstrategie des nichtlokalen Integralkontinuums, die eine
Netzabhängigkeit des numerischen Diskretisierungsprozesses verhindert. Nach einer
kurzen Darstellung der Kombination der nichtlokalen Methode mit der Kohäsions-
entfestigung wird das Validierungsbeispiel Biaxialtest benutzt, um eine Verifizierung
der Entfestigungsmodellierung anhand von Versuchsdaten durchzuführen.

Das Kapitel schließt mit einer kurzen Zusammenfassung und einer kritischen Be-
wertung der erzielten Ergebnisse.

4.1 Charakteristische Merkmale bindiger Böden

In der Geotechnik werden alle Lockergesteine als
”
Boden“ bezeichnet, während die

oberste Erdschicht als
”
Mutterboden“ beschrieben wird. Boden charakterisiert in der

Geotechnik ein natürliches geologisches Material, in dem mögliche mineralogische
Verkittungen die Eigenschaften des Materials nur in untergeordnetem Maße prägen,
während Fels (Festgestein) ein geologisches Material kennzeichnet, dessen Bestand-
teile fest miteinander verkittet sind, vgl. von Soos [145]. Durch eine Verzahnung
von Körnern, sowie durch physikalisch–chemische Bindungen zwischen Tonplättchen
und durch eine leichte mineralogische Verkittung zeigen vor allem feinkörnige Böden
nicht nur innere Reibung, sondern auch eine geringe Kohäsion, weswegen diese Böden
als

”
kohäsive Reibungsmaterialien“ oder

”
bindige Böden“ bezeichnet werden.

4.1.1 Homogenität natürlich anstehender Böden

Die Lockergesteine bzw. Böden sind ein Produkt der Verwitterung ursprünglich
magmatischer bzw. metamorpher Gesteine oder sind aus der Verwitterung von Sedi-
mentgesteinen hevorgegangen. Je nach Ursprung, Transport und Art der Ablagerung
kann die Zusammensetzung der Böden mineralogisch, granulometrisch und struktu-
rell erheblich variieren. Weitere Faktoren, welche auf das mechanische Verhalten von
Böden Einfluss ausüben, wie zum Beispiel die Vorbelastung und das geologische Al-
ter, können sich unter anderem auf die Dichte auswirken. Die Natur bietet somit eine
Mannigfaltigkeit von Bodenarten mit unterschiedlichsten Materialeigenschaften.

Böden, die unter gleichen Bedingungen entstanden sind, bilden sogenannte Homo-
genbereiche (oftmals als Bodenschichten bezeichnet), die sich deutlich von weiteren
Schichten abgrenzen [145]. Selbst innerhalb einer Schicht ruft eine kleine Streuung
der mineralogischen und granulometrischen Zusammensetzung, ebenso wie eine ge-
ringe Variabilität der Dichte, bereits Unterschiede hinsichtlich der resultierenden me-
chanischen Eigenschaften hervor. Somit bleibt eine erhebliche stochastische Streuung
der Versuchsdaten um einen Mittelwert selbst bei sehr homogenen Bodenschichten
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immer vorhanden.

4.1.2 Kohäsion in bindigen Böden

Als Kohäsion werden in der vorliegenden Arbeit innere Bindungen im Sinne ei-
ner

”
wahren Kohäsion“ und nicht einer

”
zeitweiligen oder scheinbaren Kohäsion“

betrachtet. Die
”
wahre Kohäsion“ umfasst lt. Mitchell [88] zum einen Zemen-

tierung durch chemische Bindungen von Carbonaten, Silikaten, Aluminiumoxiden,
Eisenoxiden und organischen Bestandteilen sowie vorangegangene (historisch be-
dingte) Strukturanziehung durch Überkonsolidierung des Bodens und schließlich
auch elektrostatische Anziehungskräfte. Eine

”
scheinbare Kohäsion“ entsteht z. B.

durch Kapillar– bzw. Saugspannungen im Boden sowie durch zeitweilige mechani-
sche Kräfte. Die Kohäsion ist generell eine Funktion verschiedenster Faktoren, wobei
neben der Zeit zur Ausbildung von Bindungskräften vor allem der Tongehalt, der
Wassergehalt, die Aktivitätszahl, der Grad der Überkonsolidierung und die Zemen-
tierung eine wesentliche Rolle spielen [88].

Die Beschreibung der Festigkeit des Bodens wird in der Bodenmechanik allgemein
durch das Mohr–Coulombsche Scherfestigkeitskriterium, welches die Kohäsion c und
den Reibungswinkel ϕ beinhaltet, beschrieben. Im Unterschied zum Reibungswinkel
des Bodens weist die Kohäsion statistisch gesehen einen großen Variationskoeffizi-
enten auf1. Diese Tatsache beruht jedoch auf erklärbaren Ursachen: Zum einen gilt
es, die natürliche und selbstverständliche Variation bezüglich der Dichte und der
Mineralogie einer Bodenschicht zu nennen, die in weiterer Folge die Standardabwei-
chung der Kohäsion beeinflusst, des weiteren ist die Definition

”
bindiger Boden“ (im

Unterschied zu
”
Fels“) durch eine verhältnismäßig geringe Kohäsion bestimmt.

4.1.3 Sedimentationsanisotropie

Die Unterscheidung zwischen einem isotropen Korngefüge und einem flächig–aniso-
tropen Korngefüge kann für Ablagerungsböden genauso wie für Sedimentgesteine
vorgenommen werden. Sedimentierte Tonböden erfahren durch die Ab– und Über-
lagerung eine quasi–eindimensionale Konsolidierung, wodurch sich die Tonplättchen
bereits orientieren. Auf der Makro–Skala besitzen derartige Böden die Eigenschaft ei-
ner sogenannten Sedimentations– bzw. Schichtanisotropie (vgl. unter anderen [110]).
Der nachfolgend betrachtete Beaucaire–Mergel gehört zur Gruppe der Sedimente,
ist historisch stark überkonsolidiert und weist einen Tonanteil von ca. 30 % auf. Der
Einfluss der Schichtanisotropie konnte in einem umfangreichen Versuchsprogramm
aufgezeigt werden, vgl. Marcher [84].

1Der Variationskoeffizient stellt statistisch das Verhältnis zwischen der Standardabweichung
und dem Mittelwert dar.
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Abbildung 4.1: Schermechanismen in steifen Tonen getrennt nach Anteilen aus
Kohäsions– und Reibungsentfestigung (nach Simpson et al. [121]) .

4.1.4 Ton / Tonminerale

In der Geotechnik werden mit dem Begriff Ton generell Böden einer Partikelgröße <
2 µm bezeichnet. Durch Bestimmung einer Korngößenverteilung über die Sedimen-
tationsanalyse ist eine eindeutige Zuordnung möglich. Demgegenüber quantifizieren
Mineralogen Ton anhand der vorhandenen Tonminerale, die zu den Schichtsilikaten
gehören und durch eine plättchenartige Form gekennzeichnet sind. Hauptvertreter
der Tonminerale sind Kaolinit, Illit, Monmorillonit und Chlorit. Alle Tonminerale
sind aus einem der zwei nachfolgenden Bausteine aufgebaut: Silizium–Sauerstoff–
Tedraeder bzw. Aluminium–Oktaeder. Die Bestimmung der Tonminerale ist z. B.
durch das Röntgen–Reflexionsverfahren möglich, jedoch ist meist nur eine qualitative
Zuordnung der Tonminerale realisierbar [145].

4.1.5 Steife, überkonsolidierte Tone

Der Begriff
”
steifer Ton“ ist missverständlich, wird aber in der englischen Literatur

als solcher verwendet (stiff clay). Als steifer Ton kann ein feinkörniger Boden be-
zeichnet werden, dessen undrainierte Kohäsion cu größer 75 kPa ist [18]. Alternativ
benennt Terzaghi [127] einen Boden als steif, dessen Konsistenzzahl2 größer 0,5 ist.
Die deutsche Normung bezeichnet einen Boden nach seiner Zustandsform als steif,
wenn die Konsistenzzahl zwischen 0,75 und 1,0 liegt [41]. Steife Tone sind zumeist
stark überkonsolidiert, d. h. diese Böden haben in der Vorgeschichte höhere als die
augenblicklichen Spannungen erfahren (z. B. geologische Vorbelastung).

2Die Konsistenzzahl ergibt sich aus folgender Beziehung charakteristischer Wassergehalte: IC =
wL−w

wL−wP
.
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a) Happisburg Clay b) London Clay

Tonanteil 20 % Tonanteil 48 %

Abbildung 4.2: Dünnschliffe lokalisierter Zonen in Ton unter dem Elektronenmi-
kroskop — Orientierung der Tonpartikel nach großen Relativverschiebungen (aus:
Lupini et al. [82]).

4.1.6 Kohäsionsentfestigung / Restscherfestigkeit

Ungestörte Proben an steifen, überkonsolidierten Tonen zeigen bei Scherbeanspru-
chung im Triaxialgerät unter Anwendung eines niedrigen bis moderaten Spannungs-
niveaus generell ein relativ–sprödes Materialverhalten, z. B. [12]. Nach Erreichen
der Peakfestigkeit kann in diesen Materialien eine Dehnungslokalisierung beobach-
tet werden, die in weiterer Folge mit einem Abbau der inneren Bindungen der Ton–
und Schluffteilchen (Kohäsion) verbunden ist. Innerhalb der Scherlokalisierung ist
lediglich eine geringe Relativverschiebung von wenigen Millimetern notwendig, um
eine einigermaßen konstante Postpeakfestigkeit zu erreichen. Diese Festigkeit im kri-
tischen Zustand wird in der vorliegenden Arbeit als Restfestigkeit bezeichnet und
versteht sich als eine Festigkeit nach vordefinierter Axialdehnung, in der englischen
Literatur [5, 19, 20] wird dieses Phänomen vielfach als post rupture strength be-
zeichnet. Die Restfestigkeit unterscheidet sich grundsätzlich von der Endfestigkeit
(ultimate or residual strength) nach sehr großen Relativverschiebungen innerhalb
der auftretenden Lokalisierungszonen (z. B. [21, 121, 122, 123]).

Abb. 4.1 illustriert die repräsentativen Schermechanismen für einen steifen Ton am
Beispiel eines Rahmenscherversuches. Der Bereich vom Belastungsbeginn bis zum
Erreichen der maximalen Peakfestigkeit von (A) nach (B) ist durch eine relativ
homogene Deformation gekennzeichnet, der nachfolgende Bereich zwischen (B) und
(C) kennzeichnet die Kohäsionsentfestigung und ist geprägt durch die Auflösung der
Bindungen zwischen den Tonteilchen. Die anschließende Reibungsentfestigung von
(C) nach (D) benötigt sehr große Relativverschiebungen um eine weitere Reduktion
der Festigkeit zu bewirken. Dabei orientieren sich die Tonplättchen innerhalb der lo-
kalisierten Zone. Die Größenordnung der Reibungsentfestigung hängt einerseits vom
aufgebrachten Spannungszustand und andererseits von der mineralogischen Zusam-
mensetzung des betrachteten Materials ab. Höhere Spannungszustände führen nach
Burland et al. [20] zu einer progressiven Teilchenorientierung. Ist der Tonanteil im
Material relativ gering, kann jedoch eine Orientierung der Tonpartikel — vor allem
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Abbildung 4.3: Restreibungswinkel als Funktion des Tonanteils — vereinfachte Dar-
stellung nach einer Literaturrecherche von Lupini et al. [82].

im Bereich niedriger bis moderater Spannungszustände — ausgeschlossen werden.
Vorhandene Schluffteilchen führen zu einer deutlichen Scherzonendicke innerhalb
der nach Lupini et al. [82] eine

”
turbulente Scherung“ zu beobachten gilt, d. h. die

Schluffkörner beeinflussen die Dicke der lokalisierten Zone (vgl. auch [61]). Abb.
4.2 zeigt hierzu zwei Dünnschliffe an Ton [82]: Abb. 4.2a illustriert Happisburg–
Ton mit einem Tonanteil kleiner 20 %. Diese Aufnahme zeigt deutlich, wie die
Schluffkörner eine Ausrichtung der Tonpartikel verhindern. Abb. 4.2b indes macht
für einen London–Ton mit einem Tonanteil von 48 % eine klare Orientierung der
Tonteilchen deutlich. Somit werden sowohl die Scherfugendicke als auch der Res-
treibungswinkel (selbst nach großen Relativverschiebungen) durch die Zusammen-
setzung des bindigen Bodens bestimmt. Abb. 4.3 illustriert die Abhängigkeit des
Restreibungswinkels vom Tonanteil des betrachteten Bodens [82].

Die Versuche an natürlichen Tonproben zeigen, dass die Entfestigung in sandigen
bzw. schluffigen Tonen durch eine Reduzierung der Kohäsion geprägt ist und we-
gen der

”
turbulenten Scherung“ (Begriff nach [82]) mit einem dilatanten Material-

verhalten verbunden ist. Demgegenüber gewinnt die Reibungsentfestigung erst bei
Tonen mit einem ausreichenden Anteil an kleinen und plattigen Tonmineralen an
Bedeutung und entsteht im wesentlichen durch die Orientierung der Tonplättchen
innerhalb der Lokalisierungszone. Eine vollkommene Orientierung der Tonteilchen
kann jedoch erst nach sehr großen Relativverschiebungen festgestellt werden [20].

4.2 Experimentelle Daten — Beaucaire–Mergel

Während zur Modellierung der Reibungsentfestigung ausreichend Testdaten zur
Verfügung standen und diese lediglich einer einheitlichen Dokumentation unterzo-
gen werden mussten (vgl. Kap. 3.1), war es im Zuge der vorliegenden Forschungsar-
beit notwendig, ein umfangreiches Versuchsprogramm an einem bindigen Material
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Abbildung 4.4: Entnahmestelle der Bodenproben im Steinbruch.

durchzuführen. In Zusammenarbeit mit dem Laboratoire 3S, Grenoble (Frankreich),
entschied man sich für die Untersuchung eines natürlichen, steifen und überkonso-
lidierten Tons, der

”
Beaucaire–Mergel“ genannt wird. Die Tonproben wurden in

einer Gesteinsgrube in der Nähe des südfranzösischen Ortes Beaucaire in Form von
Blöcken (block sampling) möglichst ungestört gewonnen. Es handelt sich somit um
experimentelle Forschungsergebnisse an natürlich anstehendem Material. Die resul-
tierenden Versuchsergebnisse bestehen einerseits aus axialsymmetrischen Element-
tests (Oedometer– und Triaxialversuche), die sich zur Kalibrierung von Stoffgeset-
zen eignen, andererseits können zur Verifizierung der Modelle die Ergebnisse aus
Torsionsoedometer– und Biaxialversuchen herangezogen werden.

Das Versuchsprogramm dient zur Bereitstellung von experimentellen Daten an einem
kohäsiven Reibungsmaterial, um die Kalibrierung und Validierung neu entwickelter
Modelle zu ermöglichen. Eine vollständige Dokumentation der Versuchsergebnis-
se inklusive einer Versuchsauswertung über die Bestimmung der Festigkeits– und
Steifigkeitsparameter, sowie einer Bewertung bzw. Interpretation aller Versuchser-
gebnisse findet sich in einem eigenständigen Bericht [84].

4.2.1 Charakterisierung des Beaucaire–Mergels

Der Beaucaire–Mergel wird nach seinem Herkunftssort, einer Gesteinsgrube nahe
der Kleinstadt Beaucaire bei Nîmes in Süd–Frankreich, benannt. Als Mergel wird in
der Geotechnik ein Sedimentgestein mit einem bestimmtem Mischungsverhältnis der
Ton– und Kalkanteile bezeichnet [97]. In Abhängigkeit der vorhandenen Kohäsion
(d. h. der inneren Bindungen) kann der Mergel entweder als bindiger Boden oder
als Festgestein angetroffen werden. Der verwendete Beaucaire–Mergel wurde einer



76 Kapitel 4. Kohäsionsentfestigung bindiger Böden
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Abbildung 4.5: Kornverteilung Beaucaire–Mergel.

geologischen Schicht des oberen tertiären Pliozän entnommen. Die mächtige Mer-
gelschicht wird von einer im Quartär entstandenen kiesigen Sedimentationsschicht
überlagert. Ursprünglich wurde die Gesteinsgrube von

”
Ciments de France“ wegen

der im Mergel vorhanden Kombination aus Karbonat und den zur Zementherstel-
lung notwendigen Tonmineralien betrieben. Heute wird diese Grube als Schuttde-
ponie verwendet. Der Mergel aus Beaucaire ist ein kohäsiver, feinkörniger Boden
grauer Färbung und relativer Homogenität. In seinem natürlichen Zustand hat er
eine Wassersättigung von etwa 96 % und ist von vereinzelten Sand–/Schlufflinsen
durchzogen. Im Labor konnten in den Bodenproben bei dem vorhandenen Sätti-
gungsgrad Saugspannungen von 200 kPa gemessen werden [22]. Die Probenwürfel
(Kantenlänge ca. 30 cm) wurden aus einer Tiefe von etwa 50 m unterhalb der ur-
sprünglichen Geländeoberfläche parallel zur Sedimentationsschicht mit Hilfe einer
Motorsäge entnommen (vgl. Abb. 4.4). Es wurde darauf geachtet, nahezu ungestörte
Probenkörper hoher Güteklasse, ohne Störungen durch Sandlinsen, zu erhalten. Um
die natürlichen Eigenschaften zu konservieren, wurde die Oberfläche jedes Blocks
vor Ort mit einer Paraffinschicht überzogen und zusätzlich in einem Plastiksack ver-
schlossen. Diese Maßnahmen ermöglichten den Transport vom Steinbruch ins Labor
in quasi ungestörtem Zustand und die anschließende Lagerung ohne große Beein-
trächtigung der Materialeigenschaften.

Die wichtigsten bodenphysikalischen Kennwerte des Beaucaire–Mergels sind in Tab.
4.1 zusammengefasst. Die Streuung dieser Kennwerte ist ein typisches Merkmal für
natürlich anstehende bindige Materialien (vgl. Kap. 4.1.1). Für bindige Materialien
ist eine Klassifikation nach vier verschiedenen Gesichtspunkten möglich: nach der
Kornverteilung, nach der Plastizität, nach der Konsistenz und nach der mineralogi-
schen Zusammensetzung. Die Kornverteilung wurde über eine Schlämmanalyse mit
Aräometerablesung nach DIN 18123 [42] ermittelt3. Entsprechend der Ergebnisse in

3Eine Siebung des Materials war nicht notwendig, da keine Bestandteile aus der Kornfraktion
> 0,063 mm vorhanden waren.
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Tabelle 4.1: Bodenphysikalische Kennwerte des Beaucaire–Mergels.

Kennwert Betrag

Korndichte ρs [g/cm3] 2,68 – 2,7

Ausgangsporenzahl e0 [−] 0,61 – 0,68

Natürlicher Wassergehalt w [%] 21,7 – 24,8

Natürlicher Sättigungsgrad Sr [-] 0,9 – 1,0

Abb. 4.5 kann der Mergel mit einer Kornkennzahl von 30/70/0/0 als stark toniger
Schluff bezeichnet werden. Eine zweite Möglichkeit der Klassifikation bietet die Er-
mittlung der Plastizitätszahl Ip

4. Die Wassergehalte wurden nach DIN 18122 [41]
ermittelt; der natürliche Wassergehalt w liegt im Mittel bei 23,1 %. Die Fließgrenze
wL wurde im Mittel bei 42,3 % festgestellt, die Ausrollgrenze wP des Mergels liegt
durchschnittlich bei 19,6 %. Die Auswertung der Plastizitätszahl Ip (Ip = 21 bis 25
%) im Casagrande–Plastizitätsdiagramm ergibt nach DIN4022 [44] eine Bennen-
nung als mittelplastischer Ton (TM — lt. Norm). Während die Verformbarkeit eines
feinkörnigen Bodens durch die Plastizität des Materials beschrieben werden kann,
wird sein Zusammenhalt (innerer Zusammenhang der Partikel) durch die Konsistenz
angegeben. In Abhängigkeit des natürlichen Wassergehaltes können verschiedene
Konsistenzzustände unterschieden werden: flüssig, breiig, weich, steif und halbfest.
Mit einer Konsistenzzahl von IC = 0,79 bis 0,9 5 kann der Beaucaire–Mergel als steif
betrachtet werden.

Die mineralogische Zusammensetzung des Materials wurde durch eine am Institut
für Mineralogie der Universität Stuttgart durchgeführten Analyse (halbquantitati-
ve röntgenographische Abschätzung) ermittelt. Hauptbestandteil des Mergels sind
einerseits die Tonmineralien mit über 50 % der Gesamtmenge (Illit, Kaolinit und
Chlorit). Andererseits liegt Calcit mit 5 bis 30 % vor. Nebenbestandteile sind Quarz,
Dolomit und sonstige Bestandteile mit jeweils unter 5 % der Gesamtmenge.

An verschiedenen Bereichen der Oberfläche einer kleinen Probe des Beaucaire–
Mergels wurden zusätzlich Gefügeaufnahmen mit dem Rasterelektronenmikroskop
(REM) durchgeführt, die in Abb. 4.6 dargestellt sind. Diese Darstellung verdeut-
licht, dass das Bodengefüge vorwiegend aus plättchenförmigen Mineralen besteht.
Größere Bodenpartikel sind überwiegend von kleineren verdeckt. Die Größen der
Partikel in Abb. 4.6 variieren von über 30 µm bis weit unter 3 µm. Deutlich zu

4Die Plastizitätszahl IP ist ein Maß für die Größe des Wassergehaltsbereiches innerhalb dem
das Material plastisch bleibt; es wird durch die Differenz zweier Wassergehalte, der Fließgrenze wL

und der Ausrollgrenze wP , gebildet (IP = wL − wP ).
5Die Konsistenzzahl ergibt sich aus folgender Beziehung charakteristischer Wassergehalte: IC =

wL−w
wL−wP

.
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Abbildung 4.6: Gefügeaufnahmen mit dem Rasterelektronenmikroskop (REM) an
der Oberfläche einer kleinen Probe Beaucaire–Mergel.

erkennen ist eine starke Porosität der Bodenmatrix. Die betrachtete Probe wurde
parallel zur vorhandenen Sedimentationsschichtung analysiert; es ist jedoch keine
klare Horizontalausrichtung der Partikel ersichtlich6.

4.2.2 Typisches Materialverhalten

In der vorliegenden Arbeit werden ausschließlich Testdaten unter drainierten Be-
dingungen7 betrachtet, daher entfällt eine Differenzierung in totale σ bzw. effektive
Spannungen σ′; alle Spannungen verstehen sich als effektive Spannungen, weswegen
auf eine Unterscheidung in der Notation verzichtet wird.

Repräsentative Triaxialversuche8 unter drainierten Bedingungen aus dem Versuchs-
programm an Beaucaire–Mergel [84] sind in den Abb. 4.8 und 4.9 dargestellt. Dabei

6Einschränkend muss bezüglich der Anordnung und der Größe der Bodenpartikel, sowie des
vorhanden Porenvolumens der Matrix erwähnt werden, dass durch die invasive Präparierung (auf-
grund der vollständigen Austrocknung der Probe und durch den Goldschichtüberzug, der für die
REM–Analyse notwendig wird) maßgebliche Änderungen des Gefüges einhergehen.

7Drainierte Versuchsbedingungen bedeutet, dass die Entwässerung des wassergesättigten Bo-
dens während der Versuchsdurchführung sichergestellt wird (offene Drainageleitungen).

8Auswahlkriterien wurden lt. [84] in erster Linie auf Grundlage der natürlichen Streuung we-
sentlicher Klassifikationsparameter (wie Dichte und Wassergehalt) und der qualitativ hochwertigen
Versuchsvorbereitung festgelegt.
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Abbildung 4.7: Lage des Probekörpers bei Aufbringen der triaxialen Vertikalspan-
nung σ1 — Axialbelastung senkrecht bzw. parallel zur Sedimentationsschichtung.

wurden Triaxialversuche an vertikalen Proben mit einer Axialbelastung senkrecht9

zur vorhandenen Schichtung sowie an horizontalen Proben mit einer Axialbelastung
parallel zur Schichtung durchgeführt (vgl. Prinzipskizze Abb. 4.7).

Die Phänomenologie der oben genannten Daten lässt die Unterscheidung grundle-
gender Materialeigenschaften zu:

• Das Materialverhalten ist grundsätzlich durch die Schichtanisotropie geprägt.
Wie bereits erwähnt, gehört Beaucaire–Mergel zur Gruppe der Sedimente, ist
historisch stark überkonsolidiert10 und weist einen Tonanteil von ca. 30 %
auf11.

• Das Spannungs–Dehnungsverhalten bei Kompression nach isotroper Konso-
lidation zeigt zunächst generell, dass die Steifigkeit mit dem Seitendruck zu-
nimmt (vgl. Abb. 4.8a). Während die Versuche mit Axialdeformation senkrecht
zur Sedimentationsschichtung einen relativ linearen Spannungs–Dehnungsver-
lauf aufzeigen, illustrieren die Versuche mit Axialdeformation parallel zur Sedi-
mentationsschichtung eine ausgeprägte Nichtlinearität der Arbeitslinien (vgl.
Abb. 4.9).

• Die Triaxialversuche in Abb. 4.8b zeigen in Abhängigkeit vom Spannungsni-
veau bei jedweder Scherbeanspruchung ein kontraktantes bzw. dilatantes Ver-
halten. Die anfängliche Kontraktanz nimmt durch Erhöhung des gewählten
Spannungsniveaus zu, die nachfolgende Dilatanz ist bei aufgebrachten Sei-
tendrücken von σ3 = 0 bis 200 kPa stark ausgeprägt. Versuche bei höherem
Spannungsniveau lassen vermuten, dass das dilatante Materialverhalten unter

9Senkrecht hinsichtlich der vorhandenen Schichtung, wobei im Fall des Beaucaire–Mergels diese
Sedimentationsschichten parallel zur ursprünglichen Geländeoberkante (GOK) liegen.

10Der Beaucaire–Mergel war — im Zuge seiner Spannungsgeschichte — einem wesentlich höheren
Druck als dem derzeitig herrschenden ausgesetzt und kann deshalb als überkonsolidierter Boden
bezeichnet werden. Die Ermittlung der Vorkonsolidationsspannung σp, die den überkonsolidierten
Spannungsbereich vom normalkonsolidierten Bereich trennt, ergibt einen Wert von σp ≈ 2,3 MPa
(vgl. [84]).

11Tonanteil aus der Klassifikation nach der Kornverteilung — vgl. Kap. 4.2.
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Abbildung 4.8: Drainierte Triaxialversuche an Beaucaire–Mergel — triaxiale Kom-
pression senkrecht zur Sedimentationsschichtung.

diesen Bedingungen abnimmt12.
Dieses Dilatanzverhalten ist eine Verknüpfung von Volumen– und Scherdeh-
nungen, beschrieben durch den Dilatanzwinkel ψ. Die Auswertung des Dila-
tanzwinkels bei Spannungsniveaus von σ3 = 0 bis 200 kPa ergibt ψ im Bereich
zwischen 7 bis 11◦ ermittelt im Bereich der maximalen Volumenzunahme, wel-
cher mit dem Peak in der Spannungs–Verformungskurve korrespondiert.
Die Triaxialtests mit Axialdeformation parallel zur Sedimentationsschichtung
weisen ein deutlich geringeres Dilatanzverhalten auf; der maximale Dilatanzwin-
kel ψ liegt für diese Versuche in einem Bereich zwischen 6 und 7◦ — vgl.
Marcher [84].

12Die Volumenmessungen der triaxialen Versuche bei Seitendrücken von σ3 = 400 kPa konnten
aus messtechnischen Gründen nicht vollständig aufgezeichnet werden — Erfahrungswerte legen
jedoch eine nur geringfügige Dilatanz zu Grunde.
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Abbildung 4.9: Einfluss der Schichtanisotropie auf drainierte Triaxialversuche an
Beaucaire–Mergel: (oben) triaxiale Kompression senkrecht zur Sedimentations-
schichtung, (unten) triaxiale Kompression parallel zur Sedimentationsschichtung —
Spannungsdeviator σ1 − σ3 als Funktion der Axialdehnung ε1.

• Die maximale Festigkeit ist in Versuchen mit triaxialer Kompression senkrecht
zur Schichtung bereits nach einer Axialdehnung von 1,7 bis 2,3 % erreicht.
Der Vergleich mit parallel zur Schichtung getesteten Versuchen in Abb. 4.9
macht deutlich, dass in diesen Versuchen die Peakfestigkeit viel später erreicht
wird. Das duktilere Materialverhalten äußert sich durch eine Mobilisierung der
maximalen Festigkeit bei Axialdehnungen von 7 bis 15 %.

• Eine deutliche Abnahme der Festigkeit im Postpeakbereich kann in den senk-
recht zur Sedimentationsschichtung getesteten Versuchen festgestellt werden.
Es tritt bei fortgesetzter Scherbeanspruchung ein als Entfestigung bezeichneter
Abfall der Materialfestigkeit auf, der generell aus einer Reduktion der Kohäsion
und Reibung besteht. Dabei geht die Homogenität des Probenkörpers verlo-
ren; in Abhängigkeit des Ausgangsspannungszustandes sind mehr oder weniger
ausgeprägte Dehnungslokalisierungen in Form von Scherbändern festzustellen.
Für Versuche mit Axialdehnung parallel zur Sedimentationsschichtung gilt ei-
ne nur geringfügige Postpeakentfestigung zu beobachten. Zumindest auf der
Makroebene ist dabei keine Ausbildung von Scherlokalisierung ersichtlich —
vgl. Marcher [84].

• Die Festigkeit steuert bei fortgesetzter Verformung generell einem konstanten
kritischen Zustand (critical state) entgegen. Dieser Zustand ist gekennzeich-
net durch das Erreichen konstanter Schubspannungen und konstanter Volu-
mendehnungen. In diesem kritischen Zustand äußert sich der Einfluss der Be-
lastungsrichtung (senkrecht bzw. parallel zur Schichtung) nicht mehr. Somit
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Abbildung 4.10: Drainierte Biaxialversuche an Beaucaire–Mergel — triaxiale Kom-
pression senkrecht zur Sedimentationsschichtung.

verhält sich lediglich die Peakfestigkeit anisotrop, während die Restfestigkeit
eher isotrop erscheint, Details vgl. Marcher [84].

4.2.3 Materialverhalten unter ebener Verformung

Abb. 4.10 gibt die Ergebnisse der drainierten Biaxialversuche bei vier verschiedenen
Seitendrücken von σ3 = 50 bis σ3 = 600 kPa wieder. Wie bereits erwähnt, wur-
den diese Versuche unter ebenem Verformungszustand in Zusammenarbeit mit dem
Laboratoire 3S in Grenoble durchgeführt [22].

Das globale Spannungs–Dehnungsverhalten dieser Versuche ist nahezu bis zum Peak
linear — teilweise scheint die Spannung sogar mit zunehmender Vertikalverformung

”
überlinear“ anzusteigen. Lediglich die Versuche bei einem Seitendruck von σ3 =
600 kPa zeigen bei zunehmender Belastung eine deutliche Verflachung der Arbeits-
linie, weisen jedoch kein Maximum der Deviatorspannungen auf. Mit Ausnahme
dieser Versuchsergebnisse bei einem sehr hohen Spannungsniveau zeigen die weite-
ren Ergebnisse eine klare Festigkeitsbegrenzung. Nach Erreichen des Peaks ist eine
plötzliche und in der weiteren Folge eine unstetige Entfestigung festzustellen. Einem
nach geringen zusätzlichen Axialdehnungen erreichten Spannungsminimum folgt ein
Wiederanstieg der Festigkeit.

Um diese Phänomene genauer zu analysieren, ist es naheliegend, die unter densel-
ben Randbedingungen durchgeführten Triaxial– und Biaxialversuche miteinander
zu vergleichen. Jedoch muss dabei betont sein, dass diese Gegenüberstellung unter
der Prämisse unterschiedlicher Spannungspfade in der Deviatorebene des Haupt-
spannungsraumes zu verstehen ist, d. h. die effektiven Spannungen verlaufen wegen
des Einflusses der mittleren Hauptspannung σ2 ungleich (Triax: σ2 = σ3 = const.
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und Biax: σ2 > σ3).

Abb. 4.11 illustriert einen Vergleich repräsentativer Versuche aus der drainierten
triaxialen Versuchsreihe mit entsprechenden Tests aus der drainierten biaxialen Ver-
suchsreihe für ein gewähltes Spannungsniveaus von σ3 = 100 kPa. Aus Abb. 4.11 ist
ersichtlich, dass die Anfangssteifigkeiten unter triaxialen und biaxialen Bedingun-
gen übereinstimmen. Dies ist zunächst eine überraschende Feststellung, da eigent-
lich eine im Vergleich zu den triaxialen Ergebnissen höhere Steifigkeit der biaxialen
Ergebnisse erwartet würde. Ursachen hierfür sind vermutlich einerseits in der Ver-
suchsvorbereitung und andererseits in den speziellen Randbedingungen zu finden:

• Das Bearbeiten der Proben auf die speziellen Abmessungen (h/b/t = 17/8/3, 5
cm) könnte zu einer maßgeblichen Störung der natürlichen Steifigkeit des Ma-
terials führen.

• Die speziellen Randbedingungen der Biaxialtests zur Herstellung eines ebenen
Verformungszustandes (ε2 = 0) setzen einen vollkommen plan und satt anlie-
genden Probenkörper senkrecht zur Biaxialebene an die Glasplatten voraus —
geringfügige Abweichungen können bereits zu Verlust an Steifigkeit führen.

Der weitere Verlauf des Spannungs–Dehnungsverhaltens stellt das relativ spröde Ver-
halten der Versuche unter ebener Verformung mit einer quasi konstanten Steifigkeit
bis zum abrupten Peak dem vergleichsweise duktilen Verhalten der Triaxialversuche
gegenüber. Die triaxialen Ergebnisse sind gekennzeichnet durch eine Verfestigung der
Arbeitslinien und einem allmählichen Erreichen des Peaks. Analog unterschiedlich
präsentiert sich auch das Postpeakverhalten: Während die triaxialen Arbeitslinien
eine sukzessive und stetige Entfestigung aufweisen, entfestigen die Biaxialversuche
abrupt und unstetig. Einem nach geringen zusätzlichen Axialdehnungen erreichten
Spannungsminimum folgt ein Wiederanstieg der Festigkeit, die lt. Charrier et al.

[22] als Membranreaktion (Reaktion der Probenmembran) nach fortgesetzter Ver-
formung zu verstehen ist.

Der Unterschied der Scherfestigkeiten zwischen triaxialen und biaxialen Randbedin-
gungen kann, wie bereits erwähnt, auf den unterschiedlichen Spannungsverlauf in
der Deviatorebene d. h. auf den Einfluss der mittleren Hauptspannung σ2 zurück-
zuführen sein. Darüber hinaus führt möglicherweise eine Haftreibung zwischen der
Membran, die die Biaxialprobe umgibt, und den Glasplatten, die den ebenen Ver-
formungszustand ε2 = 0 ermöglichen, zu einer künstlich erhöhten Festigkeit.

4.2.4 Lokalisierungsphänomene steifer Tone

Bei Betrachtung der globalen Spannungs–Dehnungskurven, die ein Resultat der Auf-
zeichnung der axialen Belastungskraft und der Stempelverschiebung sind, ist in dem
hier betrachteten überkonsolidierten Beaucaire–Mergel (äquivalent zu Versuchen an
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Abbildung 4.11: Vergleich drainierter Biaxial– und Triaxialversuche an Beaucaire–
Mergel bei einem Seitendruck von σ3 = 100 kPa.

dicht gelagertem Sanden) ein ausgeprägtes Entfestigungsverhalten zu beobachten. In
der Folge entstehen inhomogene, lokalisierte Zonen (Scherbänder). Bei fortgesetzter
Scherung spielt sich der Verformungsmechanismus vorwiegend in diesen lokalisier-
ten Zonen ab — Dilatanz und Entfestigung setzen sich fort, bis der volumenkon-
stante Zustand (constant volume oder critical state) erreicht ist. Der Übergang zu
einer Lokalisierung kann allmählich oder plötzlich erfolgen, wobei die wesentlichsten
Faktoren, die diesen Übergang bestimmen, durch die gewählten Versuchsrandbedin-
gungen, wie Versuchsart (z. B. triaxiale oder biaxiale Randbedingungen) und durch
die verwendete Probenschlankheit und die Endflächenreibung an den Probenenden
festgelegt werden (siehe auch Kap. 3.1.3).

Lokalisierungsphänomene unter triaxialen Bedingungen

Bereits 1985 haben Lade et al. [78] die Effekte der Lokalisierung unter triaxialen
Versuchsrandbedingungen für bindige Materialien untersucht. Dabei wurde im we-
sentlichen zwischen zwei Arten der Lokalisierung unterscheiden: Linienbruch mit
ausgeprägter Dehnungslokalisierung und Zonenbruch mit diffusen (im Sinne von
zahlreichen und gleichmäßig verteilten) Verformungsfeldern. Welche dieser beiden
Bruchmechanismen zum Tragen kommt, bestimmen hauptsächlich drei Faktoren:

• Die Uniformität der Dichte (bzw. Porenzahl) der Probe.

• Die potentielle Dilatanztendenz bzw. –fähigkeit des Materials (abhängig vom
Überkonsolidierungsverhältnis).

• Die Probenrandbedingungen, d. h. die Schlankheit der Probe und die End-
flächenschmierung der Versuchsendplatten.
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Abbildung 4.12: Zeitpunkt der Lokalisierung dargestellt in einer typischen drainier-
ten triaxialen Arbeitslinie an Beaucaire–Mergel.

Die Beobachtungen von Lade et al. [78] zeigen, dass gedrungene triaxiale Kom-
pressionsversuche mit einem Schlankheitverhältnis von H/D = 1 und zusätzlicher
Endflächenschmierung in aller Regel zum Zonenbruch tendieren. Der Einfluss der
Probenschlankheit und der Endflächenschmierung bindiger Materialien wurde für
triaxiale Randbedingungen auch mittels Computertomographie analysiert, u. a. Hi-
cher et al. [68]. Bei Anwendung von Endflächenschmierung wird das Verformungs-
feld deutlich homogener und der Lokalisierungsprozess kann verzögert, teils auch ver-
hindert, werden. Die Reduktion der Probenschlankheit aufH/D = 1 führt dazu, dass
sich die Triaxialprobe lange homogen verformt. Dehnungslokalisierungen treten in
aller Regel viel später auf und entstehen weniger ausgeprägt und gleichmäßiger über
die gesamte Probe verteilt. Außerdem reflektieren die entstehenden Scherbänder zu-
meist an den Probenendplatten.

Unter Beachtung der oben genannten Voraussetzungen für quasi–homogene Ver-
formungszustände im Triaxialgerät — insbesondere die Verwendung gedrungener
Proben mit Endflächenschmierung und die notwendige Homogenität des verwende-
ten Versuchsmaterials — ist es legitim, die Aufzeichnung der integralen Messgrößen
(axiale Stempelkraft, Verschiebung des Probenrandes, Zelldruck etc.) über den Peak
hinaus als globale Spannungs–Dehnungsbeziehungen darzustellen. Der Spannungs-
abfall im Postpeakbereich ist in solchen Fällen nicht abrupt, sondern in aller Regel
kontinuierlich und geht bei fortgesetzter Verformung in ein Plateau, den sogenann-
ten kritischen Zustand, über. Treten jedoch in der Probe deutlich inhomogene Ver-
formungen auf, gehen die globalen Spannungs–Dehnungsbeziehungen verloren und
werden durch den Lokalisierungsprozess zu örtlich unbekannten Größen.

Während der Durchführung des triaxialen Versuchsprogramms an Beaucaire–Mergel
war eine detaillierte Lokalisierungsuntersuchung unmöglich (Sichtbehinderung durch
triaxiale Druckzelle und Membran). Dennoch wurde auf eine laufende Beobachtung
der Versuchsprobe und auf eine Aufzeichnung von Veränderungen geachtet. Generell
wurde analog zu Abb. 4.1 ein erster Bereich der schnelleren Entfestigung (Abbau in-
nerer Bindungen der Ton- und Schluffteilchen — Kohäsionsentfestigung) gefolgt von
einem deutlich langsamer entfestigenden Bereich (Reibungsentfestigung) festgestellt.
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Abbildung 4.13: Verlauf der Spannungs-/Dehnungskurve eines biaxialen Kompressi-
onsversuchs bei einem effektiven Seitendruck von σ3 = 300 kPa mit dem Zeitpunkt
der photografischen Aufnahmen für die Stereophotogrammetrie.

Die Prinzipskizze in Abb. 4.12 illustriert einen typischen Verlauf einer drainierten
triaxialen Arbeitslinie für Beaucaire–Mergel. Punkt K kennzeichnet den Punkt der
größten Krümmung, und Punkt CS gibt den Übergang in den volumenkonstanten
Bereich (critical state) an. Die homogene Probendeformation ging in den vertikal
getesteten Triaxialproben in aller Regel bei einer durchschnittlichen Axialdehnung
von 4 bis 6 % (zwischen den in Abb. 4.12 gekennzeichneten Punkten K und CS
verloren. Zu betonen gilt hier, dass es sich um makroskopische Beobachtungen —
im Sinne von ersten visuell wahrnehmbaren Lokalisierungen — handelt, die in gu-
ter qualitativer Übereinstimmung mit dokumentierten Beobachtungen an triaxialen
Kompressionsversuchen an Sand stehen [105]. Allerdings können sich auf der Mikro-
ebene, z. B. lt. experimentellen Untersuchungen von Viggiani et al. [143], bereits
viel früher Inhomogenitäten einstellen.

Lokalisierungsphänomene unter biaxialen Bedingungen

Die auftretenden Inhomogenitäten während der Durchführung der Biaxialversuche
wurden durch die Technik der Stereophotogrammetrie ausgewertet. Eine ausführli-
che Dokumentation der Ergebnisse befindet sich in einem separaten Bericht [22].

Die
”
False Relief Stereophotogrammetry“ (FRS) basiert auf der Analyse von einer

Serie von Bildern, die während des Versuchsablaufs von der sich deformierenden
Probe erzeugt werden. Die Methode benutzt die menschliche Fähigkeit zur 3D–
Wahrnehmung. Diese 3D–Wahrnehmung wird künstlich verändert, indem das linke
und rechte Auge nicht wie üblich das gleiche Bild von unterschiedlichen Blickwin-
keln, sondern unterschiedliche Bilder von demselben Blickwinkel beobachten. Somit
erzeugt der Stereo-Komperator eine künstliche 3D–Wahrnehmung, ein sogenanntes

”
falsches Relief“, das direkt mit der inkrementellen Verformung der Probe zusam-
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Abbildung 4.14: Stereophotogrammetrische Auswertung des biaxialen Kompressi-
onsversuchs bei einem effektiven Seitendruck von σ3 = 300 kPa während der Deh-
nungsinkremente 03–04 / 04–05 / 05–06 / 06–07 / 07–08, vgl. biaxiale Arbeitslinie
in Abb. 4.13.

menhängt. Das jeweilige Inkrement ist durch die Wahl der beiden in Stereo betrach-
teten Bilder festgelegt. Durch diese Technik können sehr präzise Inkremente von
Verschiebungsfeldern analysiert werden, die durch eine entsprechende Software in
Dehnungsfelder umgesetzt werden können. Für Details zu dieser stereophotogram-
metrischen Methode wird der Leser auf weitergehende Literatur verwiesen, u. a.
[34, 35, 65].

Die Technik der Stereophotogrammetrie befähigt, die Entwicklung der Lokalisie-
rungen während frei wählbarer Verformungsinkremente zu analysieren. Als Bei-
spiel dient ein drainierter Biaxialversuch, der bei einem konstanten Seitendruck von
σ3 = 300 kPa durchgeführt wurde. In Abb. 4.13 ist die Sequenz der photographischen
Aufnahmen im Verlauf der Arbeitslinie gekennzeichnet. Je zwei dieser Bilder werden
genutzt, um die inkrementellen Lokalisierungsfelder zu visualisieren. In Abb. 4.14
dienen die Inkremente der Dehnungsfelder zur Darstellung der Scherbandentwick-
lung. Deutlich ist zu erkennen, dass während der inkrementellen Dehnungsfelder von
03–04 und 04–05 eine noch annähernd homogene Probendeformation resultiert. Er-
ste Inhomogenitäten entstehen in den Inkrementen von 05–06 bzw. 06–07; schließlich
ist im Verformungsinkrement 07–08 die vollständige Ausbildung zweier Scherbänder
ersichtlich.

Scherbandneigung: Neben der Darstellung der zeitlichen Entwicklung des Lo-
kalisierungsprozesses können mit Hilfe der Stereophotogrammetrie die Neigungen
der entstehenden Scherbänder untersucht werden. Abb. 4.15 gibt die resultieren-
den Neigungen der insgesamt 8 drainierten Biaxialversuche wieder13. Desweiteren
sind diesen Daten die in drainierten Triaxialversuchen beobachteten Neigungen ge-
genübergestellt.

Die Neigung der triaxialen Scherbänder wurde durch Analyse der Probenmembran

13Abb. 4.15 illustriert die Neigung des Scherbandes zur Horizontalen als Funktion des effektiven
Seitendrucks; es sei angemerkt, dass ein Versuch mehrere Scherbänder mit unterschiedlichen Nei-
gungen aufweisen kann, weswegen in Abb. 4.15 die Anzahl der Daten nicht mit der Versuchsanzahl
übereinstimmt.
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Abbildung 4.15: Scherbandneigung (zur Horizontalen) als Funktion des angewand-
ten Seitendrucks für drainierte biaxiale und triaxiale Kompressionsversuche an
Beaucaire–Mergel.

nach Beendigung des Versuchs festgestellt. Die Probenmembran wurde dabei nach
Beendigung des Versuchs aufgeschnitten und entsprechend der ursprünglichen Größe
auf eine Ebene aufgespannt. Dadurch, dass die Scherbänder an der Membran Mate-
rialrückstände hinterlassen, konnte die Neigung der entstandenen Scherbänder auf
der projizierenden Fläche der Membran gemessen werden, Details vgl. [84]. Die Er-
gebnisse in Abb. 4.15 illustrieren eine Bandbreite der Neigungen zwischen 50 und
70◦ zur Horizontalen und zeigen eine relativ gute Übereinstimmung der triaxialen
und biaxialen Ergebnisse.

Scherbanddicke: Die Scherbanddicke konnte während der durchgeführten Biaxi-
alversuche an Beaucaire–Mergel nicht identifiziert werden; im Gegensatz zu Biaxi-
alversuchen an Sand ist für den hier betrachten feinkörnigen Boden die entstehende
Scherbandzone makroskopisch nicht quantifizierbar.

Einen Anhaltspunkt für die Größenordnung der Scherbanddicke geben Lupini et

al. [82], die in einer umfangreichen Analyse Scherversuche an verschiedensten Ton–
Schluffgemischen durchführten. Die Scherbanddicken konnten nach Herstellung ei-
nes Dünnschliffs (vgl. Kap. 3.1.3) unter dem Mikroskop analysiert werden. Nach
deren Ergebnissen bestimmt der Tonanteil, d. h. die Größen der Bodenpartikel, die
Dicke der Lokalisierungszone. Vorhandene Schluffteilchen führen zu einer deutlichen
Scherzonendicke innerhalb der eine

”
turbulente Scherung“ zu beobachten gilt. Abb.

4.2a illustriert einen Dünnschliff an Happisburg–Ton mit einem Tonanteil von 20 %.
Diese Darstellung zeigt deutlich, wie die Scherzonendicke durch die größeren Schluff-
teilchen bestimmt wird. Im Vergleich dazu illustriert Abb. 4.2b einen Dünnschliff an
London–Ton mit einem Tonanteil von 48 %. Es ergibt sich eine klare Ausrichtung
der Tonteilchen und eine infinitesimal kleine Scherbanddicke.

Neben diesen Untersuchungen an natürlichen Tonen führten Lupini et al. [82] wei-
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Tabelle 4.2: Resultierende Festigkeitsparameter aus den Testdaten für Beaucaire–
Mergel.

Peakfestigkeit ϕ [◦] c [kPa]
Triax (senkrecht zur Schichtung) 32 44
Triax (parallel zur Schichtung) 27 44
Biax 30 89
Torsionsoedometer 31 12

Restfestigkeit ϕRest [
◦] cRest [kPa]

Triax (senkrecht zur Schichtung) ε1 = 10% 30 17
Triax (parallel zur Schichtung) ε1 = 10% 27 43
Triax (parallel zur Schichtung) ε1 = 20% 31 12
Biax 30 43
Torsionsoedometer 31 2

tergehende Analysen an künstlich hergestellten Sand–Bentonit–Mischungen durch.
Hinsichtlich der Scherbanddicke wurde beobachtet, dass sich bis zu einem Tonanteil
von 40 % Scherzonen mit einer klar definierbaren Dicke von 4–5 mm ergeben. Lag der
Tonanteil jedoch über 50 %, wurde eine hauchdünne, diskontinuierliche Scherfläche
festgestellt. Zu einem späteren Zeitpunkt führten Hicher et al. [68] detaillierte Un-
tersuchungen unter dem Rasterelektronenmikroskop durch und analysierten für die
Scherzonen zweier Tone (Kaolinit und Bentonit) einen inneren Bereich mit starker
Ausrichtung der Tonteilchen (mit einer maximalen Dicke von 1 mm) sowie einen
äußeren Bereich (der sogenannten Beeinflussungszone), ebenfalls mit einer feststell-
baren Umorientierung der Tonteilchen, dessen Dicke mit 2 - 7 mm gemessen worden
ist.

4.2.5 Auswertung der Festigkeits– und Steifigkeitsparame-
ter

Die Testdaten an Beaucaire–Mergel wurden anhand der klassischen Betrachtungs-
weise der Bodenmechanik, in der prinzipiell zwischen der Steifigkeit und der Festig-
keit unterschieden wird, analysiert. Diese umfangreiche Auswertung befindet sich
in einem eigenständigen Bericht [84]. Im vorliegenden Kapitel werden lediglich die
wichtigsten Resultate wiedergegeben, um einen ersten Anhaltspunkt für die nach-
folgende Kalibrierung des Stoffgesetzes zu vermitteln.
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Auswertung der Festigkeitsparameter

Zur Bestimmung der effektiven Scherparameter wurde zwischen der maximalen Fe-
stigkeit (Peakfestigkeit) und der Restfestigkeit bei fortlaufender (d. h. monotoner)
Verformung und konstanter Spannung unterschieden. Die Restfestigkeit ist zum
einen für Triaxialversuche definiert als die resultierende Festigkeit nach einer Axi-
aldehnung von ε1 = 10 % bzw. ε1 = 20 %14 und zum anderen für Biaxialversuche
als die minimale Festigkeit nach dem Peak, da in diesen Versuchen bei fortgesetz-
ter Axialverzerrung ein Wiederanstieg der Festigkeit zu beobachten gilt15. Tab. 4.2
beinhaltet eine Zusammenstellung der Festigkeitsparameter unter drainierten Be-
dingungen16.

Betrachtet man zunächst die resultierenden Peakreibungswinkel ϕ, ist eine sehr gute
Übereinstimmung der verschiedenen Testreihen festzustellen. Alle Ergebnisse liefern
einen Reibungswinkel in der Bandbreite zwischen ϕ = 30 und 32◦. Lediglich die
Triaxialversuchsreihe an horizontal getesteten Proben liefert mit ϕ = 27◦ einen ver-
gleichsweise niedrigeren Wert. Eine Gegenüberstellung der Peak– und Restreibungs-
winkel in Tab. 4.2 verdeutlicht, dass die Reibungsentfestigung für das betrachtete
Material eine untergeordnete Rolle spielt17.

Für die resultierende (Peak-)Kohäsion des Beaucaire–Mergels ist keine allgemein-
gültige Aussage möglich. Die Triaxialversuche liefern eine maximale Kohäsion von c
= 44 kPa. Die Biaxialversuche weisen einen erheblich höheren Wert der Kohäsion auf
(c = 89 kPa). Gründe für diese höheren Werte werden, wie in Kap. 4.2.3 erläutert,
zum einen im Einfluss der mittleren Hauptspannung vermutet, zum anderen könn-
te eine Haftreibung18 zu einer künstlich erhöhten Festigkeit führen. Die Auswertung
der Festigkeit im Torsionsoedometer lieferte überraschend geringe Werte der Kohäsi-
on (c = 12 kPa). Die im Torsionsoedometer aufgebrachte Einfachscherung führt zur
Rotation der Hauptspannungen, welche sich durch das anisotrope Verhalten des Ma-
terials auf die resultierende Festigkeit auswirkt. Nebenbei sind die speziell für diesen
steifen Ton schwierigen Einbauverhältnisse Faktoren, die eine künstliche Reduktion
der Kohäsion (d. h. eine Vorschädigung des Materials) zur Folge haben könnten
(Details vgl. Marcher [84]).

Aus Tab. 4.2 geht ebenso hervor, dass die Abnahme der Kohäsion im Postpeak–
Bereich unterschiedliche Werte liefert. Die Triaxialversuche an senkrecht zur Schich-
tung getesteten Proben liefern die ausgeprägteste Kohäsionsentfestigung, während
die Biaxialversuche wegen der speziellen Randbedingungen (insbesondere Proben-
membran–Reaktion nach fortgesetzter Verformung, vgl. Kap. 4.2.3) weniger entfesti-

14Siehe hierzu auch Ausführungen in Kap. 4.1.6.
15Siehe hierzu auch weitergehende Erläuterungen in Kap. 4.2.3.
16Eine vollständige Zusammenstellung der ermittelten Festigkeitsparameter unter drainierten

und undrainierten Bedingungen befindet sich in Marcher [84].
17Im Sinne einer Betrachtung der Restfestigkeit als post rupture strength nach relativ kleinen

Dehnungen innerhalb der lokalisierten Zonen — vgl. Kap. 4.1.6.
18Haftreibung zwischen der Membran, die die Biaxialprobe umgibt, und den Glasplatten, die

den ebenen Verformungszustand ε2 = 0 ermöglichen.
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Abbildung 4.16: Sekantensteifigkeit E50 bzw. Schubmodul G20 als Funktion des ef-
fektiven Seitendrucks σ3 bzw. der oedometrischen Auflast σ.

gen. Die Torsionsoedometerversuche führen durch einen größeren Scherweg innerhalb
der lokalisierten Zone(n) zu einer fast vollständigen Kohäsionsentfestigung. Unter
den Bedingungen der

”
horizontal getesteten“ Triaxialversuche (größere Hauptspan-

nung σ1 während der Kompressionsphase parallel zur Sedimentationsschichtung) ist
wegen des wesentlich duktileren Materialverhaltens19 nach einer Axialdehnung von
ε1 = 10 % die Entfestigung noch nahezu vernachlässigbar klein.

Auswertung der Steifigkeitsparameter

Zur Bestimmung der Steifigkeit des Materials wurde zum einen die Sekantensteifig-
keit E50 — eine Steifigkeit, die mit der Mobilisierung der maximalen Scherfestigkeit
von 50 % korrespondiert, verwendet (vgl. Abb. 3.9). Als zusätzliche Information
dient die Darstellung des Schubmoduls G20 der Torsionsoedometerversuche. Die-
ser Modul ist definiert als die Steifigkeit, die mit der Mobilisierung der maximalen
Schubspannung von 20 % korrespondiert.

Abb. 4.16 beinhaltet eine Zusammenstellung der Steifigkeitsparameter unter drai-
nierten Bedingungen20. Wie aus dieser Abbildung hervorgeht, konnte für alle Ver-
suchsreihen eine lineare Zunahme der Sekantensteifigkeit E50 mit dem effektiven
Seitendruck σ3 festgestellt werden. Die Ergebnisse resultieren aus einer linearen
Regression der entsprechenden Datenpunkte. Die Zusammenstellung in Abb. 4.16
enthält Ergebnisse für Sekantensteifigkeiten von Tests unter 4 verschiedenen Ver-
suchsrandbedingungen. Die höchste Steifigkeit liefern die Ergebnisse der Triaxial-

19Vergleiche hierzu Ausführungen in Kap. 4.2.2 des vorliegenden Beitrags.
20Eine vollständige Zusammenstellung der ermittelten Steifigkeitsparameter unter drainierten

und undrainierten Bedingungen befindet sich in Marcher [84].
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versuche vertikal gestesteter Probenkörper. Demgegenüber zeigen die horizontal ge-
testeten Triaxialversuche — in Abb. 4.16 punkt–strichliert gekennzeichnet — eine
deutlich geringere Steifigkeit bei höheren Seitendrücken σ3.

Eine weitere — und zunächst überraschende — Feststellung, die aus Abb. 4.16 zu
ziehen ist, betrifft die im Vergleich zu den triaxialen Ergebnissen geringere Stei-
figkeit der biaxialen Ergebnisse, insbesondere bei moderatem bis höherem Span-
nungsniveau. Ursachen hierfür sind vermutlich in der Versuchvorbereitung und den
speziellen Randbedingungen zur Herstellung eines ebenen Verformungszustandes zu
finden (vgl. Kap. 4.2.3).

Als zusätzliche Information dient die Darstellung des Schubmoduls G20 der Tor-
sionsoedometerversuche. Ein direkter Vergleich mit den Sekantensteifigkeiten der
triaxialen und biaxialen Versuchsreihen ist wegen der unterschiedlichen Definition
(zum einen Festigkeit bezogen auf die Deviatorspannung (σ1 − σ3) bzw. Festigkeit
bezogen auf die Schubspannung τ) nicht möglich. Eine Gegenüberstellung des Schub-
moduls aus dem Torsionsoedometer mit dem triaxialen Steifemodul gelingt über die
bekannte Beziehung des Elastizitäts– und Schubmoduls aus der Elastizitätstheorie.
Dieser Vergleich zeigt, dass der resultierende Schubmodul aus Bedingungen des Tor-
sionsoedometers um ca. einen Faktor 2 geringer ist, als ein äquivalenter Schubmodul
bei triaxialen Randbedingungen21. Gründe hierfür liegen zum einen in den speziell
für diesen steifen Ton schwierigen Einbauverhältnissen, die eine künstliche Redukti-
on der Steifigkeit (d. h. eine Vorschädigung des Materials) zur Folge haben könnten.
Andererseits übt die stattfindende Rotation der Hauptspannungen innerhalb des zu
tordierenden Versuchskörpers einen großen Einfluss auf das Materialverhalten aus.

4.3 Lokale Modellierung und Parameteridentifi-

kation

Ziel der vorliegenden Parameteridentifikation ist es, einen Parametersatz zu fin-
den, der das Materialverhalten des Beaucaire–Mergels abbilden kann. Verwendung
findet dabei das HS–Modell ohne Erweiterung um eine Entfestigung22. In einem
ersten Schritt werden Ergebnisse axialsymmetrischer Elementtests (triaxiale Kom-
pressionsveruche und Oedometerversuche) verwendet, um eine Kalibrierung für das
betrachtete Material zu erreichen. In einer weiteren Phase wird das HS–Modell an-
gewandt, um das Spannungs–Dehnungsverhalten unter ebener Verformung (durch
Nachrechnung der Biaxialversuche und Torsionsoedometerversuche23) zu simulieren.
Der Vergleich an Testdaten findet zunächst lokal, d. h. an einem Spannungspunkt
statt. Die Simulation inhomogener Verformungen, die insbesondere zur Abbildung

21Details hierzu sind dem separaten Versuchsbericht zu entnehmen [84].
22Ein entsprechender Ansatz zur Beschreibung der Entfestigungsvorgänge wird im nachfolgenden

Kapitel separat behandelt.
23Die Scherphase im Torsionsoedometer wird durch die Randbedingungen eines Einfachscher-

versuches abgebildet.
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der Versuche unter ebener Verformung erforderlich sind, werden in Kapitel 4.4 be-
handelt.

Ein erster Anhaltspunkt für die notwendigen Parameter im HS–Modell sind die er-
mittelten Festigkeits– und Steifigkeitsparameter als Resultat einer Auswertung der
Versuchsdaten (siehe Kap. 4.2.5). Dabei ergibt sich die Schwierigkeit, dass das ver-
wendete HS–Modell lediglich isotropes Materialverhalten wiedergeben kann, während
das Materialverhalten des Beaucaire–Mergels stark durch die vorhandene Sedimen-
tationsanisotropie gekennzeichnet ist. Diese Anisotropie wirkt sich sowohl auf die
resultierende Festigkeit als auch auf die Steifigkeit des Beaucaire–Mergels aus:

• Eine detaillierte Analyse der experimentell bestimmten Festigkeitsparameter
zeigte, dass primär die (Peak–)Kohäsion c durch die Schichtanisotropie beein-
flusst wird24, während der Reibungswinkel ϕ bei Anwendung verschiedenster
Versuchsrandbedingungen relativ konstant bleibt.

• Die Gegenüberstellung der Triaxialversuche mit Axialdehnung senkrecht bzw.
parallel zur Schichtung zeigt, dass die Anfangssteifigkeiten der beiden Ver-
suchsbedingungen noch vergleichbar sind, jedoch weisen die horizontal zur
Schichtung eingebauten Triaxproben unter zunehmender Belastung eine aus-
geprägte Nichtlinearität der Arbeitslinie auf und das Maximum der Devia-
torspannungen wird bei deutlich größeren Axialdehnungen erreicht (vgl. Abb.
4.9).

Die Effekte der Schichtanisotropie, die bei Anwendung eines isotropen Material-
modells und eines fixen Parametersatzes nicht wiedergegeben werden können, wer-
den nachfolgend durch die Einführung zweier variabler Eingabegrößen gesteuert.

4.3.1 Parameteridentifikation für Beaucaire–Mergel

Das Hardening–Soil–Modell benötigt in der Standardformulierung 8 Materialpara-
meter:

ϕ: (Peak–)Reibungswinkel,
c: (Peak–)Kohäsion,
ψ: maximaler Dilatanzwinkel,

Eref
50 : triaxiale Sekantensteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

Eref
s : Oedometersteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

m: Exponent,
Eref
ur : Ent– und Wiederbelastungssteifigkeit (für Referenzspannung σref ),

νur: Poissonzahl bzw. Querdehnzahl für Ent– und Wiederbelastungsvorgänge.

Eine Spannungspunktanalyse führte zu den in Tab. 4.3 angegebenen Eingabepara-
metern. Dieser Parametersatz gilt für senkrecht zur Schichtung getestete axialsym-

24Die Auswertung der Restkohäsion zeigte sich als relativ isotrop, vgl. Tab. 4.2.
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Tabelle 4.3: Parametersatz des HS Modells für Beaucaire–Mergel (σref = 100 kPa).

ϕ [◦] c [kPa] ψ [◦] Eref
50 [kPa] Eref

s [kPa] m Eref
ur [kPa] νur

30 47 10 30000 15000 0,9 100000 0,25

metrische Elementtests (Triax und Oedometer). Für die Nachrechnung der Versuche
unter ebener Verformung wurde die Kohäsion als variable Größe definiert: die in Kap.
4.2.5 angeführten speziellen Versuchsrandbedingungen führen zu einer Erhöhung der
Kohäsion auf c = 95 kPa unter ebener Verformung bzw. zu einer Reduzierung der
Kohäsion auf c = 12 kPa zur Wiedergabe der Bedingungen im Torsionsoedometer.

Die geringfügig niedrigere Festigkeit der Triaxialversuche mit Kompressionsphase
parallel zur Sedimentationsschichtung wird durch einen Kohäsionswert c = 35 kPa
wiedergegeben. Für das relativ duktile und stark verfestigende Materialverhalten
dieser Versuche wird für das Spannungsverhältnis Rf

25 ein Wert von Rf = 0,9 ver-
wendet, während das wesentlich steifere Verhalten der senkrecht zur Sedimentati-
onsschichtung getesteten Triaxproben durch Rf = 0,5 simuliert wird.

Oedometertests: Zur Kalibrierung des HS–Modells wurden vier Oedometerergeb-
nisse verwendet. Neben den drei am IGS durchgeführten Versuchen wurde ein wei-
terer Versuch mit einer anderen Versuchseinrichtung ausgeführt [84]. Durch die be-
stehende Systemnachgiebigkeit (Eigendeformation der Anlage) des am IGS verwen-
deten Oedometergerätes und der damit notwendigen Einrechnung eines Messfehlers
wird dem oedometrischen Spannungs–Dehnungsverhalten des zusätzlichen Tests, das
ein geringfügig steiferes Verhalten zeigt, Vorrang gegeben. Insbesondere mit diesem
Test zeigt die numerische Nachrechnung einen hohen Grad an Übereinstimmung
(Abb. 4.17).

Drainierte Triaxialtests — Kompressionsphase senkrecht zur Schichtung: Abb.
4.18a und 4.18b beinhalten je zwei unterschiedliche Kurven: die eine gibt den Span-
nungsdeviator, die zweite Kurve die Volumendehnungen als Funktion der Axial-
dehnungen wieder. Abb. 4.18a illustriert Daten bei einem Seitendruck von 50 kPa,
während in Abb. 4.18b ein konstanter Seitendruck von 200 kPa betrachtet wird. Für
das geringere Spannungsniveau (σ3 = 50 kPa) stehen 2 Tests zur Verfügung. Die
Kalibrierung mit den in Tab. 4.3 angegebenen Parametern zeigt, dass die Steifigkeit
sehr gut wiedergegeben werden kann. Werden jedoch die Testdaten bei σ3 = 200 kPa
betrachtet (Abb. 4.18b), bildet das HS–Modell lediglich den Belastungsbeginn sehr
gut ab, Abweichungen ergeben sich im weiteren Verlauf der Lastaufbringung. Die
Tests zeigen eine geringfügig stärkere Tendenz der Verfestigung als die Modellrech-
nung. Die Peakfestigkeit wird bei einem Spannungsniveau von σ3 = 50 kPa leicht
überschätzt, bei einem Seitendruck von 200 kPa jedoch sehr gut getroffen.

25Rf bezeichnet das Verhältnis zwischen der maximalen Deviatorspannung qf und der asymp-
totischen Deviatorspannung qa (vgl. Glg. (3.34)) und beeinflusst den hyperbolischen Verlauf der
Arbeitslinie (vgl. Abb. 3.9).
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Abbildung 4.17: Oedometerversuche — Vergleich der numerischen und experimen-
tellen Ergebnisse für Beaucaire–Mergel.

Bei Betrachtung der Volumendehnungen zeigt sich, dass das HS–Modell die anfäng-
liche Kontraktanz bei einem Spannungsniveau von σ3 = 50 kPa leicht überschätzt.
Der Beginn des dilatanten Materialverhaltens setzt im Vergleich zu den Testdaten
generell zu spät ein, während die maximal mobilisierte Dilatanz vom Modell an-
nehmbar simuliert wird.

Drainierte Triaxialtests — Kompressionsphase parallel zur Schichtung: Abb.
4.19a und 4.19b beinhalten Versuche mit Axialbelastung parallel zur Sedimenta-
tionsschichtung. Im Unterschied zu den in Tab. 4.3 genannten Parametern wird für
die Nachrechnung dieser Tests die Kohäsion auf c = 35 kPa reduziert. Für das re-
lativ duktile und stark verfestigende Materialverhalten dieser Versuche wird — wie
bereits erwähnt — das Spannungsverhältnis Rf (vgl. Glg. (3.34)) zu 0,9 gewählt.
Unter Voraussetzung dieser geringfügigen Modifikation zeigen die Modellnachrech-
nungen für beide Versuche (σ3 = 50 kPa in Abb. 4.19a und σ3 = 100 kPa in Abb.
4.19b) sowohl für das Spannungs–Dehnungsverhalten als auch für die Volumende-
hungen eine hinreichend genaue Übereinstimmung mit den zur Verfügung stehenden
Testdaten. Der Übergang von Kontraktanz zu Dilatanz erscheint in der Simulation
dieser Versuchsreihe deutlich besser wiedergegeben, jedoch wird das Ausmaß der
maximalen Dilatanz überschätzt.

Biaxialtests: Abb. 4.20 präsentiert Biaxialtests bei Seitendrücken von 100 bzw. 200
kPa. Die aus den Versuchen resultierende Festigkeit ergibt einen ausgesprochen ho-
hen Kohäsionswert. Gründe hierfür werden, wie in Kap. 4.2.5 erläutert, neben dem
Einfluss der mittleren Hauptspannung auch in einer auftretenden Haftreibung26 ver-
mutet. Im Unterschied zu den in Tab. 4.3 genannten Parametern wird für die Nach-
rechnung dieser Tests die Kohäsion auf c = 95 kPa erhöht. Bei Gegenüberstellung
der Kalibrierung mit den Tests wird klar, dass die numerische Anfangssteifigkeit

26Haftreibung zwischen der Membran, die die Biaxialprobe umgibt, und den Glasplatten, die
den ebenen Verformungszustand ε2 = 0 ermöglichen.
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a) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 50 kPa.
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b) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 200 kPa.

Abbildung 4.18: Drainierte Standard–Triaxialversuche mit Kompressionsphase senk-
recht zur Schichtung — Vergleich der numerischen und experimentellen Ergebnisse
für Beaucaire–Mergel.
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b) Triaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 50 kPa.

Abbildung 4.19: Drainierte Standard–Triaxialversuche mit Kompressionsphase par-
allel zur Schichtung — Vergleich der numerischen und experimentellen Ergebnisse
für Beaucaire–Mergel.
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b) Biaxiale Kompressionsversuche bei einem Seitendruck von σ3 = 300 kPa.

Abbildung 4.20: Drainierte biaxiale Kompressionsversuche — Vergleich der numeri-
schen und experimentellen Ergebnisse für Beaucaire–Mergel.
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Abbildung 4.21: Drainierte Torsionsoedometerversuche — Vergleich der numerischen
und experimentellen Ergebnisse für Beaucaire–Mergel.
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deutlich überschätzt wird. Generell kann der aus den Versuchen resultierende linea-
re (teils

”
über–lineare“) Spannungsanstieg durch das verfestigende Stoffgesetz nicht

wiedergegeben werden. Für die Entwicklung der Volumendehnungen stehen nur für
ein Spannungsniveau (σ3 = 100 kPa in Abb. 4.20a) Daten zur Verfügung, die eine
numerische Überschätzung des kontraktanten Verhaltens aufzeigen.

Torsionsoedometertests: Die Abb. 4.21 illustriert die Resultate aus dem Torsi-
onsoedometer bei einer vertikalen Auflast von σyy = 100 bzw. 200 kPa. In diesen
Diagrammen ist einerseits das Spannungsverhältnis σxy/σyy (linke Vertikalachse)
über der Schubverzerrung γxy aufgetragen; andererseits ist die Volumendehnung
(rechte Vertikalachse) als Funktion der Schubverzerrung dargestellt. Die Randbe-
dingungen der Scherphase im Torsionsoedometer wird durch die Modellierung eines
Einfachscherversuchs abgebildet.

Das anisotrope Materialverhalten des Beaucaire–Mergels unter Versuchsbedingun-
gen der Spannungsrotation und die für diesen steifen Ton schwierigen Einbauverhält-
nisse (vgl. Kap. 4.2.5) sind Faktoren, die eine Reduktion der Kohäsion zur Folge
haben können. Im Unterschied zu den in Tab. 4.3 genannten Parametern wird für
die Nachrechnung dieser Tests die Kohäsion auf c = 12 kPa reduziert.

Die Gegenüberstellung der Nachrechnung mit den experimentell ermittelten Daten
verdeutlicht, dass die tatsächliche Steifigkeit signifikant überschätzt wird. Darüber
hinaus zeigt der Vergleich, dass bezüglich der Volumendehnungen die anfängliche
Kontraktanz überschätzt wird, während sich der maximale Dilatanzwinkel mit den
Daten in guter Übereinstimmung befindet.

4.3.2 Kohäsionsentfestigung — ein empirischer Ansatz

Die Entwicklung eines Ansatzes zur Beschreibung der Effekte der Kohäsionsentfesti-
gung soll nachfolgend anhand der zur Verfügung stehenden Testdaten an Beaucaire–
Mergel geschehen. Unter Verwendung der Triaxialdaten27 kann eine erste Visuali-
sierung der Entfestigung vorgenommen werden. Abb. 4.22 illustriert Testdaten bei
unterschiedlichen Seitendrücken in der Spannungsebene (p − q – Diagramm)28, in
der die Festigkeitsreduzierung als Parallelverschiebung der Festigkeitsgeraden von
einem Peakwert zu einem Restwert im kritischen Zustand erscheint. Die Entfesti-
gung wird somit primär durch die Kohäsion und nur im untergeordneten Maße durch
den Reibungswinkel bestimmt.

Die Entfestigung in feinkörnigen bindigen Böden kann generell aus einer Reduzie-
rung der Kohäsion und des Reibungswinkels bestehen. Versuche an natürlichen und
künstlich hergestellten Tonproben zeigen, dass in sandigen bzw. schluffigen Tonen
die Kohäsionsentfestigung dominiert und immer mit einer Dilatanz verbunden ist

27Als Datenbasis dienen die drainierten Triaxialversuche an senkrecht zur Sedimentationsschich-
tung getesteten Proben, die ein ausgeprägtes Entfestigungsverhalten aufzeigen, vgl. Abb. 4.8.

28Definitionen der Roscoe–Variablen lt. Glgn. 3.12 bzw. 3.13.
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Abbildung 4.22: Parallelverschiebung der Festigkeitsgeraden für drainierte Triaxial-
ergebnisse an Beaucaire–Mergel.

(vgl. Kap. 4.1.6); eine deutliche Reibungsentfestigung ist in solchen Böden nicht
festzustellen.

Der in der vorliegenden Arbeit betrachtete Beaucaire–Mergel ist hinsichtlich der
Partikelgröße als toniger Schluff zu charakterisieren (vgl. Kap. 4.2.1). Innerhalb der
lokalisierten Zone dominieren die größeren Schluffteilchen den Schermechanismus
und führen nach Lupini et al. [82] zu einer

”
turbulenten Scherung“ und somit zu

einer Dilatanz, d. h. einer Auflockerung des Gefüges und damit einhergehend zu einer
Auflösung der kohäsiven Verbindungen. Darüber hinaus ist Beaucaire–Mergel, wie
bereits erwähnt, vorbelastet (überkonsolidiert). Gudehus [62] merkt dazu an, dass in
überkonsolidierten Tonen die Porenzahl kleiner als die kritische (volumenkonstante)
Porenzahl ist. Unter fortgesetzter Verformung innerhalb der Scherzone strebt dann
der überkonsolidierte Ton äquivalent zu einem dicht gelagerten Sand der kritischen
Porenzahl entgegen. Die dafür maßgebende Dilatanz hängt allerdings im Unterschied
zu Schermechanismen in Sanden erheblich vom Grad der Überkonsolidierung und
weiteren Einflussfaktoren (wie z. B. Vorschädigung des Materials) ab.

In Sanden kann das dilatante Materialverhalten und das damit einhergehende Entfe-
stigungsverhalten auf Grundlage von Testdaten durch eine lineare Relation zwischen
dem Reibungswinkel ϕ und der Porenzahl e approximiert werden (vgl. Abb. 3.7).
Für natürlich bindige Böden ist es nicht möglich, eine solche direkte empirische Be-
ziehung für die Kohäsionsentfestigung (c als Funktion der Porenzahl e) anzusetzen29.

Das Phänomen der dilatanten Scherung wird für den Ansatz der Kohäsionsentfesti-
gung dennoch genutzt. Die Prinzipskizze in Abb. 4.23 verdeutlicht die Abnahme der
Kohäsion von einem Peak– zu einem Restwert durch eine Beziehung zwischen der

29Am Beispiel des betrachteten Beaucaire–Mergels wird klar, dass das Material nur in seiner
natürlichen Dichte vorliegt und aus diesem Grunde eine experimentelle Bestimmung der Kohäsion
c als Funktion der Porenzahl e fehlschlägt.
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Abbildung 4.23: Kohäsionsentfestigungsansatz — Kohäsion c als Funktion der Po-
renzahl e bzw. der Volumendehnung εv.

hier gewählten Entfestigungsvariable bzw. Zustandsgröße der Entfestigung (Poren-
zahl e) und dem Entfestigungsmodul hc:

dc

de
= −hc für c > cRest . (4.1)

Die lineare Relation zwischen der Kohäsion c und der Porenzahl e ist als eine erste
Annahme zu verstehen, da weitergehende experimentelle Erfahrungswerte fehlen;
liegen solche Daten vor, kann Glg. (4.1) entsprechend angepasst werden30. In der
aktuellen Version des Entfestigungsgesetzes findet die Reduktion der Kohäsion bis
zum Erreichen einer vorgegebenen Restkohäsion cRest statt.

Unter Verwendung der Beziehung zwischen der Porenzahl und der Volumendehnung
nach Glg. (3.8) kann die Abnahme der Kohäsion als Funktion des Entfestigungs-
moduls hc und der plastischen Volumendehnungen εpv beschrieben werden31. Die
Kombination dieser Beziehung mit Glg. (4.1) ergibt nachfolgenden Ansatz für die
Kohäsionsentfestigung:

dc

dεpv
= −hc (1 + e0) . (4.2)

Analog zu Schervorgängen in reinen Reibungsmaterialen (vgl. Kap. 3.2.1), ist bei
der Analyse von Lokalisierungsphänomenen bindiger Reibungsmaterialien prinzipi-
ell zwischen der Materialentfestigung und der geometrischen Entfestigung zu un-

30Vorstellbar wäre der Ansatz eines Entfestigungsmoduls hc als Funktion der Schubverzerrungen
innerhalb der lokalisierten Zone. Diese Vorgehensweise würde dann auch die Unterscheidung einer
Restkohäsion cRest nach kleinen Relativverschiebungen und einer Endkohäsion cEnd nach großen
Relativverschiebungen innerhalb der Lokalisierungszone erübrigen.

31Da Böden unter monotoner Belastung lediglich geringe elastische Dehnungen erfahren, ist die
Differenz zwischen εp

v und εv verschwindend klein (εe
v ≈ 0).
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terscheiden. Die Materialentfestigung entsteht durch Dilatanz, d. h. durch eine
Auflockerung des Bodengefüges und kann im idealen Fall an einer homogen de-
formierbaren Probe beobachtet werden. Triaxialversuche an kohäsiven Proben zei-
gen bei Anwendung verbesserter Randbedingungen (gedrungene Triaxialproben mit
Endflächenschmierung) ein im Vergleich zu herkömmlichen schlanken Proben deut-
lich homogeneres Verformungsfeld im Postpeakbereich (Bedeutsam ist vor allem
der allmähliche, stetige Entfestigungsvorgang, vgl. Kap. 4.2.2.). Im Laufe der wei-
ter fortgesetzten Verformung sind jedoch erste Lokalisierungen feststellbar, und der
Entfestigungsvorgang wird dann durch einen weiteren Anteil aus der inhomogenen
Probendeformation bestimmt.

4.3.3 Lokale Modellierung mit Kohäsionsentfestigung

Der in Glg. (4.2) vorgestellte Ansatz der Kohäsionsentfestigung wird als Erweiterung
in das bestehende Hyperbolische Modell, welches in Kap. 3.2.2 beschrieben wurde,
eingeführt.

Das implementierte Entfestigungsgesetz bedient sich des Ansatzes aus Glg. (4.2).
Es wird eine Formulierung gewählt, in der die Kohäsionsentfestigung mit positiven
Werten des Dilatanzwinkels ψm verbunden ist (ψm > 0 bzw. ε̇v > 0). In Geschwin-
digkeitsformulierung resultiert:

ċ = −hc (1 + e0) ε̇
p
v für ε̇v ≤ 0 ,

ċ = 0 für ε̇v > 0 . (4.3)

Die plastische Volumendehnung ε̇pv dient als Entfestigungsvariable. Die Formulierung
des Hyperbolischen Modells (Kap. 3.2.2) gilt weiterhin unter der Beachtung, dass
mit Einsetzen der Kohäsionsentfestigung die Kohäsion c als Zustandsparameter zu
betrachten ist. Die Konsistenzbedingung nach Glg. (3.46) bleibt bestehen und die
Ermittlung des plastischen Multiplikators nach Glg. (3.47) beinhaltet den Parameter
H, der im vorliegenden Fall als Ver– und Entfestigungsparameter dient.

4.3.4 Kalibrierung der Kohäsionsentfestigung

Die Parameter, die das Hyperbolische Modell ohne Entfestigungserweiterung benötigt,
wurden bereits anhand einer Kalibrierung durch Nachrechnung der Testdaten an
Beaucaire–Mergel identifiziert (vgl. Kap. 4.3.1)32.

32Die Identifizierung der Materialparameter fand unter Anwendung des HS–Modells statt, wel-
ches den Einfluss der Kappenfließfläche fc berücksichtigt. Die Verwendung für das vorliegende
Hyperbolische Modell bedarf einer Anpassung der Oedometersteifigeit Eref

s .
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Durch die Erweiterung auf lokale Kohäsionsentfestigung ergibt sich ein zusätzlicher
Parameter, der die Größenordnung der Entfestigung steuert. Der Entfestigungsmo-
dul hc, der in Glg. (4.3) als eine Konstante eingeht, gibt die lineare Beziehung
zwischen der Kohäsion c und der Entfestigungszustandsgröße εpv an.

Wie bereits erwähnt, kann dieser Entfestigungsmodul, der die Materialentfestigung
einer im idealen Fall homogen deformierten Probe beschreibt, nicht direkt aus ei-
ner empirischen Korrelation abgeleitet werden33. Alternativ kann eine Kalibrierung
an axialsymmetrischen Elementtests vorgenommen werden. Verwendet werden die
drainierten Triaxialversuche mit Kompressionsphase senkrecht zur Schichtung ana-
log Abb. 4.8.

Eine Gegenüberstellung der numerischen und experimentellen Resultate für einen
Seitendruck von 50 kPa ist in Abb. 4.24a illustriert, währenddessen in Abb. 4.24b
ein konstanter Seitendruck von 200 kPa betrachtet wird. Es wird jeweils der Span-
nungsdeviator (σ1 − σ3) als Funktion der Axialdehnungen ε1 dargestellt. Für die
numerische Simulation werden die in Tab. 4.3 ermittelten Parameter verwendet. Für
das geringere Spannungsniveau (σ3 = 50 kPa) stehen 2 Tests zur Verfügung. Einer
der Tests zeigt eine relativ unstetige Reduktion der Festigkeit, während der zweite
Versuch allmählich und gleichmäßig entfestigt. Unter Bezugnahme auf das typische
Lokalisierungsverhalten dieser Triaxialversuche (vgl. Kap. 4.2.4) kann bis zu einer
Axialdehnung von 3 % ein auf der Makroebene homogen verlaufende Deformation
vorausgesetzt werden. Somit scheint der gewählte Entfestigungsmodul hc = 600 kPa
gerechtfertigt. Der Vergleich der Simulation mit dem experimentellen Materialver-
halten im Entfestigungsbereich zeigt eine durchschnittlich gute Übereinstimmung.

Für das Spannungsniveau σ3 = 200 kPa stehen insgesamt 3 Tests zur Verfügung.
Einer der Test weist eine sehr starke Entfestigung auf, die auf eine sehr frühe Inhomo-
genität schließen lässt34. Dieser Test sollte daher nicht als Referenz zur Festlegung
des Entfestigungsmoduls hc dienen. Die beiden weiteren Testdaten wiesen visuell
sichtbare Scherbänder bei einer Axialdehnung von ca. 4 % auf. Die Arbeitslinien
zeigen einen stetigen Entfestigungsvorgang und der Vergleich mit der numerischen
Simulation (Entfestigungsmodul hc = 600 kPa) illustriert eine gute Abbildung des
Postpeak–Materialverhaltens.

4.4 Nichtlokale Modellierung

Die Versuchsdaten an Beaucaire–Mergel wurden zunächst lokal und ohne Entfesti-
gungsgesetz unter vier verschiedenen Versuchsbedingungen nachgerechnet (vgl. Kap.
4.3.1), um eine erste Identifikation der für das verwendete HS–Modell notwendigen

33Für die Reibungsentfestigung war eine experimentell bestimmbare Beziehung zwischen dem
Reibungswinkel ϕ und der Porenzahl e möglich, vgl. Kap. 3.2.1.

34Die Durchsicht der während der Versuchsdurchführung aufgezeichneten Protokollierung der
auftretenden Lokalisierungen (makroskopisch), zeigen, dass dieser Versuch vergleichsweise früh
Inhomogenitäten aufwies.
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Abbildung 4.24: Drainierte Standard–Triaxialversuche mit Kompressionsphase senk-
recht zur Schichtung — Vergleich der numerischen Simulation (Entfestigungsmodul
hc = 600 kPa) mit experimentellen Ergebnissen an Beaucaire–Mergel.
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Parameter zu ermöglichen.

Der Ansatz zur Beschreibung der Kohäsionsentfestigung wurde dann auf der Ebene
des Stoffgesetzes eingeführt und beschreibt somit das physikalische Phänomen einer
Dilatanz, d. h. der Auflockerung des Bodengefüges und der damit verbundenen Ab-
minderung der inneren Bindungen bzw. Kohäsion. Das erweiterte Stoffgesetz wurde
zunächst unter Voraussetzung eines homogenen Verformungszustandes (reine Mata-
rialentfestigung) an triaxialen Elementtests kalibriert35. Die Gegenüberstellung des
Materialverhaltens axialsymmetrischer und ebener Verformungszustände (Triaxial-
versuche versus Biaxialversuche) zeigt jedoch deutlich, dass der zu Beginn homogene
Deformationszustand früher oder später, in Abhängigkeit von den Versuchsrandbe-
dingungen, in eine Dehnungslokalisierung übergeht (vgl. Kap. 4.2.4).

Die Analyse inhomogener Deformationsfelder kann z. B. durch eine kontinuums-
mechanische Untersuchung im Rahmen der Finite–Elemente–Methode erfolgen. Die
Kombination des klassischen Kontinuums mit der entfestigenden Materialtheorie
führt, wie bereits bei der Reibungsentfestigung in Kap. 3.3 festgestellt, zu der be-
kannten Netzabhängigkeit des numerischen Diskretisierungsprozesses. Die bereits
erfolgreich angewandte Regularisierungsstrategie des nichtlokalen Integralkontinu-
ums dient nachfolgend zur Beschreibung der inhomogenen Verformungszustände.

4.4.1 Entfestigungsgesetz und nichtlokales Integralkontinu-

um

Die Schwierigkeit der Netzabhängigkeit des numerischen Diskretisierungsprozesses
wird in der vorliegenden Arbeit durch Anwendung der nichtlokalen Methode über-
wunden, die bereits in Kap. 3.3.2 ausführlich beschrieben worden ist. Die nichtlokale
Betrachtung ist in der vorliegenden Arbeit zum einen auf ein definiertes nichtlokales
Volumen und zum anderen lediglich auf die Zustandsgröße des Entfestigungsgesetzes
beschränkt. Diese Vorgehensweise ermöglicht eine annähernd lokale Behandlung der
konstitutiven Gleichungen. Die Entfestigungsvariable, hier die plastische Volumen-
dehnung εpv (vgl. Glg. (4.3)), wird gemittelt und im weiteren als nichtlokale plastische
Volumendehnung ε∗v bezeichnet:

ε̇∗v =
1

Vw

∫

V

w(r) ε̇pv dV . (4.4)

Analog zu den Ausführungen in Kap. 3.3.2 stellt in dieser Formulierung r die Distanz
zwischen dem betrachteten Integrationspunkt und den anderen, in der Reichweite
der Mittelungsfunktion liegenden, Integrationspunkten dar. Als Mittelungs– bzw.
Gewichtsfunktion für die nichtlokale Integralmethode dient die in Abb. 3.19 darge-

35Unter Berücksichtigung der angewandten Versuchsrandbedingungen kann für Triaxialversuche
ein relativ homogenes Verformungsfeld bis über den Peak hinaus angenommen werden, vgl. Kap.
4.2.4.



4.4. Nichtlokale Modellierung 107

-
[k

Pa
]

σ
σ

1
3

ε1 [%]

σ3 300 kPa=

0

200

400

600

800

1000

0 2 4

1000 Elemente (lokal)

2000 Elemente (lokal)

1000 Elemente, nichtlokal (l = 1 cm)

2000 Elemente, nichtlokal (l = 0.5 cm)

Abbildung 4.25: Simulation des Biaxialtests bei σ3 = 300 kPa: Vergleich der glo-
balen Spannungs–Dehnungskurven für zwei unterschiedliche FE–Diskretisierungen
und Gegenüberstellung der lokalen und nichtlokalen Berechnungen.

stellte Funktion. Diese Gauß–Funktion nach Glg. (3.63), die das gewichtete Volumen
vorgibt, wird durch die interne Länge l bestimmt.

4.4.2 Validierungsbeispiel Biaxialtest

Das kohäsionsentfestigende Hyperbolische Modell wurde in ein FE–Programm [132]
implementiert, um spezielle Effekte der Entfestigung zu ermitteln. Zur Validierung
dienen die Testdaten der in Kap. 4.2.3 und 4.2.4 vorgestellten Biaxialversuche an
Beaucaire–Mergel. Die Modellierung fand durch unterschiedliche Diskretisierung des
FE–Netzes mit 6–knotigen Dreieckselementen in einem ebenen Verformungszustand
unter Annahme einer Geometrie in Anlehnung an die vorherrschenden Versuchsrand-
bedingungen statt (h/b = 17 cm/10 cm). Die Simulation der Versuchsdurchführung
wurde durch zwei Berechnungsphasen festgelegt: in einer ersten Phase wurde die
Probe durch einen vorgegebenen Seitendruck isotrop belastet (konsolidiert) und an-
schließend durch vertikale Kompression verformungsgesteuert abgeschert.

Der betrachtete Biaxialversuch weist eine relativ schlanke Geometrie auf und zu-
dem zeigen die experimentellen Daten, dass die Lokalisierung der Deformationsfel-
der zwangsläufig zu einer inhomogenen Verformung führt. Aus diesem Grund wird
im weiteren die materielle und geometrische Nichtlinearität kombiniert. Da dem
betrachteten Randwertproblem prinzipiell ein homogener Verformungsmechanismus
zu Grunde gelegt ist (symmetrische Randbedingung und homogenes Material), wird
die Zuordnung einer räumlich begrenzten Schwachstelle notwendig, um eine erste
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Abbildung 4.26: Biaxialtest (σ3 = 300 kPa): Verschiebungsfelder und Geschwindig-
keitsverteilungen im Schnitt durch die Lokalisierungszonen für 2 FE–Analysen mit
unterschiedlichen internen Längen.

inhomogene Deformation auszulösen. Hierzu wurde im betrachteten Biaxialproblem
die Kohäsion in einer definierten Zone auf die Restkohäsion c = cRest = 17 kPa
reduziert.

Die Biaxialprobe wird zunächst durch zwei unterschiedliche Diskretisierungen si-
muliert (1000 und 2000 Elemente); Ausgangspunkt der FE–Analyse ist eine lokale
Modellierung, wobei sich die unterschiedliche FE–Diskretisierung in einem netz-
abhängigen Ergebnis widerspiegelt: Abb. 4.25 illustriert das globale Spannungs–
Dehnungsverhalten der beiden lokalen Nachrechnungen (strichliert gekennzeichnet).
Die fehlende Zuordnung einer eindeutigen Einflusszone der lokalisierten Deformati-
onsfelder zeigt sich in einer Degradation der Festigkeit (Darstellung des Spannungs-
deviators σ1 − σ3), die ausschließlich aus der Ausbildung einer numerischen Scher-
banddicke in Abhängigkeit der gewählten FE–Größe resultiert. Wird im Gegensatz
dazu das nichtlokale Integralkontinuum für dieselben Diskretisierungen des Biaxial-
versuchs benutzt, lässt sich in Abb. 4.25 zeigen, dass sich anstelle eines abrupten
und unstabilen Entfestigungsprozesses ein stabiler und konstanter Versagensmecha-
nismus einstellt, der im wesentlichen von der vorgegebenen internen Längenskala l
abhängt. Der Übergang zum kritischen Zustand (Restfestigkeit) stellt sich bei der
nichtlokalen Simulation allmählich ein.

Die Analyse der numerischen Scherbanddicke erfolgt analog zu den Ausführungen
in Kap. 3.3.2 über das numerische Verschiebungsfeld. In Abb. 4.26 werden die Ge-
schwindigkeitsverteilungen senkrecht zu der sich einstellenden Lokalisierungszone
beider Diskretisierungen dargestellt. Die Simulation mit dem 1000 Elemente–Netz
geht mit einer internen Länge l = 1 cm einher36 und resultiert in einer numeri-
schen Scherbanddicke ts ≈ 2 cm. Demgegenüber konnte die Berechnung des 2000
Elemente–Netzes mit einem internen Längenparameter l = 0, 5 cm verbunden wer-
den und ergibt in Abb. 4.26 eine Dicke der Lokalisierungszone von ts ≈ 1 cm. Die

36Die Wirksamkeit der nichtlokalen Regularisierungsmethode verlangt die Einhaltung des nume-
rischen Kriteriums l > 0, 8 Lel (vgl. Glg. (3.66)).
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Abbildung 4.27: Biaxialtest an Beaucaire–Mergel (σ3 = 300 kPa): Vergleich der re-
sultierenden Scherbanddicke aus dem biaxialen Verschiebungsfeld bei Verwendung
einer internen Länge l = 0, 3 cm (links) und der stereophotogrammetrischen Auf-
nahme des experimentellen Verformungsinkrements 07–08 (rechts), vgl. Abb. 4.14.

Neigungen der Scherbänder zur Horizontalen liegen zwischen 52 und 53◦.

Eine Gegenüberstellung der Nachrechnung mit Versuchsergebnissen soll durch ei-
ne Simulation mit einem äußerst feinen FE–Netz (4000 Elemente) gelingen. Diese
Netzverfeinerung führte zu einer maximalen Reduzierung des internen Längenpa-
rameters (l = 0, 3 cm). Bei Betrachtung des resultierenden Verschiebungsfeldes am
Ende der Scherphase, kann im Schnitt durch die lokalisierte Zone (dargestellt durch
das Verschiebungsfeld) die Geschwindigkeitsverteilung analysiert werden, die eine
numerische Scherbanddicke von ts ≈ 0, 6 cm ergibt (siehe Abb. 4.27–links). Dieses
numerische Ergebnis für die lokalisierte Zone kommt der realistischen Scherband-
dicke, die in Abb. 4.27 rechts als Verformungsinkrement aus einer stereophotogram-
metrischen Auswertung verglichen werden kann37, qualitativ bereits sehr nahe.

Die numerisch resultierende Scherbandneigung (Θ = 52◦ zur Horizontalen) liegt im
unteren Bereich der experimentell beobachteten Scherbandorientierungen. Für einen
Seitendruck von σ3 = 300 kPa resultieren aus den biaxialen Ergebnissen Scherband-
orientierungen Θ zwischen 54 und 58 ◦ (vgl. Abb. 4.15). Eine direkte Quantifizierung
der experimentellen Scherbanddicken war für die betrachteten Biaxialversuche nicht
möglich. Literaturangaben lassen für den betrachteten tonigen Schluff eine Größen-
ordnung von ca. 5 mm erwarten, vgl. Kap. 4.2.4.

Eine direkte Gegenüberstellung des globalen Spannungs–Dehnungsverhaltens dieser
Simulation mit den experimentellen Biaxialdaten ist in Abb. 4.28 dargestellt. Die
Abweichungen zwischen den Tests und der Nachrechnung vom Belastungsbeginn

37Dargestellt ist die stereophotogrammetrische Auswertung des Versuchs bei einem effektivem
Seitendruck von σ3 = 300 kPa aus Abb. 4.13 für das Verformungsinkrement der Stereo–Aufnahme
07–08, vgl. Abb. 4.14.
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Abbildung 4.28: Drainierte Biaxialtests (σ3 = 300 kPa): Validierung des entfesti-
genden HS–Modells für Beaucaire–Mergel.

bis zum Peak wurden bereits in Kap. 4.3.1 angesprochen und sind vorwiegend auf
versuchstechnische Schwierigkeiten zurückzuführen. Im Entfestigungsbereich zeigen
die Testresultate einen unstetigen Versagensmechanismus, während das numerische
Resultat eine kontinuierliche Festigkeitsabnahme bis zum Erreichen des kritischen
Zustandes (vorgegeben durch die Restkohäsion cRest) zeigt.

4.5 Zusammenfassung und Beurteilung

4.5.1 Zusammenfassung der Kohäsionsentfestigung

Ziel des vorliegenden Kapitels war die Beschreibung der Entfestigung bindiger Böden.
Die in der Geotechnik für kohäsive Reibungsmaterialien verwendete Terminologie
bedurfte zunächst einer Definition bzw. Begriffsbestimmung in Kapitel 4.1.

Ausgangspunkt der weiteren Betrachtungen war eine repräsentative experimentelle
Datenbasis an einem natürlichen kohäsiven Boden (Beaucaire–Mergel). Das umfang-
reiche Versuchsprogramm an vier verschiedenen Versuchsgerätes (Oedometer– und
Triaxialversuche, sowie Torsionsoedometer– und Biaxialversuche) wurde bereits in
zwei ausführlichen Berichten dokumentiert [22, 84]. In Kap. 4.2 wurde der Beaucaire–
Mergel in seinen natürlichen Grundeigenschaften beschrieben (Klassifizierung, Mi-
neralogie etc.). Außerdem wurde das typische Materialverhalten getrennt nach axi-
alsymmetrischen und ebenen Verformungszuständen analysiert. Typische Lokalisie-
rungsphänomene, die aus den Versuchsergebnissen resultierten, wurden aufgezeigt
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und die wichtigsten experimentell bestimmten Steifigkeits– und Festigkeitsparame-
ter zusammengefasst.

Die Modellierung des betrachteten Reibungsmaterials erfolgte getrennt nach einer lo-
kalen (Spannungspunktbetrachtung) und einer anschließenden nichtlokalen Betrach-
tung einschließlich einer Regularisierungsmethode zur Darstellung netzunabhängi-
ger lokalisierter Verschiebungsfelder. Die lokale Betrachtung in Kap. 4.3 begann mit
einer Kalibrierung des HS–Modells an Beaucaire–Mergel–Testdaten. Die Nachrech-
nung der Testdaten erbrachte einen Parametersatz der das Materialverhalten des
betrachteten Bodens wiedergeben konnte.

Im Anschluss daran erfolgte eine empirische Erweiterung des ursprünglich lediglich
verfestigenden Materialmodells, um die in steifen Tonen zu beobachtende Kohäsi-
onsentfestigung beschreiben zu können. Die Erweiterung der Entfestigung auf der
Ebene des Stoffgesetzes erfolgte, indem eine lineare Abhängigkeit der Kohäsion c
von der Zustandsgröße (Porenzahl e) eingeführt wurde. Die lineare Beziehung wurde
durch einen konstanten Entfestigungsmodul hc hergestellt, der theoretisch auf Basis
eines ideal–homogenen Schervorganges bestimmt werden kann. Triaxialversuche an
kohäsiven Proben zeigen bei Anwendung verbesserter Randbedingungen (gedrunge-
ne Triaxialproben mit Endflächenschmierung) ein im Vergleich zu herkömmlichen
schlanken Proben deutlich homogeneres Verformungsfeld im Postpeak–Bereich, ins-
besondere gilt es einen allmählichen, stetigen Entfestigungsvorgang festzustellen.
Derartige Testdaten an Beaucaire–Mergel wurden genutzt, um den Entfestigungs-
modul hc abzuschätzen.

Die Nachrechnung inhomogener Deformationsfelder erfolgte in Kap. 4.4 durch eine
kontinuumsmechanische Untersuchung im Rahmen der Finite–Elemente–Methode.
Die Kombination des klassischen Kontinuums mit dem um die Entfestigung erwei-
terten Stoffgesetz führte zu der bekannten Netzabhängigkeit des numerischen Dis-
kretisierungsprozesses. Zur Lösung dieses numerischen Problems wurde, wie bereits
bei der Reibungsentfestigung in Kap. 3, das nichtlokale Integralkontinuum ange-
wandt. Nach einer kurzen Darstellung der Kombination der nichtlokalen Methode
mit der Kohäsionsentfestigung wurde Validierungsbeispiel Biaxialtest benutzt, um
eine erste Überprüfung der Entfestigungsmodellierung anhand von Versuchsdaten
durchzuführen. Bei direkter Gegenüberstellung der numerischen und experimentel-
len Resultate ergab sich eine gute quantitative Übereinstimmung des Spannungs–
Dehnungsverhaltens und der Lokalisierungsphänomene (Scherbanddicke, Scherband-
neigung etc.).

4.5.2 Beurteilung der Kohäsionsentfestigung

Bei der Beschreibung von Entfestigungsvorgängen in bindigen Böden ist zunächst
generell eine Betrachtung des spezifischen Bodengefüges (vor allem Granulometrie
und Mineralogie des Materials) notwendig. Darüber hinaus spielen das Spannungs-
niveau und die Größenordnungen der Verzerrungen innerhalb der lokalisierten Zonen
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eine wesentliche Rolle.

Die Analyse der Entfestigungsphänomene in überkonsolidierten bindigen Böden be-
darf einer Unterscheidung zwischen Böden mit geringem Tonanteil (sandige/schluffi-
ge Tone) und Böden mit hohem Tonanteil (sogenannte

”
fette Tone“). Der in der

vorliegenden Arbeit in Betracht gezogene Beaucaire–Mergel gehört eindeutig zur
ersteren Gruppe. Die Entfestigung in solchen sandigen bzw. schluffigen Tonen ist
immer mit einer Auflockerung des Partikelgefüges, d. h. einer Dilatanz, und einer
gleichzeitig einhergehenden Reduzierung der Kohäsion verbunden. Die Abnahme des
Reibungswinkels spielt in solchen Böden eine untergeordnete Rolle. Darüber hinaus
bilden sich Scherbänder einer finiten Dicke aus; die auftretende Diskontinuität inner-
halb der Lokalisierungszone kann als schwach ausgeprägt betrachtet werden (weak
discontinuity).

Im Gegensatz dazu kann für
”
fette Tone“ mit einem vergleichsweise hohen Tonanteil

beobachtet werden, dass neben der Kohäsionsentfestigung auch die Reibungsentfe-
stigung an Bedeutung gewinnt (u. a. [20]). Im Unterschied zur Kohäsion wird die
Reduktion der Reibung in Tonen nicht durch das dilatante Materialverhalten, son-
dern vielmehr durch die Orientierung der Tonpartikel innerhalb der Lokalisierungs-
zone erreicht. Zur vollkommenen Orientierung der Tonteilchen sind jedoch sehr große
Relativverschiebungen notwendig. Ein wesentliches Merkmal des Lokalisierungspro-
zesses solcher Böden ist die Ausbildung äußerst dünner Scherbänder, im Extremfall
sogar glatt–polierter Trennflächen (in der Geotechnik oftmals als Harnischflächen
bezeichnet). Es handelt sich somit um einen inhomogenen Verformungsmechanis-
mus mit starker Diskontinuität (strong discontinuity).

Die vorliegende Arbeit beschränkte sich auf die Beschreibung schwach ausgeprägter
Diskontinuitäten (weak discontinuity) und benutzte die Beaucaire–Mergel–Testdaten,
um eine Modellierung der inhomogenen Deformationszustände zu ermöglichen. Die
Beschreibung der Entfestigungsvorgänge wurde analog zu Kapitel 3 durch eine Er-
weiterung der klassischen Kontinuumstheorien erreicht. Das vorliegende Kohäsions-
entfestigungsmodell besteht aus einer konstitutiven und kontinuumsmechanischen
Erweiterung. Es wird das physikalische Phänomen der Auflockerung (Dilatanz)

”
to-

niger Schluffe“, welches mit einer Reduktion der Festigkeit unter fortschreitender
Verformung einhergeht, über einen empirisch festgelegten Entfestigungsmodul hc
beschrieben. Dieser zusätzliche Parameter beschreibt die feststellbare Materialent-
festigung an einer fiktiven Probe mit homogener Deformation. Außerdem wird das
klassische Kontinuumsmodell um eine Regularisierungsmaßnahme erweitert, indem
das sogenannte nichtlokale Integralkontinuum verwendet wird.

Wesentlich für die angewandte Regularisierungsmethode ist, dass nicht alle Span-
nungs– und Dehnungskomponenten des gewichteten Integralkontinuums einbezo-
gen werden. Lediglich die Zustandsgröße der Entfestigung (die plastische Dehnung)
wird durch eine vordefinierte Gewichtung gemittelt, während alle anderen Zustands-
größen streng lokal bleiben. Die wesentlichsten Merkmale der angewandten nichtlo-
kalen Intergralmethode wurden bereits in Kap. 3.4 zusammengefasst (vgl. auch Abb.
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3.27). Der in der Gewichtsfunktion enthaltene interne Längenparameter l steuert auf
der Ebene des Kontinuums die Dicke des Scherbandes. Experimente zeigen nicht nur
für Sande, sondern auch für sandige bzw. schluffige Tone, dass die auftretende Lo-
kalisierung durch Vorgänge auf der Ebene des einzelnen Bodenpartikels beeinflusst
wird. So ist die Dicke der entstehenden Scherbänder in tonigen Schluffen insbe-
sondere abhängig vom mittleren Durchmesser d50 der größeren Teilchenfraktionen
(Schluffe) und weitestgehend unabhängig von äußeren Randbedingungen. Die Er-
weiterung eines klassischen Kontinuumsmodells um die nichtlokale Integralmethode
kann somit auch bei der Anwendung auf bindige Böden als ein Einfließen von Ele-
menten der Mikrostruktur in die makroskopische Modellbildung angesehen werden.

Das vorgestellte kohäsionsentfestigende, nichtlokale Kontinuumsmodell kann die ent-
festigenden Materialeigenschaften, die in tonigen Schluffen auftreten, erfolgreich
wiedergeben. Am Beispiel der Nachrechnung des Biaxialtests an Beaucaire–Mergel
konnte nicht nur das globale Spannungs–Dehnungsverhalten sondern auch die Scher-
banddicke und –neigung quantifiziert werden. Auf die Anwendung des kohäsionsent-
festigenden Materialmodell zur Simulation von Scherbändern in praktischen Rand-
wertproblemen wird im nachfolgenden Kapitel eingegangen. Dieses erweiterte Konti-
nuumsmodell eignet sich allerdings nicht zur Beschreibung der Lokalisierungsphäno-
mene in Böden mit hohem Tonanteil (sogenannte

”
fette Tone“), in denen der inhomo-

gene Verformungsmechanismus mit einer starken Diskontinuität (strong discontinui-
ty) einhergeht. Der damit verbundene Verformungsmechanismus ist vergleichbar mit
den Lokalisierungsbändern in Fels oder Beton; allerdings entsteht in diesen spröden
Materialien die Inhomogenität als Resultat von Mikrorissen (vgl. u. a. [32]), während
sich in Ton (wie in allen Böden) das Scherband eher als Resultat der Duktilität und
der damit verbundenen Zunahme der Scherung und plastischen Deformation inner-
halb der Lokalisierungszone ergibt.

Generell kann die Anwendung von Regularisierungsstrategien mit einer internen
Längenskala durch Kombination mit einer adaptiven Netzverfeinerung Diskonti-
nuitäten auf einer sehr

”
feinen Skala“ abbilden. Das Ergebnis ist eine regulari-

sierte schwache Diskontinuität. Zur Modellierung starker Diskontinuitäten bieten
sich jedoch nicht–regularisierte Strategien (ohne interne Längenskala) an, die ein
Scherband der Dicke Null erzeugen können und zudem keine verfeinerten FE–Netze
benötigen: z. B. eingebettete Diskontinuitäten in Kontinuumsmodelle, vgl. Kap. 2.3.
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Kapitel 5

Geotechnische Randwertprobleme

Im Mittelpunkt dieses Kapitels steht die Simulation von Versagensmechanismen
zweier geotechnischer Randwertprobleme (geböschte Baugrube und Tunnelbauwerk).
Es handelt sich somit um eine Tragfähigkeits– bzw. Stabilitätsanalyse. Traditionell
wird die konventionelle Stabilitätsanalyse1 losgelöst von der Verformungsanalyse2

betrachtet. Die FE–Methode wurde als Instrument der Verformungsanalyse in die
Ingenieurwissenschaften eingeführt. Da jedoch die plastischen Verformungen in der
FE–Simulation automatisch einhergehen, rückte auch die numerische Stabilitätsana-
lyse mit ins Blickfeld.

Der betrachtete Boden beider Beispiele soll das typische Materialverhalten der im
Rhein–Main Gebiet anstehenden tertiären Sedimente wiedergeben. Beiden Rand-
wertproblemen gemeinsam ist ein komplexer Belastungsvorgang, der sich durch Be-
lastungen sowie Entlastungen auszeichnet und damit hohe Anforderungen an die
Modellierung der Steifigkeit stellt. Die Bestimmung der Festigkeitsparameter der
überkonsolidierten Tone im Rhein–Main–Gebiet zeigt immer wieder, dass insbe-
sondere die Kohäsion einer großen Streuung unterworfen ist und sich zudem stark
verformungsabhängig verhält. Im weiteren wird versucht, dieses komplexe Materi-
alverhalten durch die Materialtheorie des Hyperbolischen Modells erweitert um die
Kohäsionsentfestigung (vgl. Kap. 4.3.3) abzubilden.

1Konventionelle Sicherheitsanalyse im Sinne einer Standsicherheit bei der die Festigkeitspara-
meter eine maßgebliche Rolle spielen.

2Verformungsanalyse im Sinne einer Gebrauchstauglichkeit bei der die Steifigkeiten im Vorder-
grund stehen.

115
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5.1 Berechnung einer geböschten Baugrube

Im geotechnischen Sinne handelt sich bei einer geböschten Baugrube um einen
Geländeeinschnitt3. Ein erster Anhaltspunkt für zulässige (im Sinne von standsi-
cheren) Böschungsneigungen geben sogenannte Böschungsempfehlungen (z. B. [39]).
In Abhängigkeit der betrachteten Bodenart (nach geotechnischen Klassifizierungs-
richtlinien) und nach der Höhe der Böschung wird ein Böschungsneigungswinkel
empfohlen.

Neben diesen ersten Richtwerten gibt es konventionelle Rechenverfahren zur Stand-
sicherheitsberechnung. Dazu gehören z. B.

”
lamellenfreie Verfahren“ (u. a. [58]),

die homogene und isotrope Materialeigenschaften voraussetzen und eine kreisförmi-
ge Bruchfläche durch den Böschungsfuß ansetzen. Außerdem gibt es die klassischen
Lamellenverfahren, deren wesentlicher Vorteil die Erfassung geschichteter Baugrund-
verhältnisse bzw. anderer Inhomogenitäten darstellt, z. B. [11].

Die Standsicherheitsanalyse mit der Finite–Elemente–Methode wurde durch Simu-
lation des schrittweisen Reduzierens der Scherparameter (strength reduction tech-

nique) erstmals durch Zienkievicz et al. [151] angewandt und seither vielfach auf-
gegriffen und weiterentwickelt (z. B. [16, 33, 139]). Als Ergebnis dieser Methoden
resultiert ein maßgeblicher Sicherheitsfaktor, der erreicht ist, wenn ein selbständig
entstandener Gleitmechanismus voll durchplastifiziert ist. Dies hat zur Folge, dass
aus der Festigkeitsreduzierungstechnik unrealistisch große Verformungen einherge-
hen. Außerdem stellt sich die Dicke des numerisch entstehenden Scherbandes netz-
abhängig ein.

In den folgenden Böschungsberechnungen wird eine Regularisierungsmaßnahme an-
gewandt (nichtlokale Integralmethode, vgl. Kap. 3.3.2), um netzunabhängige Er-
gebnisse zu erhalten und mit dem kohäsionsentfestigenden Hyperbolischen Modell
verbunden, um realistische Postpeak–Verformungen prognostizieren zu können.

5.1.1 Betrachtetes Randwertproblem

Betrachtet wird eine 10 Meter tiefe geböschte Baugrube in einem überkonsolidierten
bindigen Boden. Es wird angenommen, dass das Grundwasser auf das betrachte-
te Randwertproblem keinen Einfluss ausübt. Die langgezogene Baugrube weist eine
Breite von 20 Meter auf. Die Böschungsneigung wird mit einem Neigungsverhältnis
von 2:3 hergestellt, wodurch eine Böschungsbreite von 15 Meter resultiert. Nach Fer-
tigstellung der Baugrube, wird 2 Meter hinter der Böschungskrone auf einer 2 Meter
breiten Aufstellfläche eine zusätzliche Auflast aufgebracht. Im weiteren soll der Ein-
fluss aus der zusätzlichen Auflast auf die Stabilität der Böschung unter Einbeziehung
einer auftretenden Kohäsionsentfestigung untersucht werden.

3Böschungen treten in der geotechnischen Praxis an sog. Geländeeinschnitten und desweiteren
an Dämmen und Deichen auf.
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Tabelle 5.1: Parametersatz des HS Modells für das betrachtete Randwertproblem.

ϕ [◦] c [kPa] ψ [◦] Eref
50 [kPa] Eref

s [kPa] m Eref
ur [kPa] νur hc

20 20 5 15000 15000 0,9 75000 0,25 400

5.1.2 Betrachteter Boden und Parameterwahl

Der betrachtete Boden soll typische überkonsolidierte Tonböden im Rhein–Main–
Gebiet repräsentieren. Generell stehen in diesem Gebiet unter einer wenigen Meter
mächtigen quartären Deckschicht (Auffüllungen, Sande und Kiese) tertiäre Sedimen-
te an, die meist bis in große Tiefen reichen. Als typische Vertreter dieser in Betracht
gezogenen Bodenschicht seien der Rupelton und der Frankfurter Ton genannt, an
denen umfangreiche experimentelle Untersuchungen und Parameterbestimmungen
publiziert wurden, z. B. [2, 14, 76]. Zur Anwendung kommt das um die Kohäsi-
onsentfestigung erweiterte Hyperbolische Modell (vgl. Kap. 4.3.3). Auf Grundlage
der oben genannten Publikationen ergeben sich die in Tab. 5.1 zusammengestellten
Parameter.

Erwähnt sei in diesem Zusammenhang, dass der gewählte Kohäsionsbeiwert c = 20
kPa ein Mittelwert der meist sehr stark streuenden Testresultate darstellt. Exempla-
risch sei eine statistische Auswertung der Ergebnisse von Laborversuchen an Frank-
furter Ton aufgezeigt [93]: Abb. 5.1 verdeutlicht, dass die im Labor ermittelten
Festigkeitskennwerte — insbesondere aber die Kohäsion c — stark streuen. Der in
Tab. 5.1 angeführte Kohäsionsbeiwert kann lediglich zur Beschreibung der maximal
mobilisierbaren Festigkeit herangezogen werden. Unter fortgesetzter Belastung und
unter Ausbildung inhomogener Verformungszustände ist zu erwarten, dass sich die
Kohäsion noch erheblich reduzieren wird. Zur Beschreibung der Entfestigung dient
der Entfestigungsmodul hc, der für das vorliegende Material zu hc = 400 kPa gewählt

Abbildung 5.1: Statistische Auswertung der Ergebnisse von Laborversuchen an
Frankfurter Ton (aus: [93]).
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Abbildung 5.2: FEM Simulation der geböschten Baugrube.

wurde4. Der Endwert der Kohäsionsentfestigung ist mit cRest = 0 kPa vorgegeben,
der bei ausreichender Relativverschiebung innerhalb der lokalisierten Zonen erreicht
werden kann.

Als Standardeinstellung des verwendeten Materialmodells dienen der Erdruhedruck-
beiwert K0 ≈ 1 − sinϕ zur Herstellung des Primärspannungszustandes aus Ei-
gengewicht5 (mit der Wichte des Bodens γ = 18 kN/m3 ), sowie das Spannungs-
verhältnis Rf = 0, 9 zur Beschreibung des hyperbolischen Verlaufs der Spannungs–
Dehnungsbeziehung analog Glg. (3.34).

5.1.3 Diskretisierung und Berechnungsablauf

Die Berechnung der langgezogenen Baugrube erfolgt unter ebenen Randbedingun-
gen. Die Modellierung der Baugrube ist in Abb. 5.2 ersichtlich; aus Gründen der
Symmetrieausnutzung wird nur eine Hälfte der Baugrube abgebildet; somit ist die
Breite der Baugrube mit 10 Meter gegeben. Zur Minimierung der notwendigen Ele-
mentanzahl wurde der Berechnungsausschnitt möglichst klein gewählt6. Die Dis-
kretisierung erfolgte mittels 6–knotiger Dreieckselemente; im Bereich der Böschung
wurde eine Netzverfeinerung durchgeführt. In Abb. 5.2 ist als Beispiel ein FE–Netz
mit 800 Elementen dargestellt7. Für die nachfolgende FE–Analyse werden zusätzlich
deutlich verfeinerte Netze angewandt.

Der Berechnungsablauf gliedert sich in 3 Phasen:

4Für Frankfurter Ton wurde auf Grundlage der Erfahrungswerte für Beaucaire–Mergel (hc =
600 kPa, vgl. Kap. 4.3.4) empirisch ein um einen Faktor 2/3 reduzierter Entfestigungsmodul
gewählt. Grund hierfür ist die deutlich geringere Peakkohäsion von 20 kPa im Vergleich zu
Beaucaire–Mergel. Es handelt sich dabei um eine erste Annahme, die durch Kalibrierungen an
quasi–homogenen Scherversuchen abgesichert werden sollte.

5Obwohl es sich bei Frankfurter Ton um einen überkonsolidierten Boden handelt, wird analog
zur üblichen Vorgehensweise der Frankfurter Baupraxis K0 ≈ 1− sinϕ verwendet.

6Der Berechnungsausschnitt wurde jedoch so groß gewählt, dass Randeinflüsse vermieden wer-
den konnten.

7In dieser prinzipiellen Darstellung sind die Elemente im Aushubsbereich bereits entfernt.
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• Phase 1: Erzeugung des Primärspannungszustandes aus Eigengewicht im gewähl-
ten Berechnungsausschnitt, d. h. Aktivierung des K0–Zustandes mit K0 ≈
1− sinϕ (Aushub noch nicht getätigt).

• Phase 2: Aushub der geböschten Baugrube durch Entfernen des entsprechen-
den Bodenvolumens.

• Phase 3: Aufbringen der zusätzlichen Last durch vertikale Verschiebung der
Lastplatte.

5.1.4 Berechnungsergebnisse

In diesem Abschnitt wird zunächst die Berechnung mit dem bestehenden Hyperboli-
schen Modell (Verfestigungsplastizität) den Ergebnissen einer Entfestigungsanalyse
gegenübergestellt. Dazu dient anfangs ein relativ grobes FE–Netz mit 800 Elemen-
ten. In Abb. 5.3a ist das Ergebnis der Berechnung ohne Entfestigung mittels der Kon-
turlinien des resultierenden Verschiebungsfeldes dargestellt8. Das entstehende Ver-
schiebungsfeld erscheint über den gesamten Böschungsbereich verteilt. Die horizon-
tale Geschwindigkeitsverteilung in einem Vertikalschnitt A–A durch die Böschungs-
mitte verdeutlicht die stetige Abnahme über die Tiefe. Im Vergleich dazu wurde in
einer weiteren Berechnung die Kohäsionsentfestigung — noch ohne Regularisierungs-
methode — lokal eingeführt. Abb. 5.3b zeigt für das FE–Netz mit 800 Elementen
eine Konzentration des Verschiebungsfeldes innerhalb einer Elementlänge, d. h. der
inhomogene Verformungszustand entwickelt sich netzabhängig. Die horizontale Ge-
schwindigkeitsverteilung im Schnitt B–B zeigt deutlich diese Unzulänglichkeit der
lokalen Entfestigungsformulierung. Der Übergang zu den nicht lokalisierten Berei-
chen ist abrupt und unstetig.

Zur Darstellung der Effektivität der angewandten Regularisierungsmaßnahme wer-
den in den Abb. 5.3c und 5.3d zwei Ergebnisse mit derselben internen Länge l = 1
m, jedoch mit unterschiedlicher Diskretisierung (800 Elemente bzw. 2000 Elemen-
te), präsentiert. Die Gegenüberstellung der Verschiebungsfelder ergibt qualitativ eine
ähnliche Lokalisierungszone. Der Vergleich der beiden Geschwindigkeitsverteilungen
in den Schnitten C–C bzw. D–D zeigt zunächst einen stetigen Übergang von den
nicht lokalisierten Teilen der betrachteten Böschung in den inhomogenen Bereich auf.
Durch Bestimmung der Breite der lokalisierten Zone ergibt sich für beide Berechnun-
gen eine Scherbandbreite von ts ≈ 2 m. Dieses numerisch resultierende Scherband ist
noch unrealistisch groß. Eine nachfolgende FE–Simulation an einem stark verfeiner-
ten FE–Netz wird jedoch detailliertere Analysen der lokalisierten Zonen aufzeigen.

In Abb. 5.4 ist die mobilisierbare Auflast p als Funktion der Setzung s in der Mit-
te der Lastplatte dargestellt. Die Simulation des betrachteten Randwertproblems
mit dem Hyperbolischen Modell ohne Entfestigung illustriert eine stetige Zunahme

8Alernativ wäre die Untersuchung der elastischen Vergleichsdehnung möglich, die eine exakte
Beurteilung der Regularisierung gestattet, u. a. [50, 51, 53, 148].
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Abbildung 5.3: Konturlinien des resultierenden Verschiebungsfeldes für unterschied-
liche FE–Simulationen: (a) Ergebnis einer Berechnung ohne Entfestigungsansatz,
(b) Ergebnis einer Berechnung mit lokaler Entfestigung, (c) und (d) Ergebnisse von
Berechnungen mit nichtlokaler Entfestigung (interne Länge l = 1 m).

der Auflast bis schließlich der gesamte Böschungsbereich bei einer Auflast von 270
kPa plastifiziert. Diese bei einer (Peak–)Kohäsion von c = 20 kPa durchgeführte
Simulation überschätzt das reale Tragverhalten der Böschung drastisch. Eine Ver-
gleichsrechnung mit einem Kohäsionswert c = 0 kPa bei ansonsten gleichbleibenden
Randbedingungen ergibt ein Versagen der Böschung während des Aushubs. Somit
wird deutlich, dass eine Erweiterung des Modells um die Kohäsionsentfestigung not-
wendig wird, um ein realistischeres Lastsetzungsverhalten für das betrachtete Rand-
wertproblem zu erhalten.

Aus diesem Grund sind in Abb. 5.4 zusätzlich die Lastsetzungsresultate der Fälle (b),
(c) und (d) aus Abb. 5.3 dargestellt. Eine nicht regularisierte Entfestigungsberech-
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Abbildung 5.4: Auflast p als Funktion der auftretenden Setzungen unterhalb der
Lastplatte für die FE–Simulationen lt. Abb. 5.3.

nung mit einem 800 Elementenetz (Fall b) verdeutlicht, dass die Lastsetzungskurve
nach Erreichen eines Peakwertes bei ca. 75 kPa Auflast eine abrupte und in weiterer
Folge instabile Abnahme der Last aufzeigt. Im Gegensatz dazu weisen die nichtloka-
len Berechnungen der Fälle (c) und (d) einen höheren Peakwert und einen stabilen
Bruchmechanismus auf, der sich insbesondere durch eine stetige Entfestigung aus-
zeichnet. Dieses Resultat mit einem unrealistisch großen internen Längenparameter
ist zunächst mit Vorsicht zu betrachten, legt allerdings die prinzipielle Effektivität
der nichtlokalen Integralmethode als Regularisierungsmethode dar. Die unterschied-
lich diskretisierten Simulationen enden in demselben Lastsetzungsverhalten.

In den nachfolgenden Simulationen wird der interne Längenparameter sukzessive
reduziert, wobei weiterhin auf die Effektivität der angewandten Regularisierung ge-
achtet wird9. Abb. 5.5a illustriert das Verschiebungsfeld der Berechnung mit 2000
Elementen kombiniert mit einer internen Länge l = 0, 5 m, welche mit einer nume-
rischen Scherbanddicke von ts ≈ 1 m einhergeht. Eine verglichen zu dieser Nach-
rechnung deutlich verfeinerte Diskretisierung ist in Abb. 5.5b dargestellt; ein 3500
Elemente–Netz wurde mit einer Berechnung unter Verwendung einer internen Länge
l = 0, 25 m analysiert, wobei das Resultat eine lokalisierte Zone von ts ≈ 0, 5 m ist.

In Abb. 5.6 ist für die letzteren Berechnungen die mobilisierbare Auflast p als Funk-
tion der Setzung s aufgezeigt. Als Ausgangspunkt der Betrachtung dient die Darstel-
lung des Resultats aus Abb. 5.4 für ein FE–Netz mit 2000 Elementen in Verbindung
mit l = 1 m. Das Ergebnis desselben FE–Netzes jedoch mit reduzierter interner
Länge (l = 0, 5 m) weist auf einen deutlich geringeren Peak hin und die Entfe-
stigung erfolgt schneller. Bei Verwendung des stark verfeinerten FE–Netzes (3500

9Die Wirksamkeit der nichtlokalen Regularisierungsmethode verlangt die Einhaltung des nume-
rischen Kriteriums l > 0, 8 Lel (vgl. Glg. (3.66)).
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Abbildung 5.5: Konturlinien des resultierenden Verschiebungsfeldes für unterschied-
liche FE–Simulationen: (a) 2000 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge
l = 0, 5 m) und (b) 3500 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge l = 0, 25
m).

Elemente analog Abb. 5.5b) setzt sich dieser Trend verstärkt fort Der Peak ist be-
reits bei einer Auflast von ca. 77 kPa erreicht und der weitere Entfestigungsvorgang
verläuft ausgesprochen rasch.

5.1.5 Diskussion der Ergebnisse

Die Vorstellung einer statistischen Auswertung der ermittelten Scherfestigkeit des
betrachteten überkonsolidierten Tons (am Beispiel des Frankfurter Tons) verdeut-
lichte, dass die Kohäsion verglichen mit anderen geotechnischen Parametern einen
sehr großen Variationskoeffizienten10 aufweist. Das betrachtete Bodenpaket ist zwar
unter geologisch gleichen Bedingungen entstanden und kann deswegen zu einer Bo-
denschicht zusammengefasst werden, dennoch ergibt sich u. a. aus der tektonisch be-
einflussten Beanspruchung eine relevante Heterogenität, die in weiterer Folge die Be-
stimmung einer für die analysierte Bodenschicht repräsentative Kohäsion erschwert.
Neben der realistischen Erfassung einer (Peak–) Kohäsion ist auch eine verformungs-
abhängige Reduktion der Kohäsion von größter Bedeutung.

Das im vorliegenden Kapitel analysierte Randwertproblem zeigt deutlich auf, dass
eine FE–Berechnung mit einer nicht-entfestigenden Materialtheorie das tatsächliche
Tragverhalten bei Ansatz einer (Peak–) Kohäsion stark überschätzt. Andererseits
führt eine Analyse ohne Ansatz von Kohäsion bereits während des Aushubs zu ei-
nem Kollaps der Böschung. Diese beiden nicht-entfestigenden Ausgangsberechnun-

10Der Variationskoeffizient bezeichnet statistisch gesehen das Verhältnis zwischen Standardab-
weichung und Mittelwert.
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Abbildung 5.6: Auflast p als Funktion der auftretenden Setzungen unterhalb der
Lastplatte für die FE–Simulationen lt. Abb. 5.5.

gen dienten als Grundlage für kohäsionsentfestigende Berechnungen. Zur Vermei-
dung einer Netzabhängigkeit wurde dieses entfestigende Stoffgesetz mit der nichtlo-
kalen Methode verbunden und führte so zu realistischeren Versagensmechanismen.

Wesentliche Erkenntnis der Lokalisierungsuntersuchungen unter den gegebenen Rand-
bedingungen ist, dass das Last–Verschiebungsverhalten der Lastplatte hinter der
Böschungskrone eine deutliche Peakfestigkeit gefolgt von einer ausgeprägten Entfe-
stigung aufzeigt. Sowohl die maximal aufnehmbare Last als auch das anschließende
Entfestigungsverhalten sind stark abhängig von der Dicke des numerisch auftreten-
den Scherbandes. Je dünner das numerische Scherband simuliert wird (abhängig von
der Diskretisierung und der damit einhergehendenWahl des internen Längenparame-
ters, der die Lokalisierungszone vorgibt), desto geringer ist die maximal aufnehmbare
Last und desto schneller entwickelt sich der nachfolgende Bruch.

Die vorliegenden FE–Analysen enden bei einer erfolgreichen Simulation einer 50 cm
dicken Scherzone. Das in der Natur tatsächlich auftretende Scherband wird jedoch
noch deutlich dünner sein, weswegen sowohl an Diskretisierungstechniken (z. B. Ver-
besserung durch adaptive Netzverfeinerung möglich) als auch an die zur Verfügung
stehende Rechnerkapazität Herausforderungen gestellt sind.

5.2 Berechnung einer Tunnelortsbrust

Beim Auffahren einer Tunnelröhre ist zunächst der Ausgangszustand hinsichtlich
der Tiefe des Tunnels unter der Geländeoberkante zu betrachten. Für die Bemes-
sung tiefliegender Tunneln spielt die Zunahme der Spannungen mit der Tiefe eine
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untergeordnete Rolle11, während bei relativ seicht liegenden Tunneln der geostati-
sche Primärspannungszustand für die weitere tunnelstatische Berechnung entschei-
dend ist. Außerdem werden diese seicht liegenden Tunneln auch aus historischen
Vorbelastungen (z. B. Gletscher) und die dadurch entstehende Überkonsolidierung
des Bodens beeinflusst. Die Stabilität der Tunnelröhre ist durch eine entsprechende
Dimensionierung des Ausbaus sicherzustellen, wobei die dabei notwendige tunnel-
statische Bemessung bei seichtliegenden Tunneln durch die Vermeidung zu großer
Setzungen an der Geländeoberkante geprägt ist. Auf Grundlage von geotechnischen
Voruntersuchungen und den geforderten Planungsleistungen sowie der baubetriebli-
chen Randbedingungen kann prinzipiell zwischen zwei Vortriebsarten gewählt wer-
den. Zum einen der konventionelle Vortrieb (sogenannte Spritzbetonbauweise oder
NÖT) andererseits der maschinelle Vortrieb (z. B. Vortrieb mit Tunnelbohrmaschi-
ne, im speziellen Fall der Schildvortrieb). Während im ersteren Fall die Sicherung
im Tunnelquerschnitt durch eine Kombination aus Spritzbetonschale, Ausbaubögen
und Anker sicherzustellen ist, wird bei der zweiten Möglichkeit des maschinellen Vor-
triebs der notwendige Ausbauwiderstand, sofern erforderlich, zunächst durch den
Stützdruck und das Schild und danach durch Stahlbeton–Fertigteile (sogenannte
Tübbinge) übernommen.

Einer der Hauptproblematiken bei der Herstellung eines Tunnelbauwerkes ist die
Beherrschung der Standsicherheit der Tunnelortsbrust. Beim Schildvortrieb wird
die Ortsbruststabilität in der Regel durch einen Stützdruck gewährleistet. Dem-
gegenüber kann bei konventionellen Tunnelvortrieben die Stabilität der Ortsbrust
entweder durch eine Reduzierung der Ausbruchsfläche oder einer vorauseilenden Bo-
denverbesserung (z. B. durch Anwendung von Ortsbrustankern bzw. vorauseilenden
Zementinjektionen) bzw. durch einen erhöhten Luftdruck im betrachteten Tunnel-
abschnitt sichergestellt werden (Druckluftschleusen).

Die Standsicherheit der Tunnelortsbrust ist, abgesehen von der Wahl eines geeig-
neten Ausbruchsquerschnitts, vor allem von den anstehenden Bodeneigenschaften
abhängig. Dabei spielt die Kohäsion des betrachteten Bodens ein maßgebliche Rolle.
Das Antreffen stark kohäsiver Böden erleichtert das Anwenden konventioneller Vor-
triebsverfahren, während die Ortsbruststabilität in gering kohäsiven Böden leichter
durch einen Schildvortrieb mit entsprechendem Stützdruck beherrscht werden kann.

Im vorliegenden Kapitel soll die Stabilität der Ortsbrust eines bindigen Bodens
hinsichtlich einer Reduktion der Kohäsion unter fortgesetzter Verformung und der
Möglichkeit eines damit verbundenen progressiven Verbruchs untersucht werden.

11In tiefliegenden Tunnel tritt die Verformungsprognose und die geostatische Beanspruchung der
Tunnelschale in den Hintergrund; problematischer für den notwendigen Ausbauwiderstand ist die
Beherrschung allfälliger Bergwässer und lokale Verbruchserscheinungen in angetroffenen Störzonen.



5.2. Berechnung einer Tunnelortsbrust 125

H

D d

a) b)

Abbildung 5.7: Beispiel einer 3D–FEM Simulation der Tunnelortsbrust (a) im Ver-
gleich zur 2D–Idealisierung (b) (aus: [137]).

5.2.1 Betrachtetes Randwertproblem

Ausgangspunkt der Berechnung ist eine Tunnelröhre in Form eines Kreisquerschnit-
tes mit einem Tunneldurchmesser D = 6 m. Betrachtet wird ein seicht liegender
Tunnel mit einer Überdeckung H = 6 bzw. 12 m, wodurch sich eine relative Über-
deckung H/D = 1 bzw. 2 ergibt. Bei den vorliegenden Untersuchungen handelt es
sich um einen homogenen bindigen Boden, der analog zu Kap. 5.1 einen typischen
überkonsolidierten Tonböden im Rhein–Main Gebiet repräsentieren soll. Zur An-
wendung kommt das um die Kohäsionsentfestigung erweiterte Hyperbolische Mo-
dell (vgl. Kap. 4.3.3). Zur Beschreibung des Materialverhaltens des betrachteten
Bodens werden die in Tab. 5.1 angeführten Parameter verwendet. In den weiteren
Betrachtungen wird vereinfachend davon ausgegangen, dass der Grundwasserspiegel
unterhalb des Tunnelquerschnittes liegt.

5.2.2 Diskretisierung und Berechnungsablauf

Wesentliche Voraussetzung für die Standsicherheit eines ungestützten Hohlraumes,
insbesondere der Tunnelortsbrust, ist die Mobilisierung einer dreidimensionalen Ge-
wölbewirkung. Dabei handelt es sich im wesentlichen um drei Effekte, die sich ge-
genseitig überlagern:

• quer zum Tunnel verlaufende Gewölbeeffekte,

• längs zum Tunnel verlaufende Gewölbeeffekte,

• eine Kuppelwirkung vor der Ortsbrust.

Aus der Kombination dieser Effekte resultiert der maßgebende Spannungs–/Deh-
nungszustand [29]. Somit sind zu einer erfolgreichen Dimensionierung des Ausbaus
und der Prognose der auftretenden Setzungen dreidimensionale FE–Modellierungen
wünschenswert. Am eigenen Institut werden derzeit umfangreiche nichtlineare, drei-
dimensionale FE–Tunnelanalysen (u. a. [135, 136, 137, 138, 140]) mit der 3D–Version
eines FE–Programms [17] durchgeführt. Ein typisches FE–Netz, wie es für die Be-
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rechnungen verwendet wird, ist in Abb. 5.7a dargestellt12.

Für die vorliegende Arbeit werden lediglich 2D–Betrachtungen durchgeführt, die
die Effekte der Spannungsumlagerungen bzw. die Wirkung des räumlichen Gewölbes
nicht vollständig erfassen können. Jedoch können aus der Kombination mit den drei-
dimensionalen FE–Berechnungen Rückschlüsse auf Abminderungsfaktoren gezogen
werden, so dass die Resultate der 2D–Berechnungen denen der 3D–Berechnungen
angepasst werden können. Der in der vorliegenden Arbeit betrachtete ebene Verfor-
mungszustand bildet den Boden durch 6–knotige Dreieckselemente ab. Die ausstei-
fende Tunnelschale wird vereinfachend durch horizontale Gleitlager wiedergegeben13.
In Abb. 5.7b ist eine prinzipielle Darstellung der 2D–Modellierung dargestellt.

Vor der aussteifenden Tunnelschale befindet sich ein ungestützter Kreisring der
Länge d, der vielfach als Abschlagslänge bezeichnet wird. Unter der Annahme,
dass die Abschlagslänge d im Vergleich zum Tunneldurchmesser D sehr klein ist
(d¿ D), bleibt diese in den weiteren Berechnungen unberücksichtigt. Zur Minimie-
rung der notwendigen Elementanzahl wurde der Berechnungsausschnitt möglichst
klein gewählt14. Die Randbedingung der betrachteten Geometrie ist gekennzeichnet
durch eine freie Geländeoberfläche, seitliche Rollenlagerung und eine unverschiebli-
che Grundfläche.

Der Berechnungsablauf gliedert sich in 3 Phasen:

• Phase 1: Erzeugung des Primärspannungszustandes aus Eigengewicht auf den
gewählten Berechnungsausschnitt, d. h. Aktivierung des K0–Zustandes mit
K0 ≈ 1− sinϕ (Tunnelaushub noch nicht getätigt)15.

• Phase 2: Aushub des Tunnelabschnittes durch Entfernen des entsprechen-
den Bodenvolumens und Aktivierung des Ausbauwiderstandes durch vertikale
Gleitlagerung an den Tunnelberandungen. Gleichzeitig wird eine dem Aus-
gangsspannungszustand entsprechende äquivalente Horizontalspannung an der
Tunnelortsbrust aktiviert, so dass das Gleichgewicht in dieser Rechenphase
nicht gestört wird (vgl. Abb. 5.7b).

• Phase 3: Diese zunächst äquivalente Horizontalspannung auf die Ortsbrust
wird nun sukzessive reduziert und damit der minimal erforderliche Stützdruck
auf die Ortsbrust bestimmt. Mit abnehmendem Stützdruck nehmen die Ver-
formungen generell zu; in Abb. 5.8(links) wird das Berechnungsergebnis durch

12Aus Gründen der Symmetrieausnutzung wird nur ein über die Längsachse halbierter Tunnel
betrachtet; der Boden wird durch 15–knotige prismatische Volumenelemente und die Tunnelinnen-
fläche durch sehr steif angesetzte, 8–knotige Schalenelemente modelliert.

13Diese Modellierung kommt dem Schildvortrieb mit Ausbau durch Tübbinge sehr nahe, denn
bei dieser Vortriebsart beschränkt sich die Verformung auf die Ringspaltschließung zwischen dem
Überprofil der Schildmaschine und den nachfolgend eingebauten Fertigteilen.

14Der Berechnungsausschnitt muss jedoch hinreichend groß gewählt sein, um eventuelle Rand-
einflüsse zu vermeiden.

15Obwohl es sich bei Frankfurter Ton um einen überkonsolidierten Boden handelt, wird analog
zur üblichen Vorgehensweise der Frankfurter Baupraxis K0 ≈ 1− sinϕ verwendet.
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Abbildung 5.8: Druck–Verschiebungskurve als Resultat der Darstellung des notwen-
digen Stützdrucks p als Funktion der horizontalen Verschiebung u des Kontrollpunk-
tes in der Mitte der betrachteten Ortsbrust (aus: [137]).

den notwendigen Stützdruck p als Funktion der horizontalen Verschiebung u
des Kontrollpunktes in der Mitte der betrachteten Ortsbrust illustriert. So-
bald bei stetiger Zunahme der Verschiebungen keine Reduzierung des Stütz-
drucks mehr einhergeht, ist der Bruchzustand pf erreicht, d. h. die Druck–
Verschiebungskurve nähert sich einer horizontalen Geraden an.

5.2.3 Berechnungsergebnisse

Wie eingangs erwähnt, werden 2 unterschiedliche Überdeckungen der Tunnelröhre
analysiert: ein erster Abschnitt des vorliegenden Kapitels beschäftigt sich mit der
Analyse eines Tunnels mit relativer Überdeckung H/D = 2, d. h. die Überdeckung
des Tunnels (Durchmesser 6 m) beträgt 12 m. In einem zweiten Abschnitt wird eine
Randbedingung betrachtet, die eine relative Überdeckung H/D = 1 aufweist.

Relative Überdeckung H/D = 2:

Zunächst wurden für eine Überdeckung der Tunnelröhre von D = 12 m nicht-
entfestigende elasto–plastische Berechnungen (mit Verfestigung aber ohne Entfe-
stigung) durchgeführt, um die Wirkungsgrenzen eines stark streuenden Kohäsions-
beiwertes c auszuloten. Eine erste Analyse des Randwertproblems mit einer vollen
Mobilisierung der Kohäsion c = 20 kPa über weite Bereiche des betrachteten Be-
rechnungsausschnittes kommt, wie in Abb. 5.9 illustriert, zum Ergebnis, dass der
verbleibende Grenzstützdruck pf einen sehr kleinen Wert annimmt. Wird diese er-
ste Analyse als ein idealisierter oberer Grenzwert der Tragfähigkeit betrachtet, steht
diesem auf der anderen Seite ein unterer Grenzwert gegenüber, der durch eine Mo-
dellierung des Randwertproblems ohne Kohäsion (c = 0) entsteht. Die in Abb. 5.9
dargestellte Druck–Verschiebungskurve für diesen idealisierten Fall nähert sich eben-
falls einer Geraden, die den Bruchspannungszustand vorgibt, an. Der notwendige
Stützdruck zur Stabilität der Ortsbrust beträgt in diesem zweiten Fall pf ≈ 51 kPa.
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Abbildung 5.9: Druck–Verschiebungskurve als Resultat der FE–Analysen für den
Tunnel mit einer relativen Überdeckung H/D = 2.

Diese idealisierten Berechnungen mit und ohne Kohäsion, die mit einer Mobilisie-
rung der entsprechenden Festigkeit in weiten Bereichen des betrachteten Randwert-
problemes einhergehen, zeigen auf, dass die Kohäsion als eine variable Größe ein-
geführt werden muss. Im weiteren werden zwei kohäsionsentfestigende, nichtlokale
FE–Analysen vorgestellt, die sich lediglich in ihrer Diskretisierung und in weiterer
Folge in der Wahl des internen Längenparameters l unterscheiden.

Zunächst wird ein relativ grobes FE–Netz (500 Elemente) verwendet und mit einer
internen Länge l = 1 m verbunden. Das Ergebnis in Abb. 5.10a lässt einen lokali-
sierten Verformungszustand erkennen, der sich an der Ortsbrust zunächst von der
unteren Tunnelberandung (Sohle) nach oben entwickelt und etwas später mit ei-
ner von der oberen Tunnelberandung (Firste) ausgehenden Inhomogenität zu einer
plastischen Zone vor der Ortsbrust zusammenwächst und sich im weiteren Verlauf
Richtung Geländeoberfläche fortsetzt. Das Verschiebungsfeld in Abb. 5.10a deu-
tet bereits einen kaminartigen Verbruch des Bodens vor der Ortsbrust bis hin zur
Geländeoberkante an16. Die auftretenden Scherbänder mit einer im Minimum 2 m
breiten Zone können jedoch noch keinesfalls das wirkliche Materialverhalten abbil-
den.

Das Resultat einer weiteren FE–Simulation unter denselben Randbedingungen ist in
Abb. 5.10b durch Konturlinien des Verschiebungsfeldes wiedergegeben. In dieser Be-
rechnung ist ein FE–Netz mit 3500 Elementen mit einem internen Längenparameter
der Größenordnung l = 0, 25 m verbunden. Im direkten Vergleich mit der vorherge-
henden Berechnung (Abb. 5.10a) bilden sich nun konzentrierte Lokalisierungszonen
(Scherbandbreite ts ≈ 0,5 m) von der unteren und oberen Ecke (zunächst an der
Sohle und im späteren Verlauf an der Firste) Richtung Geländeoberfläche aus. Die

16Im Tunnelbau wird dieser Bruchmechanismus oftmals als (schlotartiger) Tagbruch bezeichnet.
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a) 500 Elemente, nichtlokal ( = 1 m)l b) 3500 Elemente, nichtlokal ( = 0,25 m)l

Abbildung 5.10: Konturlinien des resultierenden Verschiebungsfeldes für unter-
schiedliche FE–Simulationen der Tunnelortsbrust mit einer relativen Überdeckung
H/D = 2: (a) 500 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge l = 1 m) und
(b) 3500 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge l = 0, 25 m).

realistischere Darstellung des inhomogenen Bruchmechanismus lässt auch den ka-
minartigen Verbruch vor der Ortsbrust deutlicher erscheinen.

Bei Betrachtung der Druck–Verschiebungskurven in Abb. 5.9 ist ersichtlich, dass sich
bereits die nichtlokale Berechnung mit dem groben FE–Netz (500 Elemente) von der
nicht–entfestigenden elasto–plastischen Berechnung mit c = 20 kPa verzweigt, im
weiteren Verlauf einem Minimum des erforderlichen Stützdrucks entgegensteuert
(Peak im Entlastungsvorgang mit pmin ≈ 30 kPa), um schließlich zu entfestigen und
sich somit dem Grenzstützdruck pf ≈ 44 kPa zu nähern, der mit der Berechnung
ohne Kohäsion übereinstimmt. Die weitere Berechnung mit einem sehr feinen FE–
Netz (3500 Elemente) unterscheidet sich bei Betrachtung der Last–Verschiebungs-
kurve in Abb. 5.9 bereits früher von der nicht–entfestigenden Berechnung der oberen
Tragfähigkeitsgrenze, der minimale Stützdruck (pmin ≈ 43 kPa) ist bereits schneller
erreicht und betragsmäßig deutlich höher, im Entfestigungsbereich ist eine geringe
Zunahme des Stützdrucks ersichtlich, bis sich schließlich auch diese Berechnung der
unteren Tragfähigkeitsgrenze nähert (pf ≈ 49 kPa).

Relative Überdeckung H/D = 1:

Der zweite Abschnitt des vorliegenden Kapitels analysiert eine Tunnelröhre mit
gleichbleibendem Durchmesser (D = 6 m) allerdings mit einer Überdeckung H = 6
m. Wiederum werden zunächst elasto–plastische Analysen mit Verfestigung aber
ohne Entfestigung durchgeführt, um die generellen Tragfähigkeitsgrenzen mit und
ohne Kohäsion abzuklären. Die sich daraus ergebenden Last–Verschiebungskurven
sind in Abb. 5.11 dargestellt. Im folgenden werden diesen Ausgangsberechnungen
zwei FE–Analysen mit nichtlokaler Kohäsionsentfestigung gegenübergestellt, die sich
lediglich in ihrer Diskretisierung und in weiterer Folge in der Wahl des internen
Längenparameters l unterscheiden. Die Ergebnisse in Abb. 5.12 sind mit einem
2000 Elemente–Netz (a) und mit einem 3500 Elemente–Netz (b) entstanden. Die
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Abbildung 5.11: Druck–Verschiebungskurve als Resultat der FE–Analysen für den
Tunnel mit einer relativen Überdeckung H/D = 1.

Konturlinien des Verschiebungsfeldes beider Berechnungen (gekoppelt mit einer in-
ternen Länge l = 0, 3 bzw. 0,2 m) lassen zwei unabhängige konzentrierte lokalisierte
Verformungsbereiche erkennen. Eine Beobachtung des progressiv entstehenden Ver-
sagensmechanismus zeigt, dass sich an der Ortsbrust zunächst ein Scherband von
der Sohle Richtung Geländeoberkante entwickelt und etwas später fast unabhängig
vom ersten Scherband ein zweites ausgehend von der Firste entsteht. Resultat ist ein
in Abb. 5.12 deutlich sichtbarer kaminartiger Verbruch. Die lokalisierten Zonen sind
in der zweiten Berechnung mit einem stark verfeinerten FE-Netz (3500 Elemente)
durch eine Breite ts ≈ 40 cm charakterisiert.

Bei Betrachtung der nichtlokalen Druck–Verschiebungskurven in Abb. 5.11 kann
bereits bei einer nichtlokalen Berechnung mit einem sehr groben FE–Netz (500 Ele-
mente) die Verzweigung von der nicht–entfestigenden elasto–plastischen Berechnung
(mit c = 20 kPa), das Erreichen eines Peaks im Entlastungsvorgang (pmin ≈ 21 kPa)
und schließlich ein allmählicher Übergang in einen Grenzstützdruck pf ≈ 39 kPa,
der mit der Berechnung ohne Kohäsion übereinstimmt, aufgezeigt werden. Die wei-
teren Berechnungen mit sehr feinen FE–Netzen (2000 und 3500 Elemente) setzen
dieses globale Materialverhalten tendenziell fort. Wesentliche Unterschiede sind ei-
ne geringfügig kleinere Steifigkeit zu Beginn des Entlastungsvorganges, ein früheres
Abweichen von der oberen (nicht–entfestigenden) Tragfähigkeitsgrenze, ein früheres
Erreichen des Peaks und ein schnelleres, aber dennoch stetiges Erreichen der unteren
Tragfähigkeitsgrenze.



5.2. Berechnung einer Tunnelortsbrust 131

a) 2000 Elemente, nichtlokal ( = 0,3 m)l b) 3500 Elemente, nichtlokal ( = 0,2 m)l

Abbildung 5.12: Konturlinien des resultierenden Verschiebungsfeldes für unter-
schiedliche FE–Simulationen der Tunnelortsbrust mit einer relativen Überdeckung
H/D = 1: (a) 2000 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge l = 0, 3 m)
und (b) 3500 Elemente, nichtlokale Entfestigung (interne Länge l = 0, 2 m).

5.2.4 Diskussion der Ergebnisse

Die Untersuchung der Stabilität einer Tunnelortsbrust für zwei unterschiedliche
Überdeckungen verdeutlicht zunächst die Notwendigkeit der Erweiterung verfesti-
gender Materialmodelle um Effekte der Entfestigung. Die Anwendung des um Kohäsi-
onsentfestigung erweiterten Hyperbolischen Modells liefert Resultate, aus denen be-
reits interessante Rückschlüsse für die Analyse der Grenztragfähigkeit eines seicht
liegenden Tunnelvortriebes und den damit verbundenen Betrachtungen der Orts-
bruststabilität gezogen werden können.

Wesentliche Erkenntnis der vorliegenden Berechnungen ist, dass die resultieren-
den (Gebirgs–)Kennlinien17) der Ortsbruststabilität unter Verwendung eines nicht–
entfestigenden Stoffgesetzes weder für den Fall des Ansatzes der vollen Kohäsion
(kohäsive Kennlinien) noch für den Fall der kohäsionslosen Betrachtung (kohäsions-
lose Kennlinien) zutreffend sind. Diese Ergebnisse gereichen jedoch einer oberen und
unteren Begrenzung der realen Tragfähigkeit. Die Anwendung des entfestigenden
Materialmodells zeigt auf, dass die entfestigende Kennlinie nach geringer Entlastung
von der kohäsiven Kennlinie abweicht und sich in weiterer Folge der kohäsionslosen
Kennlinie annähert.

Eine weitere Erfahrung aus den vorliegenden Untersuchungen betrifft die Variation
der relativen Überdeckung der Tunnelröhre. Der Vergleich der sich progressiv fortset-
zenden Entfestigungszonen (Scherbänder) für die Fälle einer relativen Überdeckung
H/D = 2 bzw. H/D = 1 weist darauf hin, dass sich im ersteren Fall (H/D = 2)
zunächst ein so bezeichneter Tragring vor der Ortsbrust entfestigt18, bevor sich die
Scherlokalisierung Richtung Geländeoberfläche weiterentwickelt und einen kaminar-
tigen Verbruch des Bereiches vor der Ortsbrust ankündigt. Im Gegensatz dazu bilden
sich im zweiten Fall (H/D = 1) Dehnungslokalisierungen direkt von den vordersten

17(Gebirgs–)Kennlinie ist ein tunnelstatischer Ausdruck für den notwendigen Ausbauwiderstand
in Abhängigkeit der zugelassenen Verschiebung.

18Oder anders ausgedrückt: von den unteren und oberen Tunnelberandungen (Sohle und Firste)
ausgehende Inhomogenitäten wachsen zu einer entfestigenden Zone vor der Ortsbrust zusammen.
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Bereichen der Sohle und der Firste Richtung Geländeoberkante aus und zeigen den
bevorstehenden kaminartigen Verbruch schneller auf.

Im Zusammenhang mit einer realistischen Prognose der Ortsbruststabilität einer
Tunnelröhre sind jedoch folgende Einschränkungen zu betonen: Die im vorliegen-
den Kapitel vorgenommene Modellierung stellt eine starke Idealisierung des wirk-
lichen Materialverhaltens beim Auffahren eines Tunnels dar. So wird lediglich ein
ebener Fall betrachtet, wodurch bestimmte Effekte der Gewölbewirkung unberück-
sichtigt bleiben. Desweiteren wird die Tunnelberandung durch eine fixe Lagerung
abgebildet. Schließlich bleibt der Einfluss des Grundwassers unberücksichtigt. Eine
Erweiterung der vorliegenden Studie auf 3D–FE–Analysen mit realitätsnaher Mo-
dellierung der Tunnelschale und Berücksichtigung einer Grundwasserzuströmung ist
jedoch grundsätzlich möglich.

5.3 Bewertung der Randwertprobleme

Die beiden in Betracht gezogenen Randwertprobleme, die relativ komplexe Be– und
Entlastungsvorgänge beinhalten, konnten durch Verwendung des kohäsionsentfe-
stigenden Hyperbolischen Modells prinzipiell sehr gut wiedergegeben werden; die
Bruchmechanismen — Böschungsbruch im ersten Fall und schlotartiger Tagbruch
im zweiten Fall — konnten grundsätzlich erfolgreich simuliert werden. Allerdings
würde die Verwendung praxisrelevanter Randwertprobleme zur Verifizierung erwei-
terter Stoffgesetze eine Überprüfung an Messdaten erfordern; geeignete Messdaten
standen allerdings nicht zur Verfügung.

Weitere Bemerkungen sind:

• Die Verwendung eines höherwertigen Stoffgesetzes (wie z. B. die in der vor-
liegenden Arbeit verwendeten Modelle, welche eine Verfestigungsplastizität
und spannungsabhängige Steifigkeiten, sowie eine Unterscheidung zwischen der
Steifigkeiten unter Erst– und Ent–Wiederbelastungsvorgängen beinhalten) er-
fordert ein hohes Maß an Genauigkeit bei der richtigen Parameterwahl.

• Entfestigende Materialtheorien, wie das hier vorgestellte kohäsionsentfesti-
gende Hyperbolische Modell, enthalten komplexe Ansätze auf der Ebene der
Kontinuumsmechanik und führen zu zusätzlichen Eingangsparametern, deren
verlässliche Bestimmung in weiteren Sensitivitätsanalysen abzuklären sind.

• Im vorliegenden Kapitel wurden die FE–Netze sukzessive verfeinert, um ei-
nerseits regularisierte, d. h. netzunabhängige Resultate zu erhalten und an-
dererseits numerische Lokalisierungszonen zu prognostizieren, die der Realität
bereits nahe kommen. Dennoch wird erst eine automatische adaptive Netz-
verfeinerung kombiniert mit noch größeren Rechnerleistungen dazu befähigen,
das reale Lokalisierungsverhalten abzubilden.
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Die Entwicklung und Anwendung hochentwickelter Rechenmodelle zur Analyse kom-
plexer geotechnischer Randwertprobleme darf nicht darüber hinweg täuschen, dass
das betrachtete Material natürlich anstehender Boden ist, dessen Homogenität ein
relativer Begriff ist. Nicht erkannte örtliche Inhomogenitäten (wie Hohlräume, Klüfte,
Risse etc.) können schlagartig alle Rechenannahmen außer Kraft setzen. Die Eu-
ropäische Normung zur Geotechnik [54] fand dazu nach Meinung des Verfassers die
passenden Worte:

“In der Geotechnik hängt die Kenntnis über die Untergrundverhältnisse von dem

Umfang und der Qualität der geotechnischen Untersuchungen ab. Solche

Kenntnisse und die fachgerechte Bauausführung sind für die Erfüllung der

grundsätzlichen Anforderungen wichtiger als die Genauigkeit der Rechenmodelle

und der Teilsicherheiten.“
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Kapitel 6

Zusammenfassung und Ausblick

Die vorgestellte Arbeit liefert einen Beitrag zur Beschreibung typischer Entfesti-
gungsphänomene in geotechnisch relevanten Materialien. Versagensmechanismen in
Böden folgern meist aus einer Konzentration der Verzerrungen in örtlich begrenzten
Bereichen (bezeichnet als Dehnungslokalisierung) und sind mit einer fortschreiten-
den Reduzierung der Festigkeit, der sogenannten Entfestigung, verbunden.

Der vorliegende Beitrag baut auf vier wesentlichen Bestandteilen auf:

• Grundlage ist eine umfangreiche Datenbasis an zwei verschiedenen Geomate-
rialien.

• Empirische Ansätze zur Beschreibung der Reibungs– und Kohäsionsentfesti-
gung dienen zur Erweiterung bestehender Stoffgesetze.

• Die Implementierung der entfestigenden Stoffgesetze in ein FE–Programm er-
fordert im weiteren die Verwendung einer Regularisierungsmethode.

• Biaxialtests und praxisorientierte geotechnische Randwertprobleme dienen als
Validierung und Verifizierung des gewählten Ansatzes.

Phänomenologie der Testdaten: Der vorliegende Beitrag baute auf einer phäno-
menologischen Herangehensweise auf. Ausgangspunkt der Arbeit war die Betrach-
tung des typischen Materialverhaltens auf Grundlage einer umfangreichen experi-
mentellen Datenbasis an zwei äußerst unterschiedlichen Bodenarten. Einerseits han-
delte es sich um einen nichtkohäsiven Sand, der in verschiedensten Forschungsein-
richtungen (mitunter auch am IGS, Stuttgart) intensiv getestet worden ist (Hostun–
Sand). Somit wurden im Rahmen der vorliegenden Studie keine neuen Experimente
an Sandproben durchgeführt, sondern vorhandene Ergebnisse systematisch geord-
net und dokumentiert. Andererseits war es notwendig, das Materialverhalten einer
typischen Bodenart aus der Gruppe der kohäsiven Reibungsmaterialien zu analysie-
ren. Die Erkenntnis, dass in der zugänglichen Literatur eine ausreichende systema-
tische Untersuchung unter verschiedenen Versuchsbedingungen (einschließlich des
Postpeak–Verhaltens) an einem natürlichen, steifen Ton fehlte, veranlasste dazu,

135
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ein umfangreiches experimentelles Versuchsprogramm an dem sogenannten Beau-
caire Mergel durchzuführen.

Aus der oben genannten experimentellen Datenbasis an einem bindigen und nicht-
bindigen Boden konnten zunächst wichtige Rückschlüsse für die anschließende Mo-
dellierung gezogen werden:

• Wesentlich für eine erfolgreiche Interpretation der Testdaten war eine Quan-
tifizierung des Einflusses der Versuchsrandbedingungen auf das resultierende
Materialverhalten. Für beide Bodenarten standen Tests unter vier verschie-
denen Versuchsrandbedingungen zur Verfügung, wodurch eine Identifizierung
dieses Einflusses erleichtert wurde.

• Neben dem Spannungsniveau und der Initialdichte des betrachteten Versuchs-
materials, die die Scherfestigkeit und die Steifigkeit eines Bodens, aber auch das
Lokalisierungsverhalten erheblich beeinflussen, spielt das spezifische Boden-
gefüge des Materials eine ausschlaggebende Rolle. Die Granulometrie und/oder
Mineralogie des untersuchten Reibungsmaterials bestimmen das Entfestigungs-
verhalten, d. h. den Versagensmodus bzw. die Art der Lokalisierung, in erheb-
lichem Maße mit.

• Wesentlich für eine Interpretation des charakteristischen Materialverhaltens
ist die prinzipielle Unterscheidung zwischen künstlich erzeugten Bodenproben
bzw. natürlichen Probenkörpern. Während der untersuchte Hostun–Sand für
die Experimente im Labor

”
künstlich“ eingerieselt wurde und somit eine Ho-

mogenität der Probe sichergestellt werden konnte, war dies bei der Untersu-
chung des natürlich sedimentierten Beaucaire–Mergels nicht möglich. Trotz der
Tatsache, dass dieses Material einer Bodenschicht mit relativer Homogenität
entnommen wurde, folgert aus einer geringen Streuung innerhalb der mine-
ralogischen und granulometrischen Zusammensetzung sowie aus einer damit
einhergehenden Varianz der Dichte eine erhebliche Variabilität der mechani-
schen Eigenschaften. Neben dieser Streuung der Materialkennwerte natürlich
sedimentierter Böden, führen weitere Einflüsse, wie Sedimentationsanisotro-
pie und historisch bedingte Überkonsolidierungsverhältnisse zu einer erhöhten
Komplexität bei der Interpretation der experimentellen Resultate.

• Hinsichtlich einer Lokalisierungsanalyse besitzen sowohl der dichtgelagerte Ho-
stun Sand als auch der überkonsolidierte Beaucaire–Mergel eine Ausgangspo-
renzahl, die kleiner als die sogenannte kritische Porenzahl ist. Unter fortge-
setzter Verformung strebt die Porenzahl in der entstehenden Scherfuge der
kritischen Porenzahl entgegen und ist somit mit einer Auflockerung des Par-
tikelgefüges (Dilatanz) verbunden. Damit verbunden reduziert sich die Festig-
keit, d. h. eine Entfestigung tritt ein. Im Fall des Hostun–Sandes nimmt der
Reibungswinkel sukzessive ab, bis der Restreibungswinkel (kritische Zustand)
erreicht ist. Im Falle des Beaucaire–Mergels konnte beobachtet werden, dass
die Entfestigung vorwiegend durch eine Reduzierung der Kohäsion geprägt ist,
während der Reibungswinkel nahezu unverändert bleibt. Grund hierfür ist in
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erster Linie das spezifische Partikelgefüge; Beaucaire Mergel kann nach seiner
Korngrößenverteilung als toniger Schluff bezeichnet werden — die größeren
Partikel verhindern zumindest unter niedrigem bis moderatem Spannungsni-
veau eine Ausrichtung der Tonplättchen und somit eine wesentliche Reduzie-
rung des Reibungswinkels.

Konstitutive Ansätze:Die oben genannten phänomenologischen Beobachtungen
wurden in der vorliegenden Arbeit genutzt, um einerseits einen Ansatz zur Rei-
bungsentfestigung in dichten Sanden und andererseits einen Ansatz zur Kohäsions-
entfestigung eines überkonsolidierten bindigen Bodens zu beschreiben.

Reibungsentfestigung: In Kap. 3 wurde ein auf empirischen Beobachtungen beru-
hender Ansatz zur Beschreibung der Reibungsentfestigung vorgestellt. Der Reibungs-
entfestigungsansatz kann als eine phänomenologische Erweiterung eines bestehenden
elastoplastischen Materialmodells aufgefasst werden, indem eine Abhängigkeit des
Festigkeitsparameters (Reibungswinkel ϕ) von der Zustandsgröße Porenzahl verwen-
det wird. Die Erweiterung der Entfestigung auf der Ebene des Stoffgesetzes erforder-
te die ausschließliche Betrachtung der Materialentfestigung, die auf dem dilatanten
Verhalten dichter Sande beruht (Auflockerung des Korngefüges). Verschiedenste em-
pirische Beziehungen aus der Literatur und die Analyse der Testdaten an Hostun–
Sand legten die Verwendung einer linearen Relation zwischen Reibungswinkel ϕ
und Porenzahl e nahe. Diese lineare Beziehung wurde unter quasi–homogener Sche-
rung beobachtet. Es wurde im weiteren angenommen, dass diese Beziehung auch
bei inhomogenen Verzerrungszuständen innerhalb der Lokalisierungzone(n) Gültig-
keit besitzt.

Kohäsionsentfestigung: In gleicher Weise erfolgte der Ansatz zur Beschreibung
der Kohäsionsentfestigung in Kap. 4. Die Erweiterung der Entfestigung auf der Ebe-
ne des Stoffgesetzes erfolgte, indem eine lineare Abhängigkeit der Kohäsion c von
der Zustandsgröße der Porenzahl e eingeführt wurde. Die lineare Beziehung wurde
durch einen konstanten Entfestigungsmodul hc beschrieben, der theoretisch auf Ba-
sis eines ideal–homogenen Schervorganges bestimmt werden kann. Triaxialversuche
an kohäsiven Proben zeigen bei Anwendung verbesserter Randbedingungen (gedrun-
gene Triaxialproben mit Endflächenschmierung) ein im Vergleich zu herkömmlichen
schlanken Proben deutlich homogeneres Verformungsfeld im Postpeak–Bereich, ins-
besondere kann ein allmählicher, stetiger Entfestigungsvorgang festgestellt werden.
Derartige Testdaten an Beaucaire–Mergel wurden genutzt, um den Entfestigungs-
modul hc zu bestimmen.

Kalibrierung an Testdaten: Ein Stoffgesetz aus der elastoplastischen Modellfami-
lie, das Hardening–Soil–Modell, wurde verwendet, um die umfangreichen Testdaten
an Hostun–Sand und Beaucaire–Mergel einer Kalibrierung zu unterziehen, und so-
mit eine Identifikation der notwendigen Parameter zur Beschreibung des betrachte-
ten Materialverhaltens zu ermöglichen. Dieser Vergleich an Testdaten fand zunächst
lokal, d. h. an einem Spannungspunkt statt. Zusätzlich wurde die Kalibrierung der
Hostun–Sand–Testdaten mit einem weiteren Stoffgesetz aus der hypoplastischen Mo-
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dellfamilie verglichen.

Nichtlokale Modellierung: Da bei Kombination von klassischen Kontinuums-
theorien mit entfestigenden Konstitutivgesetzen eine Netzabhängigkeit des numeri-
schen Diskretisierungsprozesses auftritt, wurde dieser Unzulänglichkeit durch eine
Regularisierungsmaßnahme begegnet. Angewandt wurde im vorliegenden Beitrag
die nichtlokale Integralmethode, deren Gewichtsfunktion einen internen Längenpa-
rameter beinhaltet. Somit kann die Erweiterung des klassischen Kontinuumsmodells
um die nichtlokale Integralmethode und die darin verwendete interne Länge als ein
Einfließen von Elementen der Mikrostruktur in die makroskopische Modellbildung
angesehen werden.

Die Gewichtsfunktion der nichtlokalen Methode führte in der vorliegenden Arbeit
zu einer Durchschnittsbildung der für die Entfestigung verwendeten Zustandsgröße
(die plastische Volumendehnung), während alle anderen Zustandsgrößen streng lokal
blieben. Dadurch wurde eine nahezu lokale Behandlung der konstitutiven Gleichun-
gen bei gleichzeitiger Effektivität der Regularisierungsmaßnahme sichergestellt.

Verifizierung der nichtlokalen Modellbildung: Für beide betrachteten Geo-
materialien, den Hostun–Sand und den Beaucaire–Mergel, dienten die vorhandenen
biaxialen Experimente als Benchmark, um eine erste Verifizierung der Entfestigungs-
modellierung anhand von Testdaten zu ermöglichen. Es resultierte für beide Mate-
rialien eine quantitative Gegenüberstellung der numerischen und experimentellen
Ergebnisse bezüglich der resultierenden Arbeitslinien, sowie der auftretenden Loka-
lisierungsphänomene.

Randwertprobleme: Bei den in Kap. 5 vorgestellten, geotechnisch relevanten
Randwertproblemen handelte es sich um die Herstellung einer geböschten Baugrube
und eines Tunnelbauwerks. Die beiden Nachrechnungen mit dem kohäsionsentfesti-
genden Materialmodell verdeutlichten zunächst die Notwendigkeit der Erweiterung
verfestigender Materialmodelle um Effekte der Entfestigung, sofern Versagensme-
chanismen in Betracht gezogen werden. Die Anwendung des entfestigenden Modells
lieferte Resultate, aus denen bereits interessante Rückschlüsse für die Analyse der
Grenztragfähigkeit eines seicht liegenden Tunnelvortriebes bzw. einer Böschung ge-
zogen werden konnten. Die wirklichkeitsnahe Simulation der vorgestellten Rand-
wertprobleme unterliegt jedoch folgenden Einschränkungen:

• Die untersuchten FE–Analysen endeten bei einer erfolgreichen Simulation einer
im Minimum 30 cm dicken Scherzone. Das in der Natur tatsächlich auftretende
Scherband ist jedoch deutlich dünner, weswegen sowohl an Diskretisierungs-
techniken (z. B. Verbesserung durch adaptive Netzverfeinerung möglich) als
auch an die zur Verfügung stehende Rechnerkapazität Herausforderungen ge-
stellt sind.

• Die vorgenommene Modellbildung war starken Idealisierungen unterworfen.
So wurde lediglich ein ebener Verformungszustand betrachtet, während beide
Berechnungsbeispiele in Realität stark durch dreidimensionale Effekte gekenn-
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zeichnet sind. Darüber hinaus blieb der Einfluss des Grundwassers unberück-
sichtigt.

Ausblick: Generell erfordern höherwertige Stoffgesetze, wie das in der vorliegenden
Arbeit verwendete Hardening–Soil–Modell, ein hohes Maß an Genauigkeit bei der
richtigen Parameterwahl. Entfestigende Materialtheorien, wie die in dem vorliegen-
den Beitrag vorgestellten reibungs– bzw. kohäsionsentfestigenden Modelle, enthalten
erweiterte Ansätze auf der konstitutiven Ebene und komplexe Ansätze auf der Ebene
der Kontinuumsmechanik und führen so zu zusätzlichen Eingangsparametern (Ent-
festigungsmodul h und interne Länge l), deren verlässliche Bestimmung in weiteren,
umfangreichen Sensitivitätsanalysen abzuklären ist.

In der vorliegenden Arbeit wurde das FE–Netz des jeweiligen Rechenbeispieles suk-
zessive verfeinert, um einerseits regularisierte, d. h. netzunabhängige Resultate zu
erhalten und andererseits numerische Lokalisierungszonen zu prognostizieren, die
der Realität bereits nahe kommen. Dennoch wird erst eine automatische adaptive
Netzverfeinerung kombiniert mit noch größeren Rechnerleistungen dazu befähigen,
das reale Lokalisierungsverhalten abzubilden.

Die bisherigen Ausführungen betrachteten eine Reibungsentfestigung eines dichtge-
lagerten Sandes am Beispiel des Hostun–Sandes getrennt von einer Kohäsionsentfe-
stigung eines tonigen Schluffs am Beispiel des Beaucaire–Mergels. Eine Wechselwir-
kung beider Entfestigungsphänomene ist in vielen praxisrelevanten Geomaterialien
gefordert (z. B. Tone mit geringerem Schluffgehalt) und könnte als kombinierte Ent-
festigungsmodellierung eingeführt werden.

In Kapitel 4 wurden Versuchsresultate eines natürlichen Sediments präsentiert (Beau-
caire–Mergel). Auf der Makro–Skala besitzen derartige Böden die Eigenschaft einer
Sedimentations– bzw. Schichtanisotropie. Die Effekte der Schichtanisotropie, die
bei Anwendung eines isotropen Materialmodells und eines fixen Parametersatzes
nicht wiedergegeben werden können, wurden in der vorliegenden Arbeit durch die
Einführung zweier variabler Eingabegrößen gesteuert. Das typische Materialverhal-
ten des Beaucaire–Mergels zeigt jedoch den Bedarf einer Erweiterung der Modelle
zur Wiedergabe der Effekte der Schichtanisotropie auf.

Generell kann die Anwendung der nichtlokalen Integralmethode bei ausreichender
Netzverfeinerung Diskontinuitäten auf einer sehr

”
feinen Skala“ abbilden. Das Er-

gebnis ist eine regularisierte schwache Diskontinuität, die die Dehnungslokalisierung
in dilatanten Reibungsmaterialien erfolgreich wiedergeben kann. Zur Modellierung
starker Diskontinuitäten (z. B. Harnischflächen in bindigen Böden mit hohem To-
nanteil) bieten sich jedoch nicht–regularisierte Strategien (ohne interne Längenskala)
an, die ein Scherband der Dicke Null erzeugen können und zudem keine verfeinerten
FE–Netze benötigen: als Beispiel wurde in der vorliegenden Arbeit die numerische
Möglichkeit der Einbettung von Diskontinuitäten in Kontinuumsmodelle angeführt.
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Mécanique de Grenoble, (1992)

[91] Mokni, M. ; Desrues, J.: Strain localization measurments in undrained
plane-strain biaxial tests on Hostun RF sand. In: Mech. Cohes.–Frict. Mater.
4 (1998), S. 419–441

[92] Mooney, M. A. ; Finno, R. J. ; Viggiani, G.: A unique critical state for
sand? In: Journal of Geotechnical and Geoenvironmental Engineering 124
(11) (1998), S. 291–303

[93] Moormann, C. ; Katzenbach, R.: Entwurfsoptimierung von tiefen, was-
serdichten Baugruben bei anisotropen Baugrund– und Grundwasserverhält-
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48 (4) (1998), S. 465–481

[102] Ohde, J.: Grundbaumechanik, Bd. III. Hütte, (1951)
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[108] Rolshoven, S. ; Jirásek, M.: On regularized plasticity models for strain–
softening materials. In: Fourth Int. Conf. on Fracture Mechanics of Concrete
and Concrete Structures, Cachan, France. (2001)

[109] Roscoe, K. H.: The influence of strains in soil mechanics. In: Géotechnique
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Géotechnique 46 (1) (1996), S. 145–152

[116] Schanz, T. ; Vermeer, P. A.: Das Torsionsödometer. Institutsbericht 7,
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