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Vorwort der Berichter

Die Untersuchung des Trag- und Verschiebungsverhaltens von Fundamenten ist eine der
klassischen bodenmechanischen Aufgabenstellungen. Vielfiltige Berechnungsanséitze gibt
es insbesondere zur Ermittlung der Fundamentsetzungen infolge vertikaler Belastung. Die
meisten in der Praxis gebrduchlichen Methoden zur Berechnung von Setzungen orientieren
sich an der Elastizitatstheorie und beriicksichtigen das tatséichliche Bodenverhalten nur sehr
stark vereinfacht. Fiir die Analyse der Fundamentverschiebung unter geneigter Belastung
gibt es demzufolge nach wie vor Forschungsbedarf. Das Thema der Arbeit ist auflerdem
auch von hohem praktischem Interesse.

Herr Hintner hat den zielfithrenden Weg gewihlt, das Trag- und Verschiebungsverhalten von
Fundamenten auf der Grundlage modernster bodenmechanischer Stoffmodelle unter Ver-
wendung der Finite-Elemente-Methode voranzubringen. Mit dieser Vorgehensweise konn-
ten in jlingster Zeit sowohl neue bodenmechanische Erkenntnisse als auch wichtige neue
Erkenntnisse auf dem Gebiet des Erd- und Grundbaus gewonnen werden.

Fiir die von Herrn Hintner durchgefiihrten Finite-Elemente-Berechnungen wurden insbe-
sondere zwei neuartige konstitutive Stoffmodelle fiir den Boden verwendet. Die Theorien
dieser beiden Stoffmodelle (HSS-Modell und hypoplastische Modell mit intergranularer Deh-
nung) sind grundlegend unterschiedlich. Sie beriicksichtigen jedoch beide den Effekt hoher
Steifigkeiten bei sehr kleinen Dehnungen.

In der Arbeit kann iiberzeugend gezeigt werden, dass auf der Grundlage der beiden Stoff-
modelle, die im Rahmen grundlegend verschiedener Theorien entwickelt worden sind, sich
sehr gut miteinander iibereinstimmende Setzungsbetrige ergeben. Auflerdem stimmen im
Gebrauchszustand, d.h. etwa halbe Fundamentbruchlast, die Ergebnisse der numerischen
Berechnungen mit denen der klassischen Berechnungsverfahren tendenziell ebenfalls gut
iiberein. Das wichtigste Ergebnis dieses Kapitels sind jedoch die Aussagen zur Grenztie-
fe, die bei den klassischen Setzungsberechnungen vorgegeben werden muss. Herr Hintner
hat sehr gut dargestellt, dass mit den beiden neuartigen Stoffmodellen durch die Beriick-
sichtigung der hohen Steifigkeiten bei sehr kleinen Dehnungen die Setzungsanteile mit der
Tiefe viel stdarker abnehmen als mit herkommlichen Stoffmodellen. Im Bereich der empi-
risch festgelegten Grenztiefe sind die Setzungen der numerischen Berechnungen mit den
beiden Stoffmodellen bereits weitgehend abgeklungen. Demzufolge hat bei Verwendung
der neuartigen Stoffmodelle die Grole des Berechnungsausschnittes einen viel geringeren
Einfluss auf die Berechnungsergebnisse als bei der Verwendung von Stoffmodellen ohne
small-strain-Effekt. Diese Erkenntnis ist fiir die Anwendung der Finite-Elemente-Methode
in der Geotechnik von grundlegender Bedeutung.

Bei den Untersuchungen der Verschiebungen von Streifenfundamenten unter geneigter Be-
lastung wird deutlich, dass sich der Lastpfad mafigeblich auf das Verschiebungsverhalten von
Flachgriindungen auswirkt. Die Berechnungsergebnisse nach beiden Stoffmodellen stimmen
im Bereich der Gebrauchslast gut miteinander iiberein. Sie wurden anhand von Ergebnis-
sen grofBmafstablicher und kleinmafstiablicher Modellversuche ausreichend und sorgféltig
iiberpriift.



In weiteren Kapiteln wird das Trag- und Verschiebungsverhalten von Flachfundamenten un-
ter verschiedenen Gesichtspunkten untersucht. Demzufolge sind die einzelnen Kapitel der
Arbeit weitgehend in sich abgeschlossen. Herrn Hintner ist es mit der vorgelegten Arbeit
also wirklich gelungen, einige wichtige neue Erkenntnisse zum Trag- und Verschiebungs-
verhalten von Fundamenten erlangt zu haben.

Prof. Dr.-Ing. Pieter A. Vermeer
Prof. Dr.-Ing. habil. Ivo Herle
Priv.-Doz. Dr.-Ing. habil. Peter-A. von Wolffersdorff

Stuttgart, April 2008
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Summary

Horizontally loaded foundations can be found as piers of bridges, as foundations of frame
structures or as a weir of a river barrage. According to the German code of practice DIN
4019 horizontal loads generate settlements and rotations of footings that in general can be
neglected. The DIN 4019 provides no recommendations for the prediction of horizontal
displacements. The recommendation ,, Verformungen des Baugrunds bei baulichen Anlagen
(EVB)“ [38], an appendix to the code, states, that up till now there is no method available
to predict horizontal displacements due to horizontal loads. This shows the need to do
research on this topic in order to close the knowledge gap.

It is well-known that soil does not behave as a linear-elastic material. It is characterized
by irreversible strains due to loading and nearly elastic behaviour during unloading and
reloading. Nevertheless elastic analysis is widely used in geotechnical engineering practice.
So it is state of the art to predict settlements using elasticity theory adopting stiffness
moduli as estimated from oedometer tests. Another possibility is the use of analytical
solutions based on elasticity theory.

When applying these methods it is important to recognize that the accuracy of settlement
prediction depends on the selection of the appropriate elastic parameters - these are the
Young’s Modulus F and the Poisson’s ratio v or the constraint modulus Eg - and also on
the extent of the soil investigations.

According to Poulos [95] elastic solutions ,provide a quick and convenient means of
obtaining preliminary estimates of foundation settlements without the need for a compu-
ter.“ Therefore an approach to predict horizontal displacements due to horizontal loads
should also be available for the practising engineer.

One objective of this thesis is to investigate the displacements of a footing due to horizontal
loads using numerical methods and comparing them to experimental model tests. Another
alm is to propose an elastic solution for the prediction of horizontal displacements due to
horizontal loads. Numerical simulations have been performed with two completely different
constitutive models based on high quality laboratory tests to investigate the application
limits of this method. To get into the subject the elasticity based settlement analysis is
compared to numerical methods at the beginning of this thesis.

This thesis is organized thematically in following parts:
Chapter 2 compares the classical settlement analysis based on elasticity theory to the

numerical methods in case of a strip footing and a circular footing founded on sand as well
as on weak clay. The numerical computations are carried out with two completely different




Summary

constitutive models, namely the elastoplastic Hardening-Soil model developed at the Uni-
versity of Stuttgart and the hypoplastic model developed at the University of Karlsruhe.
Both models are recently extended to include small-strain stiffness effects. Both models
have been calibrated on the basis of high quality experimental data from oedometer and
triaxial tests. The calculations for the sand are performed considering the loose and the
dense Hostun-sand. The computations for the weak clay are performed considering test
data of the NC-Kaolin.

Within this study it is shown that the two soil models give a good agreement regarding
the displacement behaviour of the footing. The importance of considering the small-strain
stiffness for simulating the real behaviour of the soil is discussed. It is also shown that
numerical results no longer depend on the mesh sizes when taking high stiffnesses at low
strain level into account, at least for plane strain problems. Finally it is found that the
limit depth in classical settlement analysis is correct.

In Chapter 3 the ultimate load envelope for inclined loads using the above-mentioned
soil models are presented. For these calculations the loose and the dense Hostun-sand are
considered. In this chapter only strip footing problems are considered. The computed
ultimate loads are compared to conventional geotechnical design for the bearing capacity
problem such the German code of practice DIN 4017. Good agreement is achieved between
conventional geotechnical design and numerical results as based on a Mohr-Coulomb failure
criterion. Differences between the HS-Small model and the hypoplastic model arise at
failure as they are based on different failure criterions.

Numerical computations of footings exposed to vertical and horizontal loads are per-
formed to investigate the displacements. It comes out that the two completely different
soil models give fairly similar results for working load levels. The numerical results are
then compared to results of small scale model tests, large scale model test and centrifuge
tests with respect to the tangent of the displacement angle u/s, where u is the horizontal
displacement and s is the settlement.

It is shown that small scale model tests and large scale model tests behave differently
with respect to u/s. Furthermore it seems that the HS-Small model and the large scale
model tests are in good agreement for working load levels and also for load levels close to
failure concerning the tangent of the displacement angle u/s.

Chapter 4 presents the elastic solution for the prediction of horizontal displacements of
a rectangular footing of any dimension. This method was described by Giroud [41] for the
elastic halfspace. Now this method is extended to cover finite layers and rigid footings via
FE-computations.

In Chapter 5 the application of the elastic solution is discussed. No doubt, the diffi-
culty is to assess an appropriate Young‘'s Modulus to be used in such a formula, as also
discussed in the thesis. Numerical calculations have been performed for two different load
paths, namely an inclined loading and a horizontal loading after applying the vertical force.
No eccentricity is considered. The results are then compared to the results of the elastic
solution. It seems that the elastic method is useful in geotechnical engineering practice for

vi
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easy loading conditions

Chapter 6 includes the back-analysis of a full scale footing test under in-situ conditions
and a small scale model test under laboratory conditions. The loads in both cases are in-
clined. The soil parameters for the field test are derived using correlations applied to cone
penetration test data. The parameters of the model test are based on laboratory tests. For
these computations only the HS-Small model is used. It arises that CPT correlations are
very useful for the prediction of footing behaviour.

Chapter 7 gives a summary of the objectives of this thesis and a summury of the conclu-
sions. Further research topics are mentioned in the outlook.

Appendix A describes the soil models used within this thesis. These are the Mohr-
Coulomb model, the Hardening-Soil model, the HS-Small model and the hypoplastic model
with intergranular strains.

vil






Kapitel 1

Einfiihrung

1.1 Motivation

Horizontal beanspruchte Flachgriindungen kommen im Bauwesen als Pfeiler von Briicken,
als Fundamente von Rahmenbauwerken, als Fundamente von Hallenstiitzen und als Wehr-
korper von Staustufen vor. Ausgewéhlte Anwendungen sind in Abbildung 1.1 dargestellt.

Laut DIN 4019-2 [34] rufen horizontale Lasten Setzungen und Verkantungen hervor, die
im Allgemeinen vernachléssigt werden kénnen; iiber die resultierenden Horizontalverschie-
bungen gibt die DIN 4019-2 keine Auskunft. Selbst das Grundbautaschenbuch [116], [117],
das Standardwerk des Tiefbaus, nimmt hierzu keine Stellung. Die Empfehlungen ,,Verfor-
mungen des Baugrunds bei baulichen Anlagen (EVB)“ [38], eine Ergénzung zur DIN 4019,
empfiehlt zwar, dass bei allen Bauvorhaben zu priifen ist, ob waagrechte Verschiebungen zu
erwarten sind, stellt aber gleichzeitig fest, dass fiir die Ermittlung von waagrechten Verschie-
bungen bisher noch keine allgemein anwendbaren Verfahren entwickelt worden sind. Es kann
demnach festgestellt werden, dass auf dem Gebiet der Horizontalverschiebungen von Flach-
griindungen Forschungsbedarf besteht und dass diese Liicke geschlossen werden muss, was
auch ein Bestreben des Arbeitskreises ,, Berechnungsverfahren“ des DIN-Normenausschusses
ist.

Der Boden verhilt sich erfahrungsgeméf nicht linear-elastisch. Er zeichnet sich durch
irreversible bleibende Verformungen bei Belastung und nahezu elastisches Verhalten bei
kleiner Ent- und Wiederbelastung aus. Dennoch haben sich in der Grundbaupraxis Metho-
den etabliert, die auf der linearen Elastizitédtstheorie autbauen und deren Anwendung auch
durch die normativen Regelungen wie DIN 4019-1 [33] oder Eurocode 7 [37] abgesichert
ist. So ist derzeit Stand der Technik, Setzungen mit Hilfe der vertikalen Spannungen im

WA\

Abbildung 1.1: Beispiele horizontal belasteter Flachgriindungen: Widerlager einer Boge-
briicke, Prinzipskizze eines horizontal und eines vertikal belasteten Rah-
menbauwerks




Kapitel 1 FEinfiihrung

Boden auf Basis des Steifemoduls Fg oder unmittelbar aus der Spannungs-Dehnungskurve
des Odometerversuchs oder mit Setzungsgleichungen basierend auf der Elastizitéitstheorie
zu ermitteln. Der Erfolg bei der Anwendung dieser Methoden héngt entscheidend von der
Erkundung des Baugrunds und der Wahl der richtigen elastischen Parameter (Elastizitéits-
modul £ und Querdehnzahl v bzw. Steifemodul Eg) ab.

Die Vorziige der Elastizitétstheorie liegen auf der Hand, denn sie stellt ein schnelles und
komfortables Mittel zur Abschétzung der Fundamentsetzungen ohne Computer-Einsatz zur
Verfiigung. Zur Ermittlung der Horizontalverschiebungen von Flachgriindungen sollte dem
praktizierenden Ingenieur ebenfalls ein Werkzeug zur Verfiigung stehen, das eine schnelle
Vorbemessung fiir einfache Anwendungsfille ermoglicht.

1.2 Aufgabenstellung

Das Ziel dieser Arbeit ist es, die Fundamentverschiebungen infolge horizontaler Kréfte zu
untersuchen und eine fiir baupraktische Problemstellungen zutreffende elastische Losung
zur Abschétzung der Horizontalverschiebungen infolge von Horizontalkréften herzuleiten
und deren Anwendungsmoglichkeiten zu iiberpriifen.

Zu diesem Zweck werden numerische Berechnungen mit zwei unterschiedlich formulier-
ten Stoffmodellen fiir Boden! durchgefiihrt, ndmlich mit dem an der Universitit Stuttgart
entwickelten HS-Small Modell und mit dem an der Universitdt Karlsruhe entwickelten hy-
poplastischen Modell mit intergranularer Dehnung. Beide Bodenmodelle werden auf Basis
derselben Laborversuche auch im Bereich der sehr kleinen Dehnungen kalibriert, um die
Objektivitdt der Ergebnisse zu gewéhrleisten.

Zudem werden die verwendeten Bodenmodelle mit experimentellen Modellversuchen ver-
glichen, um zu kldren, inwieweit Ergebnisse aus numerischen Modellversuchen auf die
, Wirklichkeit® {ibertragbar sind.

Als Auftakt zur Untersuchung der Anwendungsgrenzen der elastischen Losung zur Er-
mittlung von Horizontalverschiebungen werden die klassischen Methoden der Setzungsbe-
rechnung, die - wie bereits erwéhnt - Stand der Technik sind, mit numerischen Berechnungen
der zuvor erwéhnten Bodenmodelle verglichen. Diese umfangreichen Untersuchungen mit
vertikalen Lasten werden deshalb auch im Wortlaut des Titels dieser Dissertation entspre-
chend beriicksichtigt.

1.3 Gliederung der Arbeit

Die vorliegende Arbeit gliedert sich unter Beriicksichtigung der einfiihrenden Bemerkungen
wie folgt:

Kapitel 2 beinhaltet den Vergleich der klassischen Methoden der Setzungsermittlung
basierend auf der Elastizitatstheorie mit numerischen Berechnungen mit zwei komplett un-
terschiedlichen Bodenmodellen, ndmlich dem elastoplastischen HS-Small Modell und dem

IDie ,,Stoffmodelle fiir Béden“ werden im weiteren Verlauf als ,, Bodenmodelle“ bezeichnet.




1.3 Gliederung der Arbeit

hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung. Der Vergleich erfolgt fiir ein Strei-
fenfundament und ein Kreisfundament auf Sand bzw. auf Ton. Die Grenztiefe? nach DIN
4019-1 wird ebenfalls mit den Ergebnissen der numerischen Berechnungen verglichen.

In Kapitel 3 werden die Bruchlasten von Flachgriindungen infolge geneigter Lasten mit
dem Mohr-Coulomb Modell und dem hypoplastischen Modell ermittelt und deren Ergeb-
nisse mit der konventionellen Methode nach DIN 4017 verglichen.

Mit Hilfe numerischer Berechnungen mit dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen
Modell mit intergranularer Dehnung werden die Verschiebungen von Flachgriindungen in-
folge von Horizontallasten analysiert. Die daraus gewonnenen Erkenntnisse werden mit
klein- und groffmaflstiblichen Fundamentversuchen verglichen. Alle Untersuchungen dieses
Kapitels werden an Streifenfundamenten im Sand durchgefiihrt.

In Kapitel 4 werden die bisherigen Ansétze zur Berechnung von horizontalen Verschie-
bungen infolge von Horizontallasten bewertet. In diesem Kapitel wird auch die Herleitung
einer erweiterten elastischen Losung mit Hilfe der Finiten-Elemente Methode vorgestellt.

Kapitel 5 befasst sich mit den Anwendungsméglichkeiten der elastischen Losung zur Er-
mittlung von Horizontalverschiebungen. Zu diesem Zwecke werden numerische Berechnun-
gen fiir ein Streifenfundament im Sand ausgefiihrt und mit den Ergebnissen der elastischen
Losung verglichen. Der Einfluss des Lastpfades bei Anwendung der elastischen Losung wird
diskutiert. Uber die Wahl einer Grenztiefe und die Ermittlung der elastischen Parameter
E und v wird eingegangen.

In Kapitel 6 wird die Nachrechnung eines groffimaflstablichen Fundamentversuchs im
gewachsenen Boden und eines kleinmafistéblichen 1g-Modellversuchs unter Laborbedingun-
gen vorgestellt. Die Ermittlung der Parameter erfolgt fiir den Feldversuch auf Basis der
Spitzenwiderstande aus Drucksondierungen. Die Parameter des Modellversuchs werden auf
Grundlage von vorliegenden Laboruntersuchungen ermittelt.

In Kapitel 7 werden die Schlussfolgerungen zusammengefasst und Vorschlége fiir zukiinf-
tige Forschungsmoglichkeiten gegeben.

Anhang A beinhaltet die Beschreibung der in dieser Arbeit verwendeteten Bodenmo-
delle. Das sind das Mohr-Coulomb Modell, das Hardening-Soil Modell bzw. das HS-Small
Modell als dessen Erweiterung und das hypoplastische Modell mit intergranularer Dehnung.

’Die Grenztiefe wird in der Neufassung der DIN 4019 Setzungseinflusstiefe heifien.







Kapitel 2

Finite-Elemente-Analyse im Vergleich mit
der klassischen Setzungsberechnung

2.1 Einleitung

Im Rahmen dieser Studie wird der Begriff der klassischen Setzungsberechnung fiir jene
zwei Berechnungsmethoden verwendet, die Einzug in die DIN 4019-1 [33] gefunden haben.
Das sind die ,direkte Setzungsermittlung® und die ,indirekte Setzungsermittlung®. Beide
Methoden haben die lineare Elastizitédtstheorie als Grundlage und sind auch im Eurocode 7
[37] als anerkannte Verfahren mit aufgenommen. Die zwei Verfahren werden im ersten
Abschnitt dieses Kapitels beschrieben.

Jedoch stehen heutzutage numerische Methoden zur Verfiigung, und die Frage kommt auf,
inwieweit solche Ergebnisse mit den klassischen Methoden iibereinstimmen. Zur Beantwor-
tung dieser Frage werden numerische Analysen fiir ein Streifen- und ein Kreisfundament
sowohl im Sand als auch im Ton durchgefiihrt. Die numerischen Berechnungen werden
mit zwei komplett unterschiedlichen konstitutiven Bodenmodellen durchgefiihrt, ndmlich
mit dem an der Universitiat Stuttgart entwickelten elastoplastischen Hardening-Soil Modell
und dem an der Universitdt Karlsruhe entwickelten hypoplastischen Modell. Beide Modelle
sind mittlerweile um den Effekt der sehr hohen Steifigkeiten bei den kleinen Dehnungen
(,,Small-Strain-Stiffness“) erweitert worden. Die néhere Beschreibung der verwendeten Bo-
denmodelle erfolgt im Anhang A dieser Arbeit.

Fiir die Analysen werden Daten von Hostun-Sand und von einem nahezu normalkonsoli-
dierten weichen Ton verwendet, da fiir diese Béden hochwertige Daten aus Laborversuchen
vorliegen. In Kapitel 2.3 wird der Vergleich zwischen den Berechnungsergebnissen der
Finite-Elemente-Methode und der klassischen Setzungsermittlung im Sand gezogen. An-
schlieBend erfolgt der Vergleich fiir den Ton. In Kapitel 2.5 wird die Grenztiefe bei der
Setzungsermittlung diskutiert.

2.2 Klassische Setzungsberechnung

2.2.1 Verwendete klassische Bemessungsverfahren

Indirekte Setzungsermittlung: Bei der indirekten Setzungsermittlung, die in der DIN
4019-1 [33] auch als ,,Setzungsermittlung mit Hilfe der vertikalen Spannungen im Boden* be-
zeichnet wird, werden die Setzungen unter unmittelbarer Verwendung der Spannungs-
Dehnungs-Beziehung aus dem Odometerversuch ermittelt. Es wird also von einer reinen
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Abbildung 2.1: Initial- und Zusatzspannungen (links); Ermittlung der Dehnung aus dem
Odometerversuch (rechts)

eindimensionalen Kompressionssetzung ausgegangen. Die setzungserzeugende Belastung
Aq ergibt sich aus der mittleren Sohlpressung q, die um die seitliche Auflast gy verringert
wird. Die Zusatzspannungen Ao, infolge Aq ergeben sich mit Gleichung 2.1:

Ao, = 1 -Aq (2.1)

Die zugehorigen Einflussfaktoren I konnen aus Tabellen z.B. von Steinbrenner [121] fiir
den Eckpunkt einer Rechtecklast oder von Kany [59] fiir den Kennzeichnenden Punkt einer
Rechtecklastfliche - wie im Rahmen dieser Arbeit (Abbildung 2.1 links) - bestimmt wer-
den. Es muss betont werden, dass die Werte fiir die Einflussfaktoren dabei aufgrund des
linear-elastischen und homogen-isotropen Halbraums bestimmt wurden. Die Verwendung
ist strenggenommen unbegriindet, denn die Voraussetzung eines linear-elastischen Verhal-
tens trifft fiir den Boden nicht zu.

Die setzungsrelevante Schicht wird durch die Grenztiefe festgelegt. Wenn keine natiirliche
Grenzschicht vorhanden ist, liegt diese laut DIN 4019-1 dort, wo folgende Bedingung erfiillt
ist:

Ao, = 0,2-0., (2.2)

wobei o’ die vorhandene effektive Vertikalspannung ist. Die Forménderungen unterhalb
dieser Tiefe werden als vernachléssigbar klein angenommen.

Die fiir die Setzung zu beriicksichtigende Schicht wird dann in n Teilschichten unterteilt.
Fiir die Setzung einer Teilschicht ist der Spannungszuwachs Ao, mafligebend, der sich aus
der Differenz zwischen der vertikalen Initialspannung o’ in der Mitte der Teilschicht, z.B.
vor Baubeginn, und der vertikalen Spannung o/, z.B. nach Abschluss einer Baumafinah-
me, ergibt. Abbildung 2.1 rechts zeigt die Ermittlung der Dehnung Ae, der Teilschicht
aus dem Odometerversuch mit Hilfe der vertikalen Spannungen o’, und ¢’ ,. Uber diesen
Spannungsbereich ldsst sich auch der Steifemodul Eg mit der Beziehung Es = Ao, /Ae,
als Sekantenmodul ermitteln. Das Produkt aus Dehnung Ae, und Hoéhe der Teilschicht Ah
ergibt die Setzung der Teilschicht. Durch das Aufsummieren aller Setzungen der Teilschich-
ten bis zur Grenztiefe erhédlt man die rechnerische Gesamtsetzung.
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Abbildung 2.2: Repriisentativer Punkt (links); Ermittlung des Steifemoduls aus Odometer-
versuch (rechts)

Direkte Setzungsermittlung: Die direkte Setzungsermittlung basiert auf der Berech-
nung der Setzungen mit folgender Gleichung;:
1—v? (1 -2v)(1+v)

S = g “Aq-b-f und E =

T - Eg (2.3)
wobei E der Elastizitdtsmodul, v die Querdehnzahl, Aq die setzungserzeugende Last, b die
Breite des Fundaments und f der Einflussfaktor ist. Die zugehorigen f-Werte kénnen u.a.
aus Giroud [42] entnommen werden. Der in der Berechnung gewihlte E-Modul sollte dabei
das nichtlineare Verhalten des Bodens und die Spannungsabhéngigkeit des Steifemoduls
beriicksichtigen. In dieser Studie wird der E-Modul aus dem Odometerversuch fiir das in
einem reprasentativen Punkt vorliegende Spannungsintervall gewonnen (siehe Abbildung
2.2). Der Steifemodul wird iiber die Querdehnzahl v in den E-Modul umgerechnet. Fiir
einen normalkonsolidierten Boden gilt v =~ 0, 3. Die setzungsrelevante Schichtdicke h wird
iiber die kiinstliche Grenztiefe festgelegt, sofern keine natiirliche Grenztiefe vorliegt.

Die DIN 4019-1 [33] verwendet eine etwas andere Schreibweise von Gleichung 2.3 und
andere Tabellenwerte fiir den Einflussfaktor f. Die wohl am haufigsten verwendeten Tabel-
lenwerte fiir f gehen auf Kany [59] zuriick. Kany [59] unterstellt dabei eine Querdehnzahl
v =0 bzw. die daraus resultierende Beziehung F = FJg.

Es ist allgemein bekannt, dass sich Boden nicht linear-elastisch verhalten. Die lineare Elas-
tizitatstheorie wird dennoch herangezogen, um Verformungen im Baugrund zu berechnen;
bei der indirekten Methode iiber die Spannungen und bei der direkten Methode iiber die
Setzungsformel mit zugehorigen Einflussfaktoren. Bei den hier verwendeten klassischen
Verfahren wird das nichtlineare Bodenverhalten {iber den mafigeblichen Spannungsbereich
linearisiert. Das bedeutet, dass die verwendeten elastischen Moduln E bzw. FEg keine
Bodenkonstanten sind, sondern dass sich die Moduln z.B. fiir eine Flachgriindung eines un-
terkellerten Hochbaus von denen eines nicht unterkellerten Flachbaus unterscheiden kénnen,
da die Anfangsspannungszustdnde und die Belastung aus dem Bauwerk unterschiedlich sind.
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Abbildung 2.3: Kompressionssetzung (links); Verdrangungssetzung (rechts)

2.2.2 Kritische Beurteilung der klassischen Methoden

Die Endsetzung eines Gebéaudes setzt sich aus folgenden Setzungskomponenten zusammen:

e Sofortsetzung: Unter Sofortsetzung versteht man die unverziigliche Setzung wéahrend
der Belastung des Baugrunds. In nichtbindigen Boden sind fast alle Setzungen So-
fortsetzungen. In geséttigten bindigen Boden resultiert sie aus einer volumentreuen
Verformung des Bodens, wobei kein Auspressen des Porenwassers stattfindet.

e Konsolidationssetzung: Diese Art von Setzung tritt bei Auspressen des Porenwassers
ein und ist deswegen zeitabhéngig. Die Summe von Sofortsetzung und Konsolidati-
onssetzung wird haufig als Primérsetzung bezeichnet.

e Kriechsetzung: Kriechsetzungen sind Zeitsetzungen unter unveréanderlichen effektiven
Spannungen. Sie werden auch als Sekundérsetzungen bezeichnet. Es ist hervorzuhe-
ben, dass in kriechempfindlichen Béden die Konsolidationssetzung und die Kriech-
setzung gleichzeitig beginnen. Sie sind bei der Beobachtung nicht voneinander zu
trennen (z.B. EVB [38]).

Die indirekte Setzungsmethode beruht auf der Anndherung, dass sich der Boden nur in ein-
dimensionaler Richtung zusammendriickt. Wie die DIN 4019-1 [33] richtig erwéhnt, treten
eindimensionale Verhéltnisse nur unter im Vergleich zur setzungsrelevanten Schichtdicke
weit ausgedehnten Belastungsflichen auf, und dies impliziert einen beschrinkten Anwen-
dungsbereich des genannten Berechnungsverfahrens. Die direkte Methode, wie sie im Rah-
men dieser Studie verwendet wird, bezieht die Querdehnung des Bodens mit ein. Abbildung
2.3 verdeutlicht den Unterschied zwischen Kompressions- und Verdrangungsetzung.

Nach DIN 4019-1 [33] ist die zuverléssigste Art der Setzungsberechnung durch die Auswer-
tung von Setzungsbeobachtungen moglich. Durch Riickrechnung mit Gleichung 2.3 kann
der rechnerische E-Modul berechnet werden. Dieser kann dann wieder fiir vergleichba-
re Bauwerke bei iibereinstimmenden Last- und Baugrundverhéltnissen verwendet werden.
Dieser riickgerechnete E-Modul beinhaltet alle Einfliisse aus den Bodeneigenschaften, der
Schichtung, der Vorbelastungsgeschichte und den Spannungsabhéngigkeiten.

Eine andere Moglichkeit der Parameterbestimmung erfolgt im Labor z.B. mit Hilfe des Odo-
meterversuchs. Dieses Verfahren ist nach DIN 4019-1 [33] allerdings fiir nichtbindige Boden
wegen der unvermeidlichen Stérung bei Entnahme und Einbau der Proben wenig geeignet.
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Durch zahlreiche Auswertungen von Setzungsmessungen ist belegt, dass die tatséchlichen
Setzungen im allgemeinen kleiner ausfallen als die mit der indirekten Setzungsmethode be-
rechneten Setzungen®. Daher hat die DIN 4019-1 [33] Korrekturfaktoren x eingefiihrt. Eine
verbesserte Setzungsprognose ergibt sich dann mit Hilfe folgender Gleichung:

S =K " Sped (2.4)

Darin ist s,.q die eindimensionale Setzung, die sich mit Hilfe der indirekten Setzungsme-
thode unter Verwendung des Odometerversuchs ergibt. Fiir Sand und Schluff betréigt der
Korrekturfaktor x = 2/3; fiir einen einfach und leicht {iberverdichteten Ton betrégt x = 1
und fiir einen stark {iberverdichteten Ton liegt x zwischen 0,5 und 1. Die genannten Kor-
rekturfaktoren  sind aus den Veroffentlichungen von Leussink [66] und Janbu u.a. [56]
gewonnene Mittelwerte. Das Beiblatt 1 zu DIN 4019-1 [11] weist darauthin, dass bei ein-
fach verdichteten Tonen und Lehmen sowie gestorten Boden die tatséchliche Setzung sogar
groffer ausfallen kann als die berechnete, wenn diese Bodenarten zu gréfleren Sofortsetzun-
gen neigen, die im Odometerversuch nicht erfassbar sind.

Neuere wissenschaftliche Untersuchungen liefert Soumaya [119] an normalkonsolidierten
weichen bindigen Boden. In dessen Dissertation hat er das Setzungsverhalten an 9 aus-
gefithrten Projekten auf See- und Beckenton im siiddeutschen Raum statistisch, experi-
mentell und analytisch untersucht. Davon ausgehend konnte ein mittlerer Korrekturbeiwert
von k = 0,7 fiir Steifemoduln abgeleitet werden, die aus Standardkompressionsversuchen
(Probengrofie: d = 7,14 und h = 1,4 cm) bestimmt werden. In der Setzungsberechnung
wurden dabei auch die Anteile aus der Wiederbelastung beriicksichtigt, die 10 bis 67 % (im
Mittel 24%) der Setzungen aus der Erstbelastung betrugen.

Skempton und Bjerrum [114] haben nach Auswertung von Setzungsmessungen festgestellt,
dass die berechnete Setzung s,.q auf Basis des Odometerversuchs (= indirekte Setzungs-
methode) dazu neigt, die tatsdchliche Endsetzung bei normalkonsolidierten Tonen zu un-
terschétzen, hingegen bei iiberkonsolidierten Tonen eher zu iiberschitzen. Skempton und
Bjerrum [114] beriicksichtigten deshalb die Sofortsetzung sq bei der Ermittlung der End-
setzung mit folgender Gleichung 2.5:

S = So+ [ Soed (2.5)

Darin berticksichtigt der Faktor p wiederum die Diskrepanz zwischen der tatséchlichen
Konsolidationssetzung und der berechneten Konsolidationssetzung s,.q basierend auf dem
Odometerversuch. Diese Methode ist weit verbreitet, z.B. in Tomlinson [126], und die
Werte fiir p sind in Tabelle 2.1 gegeben. Die Sofortsetzung sy kann in Anlehnung an
Tomlinson [126] mit Gleichung 2.3 unter Verwendung des undrénierten E-Moduls F,, und
der undrénierten Poisson-Zahl v, ermittelt werden. Bei Vollsdttigung des Bodens betréagt
v, = 0,5. Die Schwierigkeit besteht wiederum bei der Bestimmung von E,. Vorzugs-
weise kann deshalb die Sofortsetzung mit etablierten Beziehungen bestimmt werden, die

INach EVB [38] kénnen Setzungsberechnungen mit Hilfe von Steifemoduln Eg ,wegen der Ungenau-
igkeit, die durch die Entnahme, den Transport und die Lagerung der Proben sowie die Versuchs-
durchfithrung besonders bei iiberkonsolidierten Boden bedingt ist, bis zu 50% iiber den spiter gemes-
senen Betrigen,, liegen.
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Tabelle 2.1: Korrekturbeiwerte fiir die Konsolidationssetzung nach Skempton und Bjerrum

[114]
Bodenart 1
sehr strukturempfindlicher Ton 1,0 bis 1,2
normalkonsolidierter Ton 0,7 bis 1,0
iiberkonsolidierter Ton 0,5 bis 0,7
stark iiberkonsolidierter Ton 0,2 bis 0,5

auf Burland u.a. [21] zuriickgehen: sy < 0,1 bis 0,15 der Gesamtsetung s fiir weiche nor-
malkonsolidierte Tone; sy = 1/3 bis 2/3 der Gesamtsetzung fiir steife iiberkonsolidierte
Tone.

Die Giite von herkémmlichen Setzungsberechnungen wurde anhand einer Fallstudie von
Moore und Spencer [79] untersucht. Diese Fallstudie umfasst ein zweistockiges Haus auf
weichem bis breiigem Ton-/Schluffboden, teilweise mit organischen Bestandteilen. Hier
zeigte sich, dass die Endsetzung unter Anwendung der Methode von Skempton und Bjerrum
um ca. 30% unterschétzt wurde. Einen Grund sieht Poulos [94] u.a. in der Vernachléssigung
der Plastizierung des Bodens. Nach Poulos liegt der Einfluss der Plastizierung hauptséichlich
bei den Sofortsetzungen. Korrekturfaktoren zur Beriicksichtigung der Plastizierung wurden
von D‘Appolonia u.a. [27] hergeleitet.

Schlussendlich bleibt in Anlehnung an Burland u.a. [21] festzustellen, dass die Fehler
der Setzungsberechnung mit den klassischen Methoden klein sind im Vergleich zu den Feh-
lern, die im Zuge der Probeentnahme und der Durchfiihrung des Laborversuchs entstehen
konnen. Es ist deshalb wichtig zu erkennen, dass ,,letztendlich der Erfolg einer Setzungsbe-
rechnung ebenso sehr (wenn nicht mehr) von der sachgerechten Modellbildung und Bestim-
mung der Parameter wie auch von der verwendeten Berechnungsmethode abhéngt,, (Poulos
[94]).

Wie schon festgestellt wurde, eignen sich Odometerversuche nicht zur Setzungsprognose in
Sanden und Kiesen. In der internationalen Literatur, z.B. Poulos [94], Tomlinson [126] und
Lancellotta [64], wird wohl aus diesem Grunde zwischen Setzungsermittlung im Ton unter
Verwendung des Odometerversuchs und der Setzungsermittlung im Sand und Kies unter
Verwendung von Feldversuchen unterschieden.

Fiir Sande und Kiese wurde eine Vielzahl von semi-empirischen Methoden entwickelt,
die sich auf die Auswertung von Ramm- oder Drucksondierungen (CPT), Dilatometer-
(DMT) oder Pressuremeter-Versuchen stiitzen. In der internationalen Ingenieurpraxis, z.B.
Kulhawy und Mayne [63], Lunne u.a. [69], sind diese Methoden weit verbreitet. Jedoch
haben diese Methoden in Deutschland nicht Einzug in die Normen, z.B. DIN 4019-1 [33],
und in die Fachliteratur, z.B. Grundbautaschenbuch [116], gefunden.

In der Vergangenheit gab es mehrere Studien zur Untersuchung der Zuverléssigkeit solcher
Methoden. Die Studie von Jeyapalan und Boehm [94] umfasst die statistische Auswertung
von 71 betrachteten Féllen auf Sand und die Bewertung von 9 Methoden zur Setzungser-
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mittlung. Die Methode von Schultze und Sherif [110], basierend auf SPT-Aufschliissen und
die Methode von Schmertmann [58], aufgrund von CPT-Aufschliissen, zeigten sich als die
zuverlassigsten Methoden.

Eine andere Studie von Tan und Duncan [123] beinhaltet die Untersuchung von 76 Fillen
auf Sand mit 12 unterschiedlichen Methoden. Die Genauigkeit der Methoden, basierend auf
SPT Aufschliissen, streute von ca. 100 % (Berechnung stimmt mit Messung iiberein) fiir die
Methoden nach Alpan [1] und Schultze und Sherif [110] bis 320 % (Berechnung iiberschétzt
die Messung deutlich) fiir die empirische Methode nach Terzaghi und Peck [125].

Im Rahmen eines Prognosewettbewerbes von Fundamenten auf Sand - ausgefiihrt durch
die Texas A&M University (Briaud und Gibbons [16]) - hat eine Vielzahl von Auto-
ren eine Vorhersage der Setzungen mit einer Vielzahl von unterschiedlichen Methoden
durchgefithrt. Die besten Methoden waren jene von Schmertmann [108] auf Basis von
Dilatometer-Versuchen und Peck and Bazaraa [91] auf Grundlage von SPT-Versuchen, wo-
bei diese beiden Methoden die Setzungen unterschétzten. Die besten konservativen Metho-
den waren jene von Briaud [15] auf Basis von Pressuremeter-Versuchen und von Burland
und Burbidge [22]. Nihere Informationen zur Bewertung der klassischen Methoden zur
Setzungsermittlung auf Sand sind in Poulos [94] gegeben.

2.3 FE versus klassische Setzungsermittlung im Sand

Im Folgenden erfolgt der Vergleich der Setzungen, die mit den vorher beschriebenen klas-
sischen Methoden ermittelt werden, mit den Setzungen, die sich aus Finite Elemente Be-
rechnungen unter Anwendung von zwei hochwertigen Bodenmodellen mit komplett unter-
schiedlicher mathematischer Formulierung ergeben.

Fiir die Studie wird ein starres Streifenfundament mit einer Breite von 1 m bzw. ein
Kreisfundament mit einem Durchmesser von 1 m betrachtet. Die Belastung ist vertikal und
mittig. Die starren Fundamente binden 1 m in einen homogenen Sandboden mit theoretisch
unendlicher Schichtméchtigkeit ein (siche auch Abbildung 2.8).

Der verwendete Sandboden liegt in lockerer und dichter Lagerung vor. Die Materialdaten
fiir die numerischen Berechnungen werden durch Kalibrierung an vorliegenden Odometer-
und Triaxialversuchen gewonnen. Im ersten Teil dieses Abschnitts werden die Materialdaten
des verwendeten Sandes beschrieben. Im zweiten Teil werden die Ergebnisse der klassischen
Methoden diskutiert und im dritten Teil erfolgt der Vergleich der klassischen Methoden mit
den numerischen Methoden.

2.3.1 Parameter des Hostun-Sandes

Fiir die Berechnungen im Sand werden die Materialdaten des Hostun-RF-Sandes verwendet,
da die Datenbasis dieses Sandes ausgesprochen umfangreich und von Biarez und Hicher [13]
und Desrues u.a. [28] gut dokumentiert ist. Der Hostun-RF-Sand ist ein enggestufter Fein-
sand (Abbildung 2.4), der fiir die kommerzielle Nutzung einer vordefinierten Siebung unter-
zogen wurde und an verschiedensten Forschungsinstitutionen fiir wissenschaftliche Zwecke
verwendet wird. Nach der chemischen Analyse ist der Hostun-Sand ein nahezu reiner Quarz-
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Tabelle 2.2: Kennwerte von Hostun-RF-Sand

Bodenphysikalische Kennwerte

Korndichte og [g/cm”?] 2,65
Mittlerer Korndurchmesser ds [mm] 0,35
Ungleichformigkeitsgrad U = dgo/d1o  [—] 1,70
Minimale Porenzahl e,,;, [—] 0,63
Maximale Porenzahl e, [—] 1,00
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Abbildung 2.4: Sieblinie von Hostun-RF-Sand

sand. Seine Kormform kann als eckig eingestuft werden. Tabelle 2.2 gibt einen Uberblick
iiber die wichtigsten bodenphysikalischen Kennwerte.

Die Bestimmung der Parameter fiir das HS-Small Modell und das hypoplastische Modell
mit intergranularer Dehnung erfolgt durch Kalibrierung an den vorliegenden Laborversu-
chen von Biarez und Hicher [13] und Desrues u.a. [28]. Aus den Versuchen von Desrues
u.a. [28] resultiert ein sogenannter ,lockerer Hostun-Sand mit einer Anfangsporenzahl e
zwischen 0,85 - 0,92 und einer mittleren Lagerungsdichte D = 0,27 und ein ,,dichter* Hostun-
Sand mit einer Anfangsporenzahl e zwischen 0,63 - 0,68 und D = 0,97.

Die Parameter des HS-Modells wurden von Marcher u.a. [71] entnommen. Lediglich
die Parameter ¢’ und v des dichten Sandes wurden etwas abgeéindert, um eine bessere
Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen zu erzielen. Die Ermittlung der Paramter
Ey und 7 fiir die ,,Small-Strain-Stiffness” Erweiterung erfolgt auf Grundlage der Versuche
von Biarez und Hicher [13]. Die ausfiihrliche Herleitung ist in der Arbeit von Baun [10]
beschrieben. Der vollstdndige Parametersatz des HS-Small Modells ist in Tabelle 2.3 fiir
eine Referenzspannung p"¢/ = 100 kN/ m” gegeben. Es wird ersichtlich, dass das HS-Small
Modell zwei unterschiedliche Datensétze benotigt, um die Eigenschaften des lockeren und
des dichten Sandes zu beschreiben.

Herle [50] stellt hypoplastische Parameter fiir den Hostun-Sand zur Verfiigung. Da die
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2.3 FE versus klassische Setzungsermittlung im Sand

Tabelle 2.3: Parameter des Hostun-Sandes fiir das HS-Small Modell

Parameter des HS-Modells  locker dicht
¢ | 34 42

d (kN /m?] 0,0 0,0

Y [°] 0,0 16,0
EFY [MN/m’] 16,0 30,0
EX [MN/m? 12,0 30,0
Eref [MN/m? 60,0 90,0
m -] 0,75 0,55
Var =] 0,25 0,25

Parameter fiir die Small-Strain-Stiffness

El [MN/m? 170,0 270,0
Yo,7 [—] 2- 10_4 2. 10_4

Tabelle 2.4: Parameter des Hostun-Sandes fiir das hypoplastische Modell mit intergranula-
rer Dehnung

Parameter des hypoplastischen Basismodells

pc  [°] 32
hs  [MN/m’] 3800
e [—] 0,91
eqwn  [—] 0,61
€0 [—] 1,09
n [—] 0,029
o [—] 0,134
I} [—] 1,35
Parameter der intergranularen Dehnung
R[] 6-107°
mp [—] 5
mr [—] 2

ﬂr [_] 0’5
x [ 2

13



Kapitel 2 Finite-Elemente-Analyse im Vergleich mit der klassischen Setzungsberechnung

Spannung 6, [kN/m’] Spannung 6, [kN/m’]
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Abbildung 2.5: Odometerversuch: Vergleich der experimentellen und der numerischen Er-
gebnisse
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Abbildung 2.6: Drénierter Triaxialversuch: Vergleich der experimentellen und der numeri-
schen Ergebnisse
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Abbildung 2.7: Verlauf der Steifigkeit im Bereich der kleinen Dehnungen
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2.3 FE versus klassische Setzungsermittlung im Sand

Spannung [kN/m’]
100 200 300 400 500

[] 0
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Abbildung 2.8: Geometrie des Streifenfundaments und Bodenparameter fiir die klassische
Setzungsberechnung (links); Odometerkurven des dichten und des lockeren
Sandes (rechts)

zur Kalibrierung verwendeten Laborversuche z.T. zu einem spéteren Zeitpunkt durchgefiihrt
worden sind, werden einige Parameter abgeéndert, um eine bessere Ubereinstimmung mit
den Versuchsergebnissen zu erzielen. Der kritische Reibungswinkel ¢. stammt aus Marcher
u.a. [71]. Die Exponenten o und § werden aus Maier [70] entnommen. Die Granulathérte
hg und der Kompressionsexponent n werden anhand der vorliegenden Versuchsergebnisse
(Desrues u.a. [28]) ermittelt. Eine ausfiihrliche Beschreibung hierzu ist der Arbeit von
Baun [10] zu entnehmen.

Fiir die intergranulare Dehnung liegt durch Niemunis und Herle [87] ein hiufig verwen-
deter Parametersatz vor. Zur Kalibrierung an den Versuchsergebnissen werden lediglich die
Parameter R und x abgeéndert. Tabelle 2.4 beinhaltet den vollstindigen Parametersatz
des hypoplastischen Modells inklusive der intergranularen Dehnung. Dabei wird deutlich,
dass das hypoplastische Modell im Unterschied zum HS-Small Modell nur einen Datensatz
erfordert. Von besonderer Bedeutung ist aber die Modellierung des Ausgangszustandes.
Hierzu muss die Anfangsporenzahl ey vorgegeben werden. Die Anfangsporenzahl betrigt
fiir den dichten Sand eq = 0,655 und fiir den lockeren Sand eq = 0,885. Beide Werte stellen
dabei den Mittelwert aus den Laborversuchen dar.

Die Abbildungen 2.5, 2.6 und 2.7 zeigen die Ergebnisse der durchgefiithrten Laborver-
suche und der numerischen Nachrechnungen. Aus den Abbildungen wird die sehr gute
Ubereinstimmung zwischen den numerischen Berechnungen und den Laborversuchen deut-
lich. Lediglich das hypoplastische Modell weist im Triaxialversuch des lockeren Sandes ein
zu steifes Verhalten gegeniiber dem Versuch und dem HS-Small Modell auf.

2.3.2 Ergebnisse der klassischen Methoden

Zum besseren Verstehen der Ergebnisse der Setzungsberechnung mit den klassischen Me-
thoden werden hier die Randbedingungen eingehender erkldrt. Dariiber hinaus wird die
Vorgehensweise bei der Bestimmung der relevanten Moduln F und Fg beschrieben. Im
Rahmen dieser Arbeit wird nur auf das Streifenfundament eingegangen. Wie aus Abbil-
dung 2.8 hervorgeht, wird der Sandboden in lockerer und dichter Lagerung in Betracht
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Kapitel 2 Finite-Elemente-Analyse im Vergleich mit der klassischen Setzungsberechnung

Spannung [kN/m’]  Steifemodul [MN/m’] Spannung [kN/m’] Steifemodul [MN/m’]
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Abbildung 2.9: Verlauf der Spannungen und des Steifemoduls Eg iiber die Tiefe fiir den
lockeren (links) und des dichten Sand (rechts)
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Abbildung 2.10: Last-Setzungskurven mit den klassischen Methoden

gezogen. Es wird angenommen, dass kein Grundwasser ansteht und dass der Boden nor-
malkonsolidiert ist, d.h. der Boden war zu keiner Zeit einer Vorbelastung ausgesetzt. Fiir
den Sandboden liegen die Odometerkurven in Abbildung 2.8 vor. In Anlehnung an den
empirischen Ansatz nach Ohde [89] lisst sich die Odometerkurve durch den spannungs-
abhéngigen Tangentensteifemodul Eg mit Gleichung 2.6 beschreiben:

/
9=

Es = Ey! (pm f) mit  p" =100 kN/m” (2.6)

Hierbei bezeichnet Egef den Referenzsteifemodul bei einer Referenzspannung p™®/, o/ die
effektive vertikale Spannung und m den Steifigkeitsexponenten. Die Spannungsabhéngigkeit
in Gleichung 2.6 ist ebenfalls im HS-Modell implementiert. In Abbildung 2.8 links sind die
Werte fiir die normalisierte Steifigkeit Egef und den Exponenten m gegeben.

Fiir den lockeren und den dichten Sand wird je eine Belastungssituation mit Aq =
100 kN/ m® bzw. Ag = 415 kN / m? aber mit gleichem Mobilisierungsverhiltnis q/qs néher
betrachtet. Dabei ist Ag die setzungsrelevante Belastung, ¢ ist die mittlere Sohlpressung
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2.3 FE versus klassische Setzungsermittlung im Sand

und ¢y die Bruchspannung nach DIN 4017 [32]. Abbildung 2.9 zeigt den Verlauf der Initial-
und Endspannungen iiber die Tiefe und die aus diesen beiden Spannungen ermittelten Stei-
femoduln.

Bei der indirekten Setzungsermittlung wird die Gesamtsetzung durch Integration der
Dehungen iiber die setzungsrelevante Tiefe bestimmt. Die Dehnungen ergeben sich dabei
aus der gegebenen Odometerkurve. Der Verlauf der Dehnungen iiber die Tiefe ist in Vermeer
u.a. [132] gegeben. Da der Steifemodul Eg iiber die Tiefe bekanntlich nicht konstant ist
(Abbildung 2.9), wird bei der direkten Methode die Spannungsabhéngigkeit durch die Wahl
eines repréasentativen Steifemoduls beriicksichtigt. Aus diesem Steifemodul wird dann der
reprasentative E-Modul iiber die Querdehnzahl v = 0,3 berechnet. Mit Gleichung 2.3
werden anschlieflend die Setzungen berechnet.

Im Rahmen dieser Studie wird der représentative Steifemodul in einer Tiefe von 1 m
unter Fundamentunterkante gewéhlt. Diese Vorgehensweise scheint aus wissenschaftlichen
Gesichtspunkten ungenau, aber aus praktischen Gesichtspunkten ist diese Annahme wie-
derum gerechtfertigt. Denn tiefer liegende repriasentative Punkte ergeben z.T. hohere Stei-
femoduln (siche Abbildung 2.9), wéhrend der Grofiteil der Dehnungen bzw. der Setzungen
aber unmittelbar unter dem Fundament auftreten 2.

Abbildung 2.10 enthélt die Last-Setzungskurven des Streifenfundaments mit den beiden
klassischen Methoden. Mit den gewéahlten Belastungen Agq liegen wir weit bzw. beim dich-
ten Sand sehr weit weg von der Bruchspannung. Die Bruchspannung wird nach DIN 4017
32] (siche Kapitel 3.2.1) berechnet und betrigt beim dichten Sand ¢y = 2743 kN/m” und
beim lockeren Sand ¢y = 729 kN/ m”. Alle Last-Setzungskurven in Abbildung 2.10 zeigen,
dass die Setzung bei zunehmender Belastung unterproportional ansteigt. Dies entspricht
auch dem Verhalten des Bodens im Odometerversuch (Abbildung 2.8). Hier kommt noch
hinzu, dass mit steigender Belastung auch die setzungsrelevante Schichtdicke zunimmt. Der
unterlineare Kurvenverlauf ist deshalb nicht so ausgepréigt wie im Odometerversuch.

Aus den Last-Setzungskurven wird ebenfalls ersichtlich, dass die direkte Methode ca.
20 bis 25 % groflere Setzungen liefert als die indirekte Methode. Dies liegt daran, dass
die indirekte Methode bekanntlich nur eindimensionale Setzungen ermittelt, hingegen die

2Die eindimensionale Setzung 148t sich auch mit Gleichung 2.3 fiir eine Querdehnzahl v = 0 ermitteln.
Wird die Setzung s;ngir., die sich aus der indirekten Methode ergibt, in Gleichung 2.3 mit v = 0
eingesetzt, kann der reprisentative Steifemodul E™ wie folgt bestimmt werden:

rep
Eg" =

“Ag-b-f (2.7)
Sindir.

Unter der Annahme, dass die Querdehnzahl v vernachléssigbaren Einfluss auf den Faktor f hat - dies gilt

niherungsweise fiir quadratische Grundrissfliichen und sehr dicke kompressible Schichten (siehe Giroud

[42]) -, kann mit Gleichung 2.3, v = 0,3 und den aus Eg™ berechneten E-Modul E die direkte Setzung

Sqir. bestimmt werden. Da sich E, Ag, b und f rauskiirzen, vereinfacht sich Gleichung 2.3 zu:

1—-v)?
Sdir. = % “Sindir.  ——  Sdir. = 1,23 Sindir. (2.8)
Die direkte Setzung liegt 23% iiber der indirekten Setzung. Aus den Last-Setzungskurven (Abbildung
2.10) ergibt sich ein Unterschied von ca. 20 bis 25 %. Die Wahl des repriisentativen Punktes in einer
Tiefe von 1 m unter dem Fundament ist deshalb gerechtfertigt.
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Kapitel 2 Finite-Elemente-Analyse im Vergleich mit der klassischen Setzungsberechnung

{2

Fundament }

DV W NZ ) N

Abbildung 2.11: Verwendetes FE-Netz fiir das Streifenfundament
direkte Methode das seitliche Ausweichen des Bodens bei Belastung beriicksichtigt.

2.3.3 Numerische Simulation und Vergleich der Ergebnisse

Die numerischen Berechnungen fiir das Streifenfundament werden mit einem zwei dimen-
sionalen Netz mit ebenem Verformungszustand (Abbildung 2.11) berechnet. Die Berech-
nungen fiir das Kreisfundament werden mit einem axialsymmetrischen Netz durchgefiihrt.
Der Boden wird durch 6-knotige Dreieckselemente reprasentiert. Die Randbedingungen
sind folgende: Der obere Rand ist verschieblich, die seitlichen Rénder sind vertikal ver-
schieblich, der untere Rand ist unverschieblich. Fiir die numerische Simulierung wird ein
moglicher baupraktischer Bauablauf beriicksichtigt. Die Simulierung erfolgt in drei Berech-
nungsschritten:

e Aushub einer geboschten Baugrube bis auf UK Fundament
e Herstellung des Fundaments und seitliches Verfiillen
e Belastung des Fundaments mit der setzungserzeugenden Belastung Ag

Die Feinheit des FE-Netzes ist im Bereich des Fundaments am gréfiten und nimmt nach
auflen hin ab. Die Grofle des FE-Netzes wird so gewéhlt, dass die Auswirkung der Mo-
dellréinder vernachléssigt werden kann. Zwischen Fundament und Boden wird voller Ver-
bund angenommen. Damit liegt man bei den vertikalen Fundamentriandern auf der leicht
unsicheren Seite. Die Berechnungen werden sowohl mit dem HS-Small Modell als auch dem
hypoplastischen Stoffgesetz mit intergranularer Dehnung durchgefiihrt.

Die Abbildungen 2.12 und 2.13 zeigen die Last-Setzungskurven, die sich mit den klas-
sischen Methoden und den FE-Berechnungen sowohl fiir das Streifen- als auch Kreisfun-
dament im lockeren und im dichten Sand ergeben. Es ist ersichtlich, dass der Setzungs-
gradient bei den klassischen Methoden mit steigender Belastung abnimmt. Im Gegensatz
dazu nimmt die Setzung bei den numerischen Berechnungen {iberlinear zu. Die klassischen
Methoden ermitteln nur elastische Setzungen, wihrend die numerischen Methoden auch
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2.3 FE versus klassische Setzungsermittlung im Sand
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Abbildung 2.12: Last-Setzungskurven und Grenztiefe fiir das Streifenfundament im lockeren
(links) und im dichten Sand (rechts)
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Abbildung 2.13: Last-Setzungskurven und Grenztiefe fiir das Kreisfundament im lockeren
(links) und im dichten Sand (rechts)
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Kapitel 2 Finite-Elemente-Analyse im Vergleich mit der klassischen Setzungsberechnung

Tabelle 2.5: Grenzen der Anwendbarkeit der klassischen Methoden im Sand

Steifenfundament locker dicht
indirekte Setzungsmethode hgren: <2,00b <2,5b
direkte Setzungsmethode hgren <250 <4,5b
Kreisfundament

indirekte Setzungsmethode hgren. <1,00b <200
direkte Setzungsmethode hgren <1,5b <3,00b

das plastische Verhalten des Bodens beriicksichtigen. Mit steigender Belastung weichen die
beiden Methoden deshalb zunehmend voneinander ab.

Die Unterschiede zwischen der Numerik und den klassischen Methoden scheinen fiir den
lockeren Sand grofler. Betrachtet man die Setzungen des Streifenfundaments bei einem
Mobilisierungsverhaltnis q/qf = 19% - dies entspricht einer Belastung Ag = 500 kN/ m? fiir
den dichten Sand und Ag = 123 kN/ m? fiir den lockeren Sand -, so lisst sich feststellen,
dass das Verhiltnis der Setzungen zwischen der FEM und den klassischen Methoden in
etwa gleich grofl ist. Die zugehorigen Bruchspannungen gy kénnen den Abbildungen 2.12
und 2.13 entnommen werden.

Beim Vergleich der Last-Setzungskurven des Streifenfundaments und des Kreisfunda-
ments im lockeren Sand ist erkennbar, dass die Unterschiede zwischen der Numerik und den
klassischen Methoden beim Kreisfundament signifikanter sind. Wird das Mobilisierungs-
verhéltnis ¢/qy = 50% betrachtet - dies entspricht einer Belastung Ag = 350 kN/ m? beim
Streifenfundament und Aq = 430 kN/m2 beim Kreisfundament -, ergibt sich ein Faktor
von ca. 2 zwischen den klassischen und den numerischen Methoden beim Streifenfunda-
ment. Beim Kreisfundament liegt sogar ein Faktor von ca. 3 dazwischen. Dieser deutliche
Unterschied ergibt sich aus der dreidimensionalen Problemstellung beim Kreisfundaments
im Gegensatz zum zweidimensionalen Problem beim Streifenfundament.

In den Abbildungen 2.12 und 2.13 sind ebenfalls die spannungsabhéngigen Grenztiefen
nach DIN 4019-1 [33] eingetragen. Es wird ersichtlich, dass die klassischen Methoden mit
den numerischen Berechnungen bis zu einem bestimmten Lastniveau iibereinstimmen bzw.
dass die Anwendbarkeit der klassischen Methoden bis zu diesem Lastniveau moglich ist.
Allerdings sind diese entsprechend niedrig. So liegt das Mobilisierungsverhéltnis ¢/q; z.B.
beim Streifenfundament auf dichtem Sand bei ca. 2,5% mit der indirekten Methode bzw. ca.
6% mit der direkten Methode. Beim Kreisfundament auf dichtem Sand liegt das Lastniveau
etwas hoher mit ¢/q; ~ 3,5% mit der indirekten Methode und ¢/q; ~ 10% mit der direkten
Methode. Beim lockeren Sand liegt ¢/qs bei ca. 5% fiir die indirekte Methode und bei ca.
8% fiir die direkte Methode sowohl fiir das Kreis- als auch Streifenfundament.

Da eine Setzungsberechnung mit den klassischen Methoden keine Kenntnis des Grund-
bruchverhaltens erfordert, kann es aus praktischen Gesichtspunkten von Vorteil sein, die
Anwendbarkeit der klassischen Methoden in Abhéngigkeit von der Grenztiefe hgpe,. dar-
zustellen. Tabelle 2.5 beinhaltet die Begrenzungen der klassischen Methoden, die sich im
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2.4 FE versus klassische Setzungsermittlung im Ton

Tabelle 2.6: Parameter des NC-Kaolin fiir das HS-Small Modell

Parameter des HS-Modells NC-Kaolin

¢ [ 21,0
c’ (kN /m?] 0,0
v 0,0
EFY MN/m? 0,75
EXS [MN/m? 1,5
Erel [MN/m®] 8,0
m [—] 1,0
Var ] 0,2

Parameter fir die Small-Strain-Stiffness

E} [MN/m? 80,0
’)/0,7 [—] 2 . 1074

Rahmen dieser Studie ergeben haben.

Beim Vergleich der beiden Bodenmodelle lsst sich feststellen, dass die Setzungen vor allem
beim dichten Sand sehr gut iibereinstimmen. Beim lockeren Sand verhalt sich das hypo-
plastische Modell etwas steifer als das HS-Small Modell. Aber das steifere Verhalten des
hypoplastischen Modells wurde schon bei der Nachrechnung der drédnierten Triaxialversuche
festgestellt. Daraus kann geschlossen werden, dass Bodenmodelle trotz der unterschiedli-
chen konstitutiven Formulierung mehr oder weniger diesselben Ergebnisse liefern, sofern die
Kalibrierung der Bodenparameter auf Basis derselben Laborversuche erfolgt ist.

2.4 FE versus klassische Setzungsermittlung im Ton

2.4.1 Parameter des NC-Kaolin

Zur Setzungsanalyse des Streifen- bzw. Kreisfundaments auf weichem Ton werden die Daten
des NC-Kaolins aus Biarez und Hicher [13] und Bard [7] entnommen. Die FlieBgrenze dieses
aufbereiteten Tons liegt bei wy, = 70% und die Plastizititszahl liegt bei Ip = 30%. Die
numerischen Berechnungen werden nur mit dem HS-Small Modell durchgefiihrt, da das
fiir den Sand verwendete hypoplastische Modell nur fiir grobkornige Boden geeignet ist.
Die Kalibrierung des HS-Small Modells erfolgt an einem isotropen Kompressionsversuch
(Abbildung 2.14), an einem drénierten Triaxialversuch (Abbildung 2.15) und an einem
Triaxialversuch fiir den Bereich der kleinen Dehnungen (Abbildung 2.16). Die vollsténdigen
Parameter fiir das HS-Small Modell sind in Tabelle 2.6 gegeben.
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Abbildung 2.14: Isotroper Kompressionsversuch: Vergleich der experimentellen und der nu-
merischen Ergebnisse
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Abbildung 2.15: Drénierter Triaxialversuch: Vergleich der experimentellen und der nume-
rischen Ergebnisse
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Abbildung 2.16: Verlauf der Steifigkeit fiir kleine Dehnungen
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Abbildung 2.17: Fundamentgeometrie (links); Odometerversuch fiir eine Tonprobe in einer
Tiefe von 2 m (rechts)
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Abbildung 2.18: Verlauf der Spannungen (links) und des Steifemoduls (rechts) iiber die
Tiefe fiir das Streifenfundament

—_

[\S]

Tiefe unter FUK [m]

2.4.2 Berechnungen mit den klassischen Methoden

Fiir die Analyse im weichen Tonboden ist der Boden nahezu normalkonsolidiert. Die Vorbe-
lastung erfolgt durch eine grofflachige Auflast von o, = 10 kN/ m? in der Geléndeoberkante.
Der Grundwasserspiegel liegt an der Fundamentunterkante (Abbildung 2.17 links), der Ton
ist bis an die Geldndeoberkante wassergeséttigt. Im Unterschied zu grobkoérnigen Boden
entstehen in feinkérnigen Boden oberhalb des Grundwasserspiegels Saugspannungen (Zug-
spannungen) infolge von Kapillarkréften. Zur Ermittlung der seitlichen Auflast gy wird die
gesittigte Wichte herangezogen, da die effektiven vertikalen Spannungen an der Funda-
mentunterkante gleich den totalen Spannungen sind.

Abbildung 2.17 rechts zeigt exemplarisch den Odometerversuch einer Bodenprobe, die
in einer Tiefe von 2 m entnommen wurde. Die maximale vertikale Vorbelastungsspannung
op in einer Tiefe von 2 m betréigt 34 kN/m”. Dieser Wert ergibt sich aus der Summe aus
aktueller Uberlagerungsspannung und o, = 10 kN/mQ. Die vorliegende Odometerkurve
zeigt deutlich das iiberkonsolidierte Verhalten des Tons bei Spannungen, die kleiner als die
Vorbelastungsspannung op sind. Fiir Spannungen o > op verhélt sich der Boden weicher,
und fiir diesen Bereich ergibt sich die Erstbelastungskurve des normalkonsolidierten Bodens.

Da fiir Tonbéden m = 1 angenommen werden kann, vereinfacht sich die Gleichung 2.6
und man erhélt eine lineare Beziehung fiir den Tangentensteifemodul:

mit  a=EY/p"  und  pr =100 kN/m” (2.9)

Es=a-0 oed

Dabei ergibt sich die Proportionalitdtskonstante o aus Division des Referenzsteifemoduls
Egef durch die Referenzspannung p"¢/.

Auch fiir den Tonboden soll eine Belastungssituation fiir das Streifenfundament néher
betrachtet werden. Abbildung 2.18 zeigt den Verlauf der Spannungen und des Steifemoduls
iiber die Tiefe fiir Ag = 30 kN/ m®. Darin wird der Einfluss der Vorbelastungsspannung
auf den Verlauf des Steifemoduls deutlich erkennbar. Im Bereich ummittelbar unter dem
Fundament liegt die Endspannung iiber der Vorbelastungsspannung und der Boden reagiert
dementsprechend weich. Der Verlauf des Steifemoduls nimmt relativ schnell zu bis zu einer
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2.4 FE versus klassische Setzungsermittlung im Ton

Zusatzlast Aq [kN/m?]
0 50 100 120 150

T T T
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50 +
60
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q,=Aq;*+q,=120+17= 137 kN/m?

Abbildung 2.19: Last-Setzungskurven mit den klassischen Methoden im Ton

Tiefe, in der die Endspannung gleich der Vorbelastungsspannung ist. Unterhalb dieser
Tiefe ist die Endspanung kleiner als die Vorbelastungsspannung. Der Boden verhalt sich
deshalb steifer. Mit der indirekten Setzungsmethode kann die Spannungsabhéngigkeit von
FEs in jedem Punkt unterhalb des Fundaments beriicksichtigt werden. Bei der direkten
Methode wird diese Spannungsabhéngigkeit durch eine geeignete Wahl des représentativen
Steifemoduls beriicksichtigt. Wie schon beim Sand wird dieser im représentativen Punkt
in einer Tiefe von 1 m unterhalb des Fundaments ermittelt.

In Abbildung 2.19 sind die Last-Setzungskurven dargestellt. Auch beim Ton liegen die
Setzungen der direkten Methode iiber jenen der indirekten Methode, die bekanntlich rei-
nes eindimensionales Verhalten voraussetzt. Im Unterschied zum Sand liegt jedoch ein
anndhernd bilinearer Verlauf vor. Der Einfluss der Vorbelastungsspannung ist deutlich er-
kennbar. Bis zu einer Belastung, die in der Nidhe der Vorbelastungsspannung liegt, verhalt
sich der Boden wesentlich steifer als nach Uberschreiten dieses Wertes. Mit zunehmender
Belastung nimmt die Setzung bis zu einer Zusatzspannung von ca. Ag = 50 kN/ m? iiber-
proportional zu. Diese Spannung ist in etwa der Wendepunkt der Kurvensteigung. Wie aus
Abbildung 2.19 hervorgeht, flachen die Kurven ab dieser Spannung leicht ab.

2.4.3 Numerische Simulation und Vergleich der Ergebnisse

Den numerischen Berechnungen im Ton liegen wie beim Sand ein zweidimensionales FE-
Netz fiir das Streifenfundament bzw. ein axialsymmetrisches Netz fiir das Kreisfundament
zugrunde. Die Abmessungen des Netzes werden aber infolge der wesentlich niedrigeren
Belastung und der daraus resultierenden geringeren Tiefenwirkung der Zusatzspannungen
kleiner gewahlt als im Sand. Fiir diese Studie ist das FE-Netz 12 m breit und 6 m hoch.
Fiir die numerische Simulierung wird wie beim Sand ein moglicher baupraktischer Baua-
blauf beriicksichtigt; zuerst erfolgt der Aushub einer gebodschten Baugrube und anschlie-
Bend wird das Fundament hergestellt. Setzungsrelevant ist die Sohlpressung abziiglich der
seitlichen Auflast wie bei der klassischen Methode. Die Saugspannungen iiber dem Grund-
wasserspiegel werden wie bei der klassischen Methode nicht beriicksichtigt, da die daraus
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Abbildung 2.20: Last-Setzungskurven und Grenztiefen im Ton fiir das Streifen- (links) und
das Kreisfundament (rechts)

resultierende Festigkeitszunahme in der FE-Berechnung nur wenig Einfluss hat. Das leicht
iiberkonsolidierte Verhalten des Tons wird durch die Vorgabe einer Vorbelastungsspannung?
von 10 kN/ m” bei der Initialisierung des Ausgangsspannungszustandes verwendet.

Abbildung 2.20 zeigt die Last-Setzungskurven der klassischen Methoden und des HS-
Small Modells. Die Kurven umfassen den gesamten Gebrauchslastbereich*, der nach glo-
balen Sicherheitskonzept mit ¢ < g;/2 definiert ist. Fiir das Streifenfundament gilt dabei
g = 137 kN/m” und fiir das Kreisfundament q; = 175 kN /m”.

Die indirekte Methode stimmt mit den numerischen Berechnungen bis zu einer Grenztiefe
von 2,5 b beim Streifenfundament und von 1,5 b beim Kreisfundament iiberein bzw. bis zu
einer Belastung von ¢ < ¢/3. Die direkte Methode passt sowohl fiir das Streifen- als auch
das Kreisfundament fiir den gesamten Gebrauchslastbereich.

Dass die Setzungen beim weichen Ton mit der indirekten Methode relativ gut prognos-
tiziert werden konnen, liegt an der hohen Kompressibilitit des weichen Tons. Wahrend im
Sandboden (mit Ausnahme des sehr lockeren Sandes) die Scherverformungen bei Belastung
dominieren, so iiberwiegen in den weichen Tonbdden die volumetrischen Verformungen in-
folge des hohen Porenanteils. Das kompressiblere Verhalten des weichen Tons im Vergleich
zum Sand ist auch am Verhiltnis der Odometersteifigkeit Eg zu den anderen Steifigkeiten
ersichtlich:

3Eine Moglichkeit zur Generierung des Ausgangsspannungszustandes von iiberkonsolidierten Béden be-
steht beim FE-Programm Praxis 2D in der Vorgabe einer Vorbelastungsspannung (Pre-Overburden
Pressure). Dies entspricht der Vorbelastung infolge einer grofifiichigen Auflast (Brinkgreve [18]).

4Die maximalen Gebrauchslasten werden im Rahmen dieser Arbeit aus darstellerischen Griinden nach
DIN 1054:1976-11 [29] mit dem globalem Sicherheitskonzept mit 1 = 2 fiir den Lastfall 1 definiert. Die
Bemessung nach DIN 1054:2005-01 [30] erfolgt mit dem Teilsicherheitskonzept. Da die stéindigen und
die verdnderlichen Einwirkungen mit unterschiedlichen Teilsicherheitsfaktoren beaufschlagt werden, ist
das Sicherheitsniveau nach DIN 1054:2005-01 nur dann mit jenem nach DIN 1054:1976-11 vergleichbar,
wenn die stindigen Lasten 50% der Gesamtlast betragen.
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2.5 Grenztiefe

Setzungsmulden

<—— dichter Sand,

Aq -~ 50 kN/im? Aq = 150 kN/m?

Abbildung 2.21: Verlauf der vertikalen Verschiebungen fiir das Streifenfundament

Ton: EZT ) EST ) B ) B o 1/ 2 /10 /100
dichter Sand: EX ) B JEE B o« 1/1/3/9

Abbildung 2.21 zeigt die normierten vertikalen Verschiebungen an der Geldndeoberkante
und in einer Tiefe von 1 m unter Fundamentunterkante. Daraus geht hervor, dass die Set-
zungen im Ton der eindimensionalen Setzung nahe kommen, wihrend die Setzungsmulden
im Sand um einiges ausgeprégter sind.

Die Ergebnisse fiir den weichen Ton stimmen sehr gut mit kleinmafstéblichen Modellversu-
chen auf normalkonsolidiertem Boden von Burland [20] iiberein. Die Abweichung der indi-
rekten Methode von den gemessenen Werten lag dort bei 10% fiir eine Belastung ¢ = ¢¢/3.
In diesen Modellversuchen wurde aulerdem beobachtet, dass die gemessenen Horizontal-
verschiebungen im Boden weniger als ein Zehntel der Vertikalverschiebungen betrugen und
dies sogar bei Bodenpressungen, die den berechneten Gruchbruchspannungen entsprachen.
Nach Burland [20] kann deshalb der Erfolg der indirekten Methode selbst bei dicken kom-
pressiblen Schichten aus normalkonsolidiertem Ton dem nahezu eindimensionalen Verhalten
zugeschrieben werden.

2.5 Grenztiefe

Die Begrenzung einer kompressiblen Schichtdicke fiir die Setzungsberechnung wird in ver-
schiedenen Léndern unterschiedlich behandelt. Laut DIN 4019-1 und Tomlinson [126] liegt
die Grenztiefe dort, wo Ao, = 0,2 - 0., gilt. Die Forménderungen unterhalb dieser Tiefe
werden als vernachlassigbar klein angenommen. In der Schweizer Ingenieurpraxis wird nach
Lang u.a. [65] empfohlen, die kiinstliche Grenztiefe dort einzufithren, wo die Zusatzspan-
nungen Ao, = 0,05 (oder 0,1) - Ag betragen.

Zur Untersuchung der Grenztiefe hat Altes [3] z.T. in der Literatur verdffentlichte Ergeb-
nisse verwendet und z.T. selbst Versuche im Labor durchgefiihrt. Nach deren Auswertung
konnte er zeigen, dass die Grenztiefe nach DIN 4019-1 [33] fiir Kreis- und Quadratfunda-
mente bis zu einer Fliche von 1 m? zu klein und dariiber hinaus zu grof angegeben wird.
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Abbildung 2.22: Verlauf der vertikalen Verschiebungen iiber die Tiefe beim Streifenfunda-
ment fiir den dichten Sand (oben), lockeren Sand (Mitte) und den Tonbo-
den (unten)
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Abbildung 2.23: Verlauf der vertikalen Verschiebungen iiber die Tiefe beim Kreisfundament
fiir den dichten Sand (oben), lockeren Sand (Mitte) und den Tonboden
(unten)
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Bei Streifenfundamenten wird sie in allen Féllen zu grof3 angegeben. Von Interesse ist des-
halb, inwieweit numerischen Berechnungen mit den normativen Regelungen der DIN 4019-1
iibereinstimmen.

Abbildungen 2.22 und 2.23 zeigen den Verlauf der vertikalen Verschiebungen iiber die
Tiefe, die sich aus den Berechnungen mit dem HS-Modell, dem HS-Small Modell und
dem hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung ergeben. Beim Streifenfunda-
ment (Abbildung 2.22) wird die Auswirkung der Small-Strain-Stiffness auf die Grofle der
Verschiebungen und auf die Kurvenform ersichtlich. Beim HS-Small Modell und beim
hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung sind die vertikalen Verschiebungen
vernachlassigbar klein ab einer bestimmten Tiefe. Diese Tiefe stimmt sehr gut mit der
Grenztiefe aus der Setzungsberechnung nach DIN 4019-1 iiberein. Die Ergebnisse beim HS-
Modell hingegen sind abhéngig von der Netzgrofle und zeigen keine Grenztiefe.

Beim Kreisfundament (Abbildung 2.23) sind die Unterschiede zwischen dem HS-Small
und dem HS-Modell bei der Gesamtsetzung des Fundaments ersichtlich. Die vertikalen
Verschiebungen werden fiir beide Bodenmodelle ab derselben Tiefe vernachléssighar klein.
Dies ist ein signifikanter Unterschied zum Streifenfundament. Der Grund hierfiir liegt in
der Gradiente der Zusatzspannungen, die beim Kreisfundament deutlich gréfler ist als beim
Streifenfundament. Bei einer kreisformigen Lastfliche sind 20% der Zusatzspannungen
unter dem Lastmittelpunkt in einer Tiefe von z = 2,5 m erreicht. Bei einer unendlich
ausgedehnten Gleichlast wird dieser Wert in einer Tiefe von z = 6,2 m erreicht. Der Effekt
der rdumlichen Spannungsausbreitung fallt beim Kreisfundament starker ins Gewicht als
die Beriicksichtigung der sehr hohen Steifigkeiten bei den kleinen Dehnungen. Wie beim
Streifenfundament wird aber auch beim Kreisfundament eine Grenztiefe deutlich, die in
guter Ubereinstimmung mit DIN 4019-1 ist.

2.6 Vergleich der beiden Stoffmodelle

Die Bestimmung der Parameter fiir das HS-Small Modell und das hypoplastische Modell
erfolgt auf Basis von hochwertigen Laborversuchen. Aus Kapitel 2.3.1 ergibt sich eine gute
Ubereinstimmung beider Stoffmodelle mit den Laborversuchen. Eine Ausnahme stellt der
Triaxialversuch des lockeren Sandes dar. Aus den Last-Setzungskurven in Kapitel 2.3.3
resultiert eine sehr gute Uberstimmung fiir den dichten Sand. Leichte Unterschiede sind
beim lockeren Sand festzustellen. Des weiteren zeigen beide Bodenmodelle anhand des
Verlaufs der Vertikalverschiebungen iiber die Tiefe in Kapitel 2.5, dass die Verschiebungen
in der gleichen Tiefe vernachléssigbar klein werden.

Da fiir den dichten Sand bisher eine sehr gute Ubereinstimmung zwischen beiden Bo-
denmodellen erzielt wurde, erfolgt der weitere Vergleich anhand des Streifendundaments
im dichten Sand. Die daraus resultierenden Schlussfolgerungen koénnen aber auch auf den
lockeren Sand iibertragen werden. Fiir alle folgenden Vergleiche betragt Ag = 150 kN/ m?.

In Abbildung 2.24 ist der Verlauf der vertikalen Verschiebungen in horizontalen Schnitten
fiir mehrere Tiefen dargestellt. Es wird ersichtlich, dass die Setzungsmulde des hypoplas-
tischen Modells in etwa dieselbe Ausdehnung aufweist wie das HS-Small Modell. Dasselbe
trifft auch fiir die anderen horizontalen Schnitte zu.
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hypoplastisch

— HS-Small Modell

Abbildung 2.24: Vertikalverschiebungen in unterschiedlichen Tiefen mit dem HS-Small Mo-
dell und dem hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung fiir das
Streifenfundament im dichten Sand
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Abbildung 2.25: Verschiebungspfeile fiir das Streifenfundament im dichten Sand
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hypoplastisch 4~ HS-Small Modell

Abbildung 2.26: Ausbreitung der Zusatzspannugen in unterschiedlichen Tiefen fiir das Strei-
fenfundament im dichten Sand bei einer Belastung Ag = 150 kN /m?
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Abbildung 2.27: Experimentell bestimmte Spannungsverteilung in der Aufstandsflache ei-
nes Sandkegels

Abbildung 2.25 zeigt die Verschiebungspfeile beider Bodenmodelle. Aus der Richtung
der Pfeile ist klar erkennbar, dass im Boden neben den Kompressionssetzungen, wie sie
ausschlieflich im Odometerversuch auftreten, auch Verdringungssetzungen auftreten. Aus
der Neigung der Verschiebungspfeile kann man schliefen, dass mit zunehmendem Abstand
von der Fundamentmittelachse die seitliche Verdrangung beim hypoplastischen Modell aus-
geprégter ist als beim HS-Small Modell. So betrdgt der Winkel des gekennzeichneten Ver-
schiebungspfeils in einem Abstand von ca. 2 m von der Mittelachse beim hypoplastischen
Modell ca. 45° zur Vertikalen, wiahrend der Winkel beim HS-Small Modell mit ca. 25°
deutlich geringer ausfallt.

Abbildung 2.26 zeigt die Ausbreitung der vertikalen Zusatzspannungen Ac, fiir mehre-
re Tiefen auf Grund der numerischen Berechnungen mit dem HS-Small Modell und dem
hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung. Die Kurven des hypoplastischen Mo-
dells zeigen die typische Glockenform, die sich auch aus der Spannungsausbreitung einer
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Abbildung 2.28: Darstellung der Hauptspannungen fiir das Streifenfundament im dichten
Sand bei einer Belastung Ag = 150 kN/m? nach dem HS-Small Modell

Lastfliche mit konstanter Belastung auf dem elastisch-isotropen Halbraum ergibt. Mit dem
HS-Small Modell ergibt sich jedoch ab einer gewissen Tiefe ein davon abweichender Verlauf.
Das Maximum der vertikalen Zusatzspannungen tritt nicht in der Achse des Streifenfunda-
ments auf, sondern es bildet sich eine Senke mit zwei Maxima beidseits der Achse. Dieses
Bild wurde auch fiir den lockeren Sand und bei Verwendung des HS-Modells festgestellt.

Das Phinomen der Senke wurde bereits 1981 von Smid und Novosad [135] experimentell in
der Aufstandsfliche eines geschiitteten Sandkegels nachgewiesen. Abbildung 2.27 zeigt die
gemessene Verteilung der vertikalen Spannungen bei unterschiedlichen Schiitthohen eines
Sandkegels mit einem maximalen Durchmesser von 180 cm. Dies kénnte auf eine physikali-
sche Ursache der Senke in Abbildung 2.26 hindeuten, aber bereits Smid und Novosad [135]
haben darauf hingewiesen, dass die Ausbildung der Senke von der Art und der Geschwin-
digkeit des Schiittens abhéngt.

Eine weitere mogliche Ursache fiir die Ausbildung der Senke kann anhand der Definition
des Sekantenmoduls Fjsq (fiir ¢ = 0 kN/m?) des HS-Modells gegeben werden®:

By = EL7 ( % )m (2.10)
50 50 pref '

Darin ist EL/ ein Referenzwert fiir eine Referenzspannung pf = 100 kN/m”?, o4 ist die
kleinere Hauptspannung und m ist der Steifigkeitsexponent.

Abbildung 2.28 zeigt die Hauptspannungen, die sich aus den Berechnungen mit dem
HS-Small Modell ergeben. Daraus geht hervor, dass die Hauptspannung o} im gekenn-
zeichneten Spannungskreuz in Fundamentachse - um ca. 20% - kleiner ist als an der Stelle
des Maximums der Zusatzspannungen nach dem HS-Small Modell. Berechnungen mit dem
hypoplastischen Modell ergeben ebenfalls, dass o} im gekennzeichneten Spannungskreuz in

SEine ausfiihrliche Beschreibung des Sekantenmoduls Es erfolgt in der Anlage dieser Dissertation.
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Fundamentachse - um ca. 10% - kleiner ist als am Ort des Maximums der Zusatzspannun-
gen.

Aus Gleichung 2.10 ergbt sich, dass Eso unmittelbar von o} abhéngt. Demnach hat
der Boden im Spannungskreuz in Fundamentachse eine geringere Steifigkeit Ej5y als z.B.
an den Stellen mit den Maxima der Senke. Diese Steifigkeitsunterschiede fithren zu einer
,Gewolbebildung® unter dem Fundament. Der Boden in Fundamentachse wird entlastet
und dies fithrt zu einer Umlagerung der Vertikalspannungen an Stellen mit héheren Steifig-
keiten.

Inwieweit dies dem tatséchlichen Verhalten entspricht, konnte durch zusétzliche Berech-
nungen mit dem HS-Small Modell mit einer modifizierten Spannungsabhéngigkeit von Ejxq,
z.B. von der mittleren Hauptspannung p’, geklart werden.

2.7 Schlussfolgerungen

Im Rahmen dieser Studie werden klassischen Methoden zur Setzungsermittlung mit nu-
merischen Berechnungen unter Verwendung von zwei hochwertigen Bodenmodellen fiir
einen Sandboden und einen weichen Tonboden verglichen®. Die verwendeten Bodenmodel-
le beriicksichtigen die Effekte der hohen Steifigkeiten bei den kleinen Dehnungen (,,Small-
Strain-Stiffness“). Um einen objektiven Vergleich der beiden Bodenmodelle zu gewéhr-
leisten, erfolgt die Ermittlung der Bodenparameter durch Kalibrierung an Laborversuchen.
Die Setzungsberechung mit den klassischen Methoden erfolgt ebenfalls in Ubereinstimmung
mit den Laboruntersuchungen. Folgende Schlussfolgerungen kénnen aus den Berechnungen
gezogen werden:

e Die Beriicksichtigung der erh6hten Steifigkeiten bei den kleinen Dehnungen verbessert
sichtlich die Ergebnisse von numerischen Untersuchungen sowohl absolut gesehen als
auch beim Verlauf der vertikalen Verschiebungen iiber die Tiefe.

e Die Idee der Grenztiefe bei der klassischen Setzungsberechnung kann auf Grundla-
ge der Small-Strain-Stiffness erklért werden. Die Bodenmodelle mit implementierter
Small-Strain-Stiffness ergeben automatisch eine Grenztiefe. Die Ergebnisse sind des-
halb nahezu unabhéngig von der Netztiefe. Berechnungen mit Bodenmodellen ohne
Small-Strain-Stiffness sind vor allem bei Streifenfundamenten abhéngig von der Netz-
grofe. Deshalb ist eine Begrenzung der Netzhohe notwendig, um Setzungen nicht zu
iiberschitzen. Die Netzhohe kann dabei in Anlehnung an die Grenztiefe nach DIN
4019-1 mit Ao, = 0,2 - 0., gewahlt werden.

e Die verwendeten Bodenmodelle (HS-Small und hypoplastisches Modell mit intergra-
nularer Dehnung) liefern trotz der unterschiedlichen konstitutiven Formulierung na-
hezu die gleichen Setzungen. Unterschiede ergeben sich bei der Ausbreitung der Zu-
satzspannungen in der Tiefe. Beim HS-Small Modell bildet sich eine Senke unter

5Der Vergleich von klassischen Verfahren zur Setzungsermittlung auf Basis der Elastizititstheorie erfolgte
z.B. auch durch Naylor [84] fiir einen weichen Ton oder durch Jarzombek [57] fiir einen Sandboden.
Jedoch wird auf die Ergebnisse dieser Untersuchungen nicht eingegangen.
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2.7 Schlussfolgerungen

der Fundamentmitte aus, beim hypoplastischen Modell bildet sich die typische Glo-
ckenform aus. Welche Ausbreitung der Wirklichkeit ndher kommt, muss noch weiter
untersucht werden.

Die durchgefiihrten Setzungsberechnungen erfolgten sowohl fiir die klassischen als
auch die numerischen Methoden auf Basis derselben Laborversuche. Die Anwendbar-
keit der klassischen Verfahren kann daher ohne Einfluss von Probestérungen analysiert
werden.

Die indirekte Setzungsmethode liefert die geringsten Setzungen, da eindimensionale
Verhéltnisse angenommen werden. Die direkte Methode beriicksichtigt Querdehnun-
gen im Boden. Beide klassischen Verfahren ermitteln nur elastische Setzungen. Die
numerischen Verfahren beriicksichtigen auch plastische Verformungen im Boden. Den-
noch zeigt sich, dass die klassischen Methoden beim Sand fiir Lasten weit weg von
einem Bruchzustand anwendbar sind. Beim weichen Boden ergibt sich eine Uberein-
stimmung bis ¢ = ¢;/3 mit der indirekten Methode und fiir den gesamten Gebrauchs-
lastbereich mit der direkten Methode. Der Grund dafiir liegt in der viel gréferen
Kompressibilitit des weichen Tons im Vergleich zum Sand.

Die FE-Analyse im Ton und kleinmafstéabliche Modellversuche von Burland [20] zei-
gen, dass normalkonsolidierte weiche Béden nahezu eindimensionales Setzungsver-
halten aufweisen. In grobkornigen Béden ist das Kompressionsverhalten infolge der
Einzelkornstruktur begrenzt, bei steigender Belastung treten zunehmend Scherverfor-
mungen auf und im dichten Sand auBlerdem noch Dilatanz. Die seitliche Verdriangung
ist deshalb ausgeprégter.

Im konventionellen Ingenieurbau herrschen relativ niedrige Belastungsniveaus vor und
daher sind auch die Mobilisierungsgrade ¢/qy relativ niedrig. Die Dicke der kompressi-
blen Schicht beschrankt sich nach DIN 4019-1 [33] gewohnlich auf eine Tiefe von b bis
2 b. Die Anwendung der klassischen Verfahren fiir den konventionellen Ingenieurbau
ist deshalb auch fiir granulare Boden gerechtfertigt. Bei der Wahl des Berechnungs-
verfahrens ist die direkte Methode vorzuziehen. Entscheidend dabei ist aber die Wahl
des richtigen E-Moduls.

Der Erfolg einer Setzungsberechnung héngt entscheidend von der Wahl der rich-
tigen Parameter ab. Probestérungen bei der Entnahme und auch Fehler bei der
Durchfithrung von Laborversuchen beeinflussen die Ergebnisse. Fiir die Setzungser-
mittlung im Sand empfiehlt es sich auf in-situ Versuche, z.B. Drucksondierungen (Kul-
hawy und Mayne [63], Lunne u.a. [69]) oder Rammsondierungen (DIN 4094-3 [35]),
zuriickzugreifen. In Kapitel 6 wird gezeigt, dass solche Korrelationen z.B. zwischen
den Spitzenwiderstéanden der Drucksondierung und dem Steifemodul Eg zielfithrend
sein konnen.
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Kapitel 3

Analyse von Flachgriindungen unter
geneigten Lasten

3.1 Einleitung

In diesem Kapitel wird das Verhalten von Flachgriindungen unter geneigten Lasten be-
trachtet. Kapitel 3.2 befasst sich mit der Tragfihigkeit von Flachgriindungen unter ge-
neigten Lasten. Die Grenzlast wird mit Hilfe der Finite-Elemente-Methode unter Ver-
wendung von zwei unterschiedlich formulierten Bodenmodellen berechnet. Demgegeniiber
gibt es herkommliche Bemessungsmethoden zur Ermittlung des Tragvermogen einer Flach-
griindung, z.B. die DIN 4017 [32]. Die Ergebnisse aus den FE-Berechnungen werden den
Ergebnissen der klassischen Methode gegeniibergestellt.

Kapitel 3.3 behandelt die Verschiebungen von Flachgriindungen unter geneigten Lasten.
Hierfiir werden wiederum numerische Berechnungen durchgefiihrt, deren Ergebnisse in Ka-
pitel 3.4 mit jenen von klein- und grofmafstdablichen Modellversuchen verglichen werden.

3.2 Tragfihigkeit von Flachgriindungen unter
geneigten Lasten

3.2.1 Grundbruch nach DIN 4017

Zur rechnerischen Bestimung der Tragfdhigheit eines Streifenfundaments unter geneigten
Lasten wird nach DIN 4017 [32] folgende dreigliedrige Grundbruchgleichung verwendet:

qgf = ¢ Nevie + qo-Ng-ig + v-b-Ny-1yp (3.1)

Darin sind N,, Ng' und N, die vom Reibungswinkel ¢’ abhingigen Tragfihigkeitsbeiwerte,
c ist die effektive Kohésion, qo ist die effektive Uberlagerungspannung in Fundamentunter-
kante, b ist die Breite des Fundaments, v ist die Wichte des Bodens unter dem Fundament
und ., i, und i, sind die Neigungsbeiwerte. Gleichung 3.1 wird im EC 7 [37] und ebenso in
der internationalen Literatur, z.B. Tomlinson [126], Lancellotta [64], verwendet. Allerdings
findet man dort eine etwas andere Notation mit N, = 1/2 N,.

In der internationalen Literatur wird anstelle von Ny die Bezeichnung N, verwendet und anstelle von NV,
die Bezeichung 1/2N,.
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Kapitel 3 Analyse von Flachgriindungen unter geneigten Lasten

Die Tragfihigkeitsbeiwerte N., Ny stammen von Prandtl [97] und gelten fiir den ge-
wichtslosen Halbraum. Meyerhof [74] hat den Tragféhigkeitsbeiwert N, hergeleitet. Dieser
stimmt recht genau mit den Ergebnissen von umfangreichen groSmafistéblichen Fundament-
versuchen der Degebo iiberein, z.B. Muhs und Weif} [81] und Muhs [80], und kann durch
die empirische Gleichung 3.4 wiedergegeben werden. Die Tragfahigkeitswerte, die der DIN
4017 zugrunde liegen, lauten:

: /
1+singp . grtang

- 3.2
¢ 1+ siny’ (32)
N, = (Ng — 1)-cot¢’ (3.3)
Ny, = (Ng — 1)-tany' (3.4)

Die Neigungsbeiwerte, die der Norm zugrunde liegen, lauten:

ig = (1 —tand)™ (3.5)

. id'Nd — 1

e = TN (3.6)
i, = (1—tand)™ *1 (3.7)

Die Neigungsbeiwerte sind somit im wesentlichen vom Lastneigungswinkel o abhéngig, wo-
bei ¢ sich aus der Beziehung tand = H/V ergibt. Dabei entspricht H der einwirkenden
Horizontalkraft und V' der einwirkenden Vertikalkraft. Der Exponent m ist vom Verhéltnis
der Kantenldngen zueinander und vom Winkel zwischen der langen Fundamentseite und
der Kraft H abhangig. Fiir Streifenfundamente betragt m = 2.

3.2.2 Grundbruch mit der Finite-Elemente-Methode
3.2.2.1 Tragfihigkeitsbeiwerte mit FEM nach Potts und Zdravkovié [93]

Potts und Zdravkovi¢ [93] haben die Tragfiahigkeitsbeiwerte N., Ny und N, mit Hilfe der
Finite-Elemente-Methode untersucht. Dabei wurde ein Streifenfundament unter vertikalen
Lasten auf einem undrénierten Ton und einem drénierten Sand betrachtet. Der undrénierte
Ton wurde mit einem linear-elastischen, ideal-plastischen Tresca Modell (¢, = 100 kN /m?)
und der Sand mit einem linear-elastischen, ideal-plastischen Mohr-Coulomb Modell (¢ = 25°,
¢ = 0 kN/m?) simuliert. Die Ergebnisse dieser Berechnungen wurden mit den konventio-
nellen Methoden verglichen.

Potts und Zdravkovi¢ verwenden bei ihrem Vergleich der Tragfahigkeitsbeiwerte den An-
satz nach EC 7 mit N, = 1/2 N, in Gleichung 3.1. Der Beiwert N, wird darin nach
Brinch-Hansen [17] mit N, = 1,5 (N; — 1)-tang’ gewihlt?. Der Vergleich der Tragfihig-
keitsbeiwerte mit den numerischen Berechnungen ist in Tabelle 3.1 gegeben. Folgende
Schlussfolgerungen kénnen gezogen werden:

2Der Term der Fundamentbreite betrigt im EC 7 somit das 0,75-fache des Wertes nach DIN 4017.
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3.2 Tragtihigkeit von Flachgriindungen unter geneigten Lasten

Tabelle 3.1: Vergleich der analytischen Tragféhigkeitsbeiwerte N, Ny und N, mit den Bei-
werten ermittelt mit FEM nach Potts und Zdravkovi¢ [93]

analytisch FE-Berechnungen
glatte Sohlflache rauhe Sohlflache
N, 5,14 5,19 5,39
v =0 v = ¢ v =0 v = ¢
Ny 10,66 10,03 10,8 9,92 11,03
N, 6,76 3,59 3,74 6,74 6,72

e Fiir das Streifenfundament auf undréniertem Boden reduziert sich Gleichung 3.1 zu
¢ = ¢y - Nc. Aus Tabelle 3.1 wird ersichtlich, dass die numerischen Berechnungen die
analytischen Losungen um 0,94% beim glatten bzw. 4,6% beim rauhen Fundament
iibertreffen. Der Unterschied zwischen der rauhen und glatten Sohlfliche resultiert
aus den unterschiedlichen Randbedingungen. Beim glatten Fundament entstehen Ho-
rizontalbewegungen sofort unterhalb der Sohlfliche. Beim rauhen Fundament ist dies
nicht moglich, sodass die Grundbruchfigur des rauhen Fundaments mehr in die Tiefe
und in die Breite geht als jene des glatten Fundaments.

e Fiir das Streifenfundament auf dréaniertem und gewichtslosem Reibungsboden mit
seitlicher Auflast gy reduziert sich Gleichung 3.1 zu ¢y = qo - Ng. Fiir ¢ = 25°
ergibt sich aus Gleichung 3.2 Ny = 10,66. Gleichung 3.2 ist eine theoretisch exakte
Losung fiir einen Boden mit Dilatanzwinkel 1) = ¢’ (Potts und Zdravkovié¢ [92]). Die
numerischen Berechnungen mit 1) = 25° konnen deshalb mit den analytischen Werten
verglichen werden. Beim glatten Fundament werden diese um 0,9% und beim rauhen
Fundament um 3% iibertroffen. Die Berechnungen mit ¢» = 0° liefern um ca. 7%
geringere Werte als die analytischen Losungen.

e Unter Beriicksichtigung des Bodeneigengewichts vereinfacht sich Gleichung 3.1 mit
N, =1/2 N, fiir den kohésionslosen Boden ohne seitliche Auflast zu g; = 1/2-7v-b- N,
Fiir ¢ = 25° ergibt sich N, = 6,76. Die Berechnungen mit dem rauhen Fundament
stimmen viel besser mit den analytischen Losungen iiberein als jene mit dem glatten
Fundament wie aus Tabelle 3.1 hervorgeht. Fiir einen Vergleich mit DIN 4017 miissen
die N,-Werte mit 2N, = 9,02 verglichen werden. Dieser Wert {ibertrifft den EC 7
und die numerischen Berechnungen beim rauhen Fundament um ca. 34%.

e [s zeigt sich also, dass die Tragfdahigkeitsbeiwerte N., Ny und N, sehr gut mit den
numerischen Untersuchungen iibereinstimmen, solange die Bruchmechanismen nur in
Verbindung mit dem jeweiligen Tragfahigkeitsbeiwert betrachtet werden. Fiir den
Fall eines Reibungsbodens mit Eigengewicht und mit seitlicher Auflast unterstellt
Gleichung 3.1 die Superposition der zwei Anteile aus Einbindetiefe und Fundament-
breite. Numerische Berechnungen von Potts und Zdravkovié¢ [93] ergaben jedoch, dass
die Superposition auf Basis von Ng = 11,03 und NN, = 6,76 aus Tabelle 3.1 konserva-
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lockerer Sand Im dichter Sand
vy =15 kN/m* vy =17 kN/m*

Abbildung 3.1: Fundamentgeometrie und erforderliche Parameter fiir die klassischen Ver-
fahren zur Ermittlung der Bruchlasten

Tabelle 3.2: Parameter des Hostun-Sandes fiir das Mohr-Coulomb Modell

Parameter locker dicht
¢ [ 34 42
¢ [kN/m? 0,0 0,0
v [ 0,0 16,0
E  [MN/m?] 60 90
v [ 0,3 0,3

tiv im Vergleich zur Berechnung mit ¢’ = ¢ = 25° und ¢g = 10 kN/m2 ist. Fiir den
betrachteten Fall betrug die Abweichung 17%. Der EC 7 liegt also auf der sicheren
Seite im Vergleich zu den Berechnungen mit dem Mohr-Coulomb Modell.

Ein Grund, warum die Superposition nicht giiltig ist, liegt in den unterschiedlichen Bruch-
mechanismen in Verbindung mit Nz und N,. Ein weiterer Grund liegt in den unterschied-
lichen Fundamentsetzungen zur vollen Mobilisierung von Ny und N,. Fiir weitere Einzel-
heiten wird auf Potts und Zdravkovié [93] verwiesen.

3.2.2.2 Grundbruch von Streifenfundamenten mit geneigter Belastung

Im Rahmen dieser Studie werden die Grundbruchlasten eines Streifenfundaments unter
senkrechter und geneigter Belastung fiir einen kohésionslosen Boden bestimmt. Als Boden
wird wie in Kapitel 2 der Hostun-Sand in lockerer und dichter Lagerung verwendet. Die
Geometrie des Streifenfundaments und die Scherparameter zur Bestimmung der Grund-
bruchlasten nach DIN 4017 [32] sind in Abbildung 3.1 dargestellt.

Wie in Kapitel 2 kommen wieder zwei unterschiedliche Bodenmodelle zum Einsatz. Nu-
merische Berechnungen zur Bestimmung der Grundbruchlasten benétigen Bodenmodelle,
die die Scherfestigkeit des Bodens hinreichend beschreiben kénnen. Da das Mohr-Coulomb
Modell (MC-Modell) und das HS-Small Modell auf demselben Bruchkriterium basieren,
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Abbildung 3.2: Ausschnitt aus dem FE-Netz fiir das Streifenfundament mit geneigter Be-
lastung

werden die Berechnungen mit dem einfachen MC-Modell und dem hypoplastischen Modell
mit intergranularer Dehnung (i.D.) durchgefiihrt.

Die Parameter des MC-Modells sind in Tabelle 3.2 gegeben. Dabei haben die gewéhlten
elastischen Paramter E und v keine physikalische Bedeutung und werden in Anlehnung an
die E/ Werte des HS-Modells gewihlt. Die Parameter des hypoplastischen Modells mit
i.D. sind in Tabelle 2.4 in Kapitel 2 gegeben.

FE-Modellierung: Die numerischen Berechnungen fiir das 1 m breite Streifenfundament
werden mit einem zwei-dimensionalen Netz mit ebenem Verformungszustand (Abbildung
3.2) durchgefiihrt. Der Boden wird durch 6-knotige Dreieckselemente reprisentiert. Die
Randbedingungen sind folgende: Der obere Rand ist verschieblich, die seitlichen Réander
sind vertikal verschieblich, der untere Rand ist unverschieblich. Die Einbindetiefe von 1 m
wird mit der seitlichen Auflast g, simuliert, da auch die klassischen Methoden die Scher-
festigkeit im Bereich der Einbindetiefe vernachlédssigen. Das Fundament wird durch eine
Platte mit sehr grofler Biegesteifigkeit wiedergegeben, sodass von einem starren Verhalten
ausgegangen werden kann. Zwischen Boden und Fundament werden Interface-Elemente an-
geordnet. Der Reibungswinkel der Interface-Elemente entspricht dem Reibungswinkel des
Bodens. Die Belastung erfolgt kraftgesteuert. Die Kraft hat einen konstanten Neigungs-
winkel 0. Die Simulierung erfolgt in drei Berechnungsschritten:

e Eingabe der grofifiichigen Auflast ¢q
o Aktivieren der Platte und der Interface-Elemente

e Belastung des Fundaments mit einer unter dem Winkel ¢ geneigten zentrischen Kraft
bis zum Bruch
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Abbildung 3.3: oben: Ausschnitt aus einem groben und sehr feinen Netz; unten: Bruchme-
chanismen (inkrementellen Verschiebungen)

Der Grundbruch im Sinne einer FE-Berechnung ist bei einer kraftgesteuerten Belastung
dann eingetreten, wenn die Verschiebungen des Fundaments weiter ansteigen, wihrend die
Bruchlast konstant bleibt. Es bildet sich ein klar ausgebildetes Plateau aus (siehe Abbildung

3.5).

Einfluss der Netzfeinheit: Zur Bestimmung des Einflusses der Feinheit des FE-Netzes
wurden im Vorfeld numerische Berechnungen fiir das Streifenfundament unter vertikaler
Last durchgefiihrt. Der Boden wurde mit dem Mohr-Coulomb Modell simuliert. Die Be-
rechnungen wurden fiir den dichten Sand ausgefiihrt. Abbildung 3.3 zeigt ein grobes und
ein sehr feines Netz und den dazugehotrigen Bruchmechanismus. Die Bruchfigur des groben
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> | |
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Fundamentbreite / durchschnittliche Elementlidnge [-]

Abbildung 3.4: Einfluss der Netzfeinheit auf die Bruchlast
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Tabelle 3.3: Vergleich der FE-Bruchlasten mit DIN 4017 und EC 7 bei vertikaler Belastung

dicht locker
[kN/m?]  [%] [kN/m?]  [%]
DIN 4017 2743 103 729 108
EC7 2420 91 657 97
Mohr-Coulomb 2653 100 677 100
hypoplastisch + i.D. 3265 123 895 132

Netzes dringt etwas tiefer in den Boden ein. Dadurch wird mehr Boden bei der Lastabtra-
gung mobilisiert. Die Bruchlast V[, des groben Netzes ist deshalb hoher.

Abbildung 3.4 zeigt den Einfluss der Netzfeinheit auf die berechnete Bruchlast fiir unter-
schiedliche Netzfeinheiten. Der Grad der Diskretisierung wird hier dimensionslos als ,,Fun-
damentbreite / Durchschnittliche Elementlange* angegeben. Mit zunehmender Feinheit des
Netzes nahert sich die Kurve einer horizontalen Aymptote. Der Einfluss der Netzfeinheit ist
betréchtlich. Fiir die numerischen Berechnungen unter geneigten Lasten wurde das Netz in
Abbildung 3.2 verwendet; dieses Netz besitzt in der Umgebung des Fundaments diesselbe
Feinheit wie das feine Netz in Abbildung 3.4.

3.2.3 Vergleich der FE-Bruchlasten mit DIN 4017

Die Grundbruchlasten unter vertikaler Belastung, die sich aus den konventionellen Metho-
den nach DIN 4017 und EC 7 und den numerischen Methoden mit dem MC-Modell und
dem hypoplastischem Modell mit i.D. ergeben, werden in Tabelle 3.3 miteinander vergli-
chen. Der Vergleich wird fiir den lockeren und dichten Sand durchgefiihrt. Die Ergebnisse
des MC-Modells werden beim Vergleich als Referenzwert herangezogen.

Der EC 7 ist fiir beide Boden konservativer als Mohr-Coulomb. Dies ist in Ubereinstim-
mung mit den Berechnungen von Potts und Zdravkovié¢ [93] fiir rauhe Fundamente. Wie
vorher schon erwahnt, ist die Bruchlast nach DIN 4017 gréfler die nach EC 7 berechnete.
Der Unterschied betragt 13% fiir den dichten und 11% fiir den lockeren Sand.

Abbildung 3.5 zeigt die Last-Setzungskurven des dichten Sandes resultierend aus dem
MC-Modell, dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen Modell bei einer Lastneigung
0 = 15°. Die Berechnungen mit Mohr-Coulomb erweisen sich als stabiler und deutlich
schneller als die HS-Small Berechnungen. Die Schwierigkeiten des HS-Small Modells bzw.
des HS-Modells in der Néhe des Bruchs sind auch der Arbeit von Tiirk [127] zu entnehmen.
Aus Abbildung 3.5 ist auch ersichtlich, dass Mohr-Coulomb und HS-Small praktisch die
gleichen Bruchlasten ergeben. Das hypoplastische Modell liefert eine signifikant hohere
Bruchlast.

Die Abbildungen 3.6 und 3.7 zeigen die Bruchlastumhiillenden, die sich mit dem MC-
Modell, dem hypoplastischen Modell und nach DIN 4017 [32] ergeben. In den Abbildungen
sind die Ergebnisse der Berechnungen mit Lastneigungswinkeln von 6 = 0°,5°,10°, 15°,20°,
25° und 30° eingetragen. Die Bruchlastumbhiillenden haben sowohl fiir die analytischen
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Abbildung 3.5: Last-Setzungskurven im dichten Sand mit geneigter Belastung (6 = 15°)

Berechnungen als auch fiir die numerischen Berechnungen einen parabelférmigen Verlauf.
Die Parabelform der Bruchlastumbhiillenden ist z.B. bei Muhs und Weiss [82] nach Auswer-
tung von grofimafstéiblichen Versuchen mit geneigter Belastung und bei Butterfield und
Ticof [23], Nova und Montrasio [88], Gottardi und Butterfield [44] nach Auswertung von
kleinmafistéblichen Modellversuchen zu finden.

Die Ergebnisse der Berechnungen zeigen, dass das MC-Modell gut mit den analytischen
Losungen {iiberein stimmt, wobei Mohr-Coulomb etwas geringere Werte liefert. Das hypo-
plastische Modell ergibt signifikant hohere Bruchlasten, ca. 20% fiir den dichten Sand und
ca. 30% fiir den lockeren Sand.

Der Unterschied zwischen den beiden Modellen resultiert vor allem aus den unterschied-
lichen Fliefifldchen, da das hypoplastische Modell auf der Flieifliche nach Matsuoka-Nakai
[73] basiert (weitere Erklarungen siche Kapitel 3.2.4). Nur unter triaxialen Bedingungen
sind die Scherfestigkeiten der beiden Fliefiflichen identisch. Fiir alle anderen Spannungspfa-
de liefert die Flieiflache nach Mohr-Coulomb geringere Scherfestigkeiten (siehe Abbildung
A.7 im Anhang A). Demzufolge sind Berechnungen fiir einen ebenen Verformungszustand
unter Verwendung von Mohr-Coulomb auf der sicheren Seite. Dies stimmt auch mit Wroth
[146] iiberein, der zur Durchfiihrung von 2-D Analysen mit ebenem Verformungszustand
folgende lineare Beziehung 8 ¢, ~ 9 . vorschlug, wobei ¢, der Reibungswinkel im
ebenen Verformungszustand und ¢}, der Reibungswinkel unter triaxialer Kompression ist.

Die Abbildungen 3.6 und 3.7 zeigen ferner die normalisierte Darstellung der Bruchla-
stumbhiillenden, wobei V[, die Bruchlast unter vertikaler Belastung ist. Daraus wird er-
sichtlich, dass die numerischen Methoden und die analytische Methode diesselbe Form der
Bruchlastumhiillenden aufweisen.
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Abbildung 3.6: Bruchlastumbhiillende fiir das Streifenfundament im lockeren Sand
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Abbildung 3.7: Bruchlastumbhiillende fiir das Streifenfundament im dichten Sand
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3.2.4 Spannungsniveau-Effekte

Eine objektivere Interpretation der Ergebnisse aus dem Vergleich der Bruchlasten nach DIN
4017 mit den Bruchlasten aus den numerischen Berechnungen in Kapitel 3.2.3 muss unter
Einbeziehung der Effekte aus dem Spannungsniveau® erfolgen.
Die Grundbruchgleichung 3.1 geht vom Superpositionsprinzip der Tragfahigkeitsbeiwerte
aus. In der dimensionslosen Form lautet diese ohne Beriicksichtigung der Neigungsbeiwerte:
q5 d t

_ "N,
o A

Ny + N (3.8)

Daraus ist abzuleiten, dass ein linearer Zusammenhang zwischen ¢y und der Fundament-
breite b existiert, sofern die Kohésion ¢’ und die Einbindetiefe ¢ entsprechend der Funda-
mentbreite skaliert werden.

Bei der Bestimmung der einzelnen Tragfdhigkeitsfaktoren mit experimentellen Funda-
mentversuchen zeigt sich, dass z.B. die N,-Werte bei Zunahme der Fundamentbreite ab-
nehmen (Tatsuoka u.a. [124] fiir 1g-Versuche mit b > 10 cm). Die Ursache dafiir sind
Spannungsniveau-Effekte?, die aus dem Einfluss des Druckniveaus auf den Reibungswinkel
und den Dilatanzwinkel resultieren.

Bei numerischen Berechnungen mit elasto-plastischen Bodenmodellen wie dem Mohr-
Coulomb Modell oder dem hoherwertigen HS-Small Modell werden keine Spannungsniveau-
Effekte einbezogen, da der Reibungswinkel als konstanter Wert eingegeben wird. Die Span-
nungsabhéngigkeit des Reibungswinkels kann jedoch durch die entsprechende Beriicksich-
tigung bei der Eingabe gesteuert werden. So sollte fiir Grenzlastberechnungen im dichten
Sand ein breites Fundament einen niedrigeren Reibungswinkel aufweisen als ein weniger
breites Fundament bei einem Boden mit derselben Dichte.

Beim hypoplastischen Modell wird die Abhéngigkeit des Reibungswinkels vom Druck-
niveau berticksichtigt. Aus drénierten Triaxialversuchen, z.B. von Desrues u.a. [28], ist
bekannt, dass der Peak-Reibungswinkel eines dichten Sandes bei niedrigen Seitendriicken
hoher ausfillt als bei grofleren Seitendriicken, sofern die Dichte konstant bleibt. Beim
dichten Sand sind die in Kapitel 3.2.3 dargestellten Ergebnisse nach dem hypoplastischen
Modell deshalb genau genommen nur fiir eine Fundamentbreite von b = 1 m giiltig. Die
Tragféhigkeit ¢y wird bei kleineren Fundamentbreiten tendenziell grofer; bei grofieren Fun-
damentbreiten wird die Tragféhigkeit ¢; tendenziell kleiner bei gleicher Dichte. Beim lo-
ckeren Sand hingegen diirfte der Einfluss des Spannungsniveaus vernachléssighar sein, da
der maximale Reibungswinkel in der Regel dem kritischen Reibungswinkel entspricht.

3Bei vielen Autoren (z.B. Hettler [52], Herle und Tejchman [51], Tatsuoka u.a. [124]) wird die Abhéingigkeit
der Tragfiahigkeit von der Fundamentbreite allgemein auf Mafistabseffekte zuriickgefiihrt. Die Mafistabs-
effekte resultieren dort aus dem Spannungsniveau und der Korngréfle. Der Einfluss der Korngrofie auf
die Tragfihigkeitsbeiwerte kann betréchtlich werden, wenn das Verhéltnis aus Fundamentbreite/mitt-
lerer Korndurchmesser b/dso sehr gering ist (Steenfelt [120]). Dieser Einfluss wird im Rahmen dieser
Dissertation nicht beriicksichtigt, da a) fiir solche Fille der Boden nicht mehr als Kontinuum betrachtet
werden kann und b) fiir ibliche kleinmafstébliche 1g-Modellversuche mit b > 10 cm der Einfluss des
Mafstabseffekts infolge der Korngréfie nach Feda [39] verschwindet.

4Bei entsprechend grofiem Verhéltnis b/dsg ist der Einfluss der Korngrofie auf die Tragfihigkeit nicht mehr
gegeben.
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Abbildung 3.8: Trajektorien fiir zwei unterschiedliche Lastpfade mit dem HS-Small Modell

3.3 Verschiebungen von Flachgriindungen unter
geneigten Lasten

Im Folgenden erfolgt die Analyse der Verschiebungen von Streifundamenten, die sowohl mit
Vertikal- als auch mit Horizontalkréften belastet werden. Die Belastung ist immer mittig.
Zu Beginn wird der Einfluss des Lastpfades auf die Verschiebungen untersucht. Dann wird
die Richtung des Verschiebungsinkrements beim Bruch betrachtet. Hierzu werden Berech-
nungen mit dem HS-Small Modell und mit dem hypoplastischen Modell mit intergranularer
Dehnung sowie die Ergebnisse von kleinmafistédblichen Modellversuchen miteinander vergli-
chen. In Kapitel 3.3.3 wird der Einfluss des Lastneigungswinkels ¢ auf das Verhéltnis der
horizontalen Verschiebung zur Setzung analysiert. In Kapitel 3.3.4 wird der Einfluss der
Horizontalbelastung auf die Setzung untersucht.

3.3.1 Einfluss des Lastpfades

Numerische Berechnungen werden zur Untersuchung des Einflusses des Lastpfades auf die
Verschiebungen eines Streifenfundaments infolge geneigter Lasten durchgefithrt. Die Be-
rechnungen erfolgen mit dem HS-Small Modell im dichten Sand. Die zugehorige Geometrie
ist in Abbildung 3.2 gegeben. Abbildung 3.8 zeigt die berechneten Trajektorien fiir eine
geneigte Belastung mit konstantem Neigungswinkel und fiir eine horizontale Belastung, die
im Anschluss an eine vertikale Belastung erfolgt. Die Belastung ist fiir beide Pfade mittig.
Der erste Pfad wird in der internationalen Literatur, z.B. Gottardi und Butterfield [44],
als ,,Inclined-Loading® Test (I-C Test) und der zweite Pfad als ,, Vertical-Horizontal Loa-
ding“ Test (V-H Test) bezeichnet. Diese Bezeichnungen werden auch fiir diese Arbeit
verwendet. Beide Lastpfade werden so gewéhlt, dass sich beim Bruch ein gemeinsamer
Punkt auf der Bruchlastumhiillenden ergibt. Die Lastneigung beim Bruch betréigt 6 = 20°.

Aus Abbildung 3.8 ist erkennbar, dass die vertikalen Verschiebungen beim Bruch fiir beide
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Abbildung 3.9: I-C Test mit HS-Small und MC-Modell (links), I-C und V-H Test mit MC-
Modell (rechts)

Lastpfade ungeféahr gleich grof§ ist, wiahrend die horizontalen Verschiebungen um ca. einen
Faktor 2 voneinander abweichen. Der Unterschied resultiert aus der Spannungsabhéngigkeit
der Steifigkeit. Beim [-C Test entstehen horizontale Verschiebungen schon ab Beginn der
Belastung. Beim V-H Test hingegen besitzt der Boden nach der vertikalen Belastung eine
erhohte Steifigkeit und deshalb ist die horizontale Verschiebung deutlich kleiner als beim
[-C Test.

Die Trajektorien der beiden Lastpfade zeigen, dass die horizontalen Verschiebungen iiber-
linear mit den Setzungen zunehmen. Ferner wird ersichtlich, dass die Horizontalkraft H
auch vertikale Verschiebungen hervorruft. In Abbildung 3.8 sind auflerdem die Verschie-
bungen fiir die maximalen Gebrauchslasten eingetragen. Im Rahmen dieser Arbeit ergibt
sich die maximale Gebrauchslast aus der Division der Bruchlast durch den globalen Sicher-
heitsfaktor n = 2. Es ist erkennbar, dass sowohl die vertikalen als auch die horizontalen
Verschiebungen der beiden Lastpfade bei maximaler Gebrauchslast auch deutlich vonein-
ander abweichen.

In Abbildung 3.8 sind weiterhin die Verschiebungsinkremente beim Bruch eingetragen.
Die Richtung ist fiir beide Lastpfade identisch. Daraus lésst sich folgern, dass die Verschie-
bungsinkremente beim Bruch lastpfadunabhéngig sind. Weitere Ausfithrungen zur den
Verschiebungsinkrementen konnen Kapitel 3.3.2 entnommen werden.

3.3.2 Verschiebungsinkremente bei Bruch

Verschiebungsinkrement bei Bruch mit dem HS-Small bzw. dem MC-Modell:
Zur Untersuchung der Lastpfadunabhéingigkeit der Verschiebungsinkremente werden Be-
rechnungen auch mit dem Mohr-Coulomb Modell durchgefiihrt, da diese Berechnungen beim
Bruch ein eindeutiges Plateau in der Last-Setzungskurve aufweisen, wéhrend das HS-Small
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Abbildung 3.11: Analogie zur Plastizitéitstheorie der Bodenmechanik

Modell in der Ndhe des Bruchs weniger stabil rechnet (sieche Abbildung 3.5). Abbildung
3.9 links zeigt die Berechnungen fiir einen I-C Test mit 6 = 20° mit dem Mohr-Coulomb Mo-
dell und dem HS-Small Modell. Die Verschiebungsinkremente beim Bruch sind zueinander
parallel. Dies entspricht auch der Erwartung, denn beide Bodenmodelle basieren auf der
identischen Beschreibung der Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb. Abbildung 3.9 rechts
zeigt einen I-C und einen V-H Test mit dem Mohr-Coulomb Modell, wobei die Lastneigung
beim Bruch § = 20° betrégt. Daraus geht deutlich hervor, dass die Verschiebungsinkremen-
te zueinander parallel sind d.h. beim Bruch lastpfadunabhéngig sind.

Trégt man die Verschiebungsinkremente fiir unterschiedliche Lastneigungswinkel § = 5°
bis 30° in die Bruchlastumhiillende der Abbildung 3.10 ein, so ist erkennbar, dass die
Richtungen der Verschiebungsinkremente nicht mit der Bruchlastumhiillenden assoziiert
sind. Der Winkel zwischen der Normalen und der Richtung der Inkremente kann durch
¢’ — 1) ausgedriickt werden. Fiir einen lockeren Sand mit einem Dilatanzwinkel ¢ = 0
ergibt sich der Reibungswinkel ¢'.

Den Winkel ¢' — 9 findet man auch zwischen dem Dehnungsinkrement und der Norma-
len im direkten Scherversuch eines dichten Sandes (Abbildung 3.11). Die Verbindung zur
Plastizitétstheorie ist also klar gegegeben.
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Abbildung 3.12: Trajektorien von kleinmafstéblichen I-C (links) und V-H Versuchen
(rechts) nach Gottardi und Butterfield [44]

Verschiebungsinkrement bei Bruch in kleinmafistédblichen Modellversuchen:
Laut Walz [137] weisen kleinmafstébliche bodenmechanische Modellversuche im natiirli-
chen Schwerefeld der Erde (1g-Versuche) Modellfehler auf, fiir die einerseits das geringe
Spannungsniveau und andererseits die nicht mafistabsgetreue Abbildung der Korngrofie
des Bodens ursichlich sind. Daher kénnen in der Regel im Modellversuch gemessene
Verschiebungs- und Kraftgréfen nicht mit den Modellgesetzen der Ahnlichkeitsmechanik
auf den Prototyp iibertragen werden. Dennoch liefern kleinmafistédbliche Modellversuche
wertvolle Erkenntnisse, die erdstatische Zusammenhénge erkléren und Anregungen fiir theo-
retische Konzepte geben.

Gottardi und Butterfield [44] haben kleinmafstébliche Modellversuche fiir den dichten
Adige Sand (mittlere relative Lagerungsdichte I = 0,86, Ungleichformigkeitszahl U =
deo/dro = 2,04, mittlerer Korndurchmesser dsq = 0,42 mm) durchgefiihrt. Das Fundament
hat eine Breite b = 100 mm und eine Lénge ¢ = 500 mm. Bei diesem Seitenverhélt-
nis a/b = 5 kann dieses Fundament nach DIN 4019-1 auch als Streifundament eingestuft
werden. Die Fundamente wurden ohne Einbindetefe hergestellt. Die Belastung erfolgte
kraftgesteuert bis zum Bruch. Abbildung 3.12 zeigt die Ergebnisse von 4 ausgefiihrten I-C
Versuchen mit Neigungswinkeln von 5°,12,5°, 20° und 25° und 3 V-H Versuchen. Paral-
lelen zu den numerischen Berechnungen mit dem HS-Small Modell sind ersichtlich: Die
Trajektorien des I-C Versuchs verlaufen iiberlinear mit schnellerem Zuwachs der horizon-
talen Verschiebungen. Bei den V-H Versuchen zeigen die Versuche G2 und M2 ein nahezu
lineares Verhéaltnis, wihrend bei Versuch B6 der iiberlineare Zuwachs der horizontalen Ver-
schiebungen wieder erkennbar ist.

Werden nun die Verschiebungsinkremente beim Bruch fiir beide Lastpfade in die Last-
punkte der Bruchlastumbhiillenden eingetragen (Abbildung 3.13), so zeigt sich, dass die
Richtungen der Verschiebungsinkremente mit der Bruchlastumhiillenden nicht assoziiert
sind. Zu Abbildung 3.13 ist zu erwdhnen, dass die Bruchlastumhiillende die Annéherung
an die Modellversuche durch eine Parabelgleichung 2. Ordnung nach Gottardi und But-
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Abbildung 3.13: Verschiebungsinkremente beim Bruch fiir kleinmafstébliche Versuche nach
Gottardi und Butterfield [44]

terfield [43] darstellt. Die Inkremente sind den tatséchlichen Lastpunkten zugeordnet. Der
Winkel zwischen der Normalen und der Richtung des Inkrements betragt 30° bis 35°. Die
Verschiebungsinkremente sind nahezu lastpfadunabhéngig. Der Unterschied zwischen M2
(V-H Test) und B8 (I-C Test) betrigt ca. 5°, wobei fir M2 der Winkel zur Horizontalen
grofler ist als fiir B8 (Abbildung 3.13).

Diese geringen Unterschiede kénnten jedoch darauf zuriickzufiihren sein, dass die Last-
Verschiebungskurven der I-C Versuche kein eindeutiges Bruchbild erkennen lassen, da die
Versuche vermutlich zu frith abgebrochen wurden. Die Richtungen der Verschiebungsinkre-
mente wiirden deshalb bei einem ,eindeutigen® Bruch etwas steiler ausfallen als die hier
eingetragenen. Die V-H Versuche hingegen zeigen ein deutlich ausgeprigtes Bruchbild.

Kleinmafstabliche 1g-Fundamentversuche wurden von mehreren Autoren z.B. Nova und
Montrasio [88], Gottardi und Butterfield [44], Gottardi u.a. [45] und Martin [72] mit dem
Ziel durchgefiihrt, ein mathematisches Modell zur Beschreibung von Fundamentverschie-
bungen und -verdrehungen infolge Belastung zu erstellen. Alle genannten Autoren verwen-
den als Basis der mathematischen Formulierung eine nicht-assoziierte Plastizitdt und die
Lastpfadunabhéngigkeit der Verschiebungsinkremente beim Bruch.

Verschiebungsinkrement bei Bruch mit dem hypoplastischen Modell mit inter-
granularer Dehnung: Abbildung 3.14 zeigt Ergebnisse eines I-C Versuchs mit einem
Lastneigungswinkel o = 20° fiir den dichten und den lockeren Sand, die sich mit dem hy-
poplastischen Modell mit i.D. und dem HS-Small Modell ergeben®. Es ist ersichtlich, dass
die Trajektorien fiir den Gebrauchslastbereich in guter Ubereinstimmung sind. Allerdings
weisen die Trajektorien des hypoplastischen Modells mit i.D. fiir diesen Bereich einen leicht
unterlinearen Verlauf der horizontalen Verschiebungen auf (weitere Erklarungen siche auch
Kapitel 3.3.3). Mit fortschreitender Belastung bleiben die Trajektorien nahezu linear, so-

5Die in diesem Zusammenhang durchgefiihrten Berechnungen wurden ohne Interface-Elemente unter dem
Fundament (Abbildung 3.2) durchgefiihrt, da bei den hypoplastischen Berechnungen mit Interface-
Elementen numerische Schwierigkeiten bei Eintreten des Bruchs auftraten.
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Abbildung 3.14: Trajektorien der I-C Lastpfade (0 = 20°) mit dem HS-Small Modell und
dem hypoplastischen Modell mit i.D. fiir ein Fundament mit b = 1 m

dass sie immer mehr vom HS-Small Modell abweichen. Bei Eintreten des Bruchs éndern die
Trajektorien aus den Ergebnissen der hypoplastischen Berechnungen die Richtung, sodass
die Richtungen der Verschiebungsinkremente nach beiden Bodenmodellen fiir den lockeren
Sand nahezu identisch sind, wobei die strichlierte Linie in Abbildung 3.14 rechts eine Extra-
polation darstellt, bzw. fiir den dichten Sand um ca. 8° voneinander abweichen (Abbildung
3.14 links).

Werden die Trajektorien der kleinmafstéblichen I-C Versuche von Gottardi und Butter-
field [44] in Abbildung 3.12 mit den Trajektorien der numerischen Berechnungen in Abbil-
dung 3.14 miteinander verglichen, so ergibt sich daraus, dass die Ergebnisse der Modellver-
suche zwischen den Berechnungen liegen: Die Trajektorien des HS-Small Modells weisen im
Vergleich zu jenen der kleinmafistablichen Versuche eine stéarkere Kriimmung auf; die Tra-
jektorien des hypoplastischen Modells mit i.D zeigen bis Erreichen der Bruchlasten kaum
Kriimmung auf.

Um die Abhéngigkeit der Richtung der Verschiebungsinkremente vom Spannungsniveau
zu {iberpriifen, wurden hypoplastische Berechnungen mit einem Fundament der Breite
b = 0,1 m auf dichtem Sand fiir einen [-C Lastpfad mit 6 = 20° durchgefiihrt. Die Er-
gebnisse wurden mit den Ergebnissen aus den Berechnungen des Fundaments mit b = 1 m
in Abbildung 3.14 links verglichen. Dabei zeigte sich, dass die Trajektorien qualitativ iiber-
einstimmen und dass die Richtungen der Verschiebungsinkremente identisch sind.

Abbildung 3.15 zeigt die Trajektorien fiir einen I-C (§ = 25°) und einen V-H Lastpfad
im lockeren Sand mit dem hypoplastischen Modell mit i.D.. Im Bruchzustand ergeben
beide Pfade diesselben Lastpunkte. Es zeigt sich, dass die Verschiebungsinkremente nahezu
parallel verlaufen. Das hypoplastische Modell ist damit in Ubereinstimmung mit dem HS-
Small Modell und den kleinmaf3stablichen Versuchen, aus denen die Lastpfadunabhéngigkeit
der Verschiebungsinkremente beim Bruch hervorgeht.
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Abbildung 3.15: Trajektorien eines I-C und eines V-H Lastpfads mit dem hypoplastischen
Modell mit i.D.

In diesem Zusammenhang wird noch darauf hingewiesen, dass die Berechnung des V-H
Versuchs infolge numerischer Schwierigkeiten nicht bis zum Bruch durchgelaufen ist. Die
eingetragene strichlierte Linie stellt deshalb eine lineare Extrapolation dar. Diese Annahme
ist aus den Erfahrungen mit den kleinmafstéblichen Versuchen auch gerechtfertigt.

3.3.3 Verschiebungswinkel beim I-C Lastpfad

Der Verschiebungswinkel in Abbildung 3.16 berechnet sich aus der horizontalen Verschie-
bung v und der Setzung s im Mittelpunkt eines Fundaments mit folgender Beziehung;:

Verschiebungswinkel := arctan% (3.9)
In Abbildung 3.17 ist der Verlauf des Verschiebungswinkels fiir § = 20° in Abhéngigkeit von
der Vertikalkraft V' fiir den dichten und den lockeren Sand dargestellt. Die Berechnungen
erfolgten mit dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen Modell mit i.D.. Die nume-
rische Simulierung erfolgt in Anlehnung an Kapitel 3.2.2.2. Die maximale Vertikalkraft in
der Abbildung entspricht der Bruchlast nach DIN 4017.

Beim HS-Small Modell nimmt der Verschiebungswinkel mit steigender Belastung zu.
Lediglich zu Beginn der Belastung weist das HS-Small Modell eine Abnahme des Verschie-
bungswinkel auf. Beim hypoplastischen Modell mit i.D. nimmt der Verschiebungswinkel
bei steigender Belastung kontinuierlich ab und weist in der Ndhe des Bruchs nahezu eine
horizontale Endtangente auf. Es zeigt sich somit ein deutlicher Unterschied der beiden
Bodenmodelle. Dieser Unterschiede ist auch in Abbildung 3.14 ersichtlich, die den unterli-
nearen Verlauf der Trajektorien des hypoplastischen Modells mit i.D. zeigt. Nur im Bereich
der maximalen Gebrauchslasten stimmen die Verschiebungswinkel einigermafien gut iibe-
rein.
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Abbildung 3.17: Verschiebungswinkel in Abhéngigkeit von der Vertikalkraft bei I-C Versuch
mit 0 = 20°

Eine sehr gute Ubereinstimmung der beiden Bodenmodelle wurde bei der Setzungsanalyse
in Kapitel 2.3.3 fiir den dichten Sand festgestellt. In Kapitel 2.6 wurde aber auch festge-
stellt, dass bei Vertikalbelastung die seitliche Verdriangung im Boden beim hypoplastischen
Modell mit i.D. ausgeprégter ist als beim HS-Small Modell. Mit dem Verschiebungswinkel
ist nun eine Aussage iiber die relative Steifigkeit der verwendeten Bodenmodelle moglich.
So geht nun aus Abbildung 3.17 klar hervor, dass sich das hypoplastische Modell mit i.D.
im Gebrauchslastbereich in horizontaler Richtung weicher verhélt als das HS-Small Modell.
In der Néhe des Bruchs weist das hypoplastische Modell mit i.D. wiederum ein steiferes
Verhalten auf.

Die Trajektorien der kleinmafstéblichen I-C Versuche von Gottardi und Butterfield [44] in
Abbildung 3.12 zeigen einen iiberlinearen Verlauf der horizontalen Verschiebungen auf. Aus
derlei Verlauf resultiert ein Verschiebungswinkel, der mit zunehmender Belastung steigt.
Das hypoplastische Modell mit i.D. weicht im Gebrauchlastbereich diesbeziiglich von den
kleinmafBstéblichen Modellversuchen und den Berechnungen nach dem HS-Small Modell ab.
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Abbildung 3.18: Verschiebungswinkel in Abhéngigkeit vom Lastneigungswinkel o

Abbildung 3.18 stellt den Verschiebungswinkel dar, der sich fiir die maximalen Gebrauchs-
lasten mit dem HS-Small Modell ergibt. Es ist ein nahezu lineares Verhéltnis zwischen dem
Verschiebungswinkel und dem Lastneigungswinkel festzustellen. Der Verschiebungswinkel
liegt in etwa in der Grofenordnung von 1,5 - 9. Ohne Einbindung des Fundaments ver-
groflert sich der Verschiebungswinkel, wie in Kapitel 3.4.2 noch gezeigt wird. Es bestehen
kaum Unterschiede zwischen dem dichten und lockeren Sand bis zu einer Lastneigung von
0 = 15°. Dariiber hinaus hat der lockere Sand tendenziell grofiere Verschiebungswinkel als
der dichte Sand.

Dieser Unterschied kann mit dem Verhéltnis des mobilisieren Reibungswinkels ¢/, , in der
Sohlfuge (= Lastneigungswinkel ¢) zum maximal moglichen Reibungswinkel ¢’ des Bodens
erklart werden. Die Plastizierung in der Sohlfuge ist beim lockeren Sand fortgeschrittener
als beim dichten Sand und dementsprechend sind auch die horizontalen Verformungen beim
lockeren Sand ausgeprégter.

3.3.4 Zusatzsetzung beim I-C Lastpfad

Eine geneigte Last ruft bekanntlich groflere Setzungen hervor als nur der Vertikalkraftanteil
dieser geneigten Last, da die Plastizierung des Bodens im Vergleich dazu fortgeschrittener
ist. Zur Quantifizierung der Zusatzsetzungen infolge horizontaler Lasten werden numeri-
sche Berechnungen mit dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen Modell mit i.D.
sowohl fiir den dichten als auch lockeren Hostun-Sand durchgefiihrt. Abbildung 3.19 zeigt
die Zusatzsetzung As und die relative Zusatzsetzung As/sy in Abhéngigkeit des Lastnei-
gungswinkels § fiir die maximalen Gebrauchslasten. Dabei ist sy die Setzung infolge reiner
Vertikalkraft und As ergibt sich aus der Differenz der Setzung der geneigten Last und sy .

Beim dichten Sand liefert das hypoplastische Modell mit i.D. bis § = 15° in etwa dieselben
Zusatzsetzungen As und auch dieselben relativen Zusatzsetzungen As/sy wie das HS-Small
Modell. Fiir 6 > 15° werden die Zusatzsetzungen des hypoplastischen Modells mit i.D.
zunehmend grofler. Bei einer Lastneigung von § = 25° betrigt As/sy ~ 13% beim HS-
Small Modell und As/sy = 20% beim hypoplastischen Modell mit i.D..
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Abbildung 3.19: Zusatzsetzungen (oben) und relative Zusatzsetzungen (unten) infolge ho-
rizontaler Belastung fiir die maximalen Gebrauchslasten
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3.4 Vergleich der Ergebnisse aus numerischen Berechnungen und aus Modellversuchen

Beim lockeren Sand liefert das HS-Small Modell gréflere Zusatzsetzungen As im Vergleich
zum hypoplastischen Modell mit i.D.. Das steifere Verhalten des hypoplastischen Modells
beim lockeren Sand wurde schon bei der Setzungsanalyse in Kapitel 2 festgestellt. Die rela-
tiven Zusatzsetzungen As/sy sind jedoch fiir beide Bodenmodelle in etwa gleich grof. Bei
einer Lastneigung von 0 = 25° betriagt As/sy ca. 30% (Mittelwert beider Bodenmodelle).
Damit liegt ungeféhr ein Faktor von 1,7 zwischen dem lockeren und dem dichten Sand.

Unter dem Gesichtspunkt, dass lockerer Sand als Baugrund nur bedingt geeignet ist und
eher in Ausnahmefillen zum Einsatz kommt, 148t sich feststellen, dass fiir baupraktische
Falle die Auswirkung der Lastneigung auf die Setzung bei Flachgriindungen relativ gering
ist. In der DIN 4019-2 [34] heifit es: ,,Die Setzungen infolge waagrechter Belastung sind im
Allgemeinen sehr klein und kénnen meist vernachléssigt werden.“ Jedoch sollte dem Planer
auch bewusst sein, dass schon eine Lastneigung 6 = 15° eine Zusatzsetzung von ca. 10%
(Mittelwert aus dichtem und lockerem Sand) hervorrufen kann.

Fiir die Ermittlung der Setzungen einer Flachgriindung unter geneigten Lasten kann es
deshalb ausreichend sein, die Setzungsberechnung nur mit der Vertikalkraft durchzufiithren
und einen Aufschlag in Abhéngigkeit des Lastneigungswinkels vorzunehmen. Diese Vorge-
hensweise konnte auch damit gerechtfertigt werden, dass die Unsicherheit, die sich aus der
Bestimmung der Steifigkeit des Bodens ergibt, im Vergleich dazu viel stédrker ins Gewicht
fallt.

3.4 Vergleich der Ergebnisse aus numerischen
Berechnungen und aus Modellversuchen

Im Folgenden werden die Ergebnisse von numerischen Analysen mit denen experimentel-
ler Modellversuche verglichen. Die experimentellen Versuche liegen als grofl- und klein-
mafstibliche Modellversuche aus der Literatur vor. Die betrachteten Experimente wurden
im Sand durchgefiihrt (siche Tabelle 3.4). Die numerischen Analysen wurden mit dem
HS-Small Modell und z.T. auch mit dem hypoplastischen Modell mit intergranularer Deh-
nung ausgefithrt. Als Boden wurde wieder der Hostun-Sand in seiner lockeren und dichten
Lagerung verwendet.

Der Vergleich erfolgt in diesem Kapitel nicht durch Nachrechnung der Modellversuche auf
Basis von Laborversuchen. Es wird vielmehr das relative Steifigkeitsverhalten verglichen.
Als Maf§ der relativen Steifigkeit wird das Verhéltnis der horizontalen Verschiebung u zur
Setzung s verwendet. Diese Beziehung entspricht auch dem Tangens des Verschiebungswin-
kels (siehe Kapitel 3.3.3).

3.4.1 Ubersicht der verwendeten experimentellen Modellversuche

Experimentelle Ergebnisse liegen von grofl- und kleinmafistablichen Modellversuchen und
Zentrifugenversuchen vor. Die Belastung der betrachteten Modellversuche erfolgte immer
mittig, entweder durch eine geneigte Last mit konstantem Neigungswinkel (I-C Versuch)
oder durch eine horizontale Belastung im Anschluss an eine vertikale Belastung (V-H Ver-
such). Tabelle 3.4 stellt die Modellversuche in iibersichtlicher Weise dar. Die Versuche
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werden im Folgenden detaillierter beschrieben:

Grofimafistiabliche Modellversuche

e Muhs und Weiss [82]: Diese Versuche dienten vordergriindig der Bestimmung der

Tragfdhigkeit von Fundamenten mit geneigter Belastung. Die Versuche wurden mit
einem Fundament von 1,0 m Breite und 3,0 m Lénge in der Versuchsgrube der De-
gebo durchgefiihrt. Diese Abmessungen kommen dem Streifenfundament sehr nahe.
Die Versuche wurden teils an der Oberfliche und teils mit geringer Einbindetiefe von
0,2 m ausgefiithrt. Als Versuchsschiittung wurde ein ungleichférmiger kiesiger Sand
mit U ~ 5,7 verwendet. Der Einbau erfolgte lagenweise mit einem Riittelverdichter.
Fiir die Schiittung der Versuche an der Oberfliche wird die Lagerungsdichte D = 0, 64
und der durchschnittliche Reibungswinkel ¢’ = 40° angegeben. Fiir die Schiittung der
Versuche mit Einbindetiefe wird D = 0,61 und ¢’ = 39° angegeben. Beide Schiittun-
gen sind somit dicht gelagert. Alle Versuche wurden im Grundwasser durchgefiihrt,
um eine Kapillarkohésion ausschliefen zu konnen. Die verwendeten Versuche hatten
einen Lastneigungswinkel von § = 10° und 20°. Die Belastung der Versuche erfolgte
kraftgesteuert.

Nendza und Nacke [85]: Mit Hilfe dieser Versuche wurde das Tragverhalten iiber-
wiegend horizontal belasteter Fundamente untersucht. S&mtliche Versuche wurden
mit einem Steifenfundament von 0,5 m Breite und 1,5 m Lénge an der Oberfliche in
einem 1,5 m langen Versuchsbehélter durchgefiihrt. Da die Lénge des Fundaments
den Abmessungen des Versuchsbehélters entspricht, kann eine ebener Verformungszu-
stand angenommen werden. Als Versuchsboden wurde ein scharfkantiger Quarzsand
verwendet. Der Versuchssand wurde mit Hilfe eines Rieselkastens in den Versuchs-
behiélter eingerieselt. Die Fallhohe des Sandes und die Breite der Austrittséffnung des
Rieselkastens waren variabel und gestatteten es, im Versuchsboden unterschiedliche
Lagerungsdichten von lockerer bis sehr dichter Lagerung zu erzielen. Die Belastung
erfolgte zuerst durch eine vertikale Kraft, danach durch eine horizontale Kraft.

Kleimaf3stibliche 1g-Modellversuche

e Gottardi und Butterfield [44]: Diese Versuche wurden z.T. in Kapitel 3.3.2 beschrie-

ben. Als Versuchsboden kam der dichte Adige Sand (Ip = 0,86, U = 2,04, dso =
0,42 mm) zum Einsatz. Der Versuchssand wurde bei konstantgehaltener Fallhohe in
den Versuchsbehilter (1,8 x 1,8 x 0,6 m) eingerieselt. Dadurch konnte ein homogener
Einbau erzielt werden. Das Fundament, ein U-férmiges Stahlprofil, hatte eine Breite

= 100 mm und eine Linge a = 500 mm. Bei diesem Seitenverhéltnis a/b = 5
kann dieses Fundament nach DIN 4019-1 auch als Streifundament eingestuft werden.
Zur Erzielung einer vollen Rauhigkeit zwischen Boden und Fundament wurde Sand
auf die Fundamentunterfliche geklebt. Die Fundamente wurden ohne Einbindetiefe
hergestellt. Die Belastung erfolgte kraftgesteuert.

Gottardi u.a. [45]: Die Fundamentversuche wurden mit einem Kreisfundament mit
einem Druchmesser von 0,1 m in einem kreisrunden Behélter von 0,45 m Durchmesser
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Kapitel 3 Analyse von Flachgriindungen unter geneigten Lasten

und 0,45 m Hohe durchgefiihrt. Die Modellversuche wurden mit trockenem gelben
14/25 Leighton-Buzzard Sand (dso = 0,8 mm, U = 1, 3) ausgefiihrt. Der Einbau des
Sandes erfolgte durch Einrieseln. Eine relative Lagerungsdichte Ip von 73,9 - 75,9%
wurde erzielt. Die Versuche wurden weggesteuert durchgefiihrt.

Nova und Montrasio [88]: Die Versuche wurden mit einem 0,1 m breiten und 0,2 m
langen Fundament in einem Versuchskasten (0,9 x 0,4 x 0,21 m) durchgefithrt. Da
die Lange des Fundaments den Abmessungen des Versuchsbehélters entspricht, kann
ein ebener Verformungszustand angenommen werden. Als Versuchsboden wurde der
lockere Adda Sand mit Ip = 0,2 verwendet. Dieser Sand ist ein enggestufter Quarz-
sand. Der Sand wurde eingerieselt. Zur Erzielung einer vollen Rauhigkeit zwischen
Boden und Fundament wurde Sand auf die Fundamentunterfliche geklebt. Funda-
mente wurden ohne Einbindetiefe hergestellt. Die Belastung erfolgte kraftgesteuert
bis zum Bruch. Nach jedem Lastinkrement wurde die Sandoberflache livelliert, sodass
die Oberfliche immer in gleicher Hohe wie die Fundamentunterkante war. Versuche
wurden auch mit dem dichten Adda Sand mit Ip = 0,6 durchgefiihrt. Die Ergebnisse
des dichten und lockeren Sandes sind laut Nova und Montrasio [88] qualitativ gleich.
Hier werden nur die Ergebnisse des lockeren Sandes vorgestellt.

Montrasio [77]: Die Versuchsdurchfithrung und der Versuchssand entsprechen den
Ausfithrungen von Nova und Montrasio [88].

Montrasio und Nova [78]: Die im Rahmen dieser Versuche verwendeten Fundamente
sind quadratisch mit einer Kantenlénge von 0,08 m. Die Versuche wurden in einem
Zylinder mit einem Durchmesser von 1,2 m und einer Hohe von 0,81 m durchgefiihrt.
Als Versuchsboden wurde der enggestufte Ticino Sand (dsp = 0,47 mm) mit dichter
Lagerung (Ip = 0,96) verwendet. Zur Erzielung einer vollen Rauhigkeit zwischen Bo-
den und Fundament wurde Sand auf die Fundamentunterfliche geklebt. Fundamente
wurden mit und ohne Einbindetiefe hergestellt. Die Belastung erfolgte kraftgesteuert.
Es wurden I-C Versuche, V-H Versuche und Versuche mit kombinierter Belastung aus
Vertikalkraft, Horizontalkraft und Moment durchgefiihrt.

Zentrifugenversuche

e Rault und Canépa [99]: Die Versuchsfundamente waren 0,04 m breit und 0,278 m

lang. Die Zentrifugenversuche wurde mit 50 g durchgefiihrt. Der zugehorige Prototyp
hat demnach eine Breite von 2,0 m und einer Lénge von 13,9 m. Bei diesem Sei-
tenverhéltnis von a/b = 7 kann ein ebener Verformungszustand unterstellt werden.
Der Versuchssand ist ein enggestufter, dicht gelagerter Feinsand (dsp = 0,17 mm,
U = 1,47 mm, Ip = 0,7). Die Versuche wurden mit einer Einbindetiefe von ¢/b = 0,5
bzw. 0,8 ausgefiithrt. Die betrachteten Versuche wurden mit einem konstanten Last-
neigungswinkel von § = 15°, 20° und 25° durchgefiihrt. Die Belastung erfolgte kraft-
gesteuert.
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Abbildung 3.20: Vergleich von grof- und kleinmaflstéblichen 1g-Modellversuchen und Zen-
trifugenversuchen fiir die maximalen Gebrauchslasten

3.4.2 Vergleich fiir die I-C Versuche

Vergleich fiir die maximalen Gebrauchslasten: Im Folgenden wird der Tangens des
Verschiebungswinkels u/s der experimentellen Versuche und der numerischen Modellversu-
che miteinander verglichen. Die horizontalen Verschiebungen u und die Setzungen s werden
fiir die maximalen Gebrauchslasten ermittelt. Im Rahmen dieser Arbeit ergibt sich die ma-
ximale Gebrauchslast aus der Division der Bruchlast durch den globalen Sicherheitsfaktor
n=2.

Abbildung 3.20 zeigt die Auswertung der klein- und grofmafistablichen Modellversuche
und der Zentrifugenversuche. Es zeigt sich, dass der kleinmafstébliche Versuch von Mon-
trasio [77] mit denen von Gottardi und Butterfield [44] {ibereinstimmt, obwohl die Lage-
rungsdichten der eingebauten Sande erheblich voneinander abweichen. Aber bereits Nova
und Montrasio [88] haben festgestellt, dass sich der lockere und der dichte Adda Sand in
den Versuchen von Montrasio [77] qualitativ gleich verhalten.

Die grofmafBstiblichen Versuche von Muhs und Weiss [82] zeigen einen signifikanten Ein-
fluss der Einbindetiefe auf. Fundamente mit Einbindung in den Boden verhalten sich in
horizontaler Richtung steifer als Fundamente ohne Einbindetiefe. Auflerdem weisen die
Versuche von Muhs und Weiss ein deutlich steiferes Verhalten in horizontaler Richtung auf
im Vergleich zu den kleinmafBstéblichen 1g-Versuchen.

Die Ergebnisse der Zentrifugenversuche von Rault und Canépa [99] zeigen kein eindeutiges
Bild. Infolge der Einbindung in den Boden verhalten sie sich in horizontaler Richtung
steifer als kleinmafBstéibliche 1g-Modellversuche. Ebenso lédsst sich ein steiferes Verhalten
bei groflerer Einbindetiefe erkennen fiir 6 = 15° und 20°. Ein abweichendes Verhalten
stellen die Versuche mit 6 = 25° dar. Hier ist das Verhdltnis u/s fiir das Fundament
mit t/b = 0,8 grofler als fiir jenes mit ¢/b = 0,5. Dies ist ein Widerspruch zu den grof-
und kleinmafstéblichen Versuchen. Der Grund konnte allerdings in der Durchfithrung der
Zentrifugenversuche liegen.
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Abbildung 3.21: Vergleich der kleinmafstéiblichen Versuche mit dem HS-Small Modell,
Einfluss der Einbindetiefe beim HS-Small Modell fiir die maximalen Ge-
brauchslasten

Abbildung 3.21 zeigt den Vergleich der kleinmafstéiblichen Versuche von Gottardi und But-
terfield [44] mit den Ergebnissen der numerischen Berechnungen des HS-Small Modells.
Daraus geht hervor, dass sich die kleinmafstdblichen Versuche in horizontaler Richtung
weicher verhalten als numerische Modellversuche mit dem HS-Small Modell mit ¢ = 0 m.
Bei den numerischen Berechnungen ist der Tangens des Verschiebungswinkels u/s des locke-
ren und des dichten Sandes bis zu einem Lastneigungswinkel § = 15° bzw. tan 15° = 0,27
nahezu gleich. Dariiber hinaus verhilt sich der lockere Sand etwas weicher. Dies wird
ebenfalls in Abbildung 3.18 gezeigt.

Um die Auswirkung der Einbindetiefe aufzuzeigen, werden Berechnungen ohne Einbinde-
tiefe der Fundamente und mit einer Einbindetiefe von 1 m durchgefiihrt. Die Einbindetiefe

S 20 F . 2,0 F
S . dichter Hostun-Sand lockerer Hostun-Sand
52 15¢ hypoplastisch — L5 r HS-Small
o~ > 2 }
8 % 1,0 - T = 1,0 T
2 F i i
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Abbildung 3.22: Vergleich des HS-Small Modells mit dem hypoplastischem Modell mit i.D.
fiir die maximalen Gebrauchslasten bei t =1 m
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Abbildung 3.23: Vergleich von grof- und kleinmafstéblichen Modellversuchen fiir die Grenz-
lasten

von 1 m wird mit einer grofiflachigen Auflast simuliert (siehe Abbildung 3.2). Aus Ab-
bildung 3.21 geht hervor, dass die Einbindetiefe auch bei den numerischen Berechnungen
Einfluss auf das Verschiebungsverhalten von Flachgriindungen hat. Bei Einbindetiefe be-
sitzt der Boden eine hohere Steifigkeit; die Verschiebungen in horizontaler Richtung sind
deshalb geringer als ohne Einbindetiefe.

Abbildung 3.22 zeigt den Vergleich der Ergebnisse der numerischen Berechnungen mit
dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen Modell mit i.D. sowohl fiir den lockeren und
als auch den dichten Sand. Fiir die maximalen Gebrauchslasten weisen beide Bodenmodelle
keine Unterschiede beim Verschiebungswinkel auf. Dies wurde schon in Kapitel 3.3.3 bzw.
Abbildung 3.17 bei der Darstellung des Verschiebungswinkels festgestellt.

Vergleich fiir die Grenzlasten der Tragfihigkeit: Der Tangens des Verschiebungs-
winkels u/s wird auch fiir die Grenzlasten der Tragfihigkeit untersucht. Dabei werden
die Verschiebungen u und s zu Beginn des sich abzeichnenden Bruchs aus den Versuchen
abgelesen. Auch fiir die Grenzlasten zeigt sich, dass der kleinmafstdbliche 1g-Versuch
von Montrasio [77] mit den Versuchen von Gottardi und Butterfield [44] iibereinstimmt.
Die Zentrifugenversuche verhalten sich in horizontaler Richtung infolge der Einbindung in
den Boden steifer als die kleinmafistdblichen 1g-Versuche. Ebenso ist ersichtlich, dass eine
grofere Einbindetiefe der Zentrifugenversuche zu einem geringeren Wert fiir u/s fithrt. Eine
Ausnahme stellen, wie schon bei den maximalen Gebrauchslasten festgestellt, die Versuche
mit 0 = 25° dar.

Die grofSimafistiblichen Versuche verhalten sich auch fiir die Grenzlasten in horizontaler
Richtung steifer als die kleinmafistablichen Versuche. Allerdings ist bei den grofmafstabli-
chen Versuchen der Einfluss der Einbindetiefe nicht eindeutig erkennbar, da beim Lastnei-
gungswinkel 6 = 10° das Verhéltnis u/s mit Einbindetiefe ¢ = 0,2 m etwas grofier ist als
ohne Einbindetiefe. Die Ursache dafiir liegt vermutlich in der Versuchsdurchfiithrung.
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Abbildung 3.24: Vergleich von kleinmafistablichen Modellversuchen mit numerischen Mo-
dellversuchen fiir die Grenztragfiahigkeit

Abbildung 3.24 zeigt den Vergleich der Ergebnisse der numerischen Berechnungen mit
denen von kleinmafistablichen Versuchen von Gottardi und Butterfield [44]. Auch hier
zeigen die Ergebnisse der Modellversuche mit dem HS-Small Modell mit ¢ = 0 m ein steiferes
Verhalten im Vergleich zu den kleinmafistdblichen Modellversuchen. Der Unterschied fallt
jedoch etwas kleiner als bei den maximalen Gebrauchslasten.

Die Auswirkung der Einbindetiefe wird anhand der Ergebnisse der numerischen Berech-
nungen mit dem HS-Small Modell in Abbildung 3.24 erkennbar. Die Fundamente mit einer
Einbindetiefe ¢ = 1 m verhalten sich in horizontaler Richtung signifikant steifer als die
Fundamente ohne Einbindetiefe.

Beim Vergleich von u/s zwischen den Ergebnissen des HS-Small Modells und denen des
hypoplastischen Modells in Abbildung 3.24 ergeben sich deutliche Unterschiede bei Errei-
chen der Grenzlasten, wie schon in Kapitel 3.3.3 festgestellt wurde.

Vergleich Streifen-, Kreis- und Quadratfundamente: Um die Auswirkung der Fun-
damentform auf die relative Steifigkeit u/s hervorzuheben, sind in Abbildung 3.25 die Er-
gebnisse von kleinmaflstablichen 1g-Modellversuchen dargestellt. Die Versuche mit dem
Streifenfundament stammen von Gottardi und Butterfield [44], die Versuche mit dem qua-
dratischen Fundament stammen von Montrasio und Nova [78] und jene mit dem Kreisfun-
dament von Gottardi u.a. [45]. Alle Versuche wurden im dichten Sand und ohne Einbinde-
tiefe durchgefiihrt. Die Ergebnisse gelten fiir die Verschiebungen, die beim Bruch gemessen
wurden. Aus der Abbildung geht hervor, dass sich das Streifenfundament in horizontaler
Richtung steifer verhélt als das Quadrat- und das Kreisfundament. Beim Kreisfundament
sind die horizontalen Verschiebungen am ausgeprigtesten.
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3.4 Vergleich der Ergebnisse aus numerischen Berechnungen und aus Modellversuchen
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Abbildung 3.25: Vergleich von kleinmafstéblichen Modellversuchen fiir unterschiedliche
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Abbildung 3.26: V-H Versuch: Definition von As, u und dg,uch

3.4.3 Vergleich fiir die V-H Versuche

Aus Abbildung 3.26 geht hervor, dass die Horizontalkraft in den V-H Versuchen sowohl eine
Horizontalverschiebung « als auch eine Setzung As hervorruft. Beim folgenden Vergleich
zwischen den experimentellen und den numerischen Simulationen wird das Verhéltnis u/As
herangezogen, das aus den Verschiebungen beim Bruch resultiert.

Abbildung 3.27 vergleicht die experimentellen Modellversuche. Die kleinmafBstéblichen
Versuche von Gottardi und Butterfield [44], Montrasio [77] und Nova und Montrasio [88]
stimmen bis (H/V)pruern = 0,24 sehr gut iiberein, obwohl die Lagerungsdichten der Ver-
suchssande deutlich voneinander abweichen. Wird das Verhéltnis (H/V') gryen grofer, dann
weichen die Ergebnisse des dichten und des lockeren Sandes zunehmend von einander ab,
wobei u/As fiir den lockeren Sand kleiner ist.

Fiir die grofmafBstédblichen Versuche liegen zwei Versuchsreihen von Nendza und Nacke
[85] vor. Der Unterschied liegt in der aufgebrachten Vertikalkraft, die in Versuchsreihe 2
geringer ist als in Versuchsreihe 1. In Versuchsreihe 1 liegt das Verhéltnis u/As zwischen
zwischen 3,5 und 7,5. Die Unterschiede resultieren aus der unterschiedlichen Lagerungsdich-
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Abbildung 3.27: Vergleich von kleinmafstéiblichen und grofmafstablichen V-H Versuchen
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Abbildung 3.28: Vergleich der numerischen Berechnungen mit kleinmafstéblichen Modell-

versuchen
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3.5 Schlussfolgerungen

te des eingebauten Sandes, wobei das Verhéltnis u/As mit zunehmender Lagerungsdichte
grofler wird. In Versuchsserie 2 ergibt sich u/As ~ 5. Ein klareres Gesamtbild ergibt sich,
wenn die zwei Versuche mit u/As = 7,5 aus Versuchsserie 1 auBler Acht bleiben. Damit

wiirde sich eine gute Ubereinstimmung mit den kleinmaBstéblichen Versuchen von Gottardi
und Butterfield [44] ergeben.

Abbildung 3.28 zeigt den Vergleich der Ergebnisse der numerischen Simulationen mit denen
der kleinmafBstiblichen Versuche von Gottardi und Butterfield [44]. Bis (H/V)pruen =
0,5 ergibt sich eine gute Uberstimmung der numerischen Modellversuche mit dem HS-
Small Modell fiir ¢ = 0 m mit den experimentellen Versuchen. Dariiber hinaus sind die
horizontalen Verschiebungen der numerischen Modellversuche mit dem HS-Small Modell
ausgepragter.

Der Einfluss der Einbindetiefe auf u/As ist beim Vergleich Ergebnisse der HS-Small
Berechnungen mit einer Einbindetiefe ¢ = 1,0 m mit denen der Berechnungen ohne Ein-
bindetiefe erkennbar. Der Boden mit Einbindetiefe besitzt eine groflere Steifigkeit und die
horizontalen Verschiebungen sind dementsprechend geringer.

Abbildung 3.28 zeigt anhand der numerischen Berechnungen, dass die horizontale Ver-
schiebung bzw. das Verhéltnis u/As bei dichtem Sand groer ist als bei lockerem Sand.
Dies ist in Ubereinstimmung mit den kleinmaBstiblichen Versuchen fiir (H/V) gryen > 0, 24.

Die ausgepréagteren Horizontalverschiebungen der Ergebnisse mit dichten Sand im Ver-
gleich zu denen mit lockeren Sand sind vermutlich auf das Dilatanzverhalten des dichten
Sandes zuriickzufiithren. Die Horizontalkraft verursacht eine Scherung in der Sohlfuge. Diese
bewirkt eine Volumenzunahme des Boden. Dadurch fallen die Setzungen As im Verhéltnis
geringer aus als bei lockeren Sand.

3.5 Schlussfolgerungen

Aus dem Vergleich der Ergebnisse aus numerischen Berechnungen und der Ergebnisse mit
den konventionellen Methoden fiir die Bruchlastbestimmung einerseits und der Ergebnisse
mit den experimentellen Modellversuchen fiir die Analyse der Verschiebungen andererseits
lassen sich folgende Ergebnisse und Schlussfolgerungen ableiten.

e Die Bruchlasten mit dem MC-Modell sind beim Streifenfundament mit mittig geneig-
ter Belastung in guter Ubereinstimmung mit jenen nach DIN 4017. Der EC 7 ermittelt
Bruchlasten, die auf der sehr sicheren Seite liegen. Das hypoplastische Modell liefert
hohere Grenzlasten als das MC-Modell.

e Kleinmafstabliche Versuche verhalten sich infolge von Spannungsniveau-Effekten an-
ders als grofimafistibliche Versuche. Dennoch kénnen kleinmafistéibliche Versuche
herangezogen werden, um folgende qualitative Aussagen iiber das Verschiebungsver-
halten von Fundamenten zu gewinnen:

— Die Verschiebungen sind abhéngig vom Lastpfad.

— Die Verschiebungsinkremente sind beim Bruch unabhéngig vom Lastpfad und
nicht-assoziiert mit der Bruchlastumhiillenden.
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Kapitel 3 Analyse von Flachgriindungen unter geneigten Lasten

— Bei Streifenfundamenten ergeben sich kleinere Werte fiir das Verhéltnis u/s als
bei Quadrat- und bei Kreisfundamenten.

— Die horizontalen Verschiebungen nehmen bei geneigten Lasten schneller zu als
die Setzungen.

e Die Lastpfadabhéngigkeit wird aus Abbildung 3.29 deutlich. Darin sind die Ergeb-

nisse von V-H Versuchen und I-C Versuchen dargestellt, die sich sowohl aus den
kleinmafstéblichen Versuchen von Gottardi und Butterfield [44] und den numerischen
Berechnungen mit dem HS-Small Modell ergeben. Fiir (H/V)gryen = 0, 2 liegt sowohl
bei den kleinmafistiblichen Versuchen als auch bei den numerischen Berechnungen ein
Faktor von ca. 2 dazwischen. Fiir grofere Verhéltnisse (H/V')prucn wird die Vertikal-
kraft geringer. Dadurch nimmt auch der steifigkeitserhchende Effekt der vertikalen
Vorbelastung im V-H Versuch ab, und die prozentuellen Unterschiede zwischen den
beiden Lastpfaden werden zunehmend geringer.

Kleinmafstabliche I-C Versuche verhalten sich in horizontaler Richtung weicher als
grofmafstébliche Versuche und numerische Modellversuche. Der Tangens des Ver-
schiebungswinkels u/s ist bei den numerischen Modellversuchen mit dem HS-Small
Modell und den grofmafstéblichen Versuchen in guter Ubereinstimmung sowohl fiir
die maximalen Gebrauchslasten als auch fiir die Grenzlasten, wie auch aus Abbildung
3.30 hervorgeht. Darin werden die Ergebnisse der numerischen Berechnungen mit dem
HS-Small Modell mit dener der groffmafistiablichen Versuche von Muhs und Weiss [82]
verglichen. Daraus kann abgeleitet werden, dass bei HS-Small Berechnungen von Fun-
damenten im Sand mit geneigter Belastung die horizontalen Verschiebungen mit den
gemessenen Verschiebungen iibereinstimmen sollten, sofern die Setzungen aus Berech-
nung und Versuch im Einklang sind.

Bei den V-H Versuchen ergibt sich eine gute Ubereinstimmung zwischen den klein-
mafistéiblichen und grofSimafistiblichen Versuchen und den numerischen Simulationen.

Der Tangens des Verschiebungswinkels u/s nach dem hypoplastischen Modell mit in-
tergranularer Dehnung und nach dem HS-Small Modell stimmen bei den maximalen
Gebrauchslasten sehr gut iiberein. Allerdings weisen die Trajektorien nach dem hy-
poplastischen Modell im Gebrauchslastbereich einen leicht unterlinearen Verlauf der
horizontalen Verschiebungen auf im Unterschied zu den Ergebnissen der numerischen
Berechnungen mit dem HS-Small Modell und denen der experimentellen Modellver-
suche. Fiir die Grenzlasten weichen die Verhéltnisse u/s nach dem hypoplastischen
Modell mit i.D. und nach dem HS-Small Modell deutlich voneinander ab.

Die Abschitzung der horizontalen Verschiebungen eines Fundaments bei mittig ge-
neigter Belastung (I-C Lastpfad) kann mit Hilfe des Verschiebungswinkels erfolgen,
wenn die erwartete Setzung infolge Vertikalkraft einigermaflen gut abgeschétzt werden
kann.
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ey
.Ql_l
=
=
£ 3
> »
mv—i
(D]
3
.=
=2
O
STOCTAY
gﬁ
= 3

o o = o= b
S L O W O W

Gottardi und Butterfield

0,0

0,2 0,4 0,6

(H/V) pryen [-]

2,5

2,0
1,5 +
1,0 +
0,5

0,0

0,0

HS-Small, dicht, t=0m

1
0,2

(H/V) pryen [-]

0,4

Abbildung 3.29: V-H und I-C Versuche mit kleinmaBstéblichen Modellen (links) und mit

Tangens des Verschie-

bungswinkels u/s [-]

2,0 -

1,5

1,0

der FE-Methode (rechts)

maximale Gebrauchslasten

HS-Small, dicht, t=10

g

~
~ ¥~ Muhs und Weiss,
t=0,0m

03 04 0,5 0,6

Lastneigungswinkel tan 6 [-]

u/s [-]

3,0
Grenzlasten
2,0 - HS-Small, dicht, t=0
~N
1,0 +
“<— Muhs und Weiss,
t=0,0m
0’() 1 1 | | |
0,0 0,1 0,2 0,3 04 0,5 0,6

Lastneigungswinkel tan 6 [-]

Abbildung 3.30: I-C Lastpfad: Vergleich der groSimafstéblichen Versuche mit numerischen

Berechnungen

69






Kapitel 4

Elastische Losung fiir horizontale
Verschiebungen infolge horizontaler Lasten

4.1 Einleitung

Die Ermittlung von Setzungen erfolgt in der Ingenieurpraxis mittels Methoden, die auf der
Theorie des linear-elastischen, homogen-isotropen und gewichtslosen Halbraums basieren.
Fiir die Ermittlung von Horizontalverschiebungen liegen in der Literatur ebenfalls elastische
Losungen vor, die im ersten Teil dieses Kapitels vorgestellt werden. Diese vorhandenen
Losungen beriicksichtigen aber nicht alle Belange fiir eine baupraktische Anwendung und
sind aus diesem Grunde nur eingeschrénkt anwendbar, wie im Folgenden noch gezeigt wird.

Dennoch beinhalten diese elastischen Losungen die Grundideen der im Rahmen dieser
Arbeit hergeleiteten elastischen Losung, auf die in Kapitel 4.4 eingegangen wird. Die Liicke
fiir eine breitere Anwendung in der Ingenieurpraxis scheint damit geschlossen. Die Anwen-
dungsméglichkeiten der elastischen Losung zur Ermittlung der horizontalen Verschiebungen
infolge horizontaler Lasten werden in Kapitel 5 ausfiihrlich diskutiert.

4.2 Existierende elastische Lésungen

4.2.1 Barkan [8] fiir starre Fundamente auf dem Halbraum

Barkan [8] hat 1962 eine elastische Néherungslosung zur Ermittlung von horizontalen Ver-
schiebungen u eines starren Fundaments infolge einer Horizontalkraft 7" hergeleitet. Wie
aus der Abbildung 4.1 hervorgeht, greift die Kraft 7" im Mittelpunkt des Fundaments an.

T
y a

Abbildung 4.1: Starres Fundament auf elastisch-isotropem Halbraum
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Kapitel 4 Elastische Losung fiir horizontale Verschiebungen infolge horizontaler Lasten

Tabelle 4.1: Werte fiir 3,

a/b

v [ 05 [ 1 [ 15 | 2 3 5 1 10
0,1 | 1,040 | 1,000 | 1,010 | 1,020 | 1,050 | 1,150 | 1,250
0,2 10,990 | 0,938 | 0,942 | 0,945 | 0,975 | 1,050 | 1,160
0,310,926 | 0,868 | 0,864 | 0,870 | 0,906 | 0,950 | 1,040
0,410,844 | 0,792 | 0,770 | 0,784 | 0,806 | 0,850 | 0,940
0,5 0,770 | 0,704 | 0,692 | 0,686 | 0,700 | 0,732 | 0,940

Dabei muss man sich die Fundamentdicke unendlich klein vorstellen, d.h. die Kraft T
wirkt an der Sohle. Die horizontale Verschiebung infolge 7" in Richtung der Seite b des
Rechteckfundaments ergibt sich aus folgender Gleichung:

u= - ) W_iﬂ (4.)

Darin sind @ und b die Kantenléngen des Fundaments und E ist der Elastizitdtsmodul. Der

Koeffizient (3, ist vom Seitenverhéltnis a/b und der Querdehnzahl v abhingig. Die Werte
fiir (8, sind in Tabelle 4.1 gegeben. Die Schreibweise von Gleichung 4.1 stammt aus Poulos
und Davis [96] und kann auch wie folgt geschrieben werden:

T a 1
.r.b- i = =4/ — 4.2
z T-b- fy mit 7 " und f, \/; 3 (4.2)

In dieser Form ist Gleichung 4.2 identisch mit Gleichung 2.3, die zur Ermittlung von Set-
zungen herangezogen wird.

Zur Herleitung von Gleichung 4.1 verwendete Barkan die schon existierende Losung fiir
die horizontalen Verschiebungen einer waagrechten Einzellast 7' auf der Oberflache des
elastisch-isotropen Halbraums. Dieser Fall wird in der Literatur auch als Cerruti-Problem
[24] bezeichnet. Daraus abgeleitet ergeben sich die horizontalen Oberflichenverschiebungen
einer horizontalen Einzellast in einem beliebigen Punkt (x,y) durch die folgende Gleichung
4.3:

(1—-v2)T 1 LY z?
E w22+ 1—v(2?+y?)32

Barkan [8] hat vereinfachend angenommen, dass die Schubspannungen unterhalb der Fun-
damentfliche gleichméfig verteilt sind und dass die horizontale Verschiebung des Funda-
ments der durchschnittlichen Verschiebung einer Lastfliche mit konstanter Schubspannung
entspricht. Die durchschnittliche Verschiebung ergibt sich aus Integration der Horizon-
talverschiebungen iiber die Lastfliche und anschliefender Division durch die Flédche. Die
Annahme einer gleichméfiigen Verteilung der Schubspannungen unter einer starren Funda-
mentflache ist genau genommen eine Vereinfachung, wie auch aus Milovic u.a. [75] hervor-
geht und in Kapitel 4.3.1 noch gezeigt wird.

(4.3)

u =
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4.2 Existierende elastische Lésungen

C A

e
N

b

Abbildung 4.2: Horizontal gleichméflig belastete Lastfliche

4.2.2 Giroud [41] fiir schlaffe Fundamente auf dem Halbraum

Giroud [41] gibt analytische Gleichungen zur Bestimmung der horizontalen Verschiebun-
gen u in den Eckpunkten, den Seitenmittenpunkten und dem Mittelpunkt einer Schub-
spanungsfliiche mit gleichméfig verteilter Belastung auf dem elastisch-isotropen Halbraum.
Ausgangspunkt der Herleitung ist auch in diesem Zusammenhang Gleichung 4.3. Exempla-
risch ist hier die horizontale Verschiebung wu,; im Mittelpunkt M der Lastfliche gegeben:

a+ Va2 + b2 b+ Va2 + b2
ln——l—a n——
a a

g = UV gy

-1
TFE

(4.4)

Wie schon bei Barkan (Kapitel 4.2.1) sind die horizontalen Verschiebungen vom FElasti-
zitdtsmodul E, der Querdehnzahl v und den Kantenléingen der Lastfliche a und b bzw.
deren Verhéltnis abhéngig. Giroud hat Gleichung 4.4 vereinfacht zu:

_1+1/
- E

Darin ist fj, ein geometrie- und querdehnzahlabhéngiger Einflussfaktor, der aus Tabelle
4.2 entnommen werden kann. Diese Tabelle enthélt die Einflussfaktoren zur Bestimmung
der horizontalten Verschiebungen in den Seitenmittenpunkten A und B, dem Eckpunkt C'
bzw. dem Mittelpunkt M. Kennzeichnend dabei ist, dass die horizontale Verschiebung des

u Tb fi (4.5)

Tabelle 4.2: Werte fiir f; nach Giroud [41]

alb | uc = 1/2uy up U

0,2 | 0,210 - 0,063 v | 0,254 - 0,063 v | 0,334 - 0,124 v
0,510,383 - 0,153 v | 0,491 - 0,157 v | 0,561 - 0,281 v
1,0 | 0,561 - 0,281 v | 0,766 - 0,306 v | 0,766 - 0,460 v
2,0 | 0,766 - 0,460 v | 1,122 - 0,561 v | 0,982 - 0,667 v
5,0 | 1,052- 0,736 v | 1,669 - 1,049 v | 1,271 - 0,954 v
00 00 00 00

Mittelpunktes doppelt so grof} ist wie die Verschiebung eines Eckpunktes.
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——

Abbildung 4.3: Streifenfundament auf linear-elastischer Schicht mit begrenzter Schicht-
méchtigkeit

4.2.3 Milovic u.a. [75] fiir starre Streifenfundamente auf
begrenzter Schicht

Milovic u.a. [75] bedienten sich der Finite-Elemente-Methode zur Ermittlung der Ober-
flachenverschiebungen von starren Streifenfundamenten infolge geneigter und exzentrischer
Belastung auf einer linear-elastischen Schicht von begrenzter Schichtméchtigkeit. Milo-
vic u.a. haben auch die Spannungsverteilung unter einem starren Streifenfundament bei
geneigter und exzentrischer Belastung untersucht. Im Weiteren wird nur auf die horizon-
talen Verschiebungen u von starren Streifenfundamenten infolge mittig geneigter Lasten
eingegangen. Folgende Annahmen wurden im Rahmen ihrer Untersuchungen fiir die FE-
Modellierung getroffen:

e Das Streifenfundament ist absolut starr und besitzt eine rauhe Unterflache.

e Der Boden verhélt sich linear-elastisch und homogen-isotrop geméaf dem Gesetz nach
Hooke. Die Materialeigenschaften werden mit den Parametern E und v beschrieben.

e Der kompressible Boden besitzt eine begrenzte Schichtméchtigkeit der Hohe h. Die
Basis der Schicht ist absolut rauh.

e Das Bodeneigengewicht wird nicht beriicksichtigt.

Der in der FE-Berechnung verwendete Untergrund besitzt somit die Eigenschaften des
linear-elastischen, homogen-isotropen und gewichtslosen Halbraums. Die horizontalen Ver-
schiebungen infolge einer geneigten Last () mit einem Lastneigungswinkel § werden mit
Hilfe der Gleichung 4.6 berechnet:

T
U= U mit Uy = Ugr - SIn — U= Uor g (4.6)
Die dimensionslosen Koeffizienten gz, die in Tabelle 4.3 gegeben sind, wurden durch Riick-
rechnung aus den berechneten horizontalen Verschiebungen gewonnen. Genau genommen
resultiert die horizontale Verschiebung einzig allein aus dem horizontalen Anteil T der Ge-

samtlast, die sich aus T' = @ - sind ergibt. Die horizontale Verschiebung eines starren
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4.3 Horizontalverschiebungen im elastischen Material mit begrenzter Schichtdicke

Streifenfundaments héngt somit vom Verhéltnis h/b, von den elastischen Parametern des
Bodens E und v und der Gréfe der Horizontalkraft 1" ab.

Tabelle 4.3: Werte fiir uor nach Milovic u.a. [75]

Wb v =0,005]v=030] =045
1,0 | 1,2346 | 1,4607 | 1,4908
2,0 | 1,6164 | 1,8527 | 1,8888
3.0 | 1,9778 | 2,2334 | 2,2246

4.2.4 Bewertung der Verfahren

Die Losungen nach Barkan [8] in Kapitel 4.2.1 und nach Giroud [41] in Kapitel 4.2.2
gelten fiir den linear-elastischen, homogen-isotropen Halbraum, aber nicht fiir begrenzte
Schichtdicken. Eine Begrenzung der Schichtméchtigkeit wie z.B. bei der Setzungsberech-
nung durch Einfithrung der Grenztiefe ist aber unumgénglich, wenn man Verschiebungen
nicht {iberschédtzen mochte. Ferner ist Gleichung 4.1 nach Barkan eine Nédherungslosung.
Auflerdem ist Gleichung 4.4 nach Giroud nur fiir Lastflichen bzw. absolut flexible Funda-
mente anwendbar.

Milovic u.a. [75] (Kapitel 4.2.3) beriicksichtigen die horizontalen Verschiebungen von
starren Streifenfundamenten auf sehr begrenzten Schichtdicken; Rechteckfundamente wer-
den von ihnen jedoch nicht behandelt. Abschlieffend kann festgestellt werden, dass mit den
existierenden Losungen nur begrenzte Moglichkeiten bestehen, horizontale Verschiebungen
von Flachgriindungen fiir baupraktische Gegebenheiten zufriedenstellend zu erhalten.

4.3 Horizontalverschiebungen im elastischen Material
mit begrenzter Schichtdicke

Wie bereits erwiahnt, zeigen die genannten Losungsanséitze zur Ermittlung von Horizontal-
verschiebungen infolge horizontaler Lasten die Grundideen fiir die Herleitung einer verall-
gemeinerten elastischen Losung auf. Die verallgemeinerte elastische Losung soll begrenzte
Schichtdicken beriicksichtigen, fiir Rechteckfundamente mit unterschiedlichen Seitenverhélt-
nissen a/b anwendbar sein und sowohl schlaffe Rechtecklasten als auch starre Rechteckfun-
damente mit einbeziehen. Zur Herleitung dieser elastischen Losung wird die Finite-Elemente
Methode herangezogen. Die Eigenschaften des linear-elastischen, homogen-isotropen und
gewichtslosen Halbraums werden einbezogen. D.h. die FE-Berechnungen werden mit einem
gewichtslosen linear-elastischen Material mit dem Elastizitdtsmodul £ und der Querdehn-
zahl v durchgefiihrt.

Da das Materialverhalten rein linear-elastisch ist, kann das Superpositionsgesetz ange-
wendet werden. In den folgenden Berechnungen werden deshalb nur horizontale Lasten
behandelt. Die Gesamtverschiebung in Fundamentmitte infolge einer mittig geneigten Last
ergibt sich dann aus der Superposition mit der Setzung.
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Abbildung 4.4: Verformtes FE-Netz

4.3.1 Spannungsausbreitung infolge horizontaler Belastung

Als Einstieg in die Thematik der Horzontalverschiebungen wird die Spannungsausbreitung
infolge horizontaler Belastung im linear-elastischen und gewichtslosen Material fiir den zwei-
dimensionalen Fall betrachtet. Es wird eine 3 m dicke Schicht betrachtet, die an der Ober-
flache durch eine Lastfliche mit einer Breite b = 1 m belastet wird. Die Horizontalkraft
T wird iiber eine gleichméfig verteilte Flachenlast aus Schubspannungen 7 in die Schicht
eingetragen.

Wie aus Abbildung 4.4 hervorgeht, rufen die Schubspannungen sowohl Horizontalver-
schiebungen als auch eine Rotation um den Mittelpunkt der Lastfliche hervor d.h. an der
lastzugewandten Seite treten Setzungen auf und an der lastabgewandten Seite Hebungen.
Im Mittelpunkt der Lastfliche treten keine Setzungen auf. Die Rotation um die Mittelachse
einer Lastfliche wurde z.B. von Giroud [42] analytisch fiir den linear-elastischen Halbraum
behandelt. Da die Oberfliche der Lastfliche nicht eben bleibt, gibt Giroud einen mittleren
Rotationswinkel ;e an:

1+v)(1—2v
Pmittel ~ tan Pmittel = ( )é, ) * T S¢ (47)

Der Koeffizient s4 ist abhéngig vom Seitenverhéltnis der Lastfliche a/b und kann aus Ta-
belle 4.4 entnommen werden. Die Belastung erfolgt in b-Richtung der Lastfliche. Die
daraus ermittelte Rotation entspricht nach Giroud [42] anndhernd der Rotation eines star-
ren Fundamentkorpers mit gleichen Abmessungen. Abbildung 4.5 stellt die Ausbreitung

Tabelle 4.4: Werte fiir sy

a/b] 02 1035 ] 05 | 1,0 | 20 | 30 | 50 | oo
sy | 0,159 | 0,247 | 0,318 | 0,477 | 0,635 | 0,714 | 0,796 | 1,0

der Schubspannungen dar. Besonders kennzeichnend fiir die Ausbreitung der Schubspan-
nugen sind die fliigelartigen Isobaren. Dies ist ein deutlicher Unterschied zu den Isobaren
der vertikalen Spannungen infolge einer Vertikalbelastung. Auch zeigt sich ein sehr rascher
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[V]
100

Abbildung 4.5: Isobaren der Schubspannung infolge einer unendlich ausgedehnten schlaffen
Lastfldche

Abbau der Schubspannungen mit der Tiefe. So betrigt die Schubspannung in einer Tiefe
von ca. 1,5 b nur mehr 10% der an der Oberfliche eingetragenen Schubspannung. Bei
senkrechter Belastung liegen in dieser Tiefe noch ca. 65% der Oberflichenspannung vor.
Eine Vertikalspannung von 10% der Oberflichenspannung ist immerhin noch in einer Tiefe
von ca. 8 b gegeben.

In Abbildung 4.6 wird der Unterschied zwischen einer Lastfliche mit gleichméfig verteil-
ter Schubspannung 7 und einem starren Fundament mit horizontaler Belastung hervorge-
hoben. Die Last greift in UK Fundament des starren Fundaments an. Die Schubspannung
verteilt sich in der Sohlflaiche dhnlich wie die Bodenpressung unter einer starren Funda-
mentplatte infolge vertikaler Belastung. Theoretisch miissten beim starren Fundament die
Schubspannungen am Rande unendlich grofl sein. In Abbildung 4.6 rechts sind jedoch die
Ergebnisse der FE-Berechnung dargestellt.

Bei der Lastfliche entspricht die Schubspannungsverteilung praktisch der eingetragenen
Schubspannung zumindest bei einem feinen Netz. Die horizontalen Verschiebungen in der
Lastfliche sind symmetrisch beziiglich der Mittelachse des Fundaments, aber sonst in al-
len Punkten unterschiedlich. Dies geht auch aus den analytischen Losungen von Giroud
[41] hervor. Ferner bleibt die Lastflache nicht eben, wie auch in Abbildung 4.4 ersichtlich
wird. Beim starren Fundament hingegen bleibt die Sohlfdche infolge Rotation eben und die
horizontale Verschiebung ist in jedem Punkt diesselbe.

Die eingetragenen Schubspannungen rufen auch Hauptspannungen hervor, die in Abbil-
dung 4.7 dargestellt sind. Auf der lastabgewandten Seite werden Zugspannungen in den
Boden eingeleitet, auf der lastzugewandten Seite werden Druckspannungen eingeleitet. Dies
erkldrt auch die Rotation des Lastfliche um die Mittelachse, welche gleichzeitig auch Sym-
metrieachse der betragsméfig gleich groflen Hauptspannungen ist.

Bei der Lastausbreitung kann eine Analogie zum Dreigelenkrahmen hergestellt werden,
wie aus Abbildung 4.7 rechts hervorgeht. Die beiden unteren Gelenke sind unverschieblich,
so wie auch der untere Rand des FE-Netzes unverschieblich ist. Das obere Gelenk ist frei
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Abbildung 4.6: Verteilung der Schubspannungen in der Sohle einer Lastfliche (links) und
in der Sohle eines starren Fundaments (rechts)
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Abbildung 4.7: Darstellung der Hauptspannungen (links) und Analogie zum Dreigelenkrah-
men (rechts)
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beweglich. Infolge einer Horizontalkraft T" ergibt sich eine Zug- und eine Druckstrebe. Da
>V =0 erfiillt sein muss, sind diese Kriifte betragsmaflig gleich gro8.

Abschlieflend bleibt zu erwéihnen, dass aus geotechnischen Gesichtspunkten Zugspannun-
gen nicht auftreten konnen, da dies der Boden nicht zuldsst bzw. da Zugspannungen in
der Bemessung in der Regel nicht zugelassen werden diirfen. Ferner treten in praktischen
Anwendungsfallen horizontale Lasten nur in Verbindung mit Vertikalkriften auftreten, die
wiederum die Zugspannungen iiberdriicken.

4.3.2 Verschiebungen infolge horizontaler Belastung

Da die analytischen Losungen fiir den linear-elastischen, homogen-isotropen und gewichts-
losen Halbraum fiir schlaffe Rechtecklasten bereits durch Giroud [41] (siche Kapitel 4.2.2)
gegeben sind, interessieren in dieser Studie die horizontalen Verschiebungen von Lastflichen
auf linear-elastischem Material von begrenzter Schichtméchtigkeit.

Zu diesem Zwecke wurden FE-Berechnungen durchgefithrt mit Variation der Schicht-
méchtigkeit h bzw. der relativen Schichtdicke h/b. Die Belastung war horizontal und iiber
die Lastfliche gleichférmig verteilt, so dass keine Exzentrizitdt vorhanden ist. Fiir die
folgenden Berechnungen wurde als Belastung 7 = 100 kN/ m® gewihlt. Das Material ist
gewichtslos und verhilt sich linear-elastisch mit £ = 10.000 kN/m?. Alle Berechnungen
wurden mit einer Querdehnzahl v =0, v = 0,3 und v = 0,5 durchgefiihrt. Es werden zwei
Grenzfille behandelt, ndmlich die schlaffe Rechtecklast und das absolut starre Fundament.
Die Breite b der Lastfliche bzw. des Fundaments betrdgt 1 m und die Fundamentlange a
wird variiert.

Die Biegesteifigkeit des absolut starren (und gewichtslosen) Fundaments entspricht den
Eigenschaften eines Fundamentkorpers mit ¢ = 1 m und dem Elastizitdtsmodul Fr =
30.000 MN/ m?, der in der GroBenordnung des E-Moduls von Beton liegt. Zur Uberpriifung,
ob die Annahme eines absolut starren Verhaltens der Fundamentplatte gerechtfertigt ist,
wird das Steifigkeitsverhéltnis K nach Fraser und Wardle [40] herangezogen, das durch
folgende Gleichung ermittelt wird:

. 4 EF(l - l/F2> tg

K=_=22\- "rJ-
3 E(l—1?) b

(4.8)
Das Steifigkeitsverhéltnis berticksichtigt die Bauwerk-Boden Interaktion und hat unter an-
derem FEinfluss auf die Setzungsunterschiede zwischen der Mitte und den Kanten eines
Fundaments. Er und vr bezeichnen die elastischen Parameter des Fundaments, ¢ ist die
Dicke des Fundaments. E und v sind die elastischen Parameter des Bodens. Absolut starre
Verhiltnisse liegen nach Fraser und Wardle [40] fiir K > 10 vor. Bei einer Fundamentbreite
b =1 m wiirde schon eine Fundamentdicke von ca. 35 cm geniigen, um diese Bedingung zu
erfiillen.

FE Modellierung: Die numerischen Berechnungen fiir die Rechteckfundamente werden
mit Hilfe des FE-Programms PLAXIS-3D Tunnel durchgefiithrt. Zur Diskretisierung des
Baugrunds stehen 15-knotige prismatische Elemente mit 6-Gaussschen Integrationspunk-
ten zur Verfiigung (Abbildung 4.8 rechts). Diese dreidimensionalen Elemente basieren auf
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Abbildung 4.8: Typisches FE-Netz mit y-z-Ebene als Symmetrieebene (links), 15-knotiges
Element (rechts)

zweidimensionalen 6-knotigen Dreieckselementen, die in x-Richtung erweitert sind. Fi-
ne ausfiithrliche Beschreibung des verwendeten Programms geben Brinkgreve und Vermeer
[19]. Ein typisches FE-Netz ist in Abbildung 4.8 gegeben. Die Symmetrie wird bei der
Erstellung des FE-Netzes ausgenutzt, sodass fiir die Berechnungen jeweils nur die halbe
Lastfliche bzw. das halbe Fundament verwendet wird. Der Einfluss der Abmessungen
und der Diskretisierung auf die Genauigkeit der Ergebnisse wird im Folgenden gesondert
diskutiert.

Die numerischen Berechnungen fiir die Streifenfundamente werden mit dem FE-Programm
PLAXi1s-2D durchgefiihrt. Zur Diskretisierung des Baugrunds stehen 6-knotige Dreiecks-
Elemente mit 3-Gaussschen Integrationspunkten zur Verfiigung. Eine ausfiihrliche Be-
schreibung des verwendeten Programms ist durch Brinkgreve [18] gegeben. Folgende An-
nahmen zu den Randbedingungen der verwendeten FE-Netze werden getroffen:

e Der untere Rand ist unverschieblich.
e Die vertikalen Randen sind vertikal frei verschieblich.

e Der obere Rand ist frei verschieblich.

Abmessungen des FE-Netzes: Zur Untersuchung der Abmessungen A und B des FE-
Netzes wird die Schichtdicke h vorgegeben und A und B so lange variiert bis ein Einfluss der
Rénder auf die Ergebnisse ausgeschlossen werden kann (siehe Abbildung 4.9). Abbildung
4.10 zeigt den Einfluss der Netzbreite B auf die horizontalen Verschiebungen bei konstantem
A fiir eine Schichtméchtigkeit von h = 3 m bzw. eine relative Schichtdicke von h/b = 3.
Aus der Abbildung 4.10 geht hervor, dass ab einer Netzbreite B = 18 m die horizontale
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Abbildung 4.9: Abmessungen des FE-Netzes und Definition der Lastrichtung
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Abbildung 4.10: Einfluss der Netzbreite B auf die Ergebnisse
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Abbildung 4.11: Einfluss der Netzbreite A auf die Ergebnisse
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horizontale Verschiebung u
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Abbildung 4.12: Einfluss der Netzfeinheit in y-Richtung bei der schlaffen Lastfliche
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Abbildung 4.13: Einfluss der Netzfeinheit in y-Richtung beim starren Fundament

Verschiebung konstant bleibt. Folglich ist eine Abhéngigkeit auf das Ergebnis mit dieser
Breite nicht mehr gegeben.

Abbildung 4.11 zeigt den Einfluss der Netzbreite A auf die horizontalen Verschiebun-
gen bei Konstanthalten von B. In diesem Fall ist Einfluss des seitlichen Randes auf die
Ergebnisse ab einer Netzbreite A = 8 m nicht mehr gegeben.

Diskretisierung des FE-Netzes: Ebenso bedarf die Generierung des FE-Netzes be-
sonderer Aufmerksamkeit. Grundsitzlich soll das Netz dort feiner sein, wo die gréfiten
Spannungsgradienten zu erwarten sind. Um auch hier den Einfluss der Diskretisierung auf
das Ergebnis auszuschlieBen, wird das Netz sukzessive verfeinert und gleichzeitig werden die
horizontalen Verschiebungen ermittelt. Die Abbildungen 4.12 und 4.13 zeigen den Einfluss
der Netzfeinheit auf die horizontalen Verschiebungen. Der Grad der Diskretisierung wird
hier dimensionslos als ,, Fundamentbreite / Durchschnittliche Elementléinge* in y-Richtung
dargestellt. Wie aus den Abbildungen 4.12 und 4.13 hervorgeht, wird bei absolut starren
Fundamenten ein wesentlich feineres Netz benétigt. Dies liegt vor allem an der Schub-
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spannungsverteilung unter der starren Fundamentplatte. Eine feine Diskretierung ist hier
besonders wichtig, um den Schubspannungsverlauf méglichst genau abbilden zu kénnen.

Die Auswirkung der Netzfeinheit wurde ebenso in der x-Richtung untersucht. Die Ergeb-
nisse sind in der Arbeit von Nanfah [83] beschrieben.

Horizontale Verschiebungen fiir die schlaffe Lastfliche: Die Berechnungen wurden
nun unter Beriicksichtigung des Einflusses der Netzabmessungen und der Diskretisierung auf
die Ergebnisse durchgefiihrt. Die Ergebnisse der Berechnungen fiir eine schlaffe Lastfliche
und fiir eine Querdehnzahl v = 0,3 sind beispielhaft in Abbildung 4.14 gegeben. Die
Belastung erfolgt immer in b-Richtung (sieche Abbildung 4.9). Abbildung 4.15 zeigt zudem
die Ergebnisse des Streifenfundaments bis h/b < 20 und die analytischen Losungen nach
Giroud fiir h/b = oo. Aus der Abbildung 4.15 geht klar hervor, dass die Werte nach
Giroud die Asymptote der berechneten Kurven darstellen. Dadurch wird die Qualitéit
der durchgefiihrten Berechnungen bestétigt, die durch die Untersuchung des Einflusses der
seitlichen Rénder und der Netzfeinheit auf die Ergebnisse erzielt wurde.

Einen groBen Einfluss auf die horizontalen Verschiebungen hat das Seitenverhéltnis a/b.
Bei einer Schichtdicke h/b = 5 liegt ein Faktor von 1,28 zwischen dem quadratischen Funda-
ment und dem doppelt so grofien - und damit auch doppelt so hoch belasteten - Fundament
mit a/b = 2. Beim 5-fach so grofien Fundament mit a/b = 5 liegt ein Faktor von 1,60
dazwischen. Der Einfluss steht also in keinem Verhéltnis zur eingetragenen Gesamtlast.

Aus Abbildung 4.14 wird ersichtlich, dass sich fiir das Rechteckfundament mit a/b = 5
bis zu einer relativen Schichtdicke von h/b = 2 praktisch gleiche Ergebnisse wie fiir das
Streifenfundament ergeben. Danach weichen die horizontalen Verschiebungen zunehmend
voneinander ab, da sich das Rechteckfundament dem analytischen Wert fiir den Halbraum
asymptotisch anndhert, wihrend beim Streifenfundament die horizontalen Verschiebungen
fiir den Halbraum u = oo betragen.

Aus Abbildung 4.14 wird ebenfalls ersichtlich, dass die Auswirkung der relativen Schicht-
dicke mit zunehmendem a/b Verhiltnis grofer wird. Beim Fundament mit a/b = 1 liegt
ein Faktor von 1,48 zwischen den Ergebnissen mit /b = 0,5 und jenen mit h/b = 5. Beim
Fundament mit a/b = 5 liegt ein Faktor von 2,19 dazwischen, hingegen beim Fundament
mit a/b = 0,2 sind nur geringe Unterschiede in der Gréfienordnung von 19% festzustellen.

AuBlerdem geht aus Abbildung 4.14 hervor, dass es unter dem Gesichtspunkt der Ge-
brauchstauglichkeit immer ratsam ist, Fundamente in Richtung der langen Fundamentseite
zu belasten. Folgendes Beispiel verdeutlicht dies anhand eines Rechteckfundaments mit
den Abmessungen 2 x 1 m auf einer 1 m méchtigen Schicht: Ist die Belastung in Rich-
tung der kurzen Seite, dann folgt aus a/b = 2 und h/b = 1 eine horizontale Verschiebung
u = 11,7 mm. Erfolgt die Belastung in Richtung der langen Seite, dann folgt aus a/b = 0,5
und h/b = 0,5 eine Verschiebung v = 6,5 mm. Die Auswirkung der Lastrichtung bei einem
gleich groflen Fundament kann also erheblich sein.

Beim Vergleich mit der direkten Setzungsmethode (Kapitel 2.2.1) zeigt sich, dass die
Abhéngigkeit der horizontalen Verschiebungen von der relativen Schichtdicke h/b kleiner
ist als die Abhéngigkeit der Setzungen von h/b. So liegt z.B. bei einem Seitenverhéltnis
a/b = 1 ein Faktor von 1,4 zwischen der horizontalen Verschiebung mit h/b = 0,5 und
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Abbildung 4.14: Horizontale Verschiebungen einer schlaffen Lastfliche in Abhéngigkeit
von der relativen Schichtdicke h/b und dem Seitenverhéltnis a/b fiir
7 =100 kN/m?, £ = 10.000 kN/m? und v = 0,3
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Abbildung 4.15: Horizontale Verschiebungen einer schlaffen Lastflache infolge FE und Ver-
gleich mit den Werten nach Giroud [41] fiir A/b = oo fiir 7 = 100 kN/m?,
E =10.000 kN/m? und v = 0, 3
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h/b = 2,0. Bei den Setzungen hingegen liegt ein Faktor von 2,1 dazwischen. Der Grund
hierfiir liegt in der Spannungsausbreitung. Die Schubspannungen infolge Horizontalbe-
lastung klingen deutlich schneller ab als die Vertikalspannungen infolge Vertikalbelastung
(siche auch Kapitel 4.3.1). Dadurch ist die Tiefenwirkung einer Vertikalbelastung und der
damit einhergehenden Verformungen im Boden ausgeprégter als bei einer Schubbelastung.

4.4 Herleitung der Einflussfaktoren f;

Aus den horizontalen Verschiebungen, die mit Hilfe der Finite-Elemente Methode berechnet
wurden, kann nun mit Hilfe von Gleichung 4.9 der Einflussfaktor f; riickgerechnet werden.
Gleichung 4.9 ergibt sich durch Umformung der Gleichung 4.5:

u- B

AT R

(4.9)

Die riickgerechneten Werte f;, sind in den Tabellen 4.5 und 4.6 fiir unterschiedliche Sei-
tenverhéltnisse a/b, unterschiedliche Schichtméchtigkeiten /b und unterschiedliche Quer-
dehnzahlen v sowohl fiir ein vollig flexibles als auch absolut starres Rechteck- bzw. Strei-
fenfundament gegeben. Eine detaillierte Beschreibung der Herleitung der Einflussfaktoren
fiir Rechteckfundamente mit a/b = 1 bis 5 erfolgt ausfiihrlich in der Arbeit von Nanfah
[83].

Aus dem Vergleich der beiden Tabellen wird ersichtlich, dass die Einflussfaktoren fiir das
starre Fundament bei einem Seitenverhiltnis a/b = 1 ca. 70% , bei a/b = 5 beinahe 80% und
bei a/b = oo ca. 90% der Werte der schlaffen Last betragen. Aus der Setzungsberechnung
nach DIN 4019-1 [33] kann die Setzung eines starren Rechteckkorpers niherungsweise als der
0,75 fache Wert der Setzung des Mittelpunktes einer Lastfliche berechnet werden. Damit
liegt der Umrechnungsfaktor fiir starre Verschiebungen aus schlaffen Verschiebungen in
derselben Groéflenordnung.

Die Ergebnisse der elastischen Losung nach Gleichung 4.10' und den Tabellenwerten fiir
das starre Fundament in Tabelle 4.6 kann nun mit den Ergebnissen nach Milovic u.a. [75]
und den zugehorigen Werten aus der Tabelle 4.3 verglichen werden. Es zeigt sich, dass die
horizontalen Verschiebungen nach Milovic u.a. [75] um ca. 30% grofler sind als die Werte
mit der elastischen Losung nach Gleichung 4.10.

Milovic u.a. [75] beriicksichtigt auch die Setzungen von starren Fundamenten. Beim
Vergleich der Setzungen nach Milovic u.a. [75] mit jenen, die mit der exakten analytischen
Losung nach Giroud [42] fiir starre Streifenfundamente? auf begrenzter Schichtdicke ermit-
telt wurden, ergibt sich, dass die Setzungen nach Milovic u.a. [75] um ca. 21% grofer sind
als jene nach Giroud?® [42]. Dieser grofie Unterschied zwischen der exakten Losung und den

1Gleichung 4.10 entspricht Gleichung 4.5 und wird hier der Ubersicht wegen noch einmal gezeigt.

2Die Losungen nach Giroud [42] gelten genau genommen fiir starre Fundamente mit glatter Sohlfliiche;
die Unterschiede zwischen rauher Sohlfléche, die bei den FE-Berechnungen unterstellt wird, und glatter
Sohle sind laut Giroud [42] vernachléssigbar.

3Die Losungen nach Giroud [42] gelten fiir v = 1/3. Fiir den Vergleich wurden deshalb die Ergebnisse
nach Milovic u.a. [75] zwischen v = 0,3 und v = 0, 45 linear interpoliert.

85



Kapitel 4 Elastische Losung fiir horizontale Verschiebungen infolge horizontaler Lasten

Ergebnissen nach Milovic u.a. [75] bei den Setzungen ist nicht nachvollziehbar. Es ist aber
davon auszugehen, dass auch bei den horizontalen Verschiebungen nach Milovic u.a. [75]
Abweichungen zur ,exakten® Losung vorliegen.

Abschliefend wird noch hervorgehoben, dass die Ergebnisse von Setzungsberechnungen
mit schlaffen Fundamenten mit dem im Rahmen dieser Dissertation verwendeten FE-
Programm PrLAXIS-2D im Einklang mit den exakten analytischen L&sungen, z.B. nach
Giroud [42], sind, wie auch aus der Arbeit von Nanfah [83] hervorgeht.

Mit Gleichung 4.10 steht nun dem Anwender ein einfaches Hilfsmittel zur Verfiigung, das
ihm wegen der Vergleichbarkeit mit der direkten Setzungsmethode (siehe Kapitel 2.2.1)

schon ,,.bekannt® ist.
14w

E
Die Schwierigkeit bei der Anwendung liegt in der Wahl des représentativen E-Moduls und
der relevanten Schichtméchitgkeit A der Bodenschicht. Wie Gleichung 4.5 angewendet wer-
den kann, wird in Kapitel 5 beschrieben. Ebenso wird dort auf die Anwendungsgrenzen der
elastischen Losung eingegangen.

u -Tb fy (4.10)
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Tabelle 4.5: f;, Werte fiir die Berechnung von u); einer schlaffen Lastflache

schlaff

a/b =0,2

a/b=0,33

a/b=0,5

ab=1

\%

0,0 03 0,5

\%

0,0 03 0,5

\%

0,0 0,3

0,5

\%

0,0 03

0,5

h/b=0,5
h/b=1,0
h/b=1,5
h/b=2,0
h/b=3.,0
h/b=5,0

0,33 0,31 0,30

0,37 0,34 0,32

0,39 0,36 0,33

0,40 0,36 0,34

0,40 0,37 0,34

0,41 0,37 0,35

0,45 0,41 0,39

0,52 0,47 0,44

0,54 0,49 045

0,55 0,50 0,46

0,57 0,51 0,47

0,58 0,52 0,48

0,55 0,50

0,65 0,58
0,69 0,61
0,71 0,63
0,73 0,64

0,74 0,65

0,46
0,53
0,56
0,57
0,57
0,59

0,70 0,62

0,89 0,77
0,97 0,83
1,00 0,86
1,04 0,89

1,07 0,92

0,56
0,68
0,73
0,76
0,79
0,80

schlaff

ab =2

\%

0,0 03 0,5

0,0 03 0,5

0,0 0,3

0,5

0,0 03

0,5

h/b=0,5
h/b=1,0
h/b=1,5
h/b=2,0
h/b=3,0
h/b=5,0

0,78 0,67 0,59

1,08 0,90 0,77

1,22 1,01 0,86

1,30 1,07 0,91

1,37 1,13 0,96

1,44 1,18 1,00

0,79 0,67 0,58

1,15 0,94 0,79

1,33 1,08 0,90

1,43 1,16 0,97

1,55 1,25 1,04

1,64 1,32 1,10

0,79 0,67

1,18 0,96
141 1,12
1,55 1,23
1,72 1,36

1,87 1,47

0,58
0,78
0,91
1,00
1,11
1,20

0,79 0,67

1,19 0,95
144 1,13
1,62 1,25
1,87 1,43

2,19 1,66

0,57
0,77
0,89
0,98
1,11
1,27
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Tabelle 4.6: f;, Werte fiir die Berechnung von u eines starren Fundamentes

starr

a/b =0,2

a/b=10,33

a/b=0,5

ab=1

\%
0,0 03 05

\%
0,0 03 05

\%
0,0 03 05

%
0,0 03 0,5

h/b=0,5
h/b=1,0
h/b=1,5
h/b=2,0
h/b=3,0
h/b=5,0

0,25 0,23 0,21

0,28 0,26 0,23

0,30 0,27 0,25

0,30 0,27 0,25

0,31 0,28 0,25

0,32 0,28 0,25

0,32 0,30 0,27

0,38 0,35 0,31

0,41 0,36 0,33

0,42 0,37 0,33

0,43 0,38 0,34

0,44 0,39 0,34

0,39 0,35 0,32

0,47 0,42 0,37

0,51 0,45 0,40

0,52 0,46 0,40

0,54 0,47 0,41

0,55 0,48 0,42

0,48 0,43 0,39

0,63 0,54 0,48

0,70 0,59 0,52

0,73 0,62 0,54

0,77 0,65 0,56

0,80 0,68 0,58

starr

ab=2

ab=3

alb=5

0,0 03 05

0,0 03 0,5

0,0 03 05

0,0 03 05

h/b=0,5
h/b=1,0
h/b=1,5
h/b=2,0
h/b=3,0
h/b=5,0

0,55 0,49 0,43

0,77 0,65 0,56

0,88 0,74 0,63

0,95 0,79 0,66

1,02 0,84 0,71

1,07 0,89 0,76

0,58 0,52 0,45

0,83 0,70 0,59

0,97 0,80 0,68

1,06 0,87 0,72

1,16 0,95 0,78

1,24 1,01 0,85

0,61 0,54 0,46

0,89 0,74 0,62

1,06 0,87 0,72

1,18 0,95 0,78

1,31 1,06 0,86

1,44 1,16 0,96

0,66 0,57 0,50

1,01 0,83 0,68

1,24 0,99 0,80

1,41 0,38
1,66 1,01

1,99 1,17
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Kapitel 5

Anwendung der elastischen Methode zur
Ermittlung von Horizontalverschiebungen

5.1 Einleitung

Die elastischen Losungen stellen nach Poulos [95] ein schnelles und komfortables Mittel
zur Abschéitzung der Fundamentsetzungen ohne Computer-Einsatz zur Verfiigung. Zu-
dem ist die Anwendung der Elastizitatstheorie zur Ermittlung von Fundamentsetzungen
fiir den iiblichen Ingenieurbau gerechtfertigt, wie auch aus Kapitel 2 hervorgeht. Mit Hil-
fe der elastischen Losung, die in Kapitel 4 hergeleitet wurde, ist es moglich, horizontale
Fundamentverschiebungen infolge von Horizontallasten fiir linear-elastische Bodenschich-
ten unterschiedlicher Méchtigkeit und in Abhéngigkeit von der Fundamentgeometrie zu
ermitteln.

Es ist allgemein bekannt, dass sich Boden nicht linear-elastisch verhalten, deshalb ist
die entscheidende Bedingung fiir eine erfolgreiche Anwendung der elastischen Losung die
Wahl der richtigen Werte fiir die Parameter £ und v. Um dies zu iiberpriifen, werden
in Anlehnung an Kapitel 2 numerische Berechnungen mit dem HS-Small Modell und dem
hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung (i.D.) fiir ein Streifenfundament im
Sand durchgefiihrt. Auch fiir diesen Vergleich werden die Daten des lockeren und dichten
Hostun-Sandes verwendet. Die Parameter sind in den Tabellen 2.3 und 2.4 aufgefiihrt.

Im Unterschied zur Setzungsberechnung sind die horizontalen Verschiebungen infolge
geneigter Lasten abhéngig vom Lastpfad (siehe Kapitel 3.5). Es ist also von Bedeutung, ob
die horizontale Last im Anschluss an eine vertikale Belastung aufgebracht wird oder ob die
horizontale Last schon zu Beginn der Belastung vorhanden ist. In Kapitel 5.3 werden die
elastischen Losungen mit den Ergebnissen der numerischen Berechnungen fiir eine zentrisch
geneigte Belastung mit konstantem Lastneigungswinkel § (I-C Lastpfad) verglichen. In
Kapitel 5.4 erfolgt der Vergleich fiir eine horizontale Belastung, die im Anschluss an die
vertikale Belastung aufgebracht wird (V-H Lastpfad). Zunéchst wird aber in Kapitel 5.2 die
Frage geklart, inwieweit der E-Modul aus der Setzungsberechnung auch fiir die Ermittlung
der horizontalen Verschiebungen herangezogen werden kann.

5.2 Anwendung bei linear-elastischem Verhalten

Wird dem Boden linear-elastisches Verhalten unterstellt, dann sind die Fundamentverschie-
bungen unabhéngig vom Lastpfad. Die Gesamtverschiebung des Fundamentmittelpunktes
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Kapitel 5 Anwendung der elastischen Methode zur Ermittlung von Horizontalverschiebungen

1,6 -
- Streifen
“~ 2k l Quadrat
Lo-f:
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Schichtméchtigkeit h [m]

Abbildung 5.1: Verhéltnis f;,/f in Abhéngigkeit von der Schichtdicke h

ergibt sich aus der Superposition der Setzung s infolge der mittig angreifenden Vertikalkraft
V und der horizontalen Verschiebung u infolge der mittig angreifenden Horizontalkraft H.
Aus den Gleichungen 2.3 und 4.10 ergibt sich folgendes Verhéltnis der Verschiebungen u/s:

- - T (5.1)

» |
—_
9
=

Der Einflussfaktor f ergibt sich aus den Tabellen von Giroud [42] und der Einflussfaktor fj,
wird aus den Tabellen 4.5 und 4.6 entnommen. Die Einflussfaktoren f;, sind abhéngig von
der Fundamentgeometrie und von der relevanten Schichtméchtigkeit h. Die Schichtméchtig-
keit kann durch eine natiirliche Grenztiefe z.B. eine sehr viel steifere Bodenschicht oder
durch eine kiinstliche Grenztiefe vorgegeben sein. In dieser Studie wird die relevante
Schichtméchtigkeit nach DIN 4019-1 [33] gewahlt. D.h. die Grenztiefe ergibt sich aus
der einwirkenden Vertikalkraft und liegt in der Tiefe, fiir die folgende Bedingung erfiillt ist:
Ao, =0,2- 0.

Aus Gleichung 5.1 geht hervor, dass das Verhéltnis der Verschiebungen u/s linear mit
dem Quotienten der einwirkenden Kréfte T/V bzw. der Spannungen 7/Aq zusammenhéngt.
Wie sich das Verhéltnis u/s bei steigender Vertikallast dndert, kann mit Hilfe der Abbil-
dung 5.1 erldutert werden. Daraus geht hervor, dass das Verhéltnis f;,/f mit zunehmender
Schichtméchtigkeit abnimmt. Das bedeutet auch, dass f,,/f und somit auch u/s mit zu-
nehmender (vertikaler) Belastung abnimmt, da die Schichtméchtigkeit unmittelbar mit der
Vertikalkraft korreliert. Dies ist ein Unterschied zu den experimentellen Versuchen und den
Berechnungen mit dem HS-Small Modell, denn diese zeigen einen iiberlinearen Verlauf der
horizontalen Verschiebungen bei steigender Belastung.

Aus Abbildung 5.1 geht ebenso hervor, dass das Verhéltnis f,/f fiir Streifenfundamente
grofere Werte liefert als fiir quadratische Fundamente. Dasselbe gilt dann auch fiir u/s.
Damit zeigt die elastische Losung ein gegensétzliches Verhalten zu den kleinmafstéblichen
Modellversuchen von Gottardi und Butterfield [44] in Abbildung 3.25. Dort wurde gezeigt,
dass das Verhiltnis u/s bei den quadratischen Fundamenten groler ist als bei Streifenfun-
damenten.

In Abbildung 5.2 sind die Verhéltnisse u/s fiir die elastische Losung nach Gleichung 5.1
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5.2 Anwendung bei linear-elastischem Verhalten
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Abbildung 5.2: Vergleich der elastischen Losung mit numerischen Berechnungen fiir I-C und
V-H Lastpfade mit dem HS-Small Modell bei maximalen Gebrauchslasten

und fiir numerische Berechnungen mit I-C bzw. V-H Lastpfaden dargestellt. Die numeri-
schen Simulastionen wurden mit einem 1 m breiten Streifenfundament im dichten Sand mit
dem HS-Small Modell durchgefiihrt. Der Vergleich erfolgt fiir die maximalen Gebrauchs-
lasten.

Bei den Berechnungen ohne Einbindetiefe ergibt sich eine gute Ubereinstimmung zwischen
den Ergebnissen der V-H Lastpfad und Gleichung 5.1. Die Berechnungen fiir den I-C
Lastpfad weichen deutlich von der elastischen Losung ab.

Aus dem Vergleich der Ergebnisse der Berechnungen mit Einbindetiefe ¢ = 1,0 m l&sst
sich schlieflen, dass die Ergebnisse mit den I-C Lastpfaden bis H/V = 0,3 mit denen der
Gleichung 5.1 gut iibereinstimmen. Dariiber hinaus passt das Ergebnis von Gleichung 5.1
weder mit denen der I-C noch mit denen der V-H Lastpfade gut zusammen.

Aus Abbildung 5.2 geht auch hervor, dass die Einbindetiefe bei Verwendung von Glei-
chung 5.1 vernachléssighbaren Einfluss auf die Ergebnisse hat. Dies resultiert aus dem Um-
stand, dass sich das Verhiltnis f,/f relativ unsensibel auf Anderungen der betrachteten
Schichtméchtigkeit beim Streifenfundament fiir A~ > 3,0 m verhélt (siche Abbildung 5.1).
Im Rahmen dieses Vergleichs liegt die kleinste Schichtméchtigkeit bei h = 3,0 m fiir das
Streifenfundament mit ¢ = 0 m und 6 = 30°. Die experimentellen Versuche und die nume-
rischen Modellversuche zeigen hingegen einen deutlichen Einfluss der Einbindetiefe auf das
Verhéltnis u/s.

Die bisherigen Feststellungen gelten fiir die maximalen Gebrauchslasten. Sind die Belas-
tungen geringer, dann wird das Verhéltnis u/s bei den numerischen Versuchen (wie auch
bei den kleinmafstéblichen Versuchen) tendenziell kleiner. Dagegen wird u/s nach Glei-
chung 5.1 bei abnehmender Belastung grofier, wie dies schon zuvor festgestellt wurde.

Die Ergebnisse der I-C Lastpfade riicken also ndher an die Ergebnisse von Gleichung 5.1
heran bzw. konnen sich sogar mit diesen iiberschneiden. Die Ergebnisse der V-H Lastpfade
hingegen weichen zunehmend von denen der Gleichung 5.1 ab.

Fiir den praktizierenden Ingenieur stellt sich nun die Frage, inwieweit der E-Modul aus
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Kapitel 5 Anwendung der elastischen Methode zur Ermittlung von Horizontalverschiebungen

der Setzungsberechnung, fiir den haufig Erfahrungswerte vorliegen, zur Ermittlung der ho-
rizontalen Verschiebungen herangezogen werden kann. Um eine klare Aussage treffen zu
kénnen, werden im Folgenden numerische Simulationen durchgefiihrt.

5.3 Anwendung beim I-C Lastpfad

In diesem Kapitel erfolgt der Vergleich der Ergebnisse von numerischen Berechnungen mit
der elastischen Losung fiir ein 1 m breites Streifenfundament im dichten und im lockeren
Hostun-Sand. Das Fundament bindet 1 m in den Boden ein. Die Einbindetiefe wird mit
einer grofiflichigen Auflast simuliert. Das zugehorige FE-Netz ist in Abbildung 3.2 gegeben.
Die Belastung ist unter einem konstanten Lastneigungswinkel § geneigt und greift mittig
an. Die Simulierung erfolgt in drei Berechnungsschritten:

e Eingabe der grofiflichigen Auflast ¢q

e . Austausch® des Bodens mit dem Boden, der mit dem HS-Small Modell beschrieben
wird!

e Aktivieren der Platte und der Interface-Elemente, Belastung des Fundaments

Die Ermittlung der Horizontalverschiebungen mit der elastischen Losung basiert in Anleh-
nung an die Setzungsanalyse in Kapitel 2 auf der Verwendung des Steifemoduls aus den
vorliegenden Odometerversuchen. Der Steifemodul Eg wird als Sekantenmodul fiir das im
reprasentativen Punkt vorliegende Spannungsintervall gewonnen. Die Spannungen ergeben
sich dabei aus der effektiven vertikalen Initialspannung o, und dem Spannungszuwachs
Ao, infolge Aq (siehe Abbildung 2.2 rechts). Anschlieflend wird Fg iiber die Querdehn-
zahl v = 0,3 in den Elastiszitdtsmodul E umgerechnet. Im Rahmen dieser Studie wird
der reprisentative Punkt wie in Kapitel 2 in einer Tiefe von 1 m unter dem Fundament
gewahlt.

Abbildung 5.3 zeigt den Vergleich der Ergebnisse der numerischen Berechnungen mit dem
HS-Small Modell und dem hypoplastischem Modell mit i.D. fiir den lockeren und den dichten
Hostun-Sand mit den Ergebnissen der elastischen Losung. Der Lastneigungswinkel betriagt
dabei 6 = 15°. Aus der Abbildung geht hervor, dass die Horizontalverschiebungen der
elastischen Losungen bei zunehmender Belastung unterproportional ansteigen. Dies war zu
erwarten, denn der Steifemodul im Odometerversuch wird mit steigender Vertikalspannung
auch grofier.

Die horizontalen Verschiebungen nach den Ergebnissen der numerischen Berechnungen
hingegen nehmen iiberproportional zu, sodass die Abweichungen zwischen den beiden Me-
thoden zunehmend gréBer werden. Ubereinstimmung zwischen den beiden Methoden ergibt

!Die Einbindetiefe wird im Rahmen dieses Kapitels durch eine groBfliichige Auflast simuliert. Nach Auf-
bringen dieser groffliichigen Auflast (Schritt 1) sind die sehr hohen Steifigkeiten fast vollstéindig abge-
baut. Physikalisch richtig ist aber, dass die sehr hohen Steifigkeiten zu Beginn einer Fundamentbelastung
noch vorhanden sind. Deshalb ist ein ,,Bodenaustausch“ (Schritt 2) notwendig: In Schritt 1 wird der
Untergrund mit dem HS-Modell wiedergegeben und in Schritt 2 wird er durch einen HS-Small Boden
ausgetauscht.
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5.3 Anwendung beim I-C Lastpfad

'S 500 , :
= elastisch  hypoplastisch
Z, Y y
22 400 |
—
S 300 -
g max. Gebrauchslast
S 200 S
s /A v
E 100 HS-Small
S dicht
I 0 1 1 1
0 20 40 60 80 100
horizontale Verschiebung u [mm)]
g 140 | elastisch hypoplastisch
é 120 | l
e 100 +
E 80 -
= 60} max. Gebrauchslast
b= L -2
o 40
N
= L HS-Small
5 20 locker
= 0 : : : :

0 20 40 60 80 100
horizontale Verschiebung u [mm]

Abbildung 5.3: Last-Verschiebungslinien fiir den dichten und den lockeren Sand fiir einen
Lastneigungswinkel § = 15°

sich nur fiir kleine Belastungen. Es offenbart sich also ein Bild, wie es schon in Kapitel 2.3.3
beim Vergleich der numerischen Methode mit der klassischen Setzungsmethode festgestellt
wurde.

Beim lockeren Sand ergibt sich eine Ubereinstimmung der elastischen Losung mit den
numerischen Berechnungen bis zu einer Horizontalkraft H ~ 15 kN/m (siche Abbildung
5.3). Die horizontale Bruchkraft bei § = 15° betréigt nach DIN 4017 Hy = 94 kN/m. Daraus
ergibt sich ein Mobilisierungsverhéltnis H/H; = 16%. Bei der Setzungsanalyse ergibt
sich eine Ubereinstimmung zwischen der direkten Setzungsmethode und den numerischen
Methoden bis zu einem Mobilisierungsverhéltnis V/V; ~ 15% 2.

Beim dichten Sand ergibt sich eine Ubereinstimmung der elastischen Losung mit dem
HS-Small Modell bis H ~ 45 kN/m (siehe Abbildung 5.3). Fiir Hy = 344 kN/m ergibt

2Dieser Wert liegt iiber den in Kapitel 2.3.3 ermittelten Wert von 8%. Die Analyse in Kapitel 2 erfolgt in
Anlehnung an einen baupraktischen Bauaublauf. Dies hat zur Folge, dass vor Aufbringen der Belastung
Agq der Boden unmittelbar unter dem Fundament nicht mehr die volle Anfangssteifigkeit Fy aufweist.
Die Setzung fillt deshalb etwas grofler aus als die Setzung, die sich infolge der Simulierung innerhalb
dieses Kapitels ergibt.

93



Kapitel 5 Anwendung der elastischen Methode zur Ermittlung von Horizontalverschiebungen
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Abbildung 5.4: Odometerkurve mit Tangentensteifemodul (links), Verlauf des Steifemoduls
iiber die Tiefe (rechts)

sich H/H; = 13%. Bei der Setzungsanalyse ergibt sich eine Ubereinstimmung bis zu einem
Mobilisierungsverhéltnis V/V; ~ 10%>. Die elastische Losung ist somit beim I-C Lastpfad
nur fiir niedrige Mobilisierungsgrade anwendbar. Somit zeigt die elastische Losung beim I-C
Lastpfad diesselben Beschréankungen wie die direkte Setzungsmethode bei der Ermittlung
der Setzungen (siehe Kapitel 2.3.3). Fiir den V-H Lastpfad in Kapitel 5.4 wird sich zeigen,
dass der Anwendungsbereich der elastischen Losung grofler ist.

Beim Vergleich der beiden Bodenmodelle ergibt sich eine gute Ubereinstimmung fiir den
Gebrauchslastbereich. Bei der Bruchlast verhalten sich beide Bodenmodelle jedoch unter-
schiedlich, wie schon in Kapitel 3.2.2 festgestellt wurde. Beim dichten Sand ergibt sich nach
dem hypoplastischen Modell mit i.D. im Unterschied zum HS-Small Modell und zu den Fun-
damentversuchen, z.B. von Gottardi und Butterfield [44], zu Beginn der Belastung ein leicht
unterproportionaler Verlauf der Verschiebungen. Dieses unterproportionale Verhalten nach
dem hypoplastischen Modell mit i.D. wurde schon in Kapitel 3.3.3 festgestellt.

5.4 Anwendung beim V-H Lastpfad

In diesem Kapitel wurden numerische Berechnungen unter denselben Rahmenbedingungen
wie in Kapitel 5.3 durchgefiihrt. Der einzige Unterschied ist die Reihenfolge der Belastung.
Das Fundament wird zuerst mittig mit einer Vertikalkraft V' belastet und anschlieBend
durch eine Horizontalkraft H in Fundamentunterkante belastet, sodass die Ausmitte e = 0
betragt. Wihrend der horizontalen Belastung wird V' konstant gehalten.

Die elastische Losung basiert wie bei den Berechnungen mit den I-C Lastpfaden auf der
Auswertung des Odometerversuchs. Beim I-C Lastpfad wurde der Steifemodul fiir das ent-
sprechende Spannungintervall bestimmt. Im Unterschied dazu wird beim V-H Lastpfad der
Steifemodul aus der Vertikalspannung nach der vertikalen Belastung herangezogen. Da-

3Dieser Wert liegt iiber den in Kapitel 2.3.3 ermittelten Wert von 6%. Die Erklirung ist oben gegeben.
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Abbildung 5.5: Last-Verschiebungskurven fiir den dichten Sand
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Kapitel 5 Anwendung der elastischen Methode zur Ermittlung von Horizontalverschiebungen

durch wird man auch dem steiferen Verhalten des Bodens nach aufgebrachter Vertikalkraft
gerecht.

Abbildung 5.4 links zeigt die Bestimmung des Steifemoduls aus der Odometerkurve. Die
dazugehorige Spannung ergibt sich aus der Vertikalspannung (nach erfolgter Vertikalbelas-
tung) im représentativen Punkt. Fiir diese Studie liegt der repréisentative Punkt in einer
Tiefe von 1 m unter dem Fundament. Diese Annahme scheint gerechtfertigt zu sein, wie
auch aus dem Verlauf des Steifemoduls iiber die Tiefe fiir eine Vertikalkraft V' = 117 kN/m
in Abbildung 5.4 hervorgeht.

Die Abbildungen 5.5 und 5.6 zeigen die Last-Verschiebungskurven, die sich aus den nu-
merischen Berechnungen und der elastischen Losung fiir unterschiedliche Vertikalbelastun-
gen ergeben. Die Linien der elastischen Losung sind linear, da der E-Modul wéahrend
der Horizontalbelastungsphase konstant bleibt, weil auch die Vertikalkraft in dieser Phase
unverdndert bleibt. In den Abbildungen 5.5 und 5.6 sind auch die maximalen Gebrauchs-
lasten eingetragen. Es zeigt sich, dass die elastischen Losungen fiir Horizontallasten bis
H/H; ~ 0,25 sehr gut mit den Ergebnissen der numerischen Berechnungen iibereinstim-
men. Beim dichten Sand allerdings gilt diese Ubereinstimmung nur fiir die Ergebnisse nach
dem HS-Small Modell.

Beim dichten Sand ergibt sich nach dem HS-Small Modell ein steiferes Verhalten als
nach dem hypoplastischen Modell (Abbildung 5.5). Beim lockeren Sand hingegen zeigt
sich eine sehr gute Ubereinstimmung fiir beide Bodenmodelle (Abbildung 5.6). Bei der
Bruchlast verhalten sich die Ergebnisse nach beiden Bodenmodelle unterschiedlich, wie
schon in Kapitel 3.2.2 festgestellt wurde.

Im Rahmen der Setzungsanalyse ergab sich eine sehr gute Ubereinstimmung der Ergeb-
nisse nach beiden Bodenmodellen beim dichten Sand und ein weicheres Verhalten nach dem
HS-Small Modell gegeniiber dem hypoplastische Modell mit i.D. beim lockeren Sand. Des-
halb 148t sich folgern, dass sich das HS-Small Modell in horizontaler Richtung steifer verhélt
als das hypoplastische Modell mit i.D.. Dies ist in Ubereinstimmung mit den Ausfithrungen
in Kapitel 3.3.3. Dort wurde ebenfalls ein weicheres Verhalten des hypoplastischen Modells
in horizontaler Richtung gegeniiber dem HS-Small Modell festgestellt.

5.5 Schlussfolgerungen

Horizontal beanspruchte Fundamente kommen im Bauwesen als Pfeiler von Briicken, als
Fundamente von Hallenstiitzen oder als Caissons fiir Offshore Windenergieanlagen vor.
Die Belastungssituation ist meist sehr komplex, da Vertikalkrifte, Horizontalkrédfte und
Momentenbeanspruchungen gleichzeitig auftreten und zudem zeitlich verdnderbar sind. Die
Anwendung der vorgestellten elastischen Losung ist natiirlich fiir komplexe Gegebenheiten
nicht moglich.

Die Anwendungsmoglichkeiten beschrianken sich auf einfache Belastungssituationen und
homogene Baugrundverhiltnisse. Um diese zu iiberpriifen, wurden numerische Berech-
nungen fiir ein Streifenfundament auf Sand durchgefiihrt und dessen Ergebnisse mit der
elastischen Losung verglichen. Die Belastung ist immer mittig d.h. die Auswirkung einer
Ausmitte auf die Verschiebungen bleibt unberiicksichtigt.
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5.5 Schlusstolgerungen

Folgende Schlussfolgerungen kénnen gezogen werden:

e Linear-elastisches Materialverhalten unterstellt die Superposition der Verschiebungen
unabhéingig von der Reihenfolge der Lastaufbringung. In Wirklichkeit sind die Ver-
schiebungen in hohem Grade abhéingig vom Lastpfad. Bei der Wahl des reprasentati-
ven E-Moduls fiir die elastische Losung zur Ermittlung der Horizontalverschiebungen
muss der Lastpfad beriicksichtigt werden.

e Die Anwendung der elastischen Losung ist bei I-C Lastpfaden nur fiir geringe Plasti-
zierungsgrade moglich. Damit zeigt die elastische Losung dieselben Beschriankungen
auf wie die direkte Setzungsmethode. In dieser Studie entspricht der reprasentative
E-Modul zur Ermittlung der Horizontalverschiebungen dem E-Modul, der auch fiir ei-
ne Setzungsberechnung herangezogen werden kann. Somit konnen die vertikalen und
horizontalen Verschiebungen eines Streifenfundaments mit geneigter mittiger Belas-
tung mit demselben E-Modul berechnet werden. Vereinfachend wird dabei unterstellt,

dass die horizontale Last vernachlissigbaren Einfluss auf die Setzung hat (siche hierzu
Kapitel 3.3.4).

e Beim V-H Lastpfad scheint die elastische Losung vielversprechender zu sein als beim
I-C Lastpfad, da die Prognose fiir Horizontallasten bis H/H; ~ 0,25 gelingt. Der
reprasentative E-Modul muss allerdings die Steifigkeit des Bodens nach Aufbringen
der Vertikalkraft beriicksichtigen. Er unterscheidet sich damit vom E-Modul, der fiir
die Setzungsberechnung verwendet wird.

e Die elastische Losung kann wie die Setzungsgleichung der direkten Setzungsmethode
zur Riickrechnung des E-Moduls herangezogen werden. Dieser E-Modul kann dann
auf Falle mit vergleichbaren Bodenverhéltnissen, Fundamentabmessungen und Belas-
tungssitutionen angewandt werden.
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Kapitel 6

Nachrechnung von Fundamentversuchen

6.1 Einleitung

Die bisherigen Untersuchungen zum Verschiebungsverhalten von Flachgriindungen beruhten
auf numerischen Modellversuchen unter Anwendung der Finite-Elemente-Methode. Hierzu
wurden Parameter der verwendeten Bodenmodelle auf Basis von Laboruntersuchungen kali-
biriert. Durch den Vergleich mit experimentellen Fundamentversuchen konnte eine Aussage
iiber das relative Steifigkeitsverhalten der Bodenmodelle getroffen werden (Kapitel 3.3).

In diesem Kapitel werden zwei experimentelle Fundamentversuche im Sandboden mit der
Finite-Elemente Methode nachgerechnet. Damit kann eine Aussage gemacht werden, inwie-
weit es moglich ist, absolute Fundamentverschiebungen nachzubilden bzw. vorherzusagen.
In Kapitel 6.2 wird die Probebelastung in Hochstetten nachgerechnet. Dieser Versuch gehort
zur Kategorie der groBmafstéblichen Versuche. In Kapitel 6.3 werden kleinmaflstéabliche 1g-
Versuche von Montrasio und Nova [78] simuliert. Neben der Fundamentgrofie besteht noch
ein wichtiger Unterschied im verwendeten Boden. Die Probebelastung von Hochstetten
wurde auf gewachsenem Boden ausgefiihrt. Der kleinmaBstébliche Versuch wurde unter
Laborbedingungen durchgefiihrt.

6.2 Fundamentversuch von Hochstetten

Im Rahmen der Baugrundtagung 1990 fiihrte das Institut fiir Bodenmechanik und Fels-
mechanik der Universitit Karlsruhe unter der Leitung von von Wolffersdorff am 25. Sep-
tember einen Fundamentfeldversuch durch. Die Tagungsteilnehmer waren dazu eingeladen
Prognosen zur Tragfihigkeit und zum Setzungsverhalten des Fundaments abzugeben (von
Wolffersdorff [140]). Es wurden umfangreiche Baugrunduntersuchungen wie Sondierungen,
Probeentnahmen, sowie Labor- und Lastplattenversuche vorgenommen. Die Angaben zum
Baugrund konnen aus von Wolffersdorff [141], [142] entnommen werden. Die Auswertung
des Prognosewettbewerbs erfolgte durch von Wolffersdorff [141]. Festzuhalten bleibt, dass
alle Prognosen bis auf eine die Tragfahigkeit des Fundaments unterschétzten.

Verschiedene Autoren, z.B. Williams und Hicks [139], Hiigel [53], von Wolffersdorff [142],
fithrten in der Vergangenheit dreidimensionale FE-Berechnungen durch. Diese Nachrech-
nungen haben die Gemeinsamkeit, dass die Kalibrierung der Bodenparameter auf Basis der
durchgefiihrten Laboruntersuchungen erfolgte.

Im Rahmen dieser Arbeit wird der Fundamentversuch von Hochstetten ebenfalls mit ei-
nem 3D FE-Programm (PLAXIS 3D FOUNDATIONS) nachgerechnet. Als Bodenmodell wird
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Abbildung 6.1: Kornverteilung des gemischten Sandbodens aller entnommenen Proben
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Abbildung 6.2: Verlauf der Kohésion ¢ und der Wichte v iiber die Tiefe

das an der Universitdt Stuttgart entwickelte HS-Small Modell (siehe Anhang A) verwen-
det. Die Kalibrierung der Bodenparameter erfolgt zunichst auf Basis der vorgefundenden
Triaxial- und Odometerversuche. Jedoch zeigen vor allem die Ergebnisse der Odometerver-
suche ein auflergewohnlich weiches Bodenverhalten. Demzufolge liefern auch die Berechnun-
gen auf Grundlage dieser Daten ein viel zu weiches Verhalten. Die genauen Ausfithrungen
sind der Arbeit von Scherer [105] zu entnehmen. Das zu weiche Verhalten bei Verwendung
der Parameter aus den Laborversuchen wurde auch schon von Williams und Hicks [139] fest-
gestellt. Die Ursache dafiir liegt vermutlich in der Versuchsdurchfithrung. Im Folgenden
wird die Nachrechnung auf Basis von in-situ Untersuchungen vorgestellt.
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Abbildung 6.3: Probefundament zum Ende des Versuchs mit Spalt auf der aktiven Seite
(Quelle: von Wolffersdorff [142])

6.2.1 Beschreibung des Versuchs

Als Standort fiir die Durchfithrung des Fundamentversuchs wurde die Rheinebene in der
Néhe von Karlsruhe bei Hochstetten gewahlt. Der dort angetroffene Boden ist ein engge-
stufter, natiirlich gewachsener Fein-Mittelsand mit schluffigen Anteilen. Die Abbildung 6.1
zeigt die Kornverteilung einer gemischten Bodenprobe aus drei Rammkernsondierungen.
Daraus ergibt sich eine Ungleichférmigkeitszahl U = 1, 8.

Der Grundwasserspiegel liegt in einer Tiefe von ca. 6 m. In den Schichten {iber dem
Grundwasserspiegel weist der Untergrund eine Kapillarkohésion ¢ auf. Diese wird durch
die Feinanteile des Sandes verursacht, welche zwischen der Geldndeoberfliche und dem
Grundwasserspiegel einen kapillaren Unterdruck bewirken. Die Kohésionsverteilung wird
aus der Arbeit von Hiigel [53] bzw. von Wolffersdorff [142] iibernommen und ist zusammen
mit der Verteilung der Wichte iiber die Tiefe in Abbildung 6.2 dargestellt. Zu betonen ist
noch, dass diese Kapillarkohésion eine gesicherte Grofle darstellt, die in Zugversuchen und
durch Schiirfen zur Ermittlung der freien Standhche bestatigt wird.

Die Kapillarkohésion ¢ hat groflen Einfluss auf das Tragverhalten des Fundaments. Fiir
den kohésionslosen Sand mit dem Reibungswinkel ¢’ = 41,3° und der Feuchtwichte v =
16,5 kN/m?* aus von Wolffersdorff [141] ergibt sich nach DIN 4017 eine Gesamtbruchlast
Q5 = 519 kN. Beim Ansatz einer Kohésion von ¢ = 10 kN/m2 betragt )y = 883 kN.
Der Einfluss der Kohésion ist deutlich erkennbar. Damit wird die gemessene Pressenkraft
nach Versuchsende mit () = 1172 kN noch nicht erreicht. Aber dies liegt vor allem in der
Vernachléssigung der Scherfestigkeit des Bodens im Bereich der Einbindetiefe nach DIN
4017.

Abbildung 6.4 zeigt die Abmessungen und die Anordnung der Last des Probefundaments.
Das Fundament wurde unbewehrt auf einer Sauberkeitsschicht mit geschalten Seitenwénden
betoniert. Die an der Fundamentunterkante mit einer Ausmitte e = 0,22 m schrig angrei-
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Abbildung 6.4: Probefundament unter schrig und aulermittig angreifender Belastung (von
Wolffersdorft [142])
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Abbildung 6.5: Versuchsstand fiir die Probebelastung (von Wolffersdorff [142])
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Abbildung 6.6: Korrelation zwischen Lagerungsdichte Ip und druckbereinigtem Sondier-
spitzenwiderstand ¢./+/0” nach Jamiolkowski u.a. [54]

fende Last wurde mittels einer hydraulischen Presse aufgebracht. Als Widerlager diente
eine stéhlerne, 3 m hohe, riickverankerte Dreibockkonstruktion (Abbildung 6.5), an welche
die Presse iiber ein Rohr gelenkig angeschlossen war. Die Schragstellung des Rohres von
21,8° ergab sich aus dem Verhéltnis H/V = 0,4. Die Hohe von 3 m ermoglichte einen
groflen Abstand zwischen dem Lasteinleitungspunkt auf der Fundamentoberfliche und dem
Festpunkt am Dreibock, sodass trotz der Fundamentverschiebungen das Verhéltnis H/V,
sowie die Ausmitte e ndherungsweise konstant blieben. Der Versuchsablauf ist in von Wolf-
fersdorff [141] beschrieben. Abbildung 6.3 zeigt das Probefundament am Ende des Versuchs.
Deutlich ist der Spalt zu erkennen, der sich auf der aktiven Seite des Fundaments ausbildete.

6.2.2 Ermittlung der Bodenparameter aus den
Drucksondierungen

Fiir die Bestimmung der Eingabeparameter fiir das verwendete Bodenmodell stehen vier
Drucksondierungen zur Verfiigung. Untersuchungen von Jamiolkowski u.a. [54] ergeben eine
klare Korrelation zwischen der bezogenen Lagerungsdichte Ip und dem druckbereinigten
Sondierspitzenwiderstand ¢./y/0’ , wie aus Gleichung 6.1 fiir normalkonsolidierte Sande
unter Laborbedingungen hervorgeht:

qc
Dabei ist o’ die effektive Vertikalspannung in der betrachteten Tiefe. Aus Abbildung 6.6
geht hervor, dass diese Gleichung den Mittelwert zwischen den Werten fiir Sande mit hoher
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Abbildung 6.7: Einfluss der Zementierung auf den Spitzenwiderstand nach Puppala u.a.
[98]

Kompressibilitdt (hoher Feldspat- und/oder Glimmeranteil und/oder eckige Kérner) und
Sande mit niedriger Kompressibilitét (sehr geringer Feldspat- und Glimmeranteil und runde
Korner) darstellt. Die Kompressibilitdt wird also von der Kornform und der mineralogischen
Zusammensetzung der Sandkorner bestimmt. Vom Hochstetten-Sand ist aus Herle [50]
lediglich bekannt, dass er eine abgerundete Kornform aufweist. Aus diesem Grunde wird
auch der Mittelwert verwendet.

Gleichung 6.1 gilt fiir nicht zementierte und nicht gealterte Boden. Viele natiirliche San-
dablagerungen weisen jedoch diese Eigenschaften auf. Unter Zementierung von Sanden
versteht man die Verbindung zwischen den einzelnen Kérnern in den Kontaktflichen durch
Karbonate, Quarze, Silikathydrate und Eisenoxidhydrate (Clough u.a. [25]). Alterung
(Ageing) beschreibt die Effekte, welche aus einer langen Lagerungsdauer (iiber 1000 Jahre)
von Boden resultieren. Die Auswirkungen gleichen nach Lunne u.a [69] denen der Zementie-
rung, d.h. es entsteht ebenfalls eine Verkittung der einzelnen Korner. Die Beriicksichtigung
dieser Effekte kann wichtig sein, da ansonsten die Steifigkeit des Bodens iiberschétzt wird.

Puppala u.a. [98] haben die Auswirkung der Zementierung auf die Ergebnisse von Druck-
sondierungen in kleinen Kalibrationskammern untersucht. Abbildung 6.7 zeigt die Auswer-
tung der Versuchsergebnisse. Daraus geht klar hervor, dass der Einfluss der Zementierung
bei geringem Spannungsniveau, also in den obersten Bodenschichten, am starksten zum Tra-
gen kommt. Die Zementierung verursacht einen zusétzlichen Kohésionsanteil der Festigkeit
(Lunne u.a [69]). Beim Feldversuch wird die Festigkeitserhohung im Boden der scheinbaren
Kohésion ¢ zugeschrieben. Zum Herausrechnen der festigkeitserhohenden Effekte aus der
Drucksondierung wird Kurve ¢/ /p"¢/ = 0,10 und Ip = 0,80 aus Abbildung 6.7 herangezo-
gen, da sich fiir p¢/ = 100 kN/ m® ¢ = 10 kN / m?® ergibt und die Kapillarkohésion in den
oberen Bodenschichten ebenfalls ¢ = 10 kN/ m” betrigt.

Abbildung 6.8 stellt den Verlauf des aus den vier Drucksondierungen gemittelten Spit-
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Abbildung 6.8: Verlauf der gemittelten Spitzenwiderstdnde und der bezogenen Lagerungs-
dichte (ohne ,,Zementierung") iiber die Tiefe

zenwiderstands ¢. und den Verlauf mit herausgerechneter ,Zementierung* dar. Unter An-
wendung von Gleichung 6.1 ergibt sich der Verlauf der bezogenen Lagerungsdichte I (ohne
»Zementierung®) iiber die Tiefe in Abbildung 6.8 rechts. Der Mittelwert fiir die setzungs-
relevante Bodenschicht zwischen 0,8 und 4,0 m Tiefe betragt Ip = 0,62. Mit Gleichung 6.2
nach Vermeer u.a. [133] ergibt sich aus ¢. (ohne ,Zementierung®)! ein gemittelter Steife-
modul £/ =25 MN/m?* .

pref

Ei ~ 3¢, - P =100 kN/m? (6.2)

und

/
z

Um aus dem Steifemodul Egef die weiteren Steifigkeitsparameter des HS-Modells zu er-
halten, werden in Anlehnung an Schanz [103] und Vermeer u.a. [133] folgende empirische
Korrelationen fiir Sande verwendet: Eis! ~ Ei!| Bl ~ 4By, m ~0,5.

Da es sich um einen Feldversuch handelt, kann die in-situ Steifigkeit im Bereich der sehr
kleinen Dehnungen hoher liegen als die im Labor gemessene Steifigkeit (Benz [12]). Fiir
normalkonsolidierte Versuchssande, z.B. der Hostun-Sand, gelten hiufig folgende empiri-
sche Korrelationen: E5 / Bl ) Erel ) E;* oc 1 /1 /3 /9. Fiir den Hochstetten-Sand
wird der Anfangsmodul E; aus der Korrelation Ej* ~ 3E"/ verwendet, die z.B. fiir den
Hostun-Sand zurtrifft. Damit ist der Anfangsmodul Ej etwas hoher im Vergleich zu Erfah-
rungswerten aus dem Labor, da E’¢/ schon etwas grofier gewithlt worden ist im Vergleich
zu den Versuchssanden. Schlussendlich ergibt sich folgendes Verhéltnis der Steifigkeiten fiir

!Aus dem gemittelten Sondierspitzenwiderstand mit ,,Zementierung® in Abbildung 6.8 ergibt sich Ip =
0,68 und E5 =31 MN/m? (Scherer [105]).
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Abbildung 6.9: ¢’ in Abhéngigkeit von ¢. nach Robertson und Campanella [101] und ge-
mittelte Spitzenwiderstiande aus Drucksondierung

den Hochstetten-Sand: EgY / B oc 1 /122

Der zweite Parameter 7 7 zur Beschreibung der Small-Strain-Stiffness wird in Anlehnung
an den Hostun-Sand gewihlt. Daraus ergibt sich vy 7 = 0,0002.

Der Reibungswinkel des anstehenden Sandes wird nach von Wolffersdorff [141] mit ¢’ =
41, 3° angegeben. Dennoch werden die durchgefithrten Drucksondierungen herangezogen,
um den Reibungswinkel aus dem Spitzenwiderstand ¢, mit den Korrelationen von Roberts-
on und Campanella [101] zu bestimmen. Diese Korrelationen wurden fiir unzementierte
Quarzsande hergeleitet und sind in Abbildung 6.9 gegeben. Aus dem Verlauf des gemittelten
Spitzenwiderstandes (ohne Zementierung) ergibt sich aus Abbildung 6.9 ein Reibungswinkel
von ¢’ = 41,5° der sehr gut mit ¢’ = 41, 3° aus [141] iibereinstimmt.

Die Spannungsabhéngigkeit des Reibungswinkels wird in Anlehnung an Bolton [14] mit
Gleichung 6.3 beriicksichtigt:

o' =a+b-Ip mit a= ¢, —3° bzw. b 16° — 3 - InLL (6.3)

pref

Gleichung 6.3 gilt fiir eine Referenzspannung p™¢/ = 100 kN/m2. Oy 18t der kritische
Reibungswinkel und p’f ist die mittlere Hauptspannung beim Bruch. p/; wird mit Hilfe der
Spannungen bei der maximalen Pressenkraft aus dem Versuch in einer Tiefe von ca. 50 cm
unter dem Fundament ermittelt. Der Parameter a ergibt unter Anwendung des Diagramms
von Schmertmann [107] fiir Ip = 0,62 und ¢’ = 41,5° zu a = 34,5°. Daraus ergibt sich

2Nach Rix und Stokoe [100] kann die Steifigkeit E durch den Spitzenwiderstand aus der Drucksondierung
fiir Laborbedingungen bestimmt werden. Daraus ergibt sich ein Mittelwert von Fy = 210 MN/m2
(Scherer [105]). Dieser Wert betréigt 70% des gewéihlten Wertes von Eo = 300 MN/m? in Tabelle 6.1.

106



6.2 Fundamentversuch von Hochstetten

Tabelle 6.1: Parameter des HS-Small Modells fiir den Hochstetten-Sand

Parameter des HS-Modells

[ 41
c (kN /m?] 10 bis 0
v 11
EFY MN/m? 25
EXS [MN/m? 25
Erel [MN/m®] 100
m [—] 0,5
Vr ] 0,2

Parameter fir die Small-Strain-Stiffness

E} [MN/m? 300
’)/0,7 [—] 2. 1074
ein druckbereinigter Reibungswinkel ¢’ = 41°. Der Einfluss des Druckniveaus auf den

Reibungswinkel ist in diesem Fall gering.

Aus der empirischen Beziehung ¢ = ¢}, + ergibt sich fiir ¢}, = 30° der Dilatanzwin-
kel ¢y = 11°. Ein Dilatanzwinkel 1) ~ 11° ergibt sich nach Scherer [105] auch aus den
Triaxialversuchen von von Wolffersdorff [142]. Die Auflistung aller Parameter des HS-Small
Modells sind in Tabelle 6.1 gegeben.

6.2.3 FE-Modellierung

Abbildung 6.10 zeigt das in den Berechnungen verwendete FE-Netz durch Ausnutzung der
Symmetrie. Die erforderlichen Abmessungen des FE-Netzes ergeben sich durch Variation
der Lénge, der Breite und der Tiefe. Die gewéhlte Diskretisierung ergibt sich durch mehrere
Rechenléufe mit Netzen unterschiedlicher Feinheit. Eine detailliertere Beschreibung kann
der Arbeit von Scherer [105] entnommen werden. Das Betonfundament wird als elastischer
Koérper modelliert mit £ = 30000 MN/m2 und v = 0,3. Zur Beriicksichtigung eines
Wandreibungswinkel von § = 2/3¢’ werden Interface-Elemente mit R;,e = 0,59 zwischen
Boden und Fundament verwendet.

Die Kontaktfliche zwischen Fundamentunterseite und Boden wird als absolut rauh ange-
nommen, da das Fundament auf eine Sauberkeitsschicht betoniert wurde. Aufgrund deren
Rauhigkeit und wegen der Verzahnung zwischen Beton und Boden ist eine Reduzierung
des Reibungswinkels nicht angezeigt. In der Umgebung des Fundaments wird eine 20 cm
breite Bodenschicht mit reduzierter Kohésion ¢ = 4 kN/m2 aber sonst mit den gleichen
Materialeigenschaften des umgebenden Bodens eingegeben. Dadurch soll die Stérung der
Kapillarkohésion durch den Aushub und Einbau von Boden beriicksichtigt werden. Sie ist
aber grofl genug, um die Bildung des beobachteten Spalts zu ermdoglichen.

Die Belastung wird durch Aufbringen einer Last direkt auf den Lastangriffspunkt auf der
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Abbildung 6.10: FE-Netz mit y-z-Ebene als Symmetrieebene und Ausschnitt des FE-Netzes
in der Umgebung des Fundaments

Fundamentoberseite simuliert. Die Lastneigung bleibt wahrend des Belastungsvorgangs
konstant. Dies ist auch gerechfertigt, da das Verhéltnis H/V = 0,4 wihrend der Probebe-
lastung nédherungsweise konstant blieb.

6.2.4 Ergebnisse der Nachrechnung

Abbildung 6.11 und 6.12 zeigen die Ergebnisse der Nachrechnung des Fundamentsversuchs
und jene aus der Probebelastung. Die Setzungen und die Horizontalverschiebungen werden
sehr gut wiedergegeben. Qualitative Unterschiede gibt es bei der Verkantung. Im Versuch
dreht sich das Fundament anfangs entgegen der Lastrichtung und ab einer Pressenkraft von
400 kN in Lastrichtung. Die Begriindung dafiir konnte in der Messtechnik zu finden sein.
Leichte Unterschiede sind beim Verlauf der Trajektorien in Abbildung 6.12 festzustellen.
Die Trajektorie nach dem HS-Small Modell ist leicht gekriimmt, wiahrend jene aus dem
Versuch nahezu linear verlauft. Auflerdem ist die horizontale Verschiebung u bei den nu-
merischen Berechnungen kleiner als jene des Versuchs. Allerdings sind die Richtungen der
Verschiebungsinkremente in der Ndhe des Bruchs anndhernd identisch.

Die Nachrechnung der Probebelastung wurde auch auf Basis von Laboruntersuchungen
durchgefiihrt. Die Ermittlung der Parameter erfolgte an Proben, deren Lagerungsdichte
der Dichte im Feld entsprochen hat (von Wolffersdorff [142]). Dennoch konnte der Ver-
such nur mit Ansatz einer Vorbelastung infolge einer grofflichigen Auflast von 50 kN/ m”
nachgerechnet werden. Diese Vorbelastung reduziert z.B. die Gesamtsetzung um ca. 25%.

Die Annahme einer Vorbelastung des vorliegenden Bodens ist strittig und aus Scherer
[105] geht ebenfalls hervor, dass dies nicht gerechtfertigt ist. Deshalb kann festgehalten
werden, dass die Nachrechnung der Probebelastung auf Basis von Drucksondierungen bes-
ser funktioniert als mit den Parametern aus den Laborversuchen, da Probestérungen un-
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Abbildung 6.11: Last-Verschiebungskurven aus Probebelastung und FE-Berechnung
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Abbildung 6.12: Verkantung und Verlauf der Trajektorien aus Probebelastung und FE-
Berechnung
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Abbildung 6.13: Versuchsbehilter mit Belastungseinrichtung (Montrasio und Nova [78])

vermeidlich sind. Die in der Literatur angegebenen Korrelationen zur Bestimmung von
Bodenparametern aus dem Spitzenwiderstand erweisen sich als sehr hilfreich und niitzlich.

6.3 Kleinmafistiblicher 1g-Versuch von Montrasio und
Nova [78]

Die kleinmafstéblichen 1g-Fundamentversuche von Montrasio und Nova [78] wurden bereits
in Kapitel 3.4 kurz behandelt. Schwerpunktsméflig wurde dort das Verschiebungsverhéltnis
u/s von quadratischen Fundamenten im Vergleich zu Streifenfundamenten behandelt. Nun
werden ein kleinmafistéblicher Fundamentversuch mit vertikaler Belastung und ein klein-
mafstiblicher I-C Versuch mit 6 = 14° mit der Finiten-Elemente-Methode nachgerechnet.
Zur Anwendung kommt das FE-Programm PLAXIS 3D FOUNDATIONS. Als Bodenmo-
dell wird wie schon in Kapitel 6.2 das HS-Small Modell verwendet. Die Kalibrierung der
Bodenparameter erfolgt auf Basis von Laborversuchen.

6.3.1 Beschreibung des Versuchs

Abbildung 6.13 zeigt den zylindrischen Versuchsbehélter mit einem Durchmesser von 1,2 m
und einer Hohe von 0,81 m, ein quadratisches Probefundament und die Belastungsein-
richtung. Der Einbau des Versuchssandes erfolgte durch Einrieseln. Mit dieser géngigen
Methode ist es moglich, die Gleichméfigkeit des Bodeneinbaus zu gewéhrleisten und repro-
duzierbare Versuche auszufithren. Die Probefundamente haben eine Breite von 8 cm und
ein Langen-Breitenverhéltnis von 1, 2 und 3. Die Versuche wurden mit unterschiedlichen
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Abbildung 6.14: Kornverteilung des Ticino-Sandes nach Baldi u.a. [6]

Tabelle 6.2: Bodenphysikalische Kennwerte von Ticino-Sand

Bodenphysikalische Kennwerte

Korndichte gg [g/cm”] 2,65
Mittlerer Korndurchmesser ds [mm] 0,56
Ungleichformigkeitsgrad U = dgo/d1o  [—] 1,65
Minimale Trockenwichte 7, [kN/m ] 13,65
Maximale Trockenwichte a4 [kN/m ] 16,68

Einbindetiefen durchgefiihrt. Mit der Belastungseinrichtung war es moglich, Versuche mit
unterschiedlichen Lastneigungen und unterschiedlichen Exzentrizitédten zu fahren.

Als Versuchssand wurde der Ticino-Sand mit einer relativen Lagerungsdichte I, = 0,96
verwendet. Abbildung 6.14 zeigt die KorngroBenverteilung nach Baldi u.a. [6] und Tabelle
6.2 gibt einen Uberblick iiber die wichtigsten Kennwerte dieses Sandes. Infolge der sehr
groflen Lagerungsdichte und der daraus resultierenden hohen Steifigkeit war es nicht erfor-
derlich die Oberfliche durch Absaugen des Sandes zu livellieren, um den Einfluss aus der
seitlichen Auflast auszuschalten.

Zur Erzielung einer vollen Rauhigkeit zwischen Boden und Fundament wurde Sand auf
die Fundamentunterfliche geklebt. Die Belastung erfolgte kraftgesteuert bis zum Bruch.
Einzelheiten kénnen aus Montrasio [77] und Montrasio und Nova [78] entnommen werden.

6.3.2 Ermittlung der Bodenparameter aus den
Laboruntersuchungen

Zur Ermittlung der Parameter des HS-Modells werden Triaxialversuche des Ticino Sandes
mit Ip = 0,82 aus Schivazappa [106] herangezogen. Die Abbildungen 6.15 und 6.16 zeigen
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Abbildung 6.15: Dréanierter Triaxialversuch: Spannungs-Dehnungskurven aus Versuch und
numerischer Nachrechnung mit HS-Modell fiir Ticino-Sand mit Ip = 0,82
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Abbildung 6.16: Drénierter Triaxialversuch: ¢, - €1 -Verlauf aus Versuch und numerischer
Nachrechnung mit HS-Modell fiir Ticino-Sand mit I, = 0,82
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Tabelle 6.3: Auswertung der drénierten Triaxialversuche von Schivazappa [106] fiir Ticino-
Sand mit Ip = 0,82

o Orear(Triax) b (Triax) @i = Ppear - b (Bolton) a (Bolton)

[N /m’] ] ] ] ] ]
100 44,0 10,6 33,4 13,2 33,2
200 42,6 9,9 32,7 11,3 33,3
300 41,0 8,4 32,6 10,2 32,6

Tabelle 6.4: Parameter des HS-Small Modells fiir den Ticino-Sand

Parameter des HS-Modells

[ A7 (45)
d [kN /m?] 0
v 15
EFY MN/m? 45
EXS MN/m’ 45
Eref [MN/m?] 135
m [—] 0,5
Vyr [_] 0725

Parameter fir die Small-Strain-Stiffness

E; [MN/m’] 312,5
’}/0’7 [—] 1, 3 . 10_4

die Testdaten bei Seitendriicken von ¢4 = 100, 200 und 300 kN/m?*. Die numerische Nach-
rechnung der Versuche erfolgt unter Verwendung von Eggf = 40 MN/m2 und m = 0,5,
von ¢, und ¢ aus Tabelle 6.3 und den empirischen Korrelationen fiir Versuchssande:
Ef ~ Bl baw. Erel ~ 3EL.

Abbildung 6.15 zeigt, dass das HS-Modell die Spannungs-Dehnungskurven sehr gut ab-
bildet. Allerdings setzt der Beginn des dilatanten Verhaltens zu spét ein, wie aus den
Volumendehnungen ¢,,; als Funktion der Axialdehnungen e; in Abbildung 6.16 hervorgeht.
Die Steigung der Kurven stimmen wiederum gut iiberein.

Die bisherigen Ausfithrungen gelten fiir den Ticino-Sand mit Ip = 0,82. Zur Bestimmung
der Steifigkeit Eic’ fiir den Ticino-Sand mit Ip = 0,96 wird der anniéhernd lineare Zusam-
menhang zwischen Steifigkeit und Lagerungsdichte herangezogen mit Ere! = const - Ip.
Daraus ergibt sich ELc/ ~ 45 MN/m®. Die anderen Steifigkeiten des HS-Modells ergeben
sich iiber die empirischen Korrelationen: EiY ~ EL/ bzw. Erel ~ 3EL (siehe Tabelle
6.4).

Der Ticino-Sand ist fiir den Bereich der hohen Steifigkeiten bei den sehr kleinen Dehnungen
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Abbildung 6.17: Verlauf des E-Moduls iiber die Scherdehnung nach Lo Presti [67]

u.a. von Lo Presti [67] sehr gut untersucht und dokumentiert. Der Schubmodul der Small-
Strain-Stiffness G kann nach Lo Presti u.a. [68] mit Gleichung 6.4 ermittelt werden:

(2,27 —e)?
1+e

;N 0,44
Go=A- . ( P ) pf und - prf =100 kN/m” (6.4)

pref

Die Materialkonstante A betrégt fiir den Ticino-Sand nach Lo Presti u.a. A =71 . Bei einer
Porenzahl von e = 0,602 fiir den Ticino-Sand mit Ip = 0,96 resultiert aus Gleichung 6.4
G~ 125 MN/m®. Da sich der Boden im Bereich der sehr hohen Steifigkeit nahezu
elastisch verhélt, kann der Schubmodul Gi¥/ iiber die Querdehnzahl v = 0,25 in den E-
Modul Ei¢ = 312,5 MN/m?® umgerechnet werden.

Der Parameter 7,7 wird aus dem Verlauf des normierten Moduls E/Ej iiber die Scher-
dehung v aus Abbildung 6.17 bestimmt. Hieraus lafit sich ein Wert von 7 = 0,00013
ablesen.

Tabelle 6.3 beinhaltet die Auswertung der Triaxialversuche von Schivazappa [106] fiir den
Ticino-Sand mit Ip = 0,82. Darin enthalten ist der Peak-Reibungswinkel ¢/, und der aus
der Steigung der (£,,—¢1) - Kurve in Abbildung 6.16 abgeleitete Dilatanzwinkel ¢. Mit Hilfe
von Gleichung 6.3 werden die beiden Parameter a und b berechnet. a ist unabhéngig vom
Druckniveau und der Lagerungsdichte und ist mit a ~ 33° fiir die betrachteten Seitedriicke
anndhernd konstant.

Zur Bestimmung des Reibungswinkels fiir Ip = 0,96 wird Gleichung 6.3 mit a = 33°
und p’f aus den Spannungen beim Bruch in der Sohle des vertikal belasteten quadratischen
Fundaments verwendet. Daraus ergibt sich ein Reibungswinkel von ¢’ = 48,4°. Aus der

3Bei der numerischen Nachrechnung mit dem HS-Small Modell wird die Spannungsabhingigkeit von E
mit dem Exponenten m = 0,5 beriicksichtigt und nicht mit 0,44 aus Gleichung 6.4. Dadurch wird die
Anfangssteifigkeit aber nur geringfiigig unterschétzt.
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Abbildung 6.18: FE-Netz des kleinmafistablichen Modellversuch mit y-z-Ebene als Symme-
trieebene

Beziehung ¢’ = ¢}, + ¢ mit ¢}, ~ 33° aus Tabelle 6.3 ergibt sich der Dilatanzwinkel
b = 15°.

Mit einem Reibungswinkel ¢’ = 48, 4° ergeben sich jedoch zu grofie Bruchlasten aus der
numerischen Berechnung im Vergleich zu den Versuchen. Deshalb wird fiir das vertikal
belastete Fundament ¢’ = 45° und fiir das schrig belastete Fundament ¢’ = 47° verwendet.
Damit ergibt sich eine sehr gute Ubereinstimmung mit den Versuchsergebnissen, wie auch
aus Abbildung 6.19 hervorgeht. Der vollstdndige Parametersatz des Ticino-Sandes ist in
Tabelle 6.4 gegeben.

6.3.3 FE-Modellierung

Abbildung 6.18 zeigt das in den Berechnungen verwendete FE-Netz durch Ausnutzung
der Symmetrie. Das Netz ist 90 cm breit, 40 cm tief und 50 cm hoch. Das quadrati-
sche Aluminiumfundament (b = 8 cm) wird als starre Platte mit einer Biegesteifigkeit von
EI = 2500 MNm? modelliert. Die Kontaktfliche zwischen Fundamentunterseite und Boden
wird als absolut rauh angenommen. Dieser Ansatz ist gerechtfertigt, da Ticino-Sand auf
die Unterseite des Fundaments geklebt wurde. Die Belastung erfolgt kraftgesteuert bis zum
Bruch. Die Lastneigung bleibt wiahrend des Belastungsvorgangs konstant.
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Abbildung 6.19: H-V-Interaktionsdiagramm beim Bruch aus Versuchen und eingetragene
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Abbildung 6.20: V-s-Linien infolge vertikaler Belastung aus Versuch und FEM

6.3.4 Ergebnisse der Nachrechnung

Abbildung 6.19 zeigt das V-H-Interaktionsdiagramm fiir die Bruchlasten aus den Versuchen
und die theoretische Bruchlastumhiillende nach Montrasio und Nova [78]. Darin eingetra-
gen sind auch die Bruchlasten, die sich aus den FE-Berechnungen ergeben. Es werden zwei
Versuche nachgerechnet. Beim ersten Versuch ist die Belastung vertikal. Bei Verwendung
eines Reibungswinkels ¢’ = 45° wird die Bruchlast sehr gut wiedergegeben, wie aus dem
Interaktionsdiagramm und Abbildung 6.20 hervorgeht. Unter Verwendung der Parame-
ter aus Tabelle 6.4 ist auch die Last-Setzungskurve nach dem HS-Small Modell in guter
Ubereinstimmung mit dem Versuch.

Der zweite Versuch, der nachgerechnet wird, ist ein [-C Versuch mit einem Lastneigungs-
winkel 0 = 14°. Zum Vergleich liegen die zwei experimentellen Versuche V14 und V14B
vor. Die Nachrechnung erfolgt in diesem Fall ebenso unter Anwendung der Parameter aus
Tabelle 6.4 und ¢’ = 47°. Aus dem Interaktionsdiagramm in Abbildung 6.19 geht hervor,
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Abbildung 6.21: V-s-Linien aus Versuch mit § = 14° und FEM

dass die numerische Bruchlast in sehr guter Ubereinstimmung mit Versuch V14B ist.

Die Abbildungen 6.21 und 6.22 zeigen die Last-Verschiebungskurven der beiden Versuche
V14 und V14B und der numerischen Nachrechnung. Die V-s-Kurve wird mit dem HS-Small
Modell gut wiedergegeben. Bei der H-u-Kurve verhilt sich das HS-Small Modell wesentlich
steifer als die beiden Versuche. Es liegt ein Faktor in der Gréflenordnung von ca. 2 zwischen
dem HS-Small Modell und den Versuchen. Das steifere Verhalten der numerischen Versuche
in horizontaler Richtung im Vergleich zu den kleinmafstdblichen Versuchen wurde schon in
Kapitel 3.4.2 festgestellt und wird in diesem Zusammenhang auch durch die Nachrechnung
bestétigt.

Die Abbildung 6.23 zeigt die Trajektorien der beiden Versuche und jene des HS-Small
Modells. Die Kurven zeigen einen iiberlinearen Verlauf der Horizontalverschiebungen bis
zum Bruch, wobei die Kurven des HS-Small Modells stéirker gekriimmt sind*. Mit Beginn
des Bruchs weisen die Trajektorien einen nahezu linearen Verlauf und ergeben die Richtun-
gen der Verschiebungsinkremente. Dabei weichen die Richtungen des HS-Small Modells und
der Versuche ca. 10° voneinander ab. Beim Streifenfundament ergab sich eine Abweichung
von ca. 7° zwischen den Versuchen von Gottardi und Butterfield [44] und den HS-Small
Berechnungen mit dem dichten Hostun-Sand.

6.4 Schlussfolgerungen

Die Nachrechnung des grofmafstéblichen Versuchs von Hochstetten gelingt auf Basis der
Spitzenwiderstdnde ¢. aus den vorliegenden Drucksondierungen. Folgendes sollte dabei
beriicksichtigt werden: Die in der Literatur angegebenen Korrelationen zur Bestimmung
des Reibungswinkels ¢’ und des Steifemoduls Eg gelten fiir Sande unter Laborbedingun-

4Die stirkere Kriimmung der Trajektorien des HS-Small Modells im Vergleich zu denen der kleinmaBstibli-
chen Modellversuche wurde schon in Kapitel 3.3.2 festgestellt.
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Abbildung 6.22: H-u-Linien aus Versuch mit 6 = 14° und FEM
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Abbildung 6.23: u-s-Linien aus Versuch mit 6 = 14° und FEM
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gen. Natiirlich gewachsene Sande weisen eine Verkittung der Bodenpartikel oder hohere
Festigkeiten infolge einer Kapillarkohdsion auf. Diese Faktoren erhéhen die Spitzenwi-
derstidnde und fithren damit zu einer Uberschitzung der Lagerungsdichte und damit der
Steifigkeit. Fiir den Anfangsmodul Ej existieren ebenfalls Korrelationen fiir Versuchssande
aus ¢. und der Porenzahl e. Die in-situ Steifigkeit Ej kann jedoch z.B. infolge von Zemen-
tierung deutlich grofier sein als die Steifigkeit unter Laborbedingungen. Nach Benz [12]
kann der Unterschied zwischen den im Feld gemessenen Werten und den Werten im Labor
bis zu einem 4-fachen betragen.

Die Nachrechnung der kleinmaf)stéblichen Versuche erfolgte auf Basis von Laboruntersu-
chungen. Es zeigt sich, dass das Setzungsverhalten mit dem HS-Small Modell sehr gut
wiedergegeben werden kann. Jedoch unterscheiden sich die horizontalen Verschiebungen
deutlich voneinander. Das in horizontaler Richtung steifere Verhalten des HS-Small Mo-
dells und der grofSmafistablichen Modellversuche im Vergleich zu den kleinmafstéblichen
Versuchen wurde schon in Kapitel 3 gezeigt. Infolge von Spannungsniveau-Effekten kann
das Verhalten von kleinmafstédblichen 1g-Fundamentversuchen nicht auf gromafstébliche
Versuche iibertragen werden.

Fiir beide Nachrechnungen gilt aber, dass die Trajektorien nach dem HS-Small Modell eine
etwas zu starke Kriimmung aufweisen im Vergleich zu den Ergebnissen der experimentellen
Versuche.
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Kapitel 7

Zusammenfassung und Ausblick

Die vorgestellte Arbeit liefert einen Beitrag zur Analyse der Verschiebungen von Flach-
griindungen unter senkrechter und geneigter Belastung. Hierzu wurden numerische Berech-
nungen durchgefithrt und sowohl mit konventionellen Methoden basierend auf der Elasti-
zitédtstheorie fiir die Verschiebungen bzw. auf der idealen Plastizitét fiir Bruchzusténde als
auch mit experimentellen Modellversuchen verglichen.

7.1 Abgeschlossene Arbeiten

Folgende Arbeiten wurden im Rahmen dieser Dissertation abgeschlossen:

Das HS-Small Modell und das hypoplastische Modell mit intergranularer Dehnung
(i.D.) wurden auf Basis von Laborversuchen kalibriert. Die beiden Bodenmodelle
wurden fiir Flachgriindungen unter vertikaler und geneigter Belastung verglichen.

Die Ergebnisse der klassischen Setzungsberechnung wurden den Ergebnissen von nu-
merischen Berechnungen in Sand und in Ton gegeniibergestellt.

Die Bruchlasten nach DIN 4017 fiir ein Streifenfundament unter geneigten Lasten
wurden mit den Bruchlasten des Mohr-Coulomb Modells und des hypoplastischen
Modells verglichen.

Der Tangens des Verschiebungswinkels aus Berechnungen mit dem HS-Small Modell
und dem hypoplastischen Modell mit i.D. wurde mit klein- und gromafistéablichen
Versuchen mit geneigter Belastung verglichen.

Die elastische Losung zur Ermittlung der horizontalen Verschiebungen infolge einer
horizontalen Belastung wurde fiir begrenzte Schichtdicken und fiir starre Fundamente
erweitert.

Die Anwendbarkeit der elastischen Losung zur Ermittlung der horizontalen Verschie-
bungen wurde mit numerischen Berechnungen in Sand iiberpriift.

Die Nachrechnung eines Fundamentversuchs im gewachsenen Boden wurde auf Basis
der Auswertung der Spitzenwiderstéinde aus vorliegenden Drucksondierungen durch-
gefiihrt.

Die Nachrechnung eines kleinmafstéblichen Fundamentversuchs wurde auf Basis von
Laboruntersuchungen durchgefiihrt.
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7.2 Zusammenfassung der Schlussfolgerungen

Elastoplastizitidt versus Hypoplastizitit: Der Vergleich zwischen elastoplastischen
und hypoplastischen Bodenmodellen erfolgte u.a. durch Marcher u.a. [71] fiir Elementver-
suche, durch Viggiani und Tamagnini [134] fiir das Randwertproblem einer Baugrube oder
durch von Wolffersdorff [143] ebenfalls fiir eine Baugrube.

Im Rahmen dieser Arbeit erfolgt der Vergleich fiir ein Streifenfundament im Sandboden.
Das Neue an diesem Vergleich besteht darin, dass die verwendeteten Bodenmodelle die
sehr hohen Steifigkeiten bei den sehr kleinen Dehnungen (,,Small-Strain-Stiffness®) bertick-
sichtigen. Die Berechnungen wurden mit dem HS-Small Modell und dem hypoplastischen
Modell mit i.D. durchgefiihrt. Die Kalibrierung der Parameter erfolgte auf Basis derselben
Laborversuche.

Im Folgenden wird zusammenfassend gezeigt, inwieweit die Ergebnisse der numerischen
Berechnungen mit den beiden Bodenmodellen {ibereinstimmen:

e Das HS-Small Modell erfordert zwei Parametersétze zur Beschreibung der Eigenschaf-
ten des lockeren und des dichten Sandes. Das hypoplastische Modell benotigt nur
einen Parametersatz. Beide Bodenmodelle ergeben eine sehr gute Ubereinstimmung
mit den vorliegenden Odometer- und Triaxialversuchen. Lediglich das hypoplastische
Modell weist im Triaxialversuch des lockeren Sandes ein zu steifes Verhalten gegeniiber
dem Versuch und dem HS-Small Modell auf.

e Bei den Fundamenten unter vertikaler Belastung zeigt sich, dass die Setzungen vor
allem beim dichten Sand sehr gut iibereinstimmen. Beim lockeren Sand verhélt sich
das hypoplastische Modell mit intergranularer Dehnung etwas steifer als das HS-Small
Modell. Der Verlauf der vertikalen Verschiebungen iiber die Tiefe stimmt fiir beide
Bodenmodelle iiberein.

Unterschiede ergeben sich bei der Ausbreitung der Zusatzspannungen in der Tiefe.
Beim HS-Small Modell bildet sich eine Senke unter der Fundamentmitte aus, beim
hypoplastischen Modell mit intergranularer Dehnung bildet sich die typische Glocken-
form aus.

e Die horizontalen Verformungen im Boden unter einem vertikal belasteten Fundament
sind beim hypoplastsichen Modell mit intergranularer Dehnung ausgeprégter als beim
HS-Small Modell.

e Die Bruchlasten von Streifenfundamenten unter geneigter Belastung sind beim hypo-
plastischen Modell signifikant hoher als die Bruchlasten des MC-Modells bzw. HS-
Small Modells. Es ergibt sich ein Unterschied von ca. 20% fiir den dichten Sand und
von ca. 30% fiir den lockeren Sand. Diese Werte gelten genau genommen infolge von
Spannungsniveau-Effekten (siche Kapitel 3.2.4) nur fiir die betrachtete Fundamen-
breite b = 1 m.

e Die Verschiebungsinkremente von Fundamenten mit geneigter Belastung sind im Bruch-
zustand sowohl beim HS-Small Modell als auch beim hypoplastischen Modell lastpfa-
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dunabhéngig und nicht mit der Bruchlastumbhiillenden assoziiert. Dies ist in Einklang
mit kleinmafBstédblichen 1g-Modellversuchen.

e Die horizontalen Fundamentverschiebungen u infolge geneigter Belastung nehmen
beim HS-Small Modell schneller zu als die Setzungen s. Das hypoplastische Mo-
dell zeigt hingegen einen leicht unterlinearen Verlauf der horizontalen Verschiebungen
auf.

e Die Trajektorien des HS-Small Modells weisen im Vergleich zu jenen der experimen-
tellen Versuche eine stidrkere Kriimmung auf. Die Trajektorien des hypoplastischen
Modells mit i.D zeigen bis Erreichen der Bruchlasten kaum Kriimmung auf. Die
Ergebnisse der kleinmafstéblichen Modellversuche liegen somit zwischen den nume-
rischen Berechnungen.

e Der Verschiebungswinkel ist ein Indiz fiir die relative Steifigkeit der Bodenmodelle. Im
Bereich der Gebrauchslasten verhélt sich das hypoplastische Modell mit i.D. weicher
als das HS-Small Modell. Fiir die maximalen Gebrauchslasten stimmt der Tangens des
Verschiebungswinkel u/s sehr gut iiberein. Beim Bruch weichen diese wieder deutlich
voneinander ab.

Setzungsberechnung: Bei der Ermittlung von Setzungen mit den klassischen Methoden
ist die direkte Methode vorzuziehen, da diese auch die Querdehnung des Bodens beriick-
sichtigt. Entscheidend dabei ist, dass der gewihlte E-Modul das Bodenverhalten fiir ein
mafgebliches Spannungsintervall repréisentiert.

Die Setzungsberechnung im Sand auf Basis der Ergebnisse von Odometerversuchen ge-
lingt mit den klassischen Methoden fiir Belastungsniveaus weit entfernt von einem Bruch-
zustand. Bei weichen Tonbdden koénnen die klassischen Methoden nahezu fiir den gesamten
Gebrauchslastbereich verwendet werden. Grund dafiir liegt in der grofleren Kompressibilitat
des weichen Tons im Vergleich zum Sand.

Die Idee der Grenztiefe bei der klassischen Setzungsberechnung ist richtig. Das Kri-
terium nach DIN 4019-1 mit Ao, = 0,2 - 0., ist in guter Ubereinstimmung mit dem
HS-Small Modell und dem hypoplastischen Stoffgesetz mit i.D.. Die Bodenmodelle mit
implementierter Small-Strain-Stiffness ergeben automatisch eine Grenztiefe. Bodenmodelle
ohne Small-Strain-Stiffness benotigen vor allem bei Streifenfundamenten eine Begrenzung
der Netzhohe. Diese kann dabei in Anlehnung an die Grenztiefe nach DIN 4019-1 gew#hlt
werden.

Setzungsberechnungen héangen entscheidend von der richtigen Wahl der Steifigkeitspara-
meter ab. Probestérungen bei der Entnahme beeinflussen die Ergebnisse. Dies hat Auswir-
kung auf die klassiche Setzungsberechnung und auf die FE-Berechnungen.

Analyse von Flachgriindungen unter geneigten Lasten: Die Bruchlasten von Strei-
fenfundamenten infolge geneigter Lasten nach DIN 4017 sind in guter Ubereinstimmung mit
dem MC-Modell. Kleinmafstabliche Fundamentversuche mit geneigter Belastung verhal-
ten sich in horizontaler Richtung deutlich weicher als groBmaflstabliche Versuche. Dennoch
liefern kleinmaflstéabliche Versuche wertvolle Erkenntnisse:
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e Die horizontalen Verschiebungen nehmen bei geneigten Lasten stérker zu als die Set-
zungen.

e Die Verschiebungsinkremente beim Bruch sind unabhéngig vom Lastpfad und nicht-
assoziiert mit der Bruchlastumbhiillenden.

e Streifenfundamente unter geneigter Last verhalten sich in horizontaler Richtung steifer
als Quadrat- oder Kreisfundamente.

Das HS-Small Modell ist beziiglich des Tangens des Verschiebungswinkels u/s in guter
Ubereinstimmung mit grofmafstéblichen Versuchen. Die Auswirkung der Lastneigung auf
die Setzung bei Flachgriindungen ist relativ gering.

Elastische Losung fiir Horizontalverschiebungen infolge horizontaler Lasten:
Mit Hilfe der Finite-Elemente-Methode ist die bereits existierende elastische Losung zur Er-
mittlung der Horizontalverschiebungen fiir den elastisch-isotropen Halbraum fiir begrenzte
Schichtdicken und starre Fundamente erweitert worden. Dadurch steht nun dem Anwender
ein einfaches Hilfsmittel zur Verfiigung, das in der Anwendung mit der direkten Setzungs-
methode vergleichbar ist.

Anwendung der elastischen Methode zur Ermittlung von Horizontalverschie-
bungen: Die Anwendungsmoglichkeiten der elastischen Losung zur Ermittlung der Hori-
zontalverschiebungen von Fundamenten beschrénken sich auf einfache Baugrundverhéltnis-
se und mittige Belastungen. Wichtig fiir die Anwendung ist die Lastpfadabhéngigkeit der
Verschiebungen zu erkennen.

Die elastische Losung zeigt bei Versuchen mit geneigter Belastung (I-C Lastpfad) im Sand
diesselben Anwendungsgrenzen wie die direkte Setzungsmethode, d.h. die Anwendung ist
fiir Belastungssituationen mit geringem Plastizierung im Boden méglich. Der repréasenta-
tive E-Modul fiir die Setzungsberechnung kann auch fiir die Ermittlung der horizontalen
Verschiebungen herangezogen werden.

Wird das Fundament zuerst vertikal und dann horizontal belastet (V-H Lastpfad), dann
ist die elastische Losung fiir einen groflen Teil des Gebrauchslastbereichs anwendbar, sofern
die Steifigkeitsverhéltnisse im Boden nach erfolgter Vertikalkraft beriicksichtigt werden.

Nachrechnung von Fundamentversuchen: Die Nachrechnung des groBmaBstéblichen
Versuchs von Hochstetten gelingt auf Basis der Spitzenwiderstédnde g. aus den durchgefiihr-
ten Drucksondierungen und unter Beriicksichtigung der in-situ Steifigkeiten im Bereich der
kleinen Dehnungen.

Die Nachrechnung der kleinmafstablichen Versuche gelingt auf Basis von Laboruntersu-
chungen nur bedingt. Jedoch zeigt sich ein steiferes Verhalten des HS-Small Modells in
horizontaler Richtung.
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7.3 Ausblick

Weiterer Forschungsbedarf ist fiir folgende Punkte gegeben:

e Im Rahmen dieser Studie ergab sich eine gute Ubereinstimmung zwischen der Grund-
bruchlast von Streifenfundamenten fiir geneigte Lasten nach DIN 4017 mit dem MC-
Modell. Die Untersuchungen koénnten fiir Rechteckfundamente, exzentrische Belas-
tungen und kohésive Boden erweitert werden.

e Die Anwendung der elastischen Losung zur Ermittlung der Horizontalverschiebungen
wurde bisher nur fiir Streifenfundamente auf Sand iiberpriift. Wie in Kapitel 5 schon
erldutert, weist die elastische Losung bei quadratischen Fundamenten einige Abwei-
chungen zum experimentellen Befund auf. Es ist deshalb notwendig, (numerische)
Versuche mit Rechteckfundamenten durchzufiihren und mit den Ergebnissen der elas-
tischen Losung zu vergleichen. Ferner kénnten Fundamentversuche im Ton weitere
Anwendungsmoglichkeiten aufzeigen.

e Die bisherigen Untersuchungen zu den Horizontalverschiebungen von Fundamenten
haben nur zentrische Belastungssituationen beriicksichtigt. Fundamente fiir viele
baupraktische Anwendungen sind aber héufig Momentenbelastungen ausgesetzt. Die
quantitative Auswirkung der Momentenbelastung auf Setzungen, Horizontalverschie-
bungen und Fundamentverdrehungen konnte untersucht werden. Dabei sollte aufge-
zeigt werden, inwieweit die Verfahren der Elastizitdtstheorie noch ausreichen und ab
wann numerische Berechnungen unentbehrlich werden.

e Die elastische Losung zur Ermittlung der Horizontalverschiebungen ist fiir die Anwen-
der in der Baupraxis bestimmt. Riickkopplung der dortigen Erfahrungen ist erforder-
lich, um die im Rahmen dieser Arbeit ausgearbeiteten Empfehlungen zu iiberpriifen
und gegebenfalls zu erweitern.

e Der Vergleich zwischen Berechnungen mit dem hypoplastischen Modell mit intergra-
nularer Dehnung und jenen mit dem HS-Small Modell sollte fiir andere Randwertpro-
bleme, z.B. einer Baugrube oder eines Tunnels, weitergefiihrt werden.

125






Anhang A

Verwendete Stoffmodelle

A.1 Einleitung

Im Rahmen dieser Arbeit wurden zwei komplett unterschiedliche Bodenmodelle miteinander
verglichen, ndmlich das HS-Small Modell und das hypoplastische Modell mit intergranularer
Dehnung. Beide Modelle beinhalten die Wirkung der sehr hohen Steifigkeiten bei den
sehr kleinen Dehnungen (,,Small-Strain-Stiffness“). Die Basis des HS-Small Modells ist das
Hardening-Soil Modell. Zur Untersuchung der Auswirkung der ,, Small-Strain-Stiffness“auf
die Rechenergebnisse wurden in Kapitel 2 Berechnungen mit dem HS-Modell durchgefiihrt.

Fiir Bruchlastberechnungen wurde in Kapitel 3.2 anstelle des HS-Small Modells das Mohr-
Coulomb Modell verwendet, da beide Modelle auf demselben Bruchkriterium basieren und
da das Mohr-Coulomb Modell bei der Berechnung stabiler ist und auch geringere Rechen-
zeiten erfordert. Die aufgefithrten Bodenmodelle werden im Folgenden beschrieben. Fiir
mehr Details bei der Formulierung der Modelle wird der Leser auf andere Publikationen
verwiesen.

A.2 Das Mohr-Coulomb Modell (MC-Modell)

Das MC-Modell ist eine grobe Annédherung an das tatsdchliche Bodenverhalten, da linear-
elastisches, ideal-plastisches Verhalten unterstellt wird. Es werden fiinf Eingabeparameter
benotigt, ndmlich der Elastizitdtsmodul £ und die Querdehnzahl (Poisson Zahl) v fiir das
elastische Verhalten, die effektiven Scherparameter Kohésion ¢ und Reibungswinkel ¢’ fiir
das plastische Verhalten und der Dilatanzwinkel ).

Aus Abbildung A.la geht hervor, dass fiir die Erstbelastung die Spannungs-Dehnungs-
Beziehung elastisch mit einer konstanten Steifigkeit F bis zu einer bestimmten Bruch-
spannung oy modelliert wird. Das Verhalten fiir die Ent- und Wiederbelastung wird mit
denselben Materialeigenschaften beschrieben wie fiir die Erstbelastung. Bei Erreichen der
Bruchspannung treten plastische bzw. irreversible Verformungen auf. Mit Einfithrung von
Flieflachen wird der elastische Bereich vom plastischen Flielen unterschieden. Bei der
Darstellung im Hauptspannungsraum ergibt sich ein hexagonaler Konus (Abbildung A.1b).
Durch Erweiterung der C'oulombschen Grenzbedingung ergeben sich folgende Gleichungen
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Abbildung A.1: MC-Modell: a) linear-elastisch, perfekt-plastisches Materialverhalten, b)
FlieBflichen im Hauptspannungsraum mit ¢ = 0

fiir den Hauptspannungsraum:

1 1

fi=0 mit f1:5-|a;—0§|—5-(aé—l—ag)-singo'—c'-cosgo'go (A.1)
1 1

fo=0 mit f2:§-|a§—ai—5-(ag—i—ai)-singo/—c’-cosgp’go (A.2)
1 1

f3=0 mit f3:5-]0’1—U§|—5-(0'1+U§)-singp’—c'-cosg0’§O (A.3)

Fiir Spannungszusténde innerhalb der FlieBflichen verhélt sich das MC-Modell linear elas-
tisch und alle Dehnungen sind reversibel. Die elastische Dehnungsrate ist {iber das Hookesche
Gesetz nach Gleichung A.4 mit der Spannungsrate verkniipft.

&' = Dg (A.4)

Darin ist & die Spannungsrate, €€ die zugehorige elastische Dehnungsrate und D¢ die elas-
tische Materialsteifigkeitsmatrix. Die letztere ergibt sich aus den zwei elastischen Material-
parametern £ and v. In der Plastizitdtstheorie setzen sich die Dehnungsraten € aus einem
elastischen und einem plastischen Anteil zusammen

gE=¢"+¢ev (A.5)
wobei ¥ die plastische Dehungsrate ist. Aus den Gleichungenen A.4 und A.5 ergibt sich

&' = De(é — &) (A.6)
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Wird assoziierte Plastizitdt angenommen, konnen die plastischen Dehnungsraten mit Hilfe
der FlieBbedingungen (Gleichungen A.1 - A.3) bestimmt werden. Die plastische Dehungsra-
te ist dann ein Vektor, der normal auf die FlieBflachen steht. Die Anwendung der assoziier-
ten Plastizitéat fithrt allerdings zu plastischen Volumenverzerrungenn die wesentlich gréfer
als die beobachteten sind. Deshalb werden Potentialflichen g eingefiihrt, um eine Abwei-
chung von der Normalitdtsbedingung beschreiben zu konnen. Bei der nicht-assoziierten
Plastizitétstheorie (¢ # f) werden die plastischen Dehungsraten wie folgt geschrieben:

993

dgy g2

& = Ml + M 4 Ny (A7)
wobei A1, Ay und A3 plastische Multiplikatoren sind. Das plastische Potential g lautet:
1 / / ]- / / :
91_§'|02_‘73’_§’(‘72+‘73)‘Smw (A-8)
1 1
2= 5 ool =5 (oa+oy)-siny (A.9)
1 1
g3 =511~ ol = 5+ (1 + o) siny (A.10)

Der Dilatanzwinkel ¢ wird anstelle des Reibungswinkels ¢’ verwendet, um die plastischen
Volumenverzerrungsraten zu beschreiben. Bei Verwendung der Konsistenzbedingung

of ., _

= 80,/0- =

und der Gleichungen A.6, A.7 und A.11, wird der plastische Multiplikator A;, Ay and A3
aus folgender Gleichung bestimmt:

; _ 0f
fi= 5

f 0 (A.11)

o - o g2 dgs3
D(é )\180" /\280" )\380"

) =0 (A.12)

wobei ¢ = 1, 2, 3.

Fiir mehr Informationen zur Formulierung und Implementierung des MC-Modells wird
der Leser auf Smith und Griffith [115], Van Langen und Vermeer [128] und Brinkgreve und
Vermeer [19] verwiesen.

A.3 Das Hardening-Soil Modell (HS-Modell)

Das Hardening-Soil Modell gehért zur Familie der Double Hardening Modelle und wurde
von Schanz [103] und Schanz u.a. [104] auf Grundlage von Vermeer [129], [131] entwickelt.
Durch die Einfiihrung zweier weiterer FlieSbedingungen neben der Grenzbedingung nach
Mohr-Coulomb kénnen sowohl irreversible Schubverzerrungen aus deviatorischer Erstbe-
lastung als auch irreversible Volumendehnungen aus isotroper Erstbelastung beschrieben
werden. Weitere Merkmale des Modells sind die spannungsabhéngige Steifigkeit und die
strikte Trennung zwischen Erst- und Ent-/Wiederbelastung.
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Abbildung A.2: Drénierter Triaxialversuch: hyperbolische Beziehung zwischen Spannung
und Dehnung

Hyperbolische Spannungs-Dehungs-Beziehung: Die Form der Spannungs-Dehnungs-
kurve eines drénierten Triaxialversuchs (siehe Abbildung A.2) dhnelt stark einer Hyperbel.
Um dieses Materialverhalten zu simulieren, wird im Modell eine hyperbolische Spannungs-
Dehnungs-Beziehung verwendet, die zuerst von Kondner und Zelasko [62] formuliert und
spéter von Duncan und Chang [36] erweitert wurde.

qa q
! 2-Fs0 Gu—q ( )

Diese Beziehung ist in Abbildung A.2 dargestellt. Die asymptotische Deviatorspannung ¢,
ist mit der maximalen Deviatorspannung ¢, entsprechend folgender Gleichung verkniipft:

2 - sin ¢’
R - (1 —sing’)

_ 4
Ry

Qa mit gy = (¢’ - coty¢’ + 03) - (A.14)

Darin beschreibt R; das Verhéltnis zwischen ¢y und ¢, und ist immer kleiner als eins.
Duncan und Chang [36] finden Werte von Ry zwischen 0,75 und 1,0. Erfahrungswerte
zeigen jedoch, dass in den meisten Féllen ein Wert von Ry = 0,9 verwendet werden kann.

Die maximale Spannung gy wird aus dem M ohr —Coulombschen Bruchkriterium abgeleitet.
Der Sekantenmodul Fsq ist spannungsabhéngig und ist wie folgt definiert:

(A.15)

e c-cotyp +ab \™"
Esy = E5of ) ( : )

c - cot ' + pref

wobei Er¢! der Sekantenmodul der triaxialen Spannungs-Dehnungskurve bei 50 % der maxi-
malen Deviatiorspannuang ¢ und einer Referenzseitenspannung von p¢ ist. In Anlehnung
an Ohde [90] wird die Spannungsabhingigkeit vom Exponenten m gesteuert, der sowohl im
Odometerversuch als auch im Triaxialversuch gemessen werden kann. Von Soos [118] gibt
Anhaltswerte zwischen 0,4 und 1,0 fiir unterschiedliche Boden. Typische Werte fiir Sand
liegen bei m ~ 0,5 und fiir Ton bei m = 1,0.
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Abbildung A.3: Fliefiflichen des HS-Modell fiir ¢ = 0: a) FlieBflachen in p-g-Darstellung
b) komplette Darstellung der FlieBflichen im Hauptspannungsraum

Im Gegensatz zur deviatorischen Erstbelastung werden Ent-/Wiederbelastungen als rein
elastische Vorgénge nicht linear modelliert. Als elastische Parameter wird die spannungs-
abhéngige Steifigkeit F,, und die konstante Querdehnzahl v, benétigt. Analog der bereits
gezeigten Steifigkeit Fsq ist die Ent-/Wiederbelastungs-steifigkeit E,, wie folgt definiert:

(A.16)

B, — el ( d - cot ' + b )m

c - cot ' + pref

wobei E’¢/ die Referenzsteifigkeit bei einen Referenzseitendruck von p¢/ ist.

Beim HS-Modell entstehen im Vergleich zum elastisch, perfekt plastischen MC-Modell plas-
tische Dehnungen bevor die Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb erreicht ist, weil das
HS-Modell FlieBflachen beinhaltet, die sich mit fortschreitender plastischer Dehnungsver-
festigung aufweiten. Wie Abbildung A.3 a) zeigt, werden zwei Arten der Verfestigung
unterschieden, ndmlich der Scherverfestigung (deviatorische Verfestigung) und der volume-
trischen Verfestigung. Fiir die deviatorische Verfestigung wird eine Fliefifliche f* eingefiihrt,
die eine Funktion des Verfestigungsparameters «? ist und fiir die volumetrische Verfestigung
wird eine Fliefflache f¢ formuliert, die durch den Verfestigungsparameter p, bestimmt wird.
Die Abbildung A.3 b) zeigt die komplette Flieffliche im Hauptspannungsraum fiir einen
kohésionslosen Boden.

Deviatorische Flief3flache f°: Mit Hilfe der deviatorischen FlieSfliche f* lassen sich die
irreversiblen Schubverzerrungen aus deviatorischer Erstbelastung beschreiben. Die Flief3-
fliche f* ergibt sich nach Vermeer [130] aus den Konturlinien mit 4 = const. f* wird im
HS-Modell wie folgt formuliert:

fr=r=" (A.17)
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wobel

jo L (oot ros N\ g 2 (ot toi \" g
= Eggf c - cot 90/ + pref 1— Q/QQ E;if c - cot S0/ + pTef .

eine Funktion der Spannung und der Verfestigungsparameter

W=el—eb—eb =2 —elm2.&} (A.19)

eine Funktion der plastischen Dehnungen ist. Gleichung A.19 ist nur dann exakt giiltig,
wenn die plastischen Volumenverzerrungen bei Scherbeanspruchung in der Formulierung der
FlieSflache vernachléssigt werden kénnen. Dies ist z.B. fiir mitteldicht und dicht gelagerte
Sande néherungsweise zuléssig (Schweiger [111]). Wie beim MC-Modell wird auch beim HS-
Modell eine nicht-assoziierte FlieBregel (¢° # f*) verwendet. Fiir das plastische Potential g*
wird die gleiche Funktion wie im Mohr-Coulomb Modell verwendet. Allerdings beinhaltet
g° anstatt des konstanten Dilatanzwinkels ¢ einen mobilisierten Wert 1),,, und schreibt sich
wie folgt:

g° = (0] — 0%) — (0] + %) - siny, (A.20)
Der mobilisierte Dilatanzwinkel 1, wird in Anlehnung an die Formulierung von Rowe [102]

Sin gy, = — o S ey (A.21)

1 — sin @y, - sin pg,

in Abhéngigkeit vom mobilisierten Reibungswinkel ¢,, berechnet. ¢, ergibt sich aus fol-

gender Gleichung
01— 03

(A.22)

Sin @y, =
o1+o03+2-c-coty

und der Restreibungswinkel ¢, (= kritischer Reibungswinkel) aus folgender Gleichung

sin ¢ — sinYy

(A.23)

SIN e,y = - . .
7 1 —sing-siny

Der Dilatanzwinkel 1, ist positiv sobald der mobilisierte Reibungswinkel ¢,, grofier wird
als der Restreibungswinkel ¢.,. Fir ¢, < ¢q gilt ¥, = 0, d.h. das Material verhalt
sich kontraktant. Neben der Verwendung des mobilisierten Dilatanzwinkels zur Definition
der deviatorischen FlieBflache wird ), zur Berechnung der plastischen volumetrischen Deh-
nungen bei reiner Scherbeanspruchung verwendet. Von Schanz u.a. [104] wurde folgende
Beziehung zwischen €, 4% und 1), eingefiihrt.

el =4 . sinyy, (A.24)
Die Dehnungsénderungen € infolge deviatorischer Belastung setzen sich schliellich entspre-
chend den Gleichungen A.5, A.6 und A.7 wie folgt zusammen:

a S
E=é° 1 e” =D g ¢ )\Sa—i/ (A.25)

Der plastische Multiplikator A\* wird mit Hilfe der Konsistenzbedingung ermittelt. Eine
genauere Beschreibung ist z.B. in Wehnert [138] und Moller [76] gegeben.

IDer Index cv steht fiir constant volume.
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€1

Abbildung A.4: Charakteristischer Kurvenverlauf eines Odometerversuchs

Kappen-Flief3fliche f¢: Mit der FlieBfliche f* konnen lediglich plastische Dehnungen
bei deviatorischer Belastung beschrieben werden. Plastische Dehnungen bei isotroper Be-
lastung konnen hingegen mit dieser FlieBfliche nicht modelliert werden. Daher wird eine
zweite FlieBflache f¢ eingefiihrt (Abbildung A.3 a)). Diese sogenannte Kappen-Fliefifliche
entwickelt sich unabhéngig von f° und beschreibt die Verfestigung unter isotroper Belas-
tung. Fir triaxiale Bedingungen (g5 = £3) ist die Kappen-FlieSfunktion wie folgt definiert:

2
c q
fo= 540 =1 (A.26)

Die GroBle und Form der Kappe wird iiber die Parameter a und die isotrope Vorkon-
solidationsspannung p, bestimmt. Die plastischen volumetrischen Dehnungen bzw. die

Verfestigung ergeben sich zu:
1-m
ere = s <&) (A.27)

L—m \pref

p ¢/ ist der isotrope Referenzdruck. Die Parameter o und 3 sind interne Programmparame-
ter, die aus den Eingabeparametern berechnet werden und die Form der Kappe beeinflussen.
Dabei ist « in erster Linie abhiingig vom Erdruhedruckbeiwert K¥¢ fiir normalkonsolidierte
Boden und vom Verhéltnis ELe/ zu G| 8 ist unmittelbar von Eg/ abhiingig. Abbildung
A4 zeigt eine charakteristischen Kurvenverlauf eines Odometerversuchs. Im HS-Modell
wird die spannungsabhingige Odometersteifigkeit Eg in Anlehnung an die Ansitze von
Ohde [89] und Janbu [55] wie folgt beriicksichtigt:

(A.28)

g _ pref [ Cocot' + o1\
s S c - cot @ + pref

wobei Egef die Referenz-Odometersteifigkeit bei einem axialen Referenzdruck von p™¢f ist.
Fiir den Spezialfall m = 1 erhélt man eine lineare Spannungsabhéngigkeit, die gewohnlich
fiir Ton gilt. Um die plastische Dehnungsédnderung bei isotroper Belastung zu ermitteln,
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Abbildung A.5: Steifigkeits-Dehnungs-Beziehung nach Atkinson und Sallfors [5]

liegt im Gegensatz zur deviatorischen Fliefifliche f* eine assoziierte Fliefiregel (¢¢ = f€)
vor. of
ere = \°— A.29
=yl (4.29)
Der plastische Multiplikator wird wiederum aus der Konsistenzbedingung f = 0 bestimmt.
Eine genauere Beschreibung ist z.B. in Moller [76] gegeben.
Die gesamte plastische Dehnungsrate €° ergibt sich aus dem plastischen deviatorischen
Dehungsanteil €’ und dem plastischen volumetrischen Dehungsanteil ¢

& = &° + &P 4 & (A.30)

A.4 Das HS-Small Modell

Das Spannungs-Dehungsverhalten von Boden ist ausgepréagt nicht-linear iiber den gesamten
Bereich einer Belastung mit Ausnahme des quasi-elastischen Bereichs der sehr kleinen Deh-
nungen kleiner als 107°. Nach Atkinson and Sallfors [5] ergeben sich drei Bereiche: Bereich
der sehr kleinen Dehnungen (normalerweise kleiner als 107°), Bereich der kleinen Dehnun-
gen zwischen 107° und 1072 und der Bereich der grofien Dehnungen (siehe Abbildung A.5).
Nach Atkinson [4] sind die Dehnungen im Boden neben Verbauwénden und unter Funda-
menten relativ klein und gewohnlich kleiner als 1072, mit Ausnahme von kleinen Bereichen
in der Néhe von Fundamentecken. Geméf [4] sind die Steifigkeiten bei den sehr kleinen
Dehnungen nur mit dynamischen Methoden messbar. Mit lokalen Dehnmessstreifen kann
im Bereich der kleinen Dehnungen gemessen werden. Bei herkoémmlichen Laborversuchen
kann die Steifigkeit bei Dehnungen kleiner als 102 nicht verlisslich messen werden.

Das HS-Small Modell ist eine Erweiterung des HS-Modells um den Effekt der erhéhten
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Abbildung A.6: HS-Small Modell: links: Anfangsmodul Ej in einem drénierten Triaxialver-
such, rechts: Parameter Ey und 77 zur Beschreibung der ,Small-Strain-
Stiffness*

Steifigkeiten bei den sehr kleinen bzw. kleinen Dehnungen. In Abbildung A.6 links sind die
erhohten Anfangssteifigkeiten Fj fiir eine Erst-, Ent- und Wiederbelastung in einem Triaxi-
alversuch dargestellt. Zur Beschreibung der Steifigkeitsreduktion wird der hyperbolische
Ansatz von Hardin und Drnevich [49] in einer modifizierten Form herangezogen:

Ey
7 0.7

Darin ist E die aktuelle Sekanten-Steifigkeit bei einer bestimmten Scherdehnung v, Ej ist
die Anfangssteifigkeit und -y, 7 ist die Scherdehnung bei 70% der Anfangssteifigkeit Ej, wie
aus Abbildung A.6 rechts hervorgeht. FEj bezeichnet den E-Modul bei den sehr kleinen
Dehnungen und unter der Annahme, dass sich der Boden bei den sehr kleinen Dehnungen
linear elastisch verhélt, kann er iiber die Querdehnzahl v in den Anfangs-Schubmodul mit
folgender Beziehung umgerechnet werden:

Ey
Gy = A.32
‘T 14w (A.32)
Die Scherdehnung ist definiert als:
1
— /(61— €2)2 + (e — €3)2 + (63 — £1)2 (A.33)

T

und fiir den Spezialfall der triaxialen Belastung vereinfacht sich die Beziehung zu v =
ler — e3).

Die Parameter, welche die Gréfle von Ej eines gegebenen Materials beeinflussen, sind
in erster Linie die Porenzahl e und die mittlere Spannung p. Viele der in der Literatur
angegebenen Korrelationen zwischen dem E-Modul Ey, der Porenzahl e und der Spannung
p werden in Anlehnung an Hardin und Black [48] wie folgt definiert:
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Ey=A- f(e)- OCR* - (pfi f) (A.34)
wobei A, k und m die Materialkonstanten sind, f eine zu definierende Funktion der Po-
renzahl e beschreibt und OCR der Uberkonsolidierungsgrad des betrachteten Bodens ist.
Die ermittelten Materialparameter A, k£ und m aus mehr als 30 verdffentlichten Messreihen
sind in Benz [12] tabellarisch dokumentiert. Es zeigt sich, dass m &hnlich dem Gesetz von
Ohde einen Wert von m =~ 0,5 annimmt.

Eine sehr einfache Korrelation fiir Ey ergibt sich nach Biarez und Hicher [13] fiir Quarz-
sande mit folgender Gleichung:

140 p \™
By=——" (pre f) (A.35)

Eine weitere Moglichkeit der Abschitzung von Ej ergibt sich nach Alpan [2], sofern der
statische E-Modul nach Alpan als ein Sekantenmodul im Ent-/Wiederbelastungsbereich
(Eyr) interpretiert wird.

Die Steifigkeitsreduktion wird im wesentlichen durch den Paramter 7 gesteuert. Die
Referenzscherdehnung liegt nach Seed und Idris [112] fiir Sande im Allgemeinen in einem
Bereich von 6 - 107° bis 3 - 1074 bei einer Referenzspannung p = 100 kN/m*. Nihere
Informationen zu 7 7 fiir bindige Boden finden sich in Vucetic und Dobry [136] und Stokoe
u.a. [122]. Eine detaillierte Beschreibung des HS-Small Modells erfolgt durch Benz [12].

A.5 Das hypoplastische Modell

A.5.1 Darstellung des hypoplastischen Modells

Das hypoplastische Modell beschreibt Spannungsédnderungen von Korngeriisten mit einer
tensoriellen Gleichung:

T = h(T,D,e) (A.36)

Nach Gleichung A.36 ist die objektive Spannungsrate T eine Funktion der Cauchy-Spannung
T, der Deformationsrate D und der Porenzahl e. T ist der Spannungstensor des Korn-
geriists (Druckkomponenten sind nach Konvention der Kontinuumsmechanik negativ). Im
Unterschied zur Elastoplastizitidt bedarf es keiner Aufteilung der Dehnungen in einen elasti-
schen und plastischen Anteil, ebenso werden mathematische Instrumentarien der klassischen
Plastizitéatstheorie wie plastisches Potential, FlieBfliche, Flieregel und Konsistenzbedin-
gung nicht benotigt.

Das im Rahmen dieser Arbeit verwendete hypoplastische Modell geht auf die Formulie-
rung von von Wolffersdorff [142] zuriick. Die Basis dafiir bilden die theoretischen Arbeiten
von Kolymbas [60],[61], Gudehus [47] und Bauer[9]. Wesentliche Eigenschaften granula-
rer Materialien wie z.B. Spannungs-, Dichte- und Pfadabhéngigkeit sowie Dilatanz und
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G1
Mohr-Coulomb-Kriterium
G, G;
¢ =20°
Matsuoka-Nakai-Kriterium < ¢ = 30°
62 (P — 430

Abbildung A.7: hypoplastisches Modell, links: Fliefifliche nach Matsuoka-Nakai im Haups-
tspannungsraum, rechts: FlieBfliche in der Deviatorebene; die Grenzbe-
dingung nach Matsuoka-Nakai [73] stimmt in den Achsschnittpunkten mit
dem Mohr-Coulomb Kriterium iiberein.

Kontraktanz sind in diesem Gesetz beriicksichtigt. Die Anwendbarkeit beschrankt sich auf
nichtbindige Boden. Das vollstindige hypoplastische Modell ergibt sich aus Gleichung A.37:

T =L(T,e): D+ N(T,e) | D|| (A.37)

Die Tensorfunktionen £ und N werden wie folgt dargestellt:

1 9 92
;C:fbfem(FZ‘i‘aT) (A38)
szb'fe-fwta(',_f,f) (T +T7) (A.39)

mit dem auf das Druckniveau bezogenen Spannungstensor 1" = T /trT und dessen Deviator
T =711

Kritische Spannungszustédnde liegen vor, wenn der Boden fiir reine Scherung keine weiteren
Spannungen aufnehmen kann (siehe Plateau der Spannungs-Verzerrungs-Kurve in Abbil-
dung A.8 links). Der kritische Spannungszustand wird durch die Grenzbedingung nach
Matsuoka-Nakai [73] beschrieben. Der Offnungswinkel der kegelfsrmigen Grenzfliche wird
durch den kritischen Reibungswinkel ¢, bestimmt (siche Abbildung A.7). Fiir die Formu-
lierung des hypoplastischen Modells wird die Grenzbedingung nach Matsuoka-Nakai mit
dem Faktor F' beriicksichtigt:
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1 2 — tan? ) 1
F=/=tan?y + — tan A.40
\/8 4 24+ v2tany cos39 22 4 ( )
mit den invarianten Winkelfunktionen
(1)
r
cos 39 = —V/6 ET (A.41)
[tr )}
und
tany) = V3 || T | (A.42)
Der Parameter a ergibt sich aus folgender Beziehung
_ V3B —sing) (A.43)

2v/2sin @,

In den skalaren Funktionen f;, f. und f, wird die Zustandsgrofle e beriicksichtigt. Den
Einfluss der Dichte (Pyknotropie) beriicksichtigen f; und fe:

fu= ( S )a (A.44)

€c — €4

fo= (2)5 (A.45)

e

Den Einfluss des Druckes (Barotropie) beriicksichtigt die skalare Funktion f:

hs 1 i i p —trT 1=n 0 — a1 -1
fb = . < te ) . (6_0) . ( r ) . |:3 —+ CL2 — \/§a(—6 0 6d0> :| (A46)
n €; €co h €c0 — €do
Die einzelnen Stoffparamenter hg, n, @, €, €0, €40, @ und [ werden im Folgenden be-
schrieben.

A.5.2 Die Stoffparameter des hypoplastischen Modells

Die acht Stoffkonstanten des hypoplastischen Modells kénnen nach Herle [50] aus Stan-
dardversuchen im Labor mit kiinstlich aufbereiteten Proben bestimmt werden. Ungestorte
Proben sind fiir die Bestimmung der Stoffparameter ungeeignet, da ihre Struktur weit von
denjenigen eines aufbereiteten Korngeriists entfernt sein kann. In den folgenden Abschnit-
ten werden die hypoplastischen Stoffkonstanten vorgestellt und die Verfahren zu deren
Bestimmung beschrieben. Hypoplastische Parameter von verschiedenen Granulaten sind
durch Herle [50] gegeben.
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/0

dicht
---- sin @,

locker

Abbildung A.8: links: Kritischer Reibungswinkel an einer dichten und lockeren kohésions-
losen Sandprobe, rechts: Bestimmung des kritischen Reibungswinkels aus
dem Schiittkegelversuch

Y

Kritischer Reibungswinkel ¢.: In einem Scherversuch an einer Sandprobe erreicht
das Korngeriist bei zunehmender Scherverformung einen kritischen Zustand, ab dem keine
Zunahme der Spannung und Anderung des Volumens des Korngeriists auftritt (Schofield
und Wroth [109]), d.h.

=0 und é=0 (A.47)

Dieser Zustand wird auch als residueller Zustand bezeichnet, da sich der Zustand des Korn-
geriists nicht mehr dndert. Abbildung A.8 links zeigt, dass sich der derselbe kritische
Zustand sowohl fiir eine dichte als auch lockere Lagerung der Probe einstellt. Aus den
Hauptspannungen lésst sich dann der kritische Reibungswinkel bestimmen:

(A.48)

Bei einem kohésionslosen Boden ist eine Abschétzung des kritischen Reibungswinkels auch
aus dem Schiittkegelversuch moglich (Cornforth [26]). Dazu wird das Material langsam
aus einem Trichter zu einem Kegel aufgeschiittet. Es wird angenommen, dass sich das
Korngeriist infolge des Schiittvorgangs in einem kritischen Zustand befindet. Der kriti-
sche Reibungswinkel ergibt sich aus der Kegelneigung des Sandkegels (sieche Abbildung
A.8 rechts). Die entscheidende Rolle auf die Grofle von ¢, spielen Kornforn, -gréfie und
-verteilung. Anhaltswerte einiger untersuchter Granulate werden von Herle [50] angegeben.

Granulathérte h, und Exponent n: Die beiden Parameter Granulathérte hy und Kom-
pressionsexponent n steuern das Kompressionsverhalten von Korngeriisten im hypoplasti-
schen Modell. Unter isotroper Kompression dndert sich die Porenzahl e nach folgender

Gleichung;:
e = e - exp {— (3}?3> } (A.49)

Trégt man die Porenzahl e in Abhéngigkeit von der mittleren Spannung ps (= mittlerer
Korndruck) in einem halblogarithmischen Mafistab auf, erhélt man fiir nichtbindige Boden
einen gekriimmten Verlauf (Abbildung A.9).
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In pq

Abbildung A.9: Kompressionskurve: Definition von C, und die Bestimmung von n aus zwei
Punkten der Kompressionskurve

Aus Gleichung A.49 wird ersichtlich, dass bei konstantem Exponenten n die isotrope Zu-
sammendriickung nur von der Granulathérte hs; abhédngig ist. Die Granulathérte hg kann
folglich als eine Art Kompressionskennwert betrachtet werden. Im hypoplastischen Modell
ist hs der einzige mit einer Dimension behaftete Parameter. h, ist im wesentlichen durch
das Kornmaterial, die Kornform und der Korngrolenverteilung beeinflusst. Je scharfkan-
tiger die Korner sind und je kleiner die Ungleichformigkeitszahl ist, desto geringer ist die
Granulathérte.

Der Exponent n beschreibt die Kriimmung der Kompressionskurve. Je grofler der Wert
fiir n gewahlt wird, desto gekriimmter die Kurve. Die Bestimmung des Exponenten n
kann aus einem isotropen Kompressionsversuch oder aus einem Odometerversuch an einer
anfangs locker gelagerten Probe erfolgen. Dazu werden die Kompressionsbeiwerte? C.; und
Ce2 zu den Spannungen ps; und pg bzw. e, und ey bestimmt. Mit Gleichung lésst sich
dann der Exponent n berechnen:

n (Zi—gﬁ) de
= 7 und C,=
o (22) d(lup,)

Ps1

(A.50)

Herle [50] hat nachgewiesen, dass der Exponent stark von der Ungleichformigkeitszahl U =
deo/d1o und dem mittleren Kornmdurchmesser dsy abhingt. Mit folgender empirischer
Korrelation kann der Exponent n ermittelt werden:

. U

2Der hier verwendete Kompressionsindex C, des hypoplastischen Modells ist nicht zu verwechseln mit dem
in der Critical Soil Mechanics verwendeten Kompressionsindex C,.. C. z.B. nach Schofield und Wroth
[109] bezeichnet die Neigung der édometrischen Normal-Konsolidation-Linie aufgetragen im e - logo”
Diagramm.
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elocker

Abbildung A.10: Kritische Porenzahl e..

Nachdem der Exponent n ermittelt ist, kann die Granulathérte wie folgt berechnet werden:

1 1
h = 3ps1 - <” ' 61) oder  hy = 3py- (”O 62) (A.52)
c2

Porenzahl im kritischen Zustand e, : Wird ein Boden mit zwei unterschiedlichen La-
gerungsdichten (z.B. dicht und locker) im Triaxialversuch bei gleicher Seitenspannung oy
abgeschert, dndert sich die Porenzahl geméfl Abbildung A.10. Nach einem langen Scherweg
erreichen beide Proben die gleiche kritische Porenzahl e.. Der Parameter e,y ist nach Gu-
dehus [47] die kritische Porenzahl bei verschwindendem Korndruck p;. Bestimmt werden
kann die kritsche Porenzahl e. mit einem Scherversuch an einer locker gelagerten Probe.
Anschliefend wird die so ermittelte Porenzahl e. mit Gleichung auf die Spannung Null

extrapoliert:
Cc 3ps \"
¢ _ — A.53
€co =P { ( hs ) } ( )

Herle [50] hat nachgewiesen, dass die in Gleichung A.53 bestimmten Werte fiir ey sich den
Werten der maximalen Porenzahl e,,,, anndhern. Daher kann die kritische Porenzahl e
folgendermaflen abgeschétzt werden: e,y = €,4.. Die lockerste Lagerung kann mit dem
sogenannten Einrieselversuch z.B. nach DIN 18126 [31] bestimmt werden.

Grenzporenzahlen ¢,y und e;0: Ein Granulat kann nicht mit beliebigen Porenzahlen
vorliegen. Der Bereich der moglichen Porenzahl ist nach oben durch e; und nach unten durch
eq beschrinkt. Ebenso wie die kritische Porenzahl e. sind die beiden Grenzporenzahlen ey
e; spannungsabhéngig. Die Druckabhéngigkeit kann mit folgendem exponentiellen Gesetz
nach Bauer [9] beschrieben werden:

Co_ G _fa_ o {_(3%)"} (A.54)

€c0 €i0 €do

141



Anhang A Verwendete Stoffmodelle

In pq

Abbildung A.11: Beziehung zwischen e;, e. und e,. Der graue Bereich stellt den unzuléssi-
gen (nicht moglichen) Zustand eines Granulats dar.

Die Grenzporenzahl e ist nach Gudehus [47] die Porenzahl bei dichtester Lagerung beim
Korndruck Null. Da ein verschwindender Korndruck unter Laborbedingungen streng ge-
nommen nicht zu erreichen ist, muss ey aus der Porenzahl e; bei einem mittleren Druck p;
mit Hilfe von Gleichung A.54 extrapoliert werden. Die Bestimmung von e; kann nur in zy-
klischen Scherversuchen mit kleiner Verformungsamplitude bei konstanter Auflast erreicht
werden. Ubliche Verfahren, z.B. Schlaggabel oder Riitteltisch, fithren nicht zu einer so
grofien Verdichtung. Dennoch kann nach Herle [50] ndherungsweise angenommen werden,
dass egqp der Porenzahl bei dichtester Lagerung e,,;, nach DIN 18126 entpricht: ey =~ €pin,
da die unvollkommene Verdichtung bei der Standardbestimmung von e,,;, vom verschwin-
denden Druck bei e4y kompenisiert wird.

Die Grenzporenzahl e;q ist nach Gudehus [47] die Porenzahl bei groftmoglicher Poren-
zahl bei verschwindendem Korndruck. Die grofitmogliche Porenzahl e;q kann nicht expe-
rimentell bestimmt werden. Herle gibt eine Abschétzung fiir natiirliche Quarzsande an:
eio ~ 1,15 - enqe. Die maximale Porenzahl e, kann in Anlehnung an z.B. DIN 18126
[31] relativ einfach bestimmt werden.

Exponent o und (3: Der Exponent o beschreibt den Einfluss der Dichte auf den Pea-
kreibungswinkel ¢, eines Korngeriists. o kann unter Kenntnis der bisher beschriebenen
hypoplastischen Parameter und eines im Triaxialversuch gemessenen Peakreibungswinkels
¢, an einer Probe mit dichter Lagerung ermitteln. Herle [50] gibt eine Beziehung der Form
a = f(pp, pe und r.). 7. stellt darin eine Art druckbereinigte Porenzahl dar.

Der Exponent [ ist ein Pyknotropiefaktor, der bewirkt, dass bei konstanter Verformungs-
rate und konstantem mittleren Druck die Spannungsrate mit zunehmender Dichte steigt
(sieche Gleichung A.45). Der Parameter [ ergibt sich aus dem Vergleich der Steifemoduln
Eg einer dichten und einer lockeren Probe bei gleichem Driick im Odometerversuch.

Fiir mehr Informationen zu den hypoplastischen Stoffparametern wird der Leser auf Herle
[50] verwiesen.
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Abbildung A.12: Erst-, Ent- und Wiederbelastung im Odometerversuch mit und ohne Wir-
kung der intergranularen Dehnung nach von Wolffersdorff [143]

A.6 Das hypoplastische Modell mit intergranularer
Dehnung

Das hypoplastische Modell beschreibt das nichtlineare, anelastische Verhalten von granula-
ren Stoffen bei Be- und Entlastung sehr realitdtsnah. Kommen allerdings weitere Be- und
Entlastungsvorgéinge hinzu, weicht die Hypoplastizitdt von der Realitdt ab. Bei mehreren
aufeinanderfolgenden Spannungszyklen kommt es zur Akkumulation von Dehnungen. Die-
ser Effekt wird ratcheting genannt. Niemunis und Herle [87] erweiterten das hypoplastische
Modell um eine weitere Zustandsvariable S, der sogenannten intergranularen Dehnung?.
Mit dieser Erweiterung liasst sich das Problem des ratchetings 16sen. Abbildung A.12 zeigt
die Auswirkung der intergranularen Dehnung in einem Odometerversuch: Bei Ent- und
Wiederbelastung wirkt die intergranulare Dehnung und das Modell reagiert steifer als das
urspriingliche hypoplastische Modell. Infolge dessen entsteht eine Hystereseschleife, wie sie
tatsichlich in Odometerversuchen auftritt (von Wolffersdorff [143]).

Konzept der intergranularen Dehnung: Wird ein Korngeriist belastet, tritt nicht
unmittelbar eine Verschiebung der einzelnen Korner gegeneinander ein. Die intergranu-
lare Dehnung beriicksichtigt zusétzlich die Verformung der Kontaktflichen zwischen den
Koérnern. Bei einer Dehnungsumkehr (Ent- oder Wiederbelastung) bewirkt die intergra-
nulare Dehnung eine Erhohung der Steifigkeit. Mit zunehmender Verformung néhert sich
die erhohte Steifigkeit der Erstbelastungssteifigkeit an und das Stoffgesetz reagiert wie-
der rein hypoplastisch. Das sogenannte ratcheting wird folglich dadurch vermieden, dass
bei kleinen zyklischen Belastungen erst der Bereich der Verformungen der Kontaktflichen
durchschritten werden muss.

Anschaulich lasst sich dieses Prinzip mit der ,Stein-Analogie® nach Simpson [113] in
Abbildung A.13 erldutern. Danach stelle man sich eine Person vor, an dessen Bein ein

3Beim hypoplastischen Modell wird die ,,Small-Strain-Stiffness* Erweiterung als intergranulare Dehnung
bezeichnet
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Abbildung A.13: ,Stein-Analogie“ nach Simpson [113]

Stein iiber eine Schnur der Linge R befestigt ist. Bewegt sich die Person in eine beliebi-
ge Richtung, stellt der von ihr zuriickgelegte Weg die Gesamtdehnung des Materials dar.
Wird der Stein von der Person mitbewegt, d.h. die Schnur ist gespannt und der Abstand
zwischen Person und Stein betriagt R, stellt die Translation des Steines die Spannungsraten
des hypoplastischen Modells dar (Abbildung A.13 b). Andert die Person jetzt ihre Be-
wegungsrichtung, z.B. um 180°, bleibt der Stein liegen und zwar so lange, bis die Schnur
wieder gespannt ist und der Stein wieder mitgezogen wird. Diese Relativbewegung stellt
die intergranulare Dehnung dar. In dem Bereich, in dem die Schnur nicht gespannt ist,
werden die Spannungsraten mit der Erweiterung der intergranularen Dehnung berechnet
(Abbildung A.13 a). Die Zustandsvariable S speichert gewissermafien die vorangegangene
Deformationsrichtung und erhéht bei einer folgenden Richtungsédnderung die Steifigkeit.

Fiir die Erweiterung der intergranularen Dehnung sind insgesamt fiinf weitere Parameter
erforderlich:

e Radius der elastischen Dehnung R: Der Radius der elastischen Dehnung R ist
das Dehnungsmaf}, in welchem die intergranulare Dehnung eine Rolle spielt.

o Steifigkeitsbeiwerte mpr und my: Der Steifigkeitsbeiwert mp ist der Beiwert fiir
die maximale erhéhte Steifigkeit (180° Drehung), wohingegen der Beiwert my fiir die
minimale erhohte Steifigkeit steht (90° Drehung).

e Exponent (r: Der Exponent (r beeinflusst die Entwicklung der intergranularen
Dehnung.

e Exponent y: Der Exponent x beschreibt den Abbau der Steifigkeit von Eg nach Ej
bei monotoner Deformation. Er kann durch zyklische Tests mit kleinen Dehnungsam-
plituden verifiziert werden.

Der Verlauf der Steifigkeit in Abhéngigkeit der Dehnung ist in Abbildung A.14 dargestellt.
Man kann erkennen, dass mit zunehmender Dehnung die erhchten Steifigkeiten Fr und Er

144



A.6 Das hypoplastische Modell mit intergranularer Dehnung

E.=

I lne

8SOM

Abbildung A.14: Verlauf der Steifigkeit bei Wirkung der intergranularen Dehnung

abnehmen und sich der Erstbelastungssteifigkeit Ey* anniihern. Im Bereich S < R verlduft
die Steifigkeit anndhernd konstant. Erst wenn die intergranulare Dehnung den Wert R
erreicht, wird die Steifigkeit abgebaut. Der Abbau der erhohten Steifigkeit wird iiber die
Parameter x und [, gesteuert. Nach Erreichen von egops (swept out of memory) erhélt man
wieder rein hypoplastisches Verhalten. gy entspricht der Dehnung, bei der die Differenz
zwischen der erhohten Steifigkeit E'r und der rein hypoplastischen Steifigkeit E, weniger
als 10% betragt. Eine genauere Beschreibung der Stoffparameter und ihrer Herleitung kann
Niemunis [86] entnommen werden.

3D-Formulierung des hypoplastischen Modells mit intergranularer Dehnung
(von Wolffersdorff und Schwab [144]): Fiir das hypoplastische Modell mit intergra-
nularer Dehnung S gilt folgende erweiterte konstitutive Beziehung

T =M(T,S,e): D (A.55)

Durch die dritte Zustandsvariable S, in der vorangegangene Deformatonsrichtungen gespei-
chert werden, ist das Modell nicht mehr in einer einzigen tensoriellen Gleichung darstellbar.
Fiir die 3-D Formulierung des erweiterten hypoplastischen Modells wird die normalisierte
Lange von S eingefiihrt:

| S]]
— A.56
P="F (A.56)
Die Richtung von S ist wie folgt definiert:
N S/ S fii S#0
s [s/nsI o sz s
0 fir S=0

4Die Erstbelastungssteifigkeit Ey bei Beschreibung des hypoplastischen Modells ist nicht zu verwechseln
mit der Anfangssteifigkeit Fy der ,Small-Strain Stiffness“ aus Kapitel A.4.
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Die Entwicklungsleichung fiir die dritte Zustandsvariable S ist von den Richtungen der
aktuellen Deformation D und der intergranularen Dehnung S zueinander abhéngig. Die-
se Abhéngigkeit wird durch das Skalarprodukt tr(SD) beriicksichtigt. Es gilt folgender
Ansatz: )
. |D—-p".§:D fi SD
& { p’E - S ir tr(SD) >0 (A.58)

D fir  tr(SD) <0

wobei S die objektive Rate der intergranularen Dehnung ist.

Im allgemeinen Fall ergibt sich fiir beliebige Groflen der intergranularen Dehnung, d.h.
0 < p <1, und beliebige Richtungen von D und S die folgende modifizierte inkrementelle
Steifigkeit:

(1—mT)~pX-£:52+pX~N,§' fiir ¢r(SD) >0
(mg —mp)-pX-L: 8’ fir  tr(SD) <0

(A.59)
aus den hypoplastischen tensoriellen Anteilen £(T',e) und N(T,e). Die Wirkungsweise
von Gleichung A.59 ist im allgemeinen Fall komplex und beruht auf der Interpolation von
unterschiedlichen Steifigkeitsgrenzféllen (Niemunis und Herle [87]). Zur Erlduterung dieser
charakteristischen Steifigkeiten werden zunéchst die beiden Félle p = 1, d.h. maximale
intergranulare Dehnung, und p = 0, d.h. keine intergranulare Dehnung, unterschieden. Im
Fall 1, p =1, gibt es drei charakteristische Steifigkeiten:

Mz[mT~pX+mR~<1—pX>1+{

a) Bei fortlaufender monotoner Deformation mit D ~ S vereinfacht sich Gleichung A.59
zu

M=L+NS (A.60)
Da in diesem Fall NS:D = N |D|| ist, erhdlt man Gleichung A.37, d.h. es gilt hypoplas-

tisches Verhalten ohne intergranulare Dehnung.

b) Bei einer Deformationsumkehr, d.h. D ~ -5 , vereinfacht sich Gleichung A.59 zu
M = mpg - L (A61)

Da in diesem Fall der zweite hypoplastische Term N (T, e) in Gleichung A.59 verschwindet,
gilt hypoelastisches Verhalten mit einer Steifigkeitserhohung von £, d.h. die Stoffkonstante
ist mg > 1.

¢) Bei einem Richtungswechsel der Deformationsrate um 90°, d.h. tr(§D) = 0 vereinfacht
sich Gleichung A.59 zu
M = mr - L (A62)

Es gilt wie in b) hypoelastisches Verhalten jedoch mit einer geringeren Steifigkeitserhchung
von L als in b) d.h., die Stoffkonstante mq liegt im Bereich mg > mp > 1.

Im Fall Fall 2, p = 0, gilt unabhéngig von der Richtung von D hypoplastisches Verhalten
mit erhohter Steifigkeit
M=mpg-L (A.63)
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A.6 Das hypoplastische Modell mit intergranularer Dehnung

Es sei angemerkt, dass der Referenzzustand fiir ein Material mit ,,reiner” Hypoplastiszitat
im Fall 1a) vorliegt und nicht im Fall 2. Fiir weitere Erklarungen zur Wirkungsweise
des hypoplastischen Modells mit intergranularer Dehnung wird auf von Wolffersdorff und
Schwab [144] verwiesen.
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