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— Keynote Lecture

Uber das zyklische/dynamische

Verhalten von Boden

Univ. Prof.em. Dr-Ing.habil. Dr. h.c. Theodoros Triantafyllidis,
(ITT GEOTECHNIK, Karlsruhe)

Geotechnische Strukturen unterliegen anthropogenen und natlirlichen Einflliissen, die zyklischer
oder dynamischer Natur sind. Diese Strukturen stehen in Wechselwirkung mit dem anstehenden
Boden und die Kenntnis des Bodenverhaltens unter dieser Art der Beanspruchung ist die wesent-
liche Voraussetzung fiir die Dimensionierung und das Verformungsverhalten von geotechnischen
Bauwerken. Diese Art der Belastung findet man auch bei Strukturen, die zur Gewinnung erneuer-
barer Energie (z.B. Windenergieanlagen) dienen und auch bei der endgliltigen Gestaltung von
ehemaligen Abbaufldchen fiir Braunkohle, bei denen die Bdschungen von Restseen im
Rahmen der Renaturierung erdbebensicher dimensioniert werden miissen. Es sind wesentliche
Beitrdge der Bodenmechanik, die hier erwartet werden und einige Fortschritte haben bereits in
den letzten Jahren stattgefunden. Dieser Beitrag berichtet lber wesentliche Erkenntnisse und

neue Entwick-lungen der Bodenmechanik auf diesem Gebiet.

1 Einleitung

Der Boden reagiert auf zyklische/dynamische Belas-
tungen nicht unbedingt in &hnlicher Weise wie bei
monotonen Belastungen. Es gibt jedoch gewisse
Grenzbedingungen, die sowohl bei statischen wie
auch bei zyklischen Belastungen eingehalten werden
Bei der Betrachtung des Bodenverhaltens unter zyk-
lisch/dynamischen Beanspruchungen stehen sowohl
Probleme der Gebrauchstauglichkeit wie auch die
der Tragfahigkeit im Vordergrund. Eine sehr hohe
Anzahl von Belastungszyklen kleiner Amplituden
fihrt zu Setzungsakkumulation und eine geringe An-
zahl von Belastungszyklen grof’er Amplituden (wie
z.B. Erdbeben) kann zum Versagen bzw. Tragfahig-
keitsproblemen fihren. Im Rahmen dieses Beitrages
werden die Besonderheiten der zyklischen Bodenbe-
lastung und erreichbare Attraktorenzustéande der Ak-
kumulation, der zyklischen Mobilitdt und der Verflis-
sigung erlautert und anhand von Beispielen gezeigt,
wie man Praxis-Projekte behandeln kann.

2 Historiotropes Bodenverhalten auf-
grund von Vorbelastungen

Es ist bekannt, dass der Boden unter sehr grof3en
Verformungen einen Grenzzustand erreicht, bei dem
die Spannungen und die charakteristischen Kenn-
gréBen einen sog. kritischen Zustand erreichen. Die-
ser Zustand hangt nicht von der Belastungsge-
schichte oder von anderen Zustanden ab, weil alle
diese Effekte aufgrund der groflen Deformationen
geldscht werden. Bis zum Erreichen dieses Zustan-
des durchlauft ein Boden verschiedene Phasen in

Abhangigkeit seines Anfangzustandes und der Be-
lastung, die er erfahrt. Speziell bei nicht bindigen Bo-
denarten kann auch die Art der Entstehung eines Bo-
dens flr sein Verhalten bis zum Grenzzustand unter-
schiedlich sein, obwohl die ZustandsgroRen gleich
sind (Spannungszustand, Porenzahl). Markante Ver-
haltnisse erhalt man im speziellen Fall von undrai-
nierten Verhaltnissen, die manchmal bei dynami-
schen Vorgangen auftreten konnen, wenn die Belas-
tungsgeschwindigkeit groRer als die lokale Durchlas-
sigkeit ist. Ein typisches Ergebnis einer solchen Be-
lastung im p-q Diagramm ist in der Abb.2-1 fiir kom-
binierte statische und zyklische Belastungen darge-
stellt.
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Abbildung 2-1: Darstellung des effektiven Span-

nungspfades im undrainierten Versuch mit der IL

PTL und CSL nach einer drainierten Scherbelastung
eines lockeren Sandes, Doanh et al. (2003).

Charakteristische GroRen aus der undrainierten Be-
lastung ist der Maximalwert des Deviators sowie der



Umkehrpunkt des Spannungspfades, welcher den
Ubergang vom kontraktanten zum dilanten Verhalten
(Knieform) darstellt. Die Verbindung zwischen dem
Koordinatenursprung und dem maximalen Deviator-
wert bezeichnet man als die sogenannte Linie der In-
stabilitat (IL: intability line) und die Verbindung zwi-
schen Koordinatenursprung und Umkehrpunkt des
Spannungspfades bezeichnet man als Phasentrans-
formationslinie (PTL: phase transformation line,
dp/dq = 0). Sowohl die IL wie auch die PTL sind Zu-
standslinien, die von den Zustandsgrofen des Bo-
dens abhangen, wobei insbesondere die IL Zu-
standslinie auch von der Vorbelastungsgeschichte
abhangt. Im Gegensatz hierzu ist die kritische Zu-
standslinie davon unberihrt und stellt unabhangig
vom Anfangszustand des Bodens den Spannungs-
zustand bei groRen Verformungen dar (CSL: critical
state line). In diesem Zustand sind die volumetrische
Verformungsrate, die Rate des Deviators und des
isotropen Druckes gleich Null, wobei die Porenzahl
einen kritischen Wert erreicht (e = ec) und das Span-
nungsverhaltnis g/p = Mce = konstant ist.

Eine deviatorische Vorbelastung bei drainierten Ver-
haltnissen fuhrt zu einer Erhéhung der maximalen
Deviatorspannung bei undrainierten Versuchen vom
lockeren Sand (Doanh, 2003) und somit zu einer IL
mit starkerer Neigung, siehe Abb. 2-1. Die Lage der
PTL scheint sich nicht zu verandern aber der Uber-
gang vom kontraktanten zum dilatanten Verhalten
wandert entlang der PTL in Abhangigkeit der stati-
schen Scher-Vorbelastung.
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Abbildung 2-2: Spannungspfad von monotoner und
zyklischer Belastung nach einer drainierten Vorbe-
lastung (lockerer Sand), Ishihara et al. (1991).

Ein vergleichbares Verhalten der statischen Vorbe-
lastung auf das zyklische Verhalten hat auch Ishihara
et al (1991) gezeigt. Bei seiner Darstellung in Abb. 2-
2 zeigt er, dass eine dazwischen geschaltete zykli-
sche Belastung mit Dehnungssteuerung unter
undrainierten Verhaltnissen bei moderaten Verfor-
mungen und anschliefender monotoner Belastung
den gleichen Spannungspfad verfolgt.

Bei drainierten Verhaltnissen flihrt jedoch eine zykli-
sche Belastung zu einer Verringerung der Porenzahl
und die Rate der Anderung der Porenzahl hangt
maRgeblich von der Geschichte der Vorbelastung
(Historiotropie) ab (s. Abb. 2-3).

.65 -
sl Vermche

o w B0 KPP0, o™ = 77 P o N L BE iy
14 k!
uE 1'\-\._
- . POl Mo ach e Poseerrand
i T e il et e Spare g
= Ty T
= DB ey - 1 "
= = — 8§ > 83 > B3
: YW .
2> Ay o
' .\-'- i oy - -
' - - =
l- -'I'=; - -
-
k] =
fi v Aoyt faqint ga1g" o)

Dyklnnargahl ¥ ||

Abbildung 2-3: Abhéngigkeit der Porenzahlrate von
der Vorbelastung in einem drainierten Triaxialver-
such bei gleicher isotroper Spannung und Porenzahl.

3 Undrainierte zyklische Triaxialversu-
che

Der Zustand eines feinen sandigen Bodens bei iso-
troper Konsolidierung entscheidet, ob unter einer
zyklischen Belastung (oder dynamischer Belastung),
eine Verflissigung, eine partielle Verflissigung oder
eine zyklische Mobilitat auftritt.
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Abbildung 3-1: Spannungspfad unter zyklischer Be-
lastung fiir verschiedene Lagerungsdichten des
Karlsruher Feinsandes, (Wichtmann, 2016).
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In der Abbildung 3-1 sind die effektiven Pfade und die
Beziehung zwischen Deviator und axiale Verformung
des triaxialen Versuches fir den gleichen Sand aller-
dings mit unterschiedlichen Lagerungsdichten dar-
gestellt. Bei der lockeren Lagerung (a, b) hat man nur
die Halfte der zyklischen Deviatoramplitude appliziert
als bei den weiteren Versuchen mit der mitteldichten
Lagerung (c, d) und der dichten Lagerung (e, f). Es
ist ersichtlich, dass, wenn das Spannungsverhaltnis
groBer wird als die Neigung der IL, das Material mit
der lockeren Lagerung (PTL ist gleich der FL) sich
direkt nach der Uberschreitung der IL verfliissigt. Bei
der mitteldichten Lagerung (Abb.3-1c, d) erkennt
man beim Erreichen der IL durch das Spannungsver-
haltnis ein partielles Fliessen, welches beim Errei-
chen der PTL und der Mobilisierung der Dilatanz zu
der zyklischen Mobilitét Gberfihrt wird (schmetter-
lingsahnlicher effektiver Spannungspfad und Zu-
nahme der Verformungen mit jedem Zyklus). Das
partielle FlieRen erfolgt auf der Seite der Zugbelas-
tung, weil dort die Neigung der FL kleiner ist als im
Druckbereich und das Material isotrop konsolidiert
ist. Solche Effekte des partiellen Fliekens werden
aber auch bei anisotrop konsolidierten und nur auf
dem Druckbereich belasteten Sandproben unter
undrainierten Bedingungen beobachtet (Hyodo et al
1994). Bei dem dicht gelagerten Feinsand (Abb. 3-1
e, f) bedarf es ein viel groReren Anzahl von Span-
nungszyklen bis der Zustand der zyklischen Mobilitat
erreicht wird und die Verformungen anwachsen. Dies
deutet auf einen gréReren Widerstand des Materials
hin.
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Abbildung 3-2: Ergebnisse von undrainierten Versu-
chen von KFS mit anisotropen Anfangsspannungs-
zustand (Wichtmann, 2016).

Beim anisotropen Anfangszustand fiihrt die Anwen-
dung von Spannungszyklen (s. Abb. 3-2) unter
undrainierten Bedingungen aber ohne Vorzeichen-
wechsel des zyklischen Deviators zu einer Verfor-
mungsakkumulation in vertikaler Richtung. Der effek-
tive Spannungspfad nimmt die Form einer Linse an,
die sich nicht andert. Die Linse wird in der Flache gro-
Rer und deren Neigung kleiner bei kleinen Lage-
rungsdichten, kleinem Anfangsspannungsverhaltnis
und groBen Spannungsamplituden. Die Rate der
Verformungsakkumulation nimmt mit der Anzahl der
Zyklen ab und dies umso mehr je dichter die Lage-
rung der Probe ist. Die Spannungsrelaxation erreicht
nie eine Verflissigung und bleibt konstant.

Solange nur eine deviatorische Schwellbelastung ap-
pliziert wird (entweder auf der Extensions- oder der
Kompressionsseite) wird dieses Verhalten beobach-
tet. Bei einem auch so geringfiigigen Wechsel des
Deviators von der einen auf die andere Seite zwi-
schen dem Extensions- und Kompressionsbereich
entsteht fiir den Spannungszustand ein unsymmetri-
scher Schmetterling-Effekt, der zur zyklischen Mobi-
litat fihrt und das Materialverhalten weicher wird (s.
Abb. 3-3) und zwar auf der Seite der gréf3ten Devia-
torbeanspruchung.
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Abbildung 3-3: Ergebnisse von undrainierten Versu-
chen von KFS mit anisotropen Anfangsspannungs-
zustand und wechseldem Vorzeichen des zyklischen
Deviators (Wichtmann, 2016).

3.1 Verhalten bei undrainierten Versu-
chen mit Dehnungszyklen

Wenn anstatt der zuvor verwendeten Spannungszyk-
len Dehnungszyklen an einer Triaxialprobe appliziert
werden, wird unterschieden zwischen kleinen und
groRen Dehnungsamplituden €2™' wobei diese
Trennung bei ca. £12™' < 10 liegt. Die Rate der Ver-
schiebung im Versuchsstand betrug 0,02 mm/min fur
alle verformungskontrollierten Tests. Typische Er-
gebnisse fiir verschiedene Dichten und Spannungs-
verhaltnisse zeigt Abb. 3-4, wobei dort eine zyklische



Dehnungsamplitude von 4 -8-10 [1/s] verwendet
wurde. Die Form des resultierenden effektiven Span-
nungspfades &hnelt der eines Fischkopfes mit der
Spitze am Punkt-Attraktor der Verflissigung (p =0, q
= 0). Dies bedeutet, dass wenn das Material ver-
schiebungsgesteuert belastet wird, dies immer und
unabhangig von der Lagerungsdichte zu einer Ver-
flissigung flhrt, wenn die Anzahl der Zyklen grof? ge-
nug ist.
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Abbildung 3-4: Effektive Spannungspfade und Span-
nungs-vertikale Verformungsbeziehung des FKS in
undrainierten Versuchen mit Dehnungssteuerung
(e:2mPl = 6 104, Wichtmann, 2016)
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Abbildung 3-5: Effektive Spannungspfade und Span-
nungs-vertikale Verformungsbeziehung des FKS in
undrainierten Versuchen mit Dehnungssteuerung
groBer Amplitude (e,2m°! = 10-2, Wichtmann, 2016).

Bei groRen Dehnungsamplituden €12™' = 10-2 (&hn-
lich wie bei Erdbebenbedingungen) und einer Ver-
schiebungsratensteuerung des Triaxialgerates von
0,05 mm/min wurden die effektiven Spannungspfade
und die Deviator- vertikale Dehnungsbeziehung in
der Abbildung 3-5 dargestellt, wobei die Lagerungs-
dichte von Ipo = 0,29, 0,66 und 0,94 variiert wurde.
Fur die lockere Probe reichte ein einziger Dehnungs-
zyklus bis zur Verflissigung, aber flr die mitteldichte
bis dichte Probe waren einige Zyklen dieser grof3en
Dehnungsamplitude notwendig, um die Verflissi-
gung (p = q = 0) zu erzeugen. Fur dicht gelagerte
Proben beginnt der Spannungspfad mit einer 8er
Form und endet mit immer kleiner werdenden
Schmetterlingen bis der Verflissigungspunkt (Attrak-
tor) erreicht wird. Es ist an dieser Stelle festzuhalten,
dass auch sehr dicht gelagertes Material immer zur
Verflussigung gebracht werden kann und hierfir be-
darf es einer ausreichend groRen Amplitude und Zyk-
lenanzahl. Ublicherweise sind bei Erdbeben die An-
zahl der Zyklen mit den grofsten Amplituden in ihrer
Anzahl begrenzt, so dass mitteldicht bis dichter Sand
diese Verflissigung nicht erreicht. Bei einem locke-
ren Boden hingegen kann dies innerhalb des ersten
groRen Belastungszyklus erreicht werden.

3.2 Faktoren, die den Verflissigungs-
widerstand beeinflussen

Im Rahmen dieses Beitrages kénnen nicht alle Ein-
flisse beschrieben werden, die einen signifikanten
Einfluss auf den Verflissigungswiderstand haben.
Neben der Rolle der Lagerungsdichte spielen die
Kornverteilung (dso, Ungleichférmigkeit Cu, Feinan-
teile FC) Form und Rauhigkeit der Kérner, die Struk-
tur und die Entstehung der Formation (unter Wasser-
Sedimentation, Ablagerung durch Wind etc.) und
auch die Vorbelastung des Materials geologisch oder
anthropogen eine Rolle.

Die bindigen Béden werden im Vergleich zu den
nicht bindigen Bdden als robuster zum zyklischen
Verhalten im Vergleich zum Sand angesehen, nicht
zuletzt aufgrund ihrer viskosen Eigenschaften und
der Kohasion. Bindige Beimischungen in Sandforma-
tionen haben generell hinsichtlich der Verflissigung
einen positiven Effekt, wobei auf der anderen Seite
aufgrund der geringeren Steifigkeit bei Normalkonso-
lidierung als beim Sand die Verformungen bei sonst
gleicher dynamischer Wirkung anwachsen werden.
Es bleibt in solchen Fallen die Frage der Ge-
brauchstauglichkeit zu klaren.
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4 Geotechnische Anwendungen

Es gibt eine Vielzahl an Aufgaben in der geotechni-
schen Ingenieurpraxis, die die Ergebnisse von zykli-
schen Versuchen bendtigen. Viele der geotechni-
schen Installationsprozesse, wie z.B. das Pfahlram-
men (Vibrationsrammung oder Schlagrammung)
oder das Dusenstahlverfahren bendtigen entspre-
chende Modellierungen und auch Stoffgesetze, die
die Wechselwirkung mit dem Baugrund zuverlassig
beschreiben, wobei auch die Effekte der Vorbelas-
tung berlcksichtigt werden mussen.

Die Transformation der Energiegewinnung von fosi-
len zu den erneuerbaren Quellen hat auch Anforde-
rungen an die Geotechnik gestellt, welche die Griin-
dung und Installation von Offshore wie Onshore
Windenergieanlagen betreffen und auch die Renatu-
rierung von den Braunkohletagebauen, die bald auf-
gegeben werden und in seismisch aktiven Gebieten
liegen. Die Anforderungen, die fur die Planung und
Realisierung solcher Probleme gestellt werden, sind
sehr komplex und beinhalten neue Entwicklungen
von der Theorie (Stoffesetze), der numerischen Im-
plementierung (dynamische Konsolidierung, groRe
Verformungen) bis hin zu den Bodenverbesserungs-
techniken, die angewendet werden missen, um die
Standsicherheit zu gewahrleisten.

4.1 Restseeboschungen unter Erdbe-
benbeanspruchung

Ein locker aufgeschitteter Boden wird aufgrund der
Verkippung vorausgesetzt. Der Nachweis der Stand-
sicherheit der Béschungen und die Sicherheit gegen
eine mogliche Verflissigung infolge von Erdbeben-
einwirkungen sind zu erbringen. (s. Triantafyllidis und
Hinzen, 2014).
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Abbildung 4-1: Schematische Darstellung eines dy-
namischen Standsicherheitsnachweises mit dem
Verfahren von BISHOP oder der FE-Methode

Bei den Standsicherheitsuntersuchungen muss die
zeitliche Entwicklung von Porenwasserdriicken Gber
die Zeit der dynamischen Einwirkung und die M&g-
lichkeit der Porenwasserdruckdissipation danach be-
ricksichtigt werden (s. Abbildung 4-1). FE-Modellie-
rungen mit Stoffgesetzen, die sich fur eine zyklische
/dynamische Belastung eignen und transparente
Randbedingungen fir die Wellen an allen Randern
im Zeitbereich erlauben, sind hier vorausgesetzt.
Die Modellparameter von solchen Stoffgesetzen wer-
den anhand der zyklischen Triaxialversuche von
qualitativ _hochwertigen Proben (Gefrierverfahren)
hierfur verwendet. Die Modelle und die FE- Berech-
nungen liefern Hinweise Uber die Standsicherheit,
wobei es auch vorkommen kann, dass auch Gleich-
gewichtszustdnde betrachtet werden, die unterhalb
des globalen Sicherheitsfaktors liegen. Bei Gelan-
deumformungen ist es sinnvoll die GroRe der Verfor-
mungen abzuschatzen, so dass man eine Art verfor-
mungsbasierte Dimensionierung vornimmt, die eine
mogliche Sekundargefahrdung bei den Gelandeum-
bildungen bericksichtigt.

Neben der Betrachtung des Gesamtsystems der Bo-
schung ist auch ein mdgliches Materialversagen in-
folge Verflissigung durch dynamische Lasten zu be-
ricksichtigen. Bei dieser Art der Versagensbetrach-
tung wird das Material hinsichtlich seiner Verflussi-
gungswiderstandsfahigkeit untersucht und ggfs. wird
die Moglichkeit der Ertlichtigung des Materials in Be-
tracht gezogen.
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Abbildung 4-2: Oben: zyklische Triaxialversuche zur
Ermittlung des zyklischen Widerstandes bei 10 Zyk-
len (M= 7) in Abhéngigkeit der Lagerungsdichte. Un-
ten links: Bender-Elemente zur Ermittlung der Scher-
wellengeschwindigkeit als Funktion der Lagerungs-
dichte und des Drucks. Unten rechts: Kalibrations-
zelle zur Ermittlung des Sondierwiderstandes.



Die Vorgehensweise zur Ermittlung des Verflissi-
gungswiderstandes wird mit den Versuchen in der
Kalibrationskammer und den Bender Elementversu-
chen als Funktion des Sondierwiderstandes und der
Scherwellengeschwindigkeit Ubersetzt (s. Abb. 4-2).
Somit ist ein Verfahren entwickelt worden, welches
speziell fur die aufgeschitteten lockeren Béden An-
wendung findet, da die Beziehungen flr die gewach-
senen Bodenarten hierfur nichtzutreffend sind. Die
erzielten Ergebnisse passen sehr gut mit anderen
parallelen Untersuchungen tberein (s. Abb. 4-3).
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Abbildung 4-3: Vergleich der erhaltenen Relationen
von Abraummaterial und Scherwellengeschwindig-
keit (vs1 normiert, p=100 kPa) sowie Vergleich mit
Dobry et al. (2015) fiir unverdichtete Auffiillungen.

4.2 Simulation der Riitteldruckverdich-
tung mit der FEM

Inzwischen kdnnen auch geotechnische Installati-
onsprozesse mit Hilfe der FEM simuliert werden. Ein
Beispiel dafur ist die Rutteldruckverdichtung, die mit
Hilfe des HCA Modells und von adaptiven Methoden
zur Anpassung der Dehnungsamplituden simuliert
wird, wobei die Langrange’sche Analyse fir das HCA
Modell und die gekoppelte Eulersche und Lag-
range’sche Methode flr die Berechnung der nicht li-
nearen Amplitude fir eine kleine Zyklenanzahl ver-
wendet wird (s. Staubach u.a., 2023). In der Abb. 4-
4 wird ein Ergebnis aus Staubach u.a., (2023) pra-
sentiert, bei dem ersichtlich ist, dass eine Kompak-
tion in kleinen Schritten (Az = 0,5m) und geringerer
Verweildauer (At = 30s) an der Kompaktionsposition

zu einem grof3eren Verdichtungserfolg in einer hori-
zontalen Entfernung von 1m fihrt als eine Verdich-
tung mit grofReren Schritten (Az = 2,0m) und grof3e-
ren Verweildauer (At = 400 s).
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Abbildung 4-4: Vergleich der relativen Lagerungs-
dichte (ber der Tiefe in 1 m Entfernung vom Rilittler
und bei unterschiedlichen Stufen der Verdichtung im
Karlsruher Mittelsand (s. Staubach u.a.,2023).
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Investigation of seismic ground vibra-
tions induced by wind turbines

M.Sc. Chanaka Warnakulasooriya, TU Berlin
Dr.-Ing. loanna-Kleoniki Fontara, GuD Geotechnik und Dynamik Consult GmbH ,
Prof. Dr.-Ing. Frank Rackwitz, TU Berlin

The number of wind turbines (WT) and wind farms has increased significantly in Germany in re-
cent years, making a significant contribution to the energy transition. However, due to the vibration
inputinto the subsurface, the expansion of wind energy by onshore WTs also brings complications.
The low-frequency vibrations introduced into the subsurface by the WTs propagate for several
kilometers in the subsurface and can affect the functioning of highly sensitive equipment, such as
seismological stations. In this present paper a three-dimensional numerical study accompanied
with measurements is conducted to examine the parameters that influence the ground vibrations
induced by wind turbines. All the links of the chain of effects, vibration emission of the wind
turbines - propagation in the subsoil (transmission) - immission point was analyzed. First, the
numerical model is evaluated with measurements. Next, parametric study was conducted modify-
ing the wind speed, the material properties of the wind tower and the existing geological profile.
The results show that the highest amplitudes of the ground vibrations in the frequency range
between 0.3 Hz and 8 Hz are due to the vibrations in the tower natural frequencies of the WT and
to the multiples of the rotational frequency of the rotor. In addition, the parameters mentioned,
directly affect the intensity and maximum amplitudes of the vibrations at the immission points.

1 Introduction

With the worlds’ recent push for renewable energies,
the wind energy, has been strongly promoted in Eu-
rope in recent years. With that, in the past decade,
Onshore technology has advanced dramatically.
Along with this, wind turbines (WT) have steadily
grown in size, both in terms of hub heights and rotor
diameters.

However, the expansion of onshore wind energy
generation is viewed critically by operators of highly
sensitive installations such as seismological stations
and gravitational wave observatories. Although the
vibrations transmitted through the ground decrease
with increasing distance from the source, the low-fre-
quency vibrations in particular propagate for many
kilometers in the ground and can impair the function-
ality of highly sensitive equipment. Critical vibrations
are produced as the rotation of the blades excite
modes of vibration of the tower which in turn resonate
at the detection frequencies of the sensitive installa-
tion. Sharp peaks appear at the axial, translational
and especially at the first and second bending
eigenmodes of the WT, between 0.1Hz and 10Hz.
This frequency band is critical for above mentioned
installations [11].

This issue has been investigated by many research-
ers and the findings have proven the deterioration of
the detected signal in the vicinity of WT. In these
studies, vibration emissions due to WT operation
have been mainly studied by means of in-situ vibra-

tion measurements and by determination of attenua-
tion functions [2][5][6][8][9]. The amplitude peaks
identified at the low-frequency band, such as at
1.7Hz, 2.7Hz, 3.5Hz and 4.3Hz were a result of op-
erational conditions of WTs. Moreover, in these stud-
ies, the influences of the size of the WT, the number
of WTs in the wind farm, wind speed and local geo-
logical profile on the ground vibrations were deter-
mined only in a site-specific base. In contrast to field
investigations there are very few numerical studies
on this topic. Xi Engineering Consultants Ltd. (2014)
[13] conducted an extensive numerical analysis of
the seismic vibrations produced by wind turbines in
Eskdalemuir, extending the experimental study by
Styles et al. (2005) [11]. A 3D FEA models of the wind
tower and the surrounding soil for near- and far-field
vibrations were developed, verified, and calibrated by
means of several vibration measurements. The ef-
fects of the wind speed to the vibration amplitude and
the consequent blade passing frequencies (3Px) and
their multiples were obvious in the spectrum. But in
the numerical modelling frequency peaks were dom-
inated by the structural resonance rather than blade
passing multiples as in measurements. Gortsas et al.
(2017) [3]developed a 2D and 3D boundary element
model (BEM) of the foundation of wind turbine and
the surrounding soil to study the propagation of micro
seismic surface waves, which propagate through
long distances. Furthermore, important conclusions
such as the dominance of the Rayleigh waves, de-
tectability of the micro seismic waves’ at large dis-



tances (~15km), bigger disturbances at 5-10Hz fre-
quency band and wind speed dependence of vibra-
tion were made.

In recent years, regional specific regulations have
emerged to limit the disturbance of seismological
measuring stations by the operation of wind turbines,
such as protection radii to avoid unacceptable quality
losses at existing highly sensitive installations. How-
ever, due to insufficient and non-systematic studies
on this topic, the regulations on this issue are incon-
sistent. Therefore, in this paper, a 3D FE model con-
sisting of the WT tower, the foundation and the sur-
rounding ground is presented. It was calibrated using
measurement data from a WT with a similar construc-
tion at the foundation as well as on the ground at dif-
ferent distances from the WT. Results of a sensitivity
analysis are discussed in order to gain the most com-
prehensive insight into the problem with regard to rel-
evant influencing parameters.

2 Numerical modelling of wind turbine
tower and surrounding soil

The investigated WT tower refers to common
3.2 MW hybrid WT. Table 2-1 gives an overview of
the technical data of the WT.

Table 2-1: Technical data of the wind turbine system

Nominal Power 3.2 MW

Hub Height 143 m

Tower head mass 175 t

Rotor diameter 114 m

Blade length 558 m

Rotor frequency 0.2 Hz (11.8 rpm)

|
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Figure 2-1: Schematic diagram of the Hybrid WT

Referring to Figure 2-1, the lower 80 m section com-
prises of precast reinforced concrete elements pre-
stressed against each other and upper 60 m section
with tubular steel sections. Concrete section has

around 300 mm of uniform thickness and tapered to-
wards the top of the tower. Diameter varies between
9.5m to 4.4 m within 80 m height. Diameter of the
tubular steel section varies between 4.4 m to 2.9 m
with a uniform thickness variation of around 20 mm.
The foundation is a common spread-gravity founda-
tion with a large surface area for the load bearing. It
is 21.5 m in diameter at the 1.4 m of embedded bot-
tom section and 13.2m in diameter at the 1.8 m
above ground section. Mentioned homogeneous lin-
ear-elastic material embedment is limestone with
Young’'s Modulus — 9,200 MPa, Poisson’s Ratio -
0.15, Density — 2550 kgm3.

A 3D FE model of the investigated WT and the sur-
rounding soil was developed in ANSYS Mechanical
APDL 19 R2 [1] considering the soil structure inter-
action. The model consists of truncated steel, pre-
stressed concrete tower with different constant thick-
ness. the spread-gravity foundation and the stiff lime-
stone soil medium. The nacelle and the hub are rep-
resented with a concentrated mass at the top of WT.
Shell elements were used to model the tower, and
solid elements were used to model the foundation
and the ground. The FE spatial discretization of the
foundation and the ground as well as the selection of
the time step for the dynamic calculations were per-
formed according to the criteria of [4]and of [7], in or-
der to be able to represent a wave propagation for a
frequency of up to 10 Hz in the ground. To minimize
the spurious reflection at the artificial boundaries vis-
cous boundary conditions were introduced at the
edges of the model to allow wave propagation into
the far-field with minimal reflection at the edges. For
this purpose, the model edges were additionally cho-
sen sufficiently far away from the near-field.

The study consists of modal analysis to verify the nat-
ural frequencies of the WT and transient dynamic
analysis to evaluate the vibrations induced by WT.
These were validated with the field measurements
available. Following the validation, an empirical at-
tenuation function was determined for forecasting.
Then the study continues to do a parametric study,
which consists of parameters such as wind speed,
tower material properties and local geological condi-
tions. Degree of influence to amplitude and to fre-
quency content was investigated.

3 Validation of FE Models

3.1 Modal analysis — Eigenfrequencies
of the wind tower

In this step, the dynamic properties of the tower and
the foundation were verified and the numerically cal-
culated eigenfrequencies were validated with the fre-
quencies derived from measurements. The numeri-
cally calculated values are in very good agreement
with the measured ones. Table 3-1 and Figure 3-1
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show the corresponding values, deviation and their
shapes.

Table 3-1: Comparison of experimental and numeri-
cal Eigenfrequencies

Eigen Measur- Case 1: Nacelle and Hub: One
modes  ing data mass
Eigen-frequen- Deviation
cies FEM Simu-  from Operat-
lations ing condition
Hz %
1 0.27 0.26 -5.67
2 0.27 0.26 -5.67
4 1.1 1.20 7.89
5 1.18 1.20 1.49
6 2.64 - -
7 3.26 3.44 5.48
8 3.31 3.44 3.83
12 5.35 5.88 10.00
13 5.76 5.88 217
16 7.55 7.50 -0.63
17 8.16 - -
18 - 9.70 -
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Figure 3-1: Bending Eigenmodes of the WT tower
from FE simulations

3.2 Ground vibrations induced by the
wind turbines

As briefly mentioned above a coupled 3D soil-foun-
dation-tower numerical model with the unbound far-
field was subjected to a time domain dynamic analy-
sis. The model was then validated with equivalent
WT induced ground vibrations in various location at
an increasing distance to the WT.

Figure 3-2 illustrates the locations and the distances
to the WT. MP1-MP4 are located on the ground and
MP5, MP6 located at the edge of the foundation. At
the time of measurements, it was assumed that the
turbine was running relatively evenly with a rotational
frequency (fip) of 0.2 Hz (11.8 rpm at 15 ms™ wind
speed). The corresponding blade passing frequency
is ~0.6 Hz (f3p). Moreover, transient loads necessary

for the time domain analysis were determined by us-
ing an aero-elastic software for a natural frequency
equivalent WT at 11,8 rpm rotational speed. Result-
ant three translational and three rotational load com-
ponents at the WT tower top were recorded for
60 sec. These components were then applied into
the FE model at the top of the WT.

[T

Figure 3-2 :Measurement locations and Modal axis
system

Using the vibration responses in the time domain,
power spectral density (PSD) of the vertical vibration
velocity at the foundation and on the ground at vari-
ous points at increasing distances from the WT par-
allel and perpendicular to the prevailing wind direc-
tion were calculated.
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Figure 3-3 :Comparison of the spectra attained from
the numerical model with the spectra obtained from
the measuring data under maximum operation con-
dition of the WT

Figure 3-3 presents comparison of measured and FE
data at two sample measurement locations, MP1 at
75 m and MP2 at 160 m from the WT. The results of
the measurements as well as the FE calculations
show and confirm the statements of the relevant lit-



erature, that the vibrations emitted by the wind tur-
bine does deteriorate the measured signals in the
surrounding locations. Moreover, major amplitude
peaks at discrete frequencies, such as 1.19 Hz,
3.44 Hz, 5.88 Hz can be identified. These peaks are
mainly related to the fundamental tower bending
eigen modes and to the fsp. Furthermore, peaks such
as at 5.88 Hz are due to the overlapping of the fun-
damental frequencies and multiples of fsp. Consider-
ing the locations for instance MP2 at 160 m these
amplitude peaks can be clearly identified in both FE
simulations and measurements confirming the find-
ings in literature. Overall, a good correlation can be
identified between the simulations and the measure-
ments, in terms of the frequency of the peaks which
arise and the amplitude variation. However, some in-
dividual effects either in measurement or in simula-
tions cannot be explained. The deviations can be re-
lated to many reasons, for an example, simulations
do not have fully access to the WT data, such as
wind, loading etc, simulations do not consider WT
aerofoils, fundamental deviations in FEM simulations
etc. According to literature these components have
profound influence to the dynamics of the system.
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Figure 3-4 :a). Decay function of the WT induced
ground vibrations for f=2.9Hz < 3Hz in wind direction,
n=1.6, b). Decay function of the WT induced ground
vibrations for f=7.5Hz > 3Hz in wind direction, n=1.1

Figure 3-4 presents the decay functions calculated
from the measured and calculated vertical velocity
components. Examples are for frequencies 2.9 Hz
and 7.5 Hz. Literature indicates that the below and
higher than 3 Hz decay behaves differently. The
functions were calculated with 7/r" formula and r be-
ing the distance to WT. it is clear that the different
frequency content decrease with distance at different
rates. Although the geometric amplitude decrease is

the same, the additional damping is frequency de-
pendent and this in tum depends on the local geolog-
ical conditions. For the propagation of the generated
waves in the rocky subsurface, the exponent n of the
decay curve is between 1 and 2. This conclusion is
consistent with the result in literature[14][15].

4 Parametric study

4.1 Wind speed

From the field studies, it has been proven that there
is a relationship between the ambient seismic noise
recorded in the vicinity of WTs and the wind velocity.
Figure 4-1 illustrates the amplitude variation with the
change in the wind velocity and corresponding rotor
frequency. The evaluation of PSD function at the
MP4 and other measured locations yielded a corre-
lation of the noise level with increasing lower to mid
wind speeds. With the increase in wind velocity the
WT top load increases and this translate to the in-
crease in noise amplitude as in the figure. Since the
eigen frequencies does not change the peaks re-
mains the same but their amplitude increases ac-
cordingly.
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Figure 4-1 :0-8Hz Frequency band spectral ampli-
tude variation of the wind turbine induced vibrations
at the MP4 measurement location with the variation
of wind velocity and the corresponding rotor fre-
quency.

4.2 Concrete E-Module

To represent the changes to material properties in
the construction stages or otherwise, concrete E-
module of the tower lower section and the foundation
was varied and the variation in the vibration induced
were investigated. Figure 4-2 shows the induced vi-
bration variations with the tower concrete E-module,
since this parameter has the most predominant ef-
fects to the excitations. The rotational frequency was
kept as a constant as in validation.

With the material property variation in the tower the
corresponding eigen frequencies changes. Referring
to the figure, the first Eigenfrequency (fo) increases
with the increase in the stiffness of the tower. There-
fore, as shown, the amplitude peaks in the spectrum
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shifts accordingly. This increase the risk of having
resonance effects with blade passing frequencies
etc. So, if for an example, in the construction stages
the quality control fails, it will be extremely difficult to
predict the effects caused to the vibrations in the op-
eration stages.
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Figure 4-2 :Amplitude variation of wind turbine in-
duced ground vibrations at MP2 measurement loca-
tion with the variation of tower concrete E-Modulus in

0 - 8 Hz frequency band

4.3 Soil properties — Layering
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Figure 4-3 :Different cases of the ground conditions.

In this section, the influence of horizontally layered
soil for the propagation of WT induced vibrations is
being presented. Figure 4-3 illustrates five different
cases of horizontal layering of the soil. Model a.) is
the same as validation model, which discussed
above. In other cases, each layer above the lime-
stone underground is 10m thick. Approximate shear
wave velocities are as follows. Limestone -
1,265 ms™', Loose gravel — 146 ms™'. Dense/medium
dense gravel — 402 ms™'. Dens gravel — 500 ms™.
Figure 44 is the exemplary results in MP2 at 160 m
distance.

Vibration recorded on horizontally layered soils show
a complex behaviour. It has been shown before that
the amplifications of soil are more or less independ-
ent of soil thickness and rather a function of wave ve-
locity or the impedance of the shallow soil than that
of the thickness of the soil deposit. All the cases show
only a slight change in the amplitude up to 2.5 Hz-
3.0 Hz. The site frequencies of most cases can be
found in between these frequencies. So, amplitude

changes due to resonance were expected afterwards
and results proves that as well. Model b) shows an
increase amplitude after 2.9 Hz site frequency, dete-
riorating the signal. But in the case of ¢) and d), which
consists of 40 m stiffer soil section (hypothetical soil
improvement) around foundation shows rather low
amplitude increase comparing to above. But it in-
creases rapidly after 5 Hz. The site frequency might
have pushed to 5 Hz region with the hypothetical soil
improvement. This justifies the need to having a
proper load bearing layer under the foundation. It
also clearly effects the critical low frequency band.
Model e), consists of stiff-soft-stiffer layout suggest-
ing a highly scattered wave propagation. This is also
reflecting from the result by having a rapid increase
in the amplitude after site frequency. All in all, models
were able to reflect the effects of soil property
changes very well.
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Figure 4-4 :Comparison of the PSD spectrum of in-
duced vibrations at MP2 measurement location.

5 Conclusions

In this paper, the vibrations transmitted from WT into
the ground were investigated and all links of the chain
of effects, "vibration emission of the wind turbine -
propagation in the ground (transmission) - immission
location" were considered in order to gain as compre-
hensive an insight as possible into the influencing pa-
rameters. A 3D FE model of a WT and the surround-
ing terrain was created and calibrated with measure-
ment data from a WT with similar construction. In the
context of the investigation presented here, it can be
concluded that the vibration emissions of a WT and
in particular the resulting highest amplitudes of the
ground vibrations are in the frequency range be-
tween 0.3 Hz and 8 Hz. The 3D FE simulations were
able to identify these discrete frequency values of in-
terest and their relationship to the tower Eigenfre-
quencies and the blade passing frequencies with a
very high accuracy. The tower amplitude peaks at the
tower Eigenfrequencies were predominant. Further-
more, the study shows that not only these individual
reasons causes the amplitude peaks at discrete fre-
quencies but also the overlapping of these causes



results in some peaks as well. Also, the decay func-
tions predict these noises or the excitations due to
WT can detect in more than 10 km radii. And the find-
ings confirm the numerous field studies and limited
numerical studies in the literature [10]. Furthermore,
in order to avoid or minimize deterioration of the qual-
ity of the sensitive installations, a protection proce-
dure have to be introduced.

In the sensitivity analysis, several parameters, such
as wind speed, E-modulus of the tower concrete and
the geological profile of the soil were identified and
varied to determine the effect to the vibrations in-
duced. In the case of wind speed, higher the wind
speed, higher the rotational speed of the rotor and
higher the energy transferred to the ground hence
higher amplitudes, which in turn deteriorate the
measured signal. When changing the concrete E-
module or the stiffness, the Eigenfrequencies of the
tower varies accordingly. The change is higher with
the variation of tower concrete stiffness. This sug-
gests tower concrete property variation effects the vi-
bration as well. With the variation of Eigenfrequen-
cies the corresponding frequency peaks in measured
data shifts as well. This can affect to the prediction
procedures. In the horizontally layered soil instance,
the layer arrangement of the first 30 m soil and their
sit frequencies does cause unnecessary vibrations
and amplifications due to wave scattering and reso-
nance effects. Apart of that, the simulations were
also able to identify the importance of soil improve-
ments.

Overall the FE simulations were very successful of
identifying the phenomena of WT induced ground vi-
brations and the effects of influencing parameters.
Moreover, to improve this analysis, using of detailed
WT and the measurements, non-linear material mod-
els and ground investigation are necessary.
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Fir die B6schungen der geplanten Tagebauseen im Rheinischen Revier muss der Nachweis der
Standsicherheit unter Erdbebeneinwirkung erbracht werden. Hierflir sind laut der Richtlinie fiir die
Untersuchung der Standsicherheit von Béschungen der im Tagebau betriebenen Braunkohlen-
bergwerke (Richtline flir Standsicherheitsuntersuchungen -RfS-) die bleibenden Bbéschungen so
zu gestalten und aufzubauen, dass eine Bodenverfllissigung nicht zu besorgen ist. Flir den Nach-
weis, bei dem Einwirkungen und Bodenwiderstdnde miteinander verglichen werden, wird das irre-
guldre Erdbebensignal in ein reguldres Signal mit einer dquivalenten Anzahl an Zyklen und kon-
stanter Amplitude konvertiert. Im Rahmen dieses Beitrags wird diese Konvertierung fiir ein typi-
sches Erdbebensignal des Rheinischen Reviers untersucht, welches aus einer dynamischen Fi-
nite-Elemente-Berechnung erhalten wurde. Zur Untersuchung des Verfliissigungsverhaltens eines
Tagebau-Kippenbodens bei Einwirkung dieses Erdbebensignals werden Triaxialversuche mit ver-
tikaler zyklischer Belastung und Hohlzylindertriaxialversuche mit zyklischer Torsionsbeanspru-
chung durchgefiihrt. Die Ergebnisse werden mit den Daten aus Versuchen mit konstanter
Amplitude verglichen. Es kann gezeigt werden, dass der Faktor B zur Konvertierung von irregulé-
ren in reguldre Signale von der Art der Beanspruchung und der Gr6Be der statischen Schub- bzw.
Deviatorspannung abhéngt. Auf Basis der Versuche werden Empfehlungen fiir den Ansatz von 8

fiir das Rheinische Revier gegeben.

1 Einleitung

Nach Beendigung der Braunkohlegewinnung in den
drei aktiven Tagebauen Inden, Hambach und Garz-
weiler im Rheinischen Revier werden die verbleiben-
den Tagebaumulden als Seen rekultiviert. Da sich
das rheinische Braunkohlerevier in einer seismisch
aktiven Region befindet, sind die Béschungen sol-
cher Tagebauseen, die zum Teil aus verkippten Bo-
den bestehen, hinsichtlich ihrer Standsicherheit unter
Erdbebenbeanspruchung nachzuweisen.

Dieser Beitrag konzentriert sich dabei auf den Teilas-
pekt des Nachweises gegen Bodenverflissigung.
Dieser Nachweis kann gefihrt werden, indem ge-
zeigt wird, dass die durch das Erdbeben hervorgeru-
fene Einwirkung kleiner ist als der Widerstand des
Bodens gegen Verflissigung. Beim Nachweis gegen
Bodenverflissigung werden die Einwirkungen und
Widerstande haufig durch das Amplitudenverhaltnis
CSR (cyclic stress ratio, Einwirkungsseite) bzw. CRR
(cyclic resistance ratio, Widerstandsseite) ausge-
drickt. Auf der Einwirkungsseite berechnet sich das
Amplitudenverhaltnis zu:

CSR = ®™Pl/p; = q*™Pl/(2-p5) (1)

Hierbei entsprechen t2™P! und q®™P! der einwirken-
den Amplitude der Schubspannung bzw. Deviator-
spannung sowie p, dem Anfangswert der mittleren
effektiven Spannung vor dem seismischen Ereignis.
Ein Ansatz des Anfangswertes der effektiven verti-
kalen Spannung g,,, anstelle von p; ist ebenfalls ge-
brauchlich. Fir die Abschatzung der tiefenabhangi-
gen Einwirkung auf Basis der Oberflachenbeschleu-
nigung ist ein Ansatz von Seed & Idriss [1] popular:

CSR =" amax /9" Ta " 0u/0 (2)

mit der max. Beschleunigung a,,.x an der Gelande-
oberkante (sog. Peak Ground Acceleration, PGA),
der Erdbeschleunigung g, dem tiefenabhangigen Pa-
rameter r,; sowie der totalen bzw. effektiven vertika-
len Spannung g, bzw. g;, in der jeweiligen Tiefe. Die
Form des Erdbebensignals wird tGber den Vorfaktor
B in Gl. (2) berticksichtigt. Erdbebensignale zeichnen
sich durch ihren unregelmafigen Zeitverlauf aus, mit
einer Anderung der Amplitude, des Mittelwertes und
der Frequenz von Zyklus zu Zyklus. Mit dem Vorfak-
tor B werden solche irregularen Signale in ein regu-
lares Signal mit konstanten Werten von Amplitude,
Mittelwert und Frequenz und einer bestimmten aqui-
valenten Anzahl an Zyklen N, umgerechnet, wobei
Neq mit der Erdbebenstérke korreliert. Fiir das dem



Nachweis zugrundeliegende Erdbeben im Rheini-
schen Revier kann N, = 10 angesetzt werden.

Das Ziel der in diesem Beitrag beschriebenen Unter-
suchung war es, den Faktor g fir die in den geplan-
ten Bdschungen der Tagebauseen vorliegenden Bo-
denverhaltnisse sowie typische Erdbeben in der Nie-
derrheinischen Bucht zu quantifizieren. Dazu wurden
zunachst Zeitverlaufe der Einwirkungen innerhalb
der Kippe aus dynamischen Finite-Elemente (FE)
Berechnungen ermittelt. Die Anregung an der Basis
des FE Modells erfolgte mit einem synthetischen,
aber fir die Region typischen, Erdbebensignals. Aus
diesen Simulationen wurden auch typische Werte fir
die statische Schubspannung sowie den Erdruhed-
ruckbeiwert innerhalb der Boschung abgeleitet. Mit
diesen Informationen erfolgten experimentelle Unter-
suchungen in Triaxial- und Hohlzylindertriaxialgera-
ten zur Ableitung des Parameters 8, wobei irregulare
und regulare Anregungen verglichen wurden.

2 Numerische Simulation einer Bo-
schung unter Erdbebeneinwirkung

In einem numerischen Modell wurde der idealisierte
Querschnitt einer Tagebauseebdschung untersucht,
siehe Abb. 1. Der idealisierte Querschnitt besteht im
Bereich der ehemaligen Tagebaukippe aus locker
abgelagertem Sand (D2), unterbrochen von isolier-
ten Bereichen aus Ton (C2) (braune Bereiche in Abb.
1). Der Untergrund unterhalb des Kippenbereiches
besteht aus insgesamt 84 Schichten, die sich in
sechs Hauptmaterialien S1-S6 gliedern: Kies, Sand,
Geschiebelehm, Ton, Kohle und Mergel. Zur Redu-
zierung maoglicher Reflexionen an den vertikalen
Randern des Modells, wurden groRe Bereiche au-
Rerhalb der Tagebauseebdschung in die Simulatio-
nen einbezogen. Die Vernetzung des Modells erfolgt
mit sog. u-p Elementen, welche die Verschiebung
des Feststoffes (quadratische Ansatzfunktionen) und
den Porenwasserdruck (lineare Ansatzfunktionen)
als primare Unbekannte an den Knoten diskretisie-
ren. Fur den Bereich der Tagebauseebdschung und
den direkt darunter liegenden Bereich wurde hierbei
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ein Knotenabstand von 4x = 4z = 2,5 m gewahlt. Mit
zunehmender horizontaler Entfernung von der Tage-
bauseebdschung wurde der horizontale Knotenab-
stand bis auf 4dx,,,, = 25 m vergroRert. Fur die ma-
thematische Beschreibung des mechanischen Ver-
haltens der grobkdrnigen Béden wurde das ISA-
Sand und fur feinkérnige Béden das ISA-Clay Stoff-
modell verwendet. Die hierflr benétigten Stoffmo-
dellparameter wurden fiir die Materialien D2 und C2
auf Basis von Laborversuchen kalibriert und fur die
Materialien S1-S6 auf Basis der Verteilung der
Scherwellengeschwindigkeit Uber die Tiefe abge-
schatzt. Details konnen dabei [2] enthommen wer-
den.

Zur moglichst genauen Abbildung des Anfangszu-
standes der Tagebauseebdschung vor der dynami-
schen Belastung durch das Erdbeben wurden in vo-
rangestellten Berechnungsschritten die lagenweise
Verkippung des Kippenmaterials (in 14 Schichten)
sowie der Grundwasseranstieg modelliert. Im an-
schlieBenden dynamischen Berechnungsschritt wird
das Erdbebensignal am unteren Modellrand unter
Verwendung sog. compliant base boundary conditi-
ons aufgebracht. Hierbei handelt es sich um eine
Spannungsrandbedingung, welche es ermdglicht,
das FE Modell durch eine externe Belastung (Erdbe-
bensignal) anzuregen und simultan vom Inneren des
Modells nach auen propagierende Wellen zu damp-
fen und deren Reflexion somit zu verhindern. Das ge-
wahlte Beschleunigungssignal ist in Abb. 2 darge-
stellt und entspricht einem typischen Erdbeben in der
Niederrheinischen Bucht mit einer Wiederkehrperi-
ode von 2.475 Jahren und einer Entfernung von 10
km vom Epizentrum. Fir weitere Ausfihrungen zu
den Berechnungsschritten und der compliant base
boundary condition sei auf [2] verwiesen.

Fir die Auswertung der Erdbebensignale wurden
mehrere grof¥flachige aus granularen Bdden beste-
hende Bereiche nahe der Bdschungsoberkante be-
trachtet. Fir die weiteren Analysen wurde schlieRlich
ein Auswertepunkt gewahlt, welcher etwa 27 bis 30
m unter der Gelandeoberkante liegt.
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Abbildung 1: Schematische Darstellung der untersuchten Tagebauseebdschung, in Anlehnung an [2].
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Abbildung 2: Anregungssignal mit einer Wiederkehr-
periode von 2.475 Jahren in FE-Rechnung

Das in der Simulation im Auswertepunkt aufgezeich-
nete Beschleunigungssignal flihrte zu einer deutli-
chen Abnahme der effektiven Spannungen. Im An-
fangszustand vor der Erdbebenbeanspruchung be-
trug die mittlere effektive Spannung p’ = 280 kPa, die
Deviatorspannung g = 190 kPa sowie das Anfangs-
spannungsverhaltnis n = q/p’ = 0,68.

Zur Bestimmung eines realitdtsnahen Anfangsspan-
nungszustandes fir die Laborversuche wurden die
Spannungsverhaltnisse K, = g, /0, und a = t /0, vor
Beginn der Erdbebenbelastung aus der FE-
Berechnung ermittelt. Die Simulationsergebnisse le-
gen nahe, dass in tieferliegenden Bereichen
Erddruckbeiwerte K, von ca. 0,45 vorherrschen. Dies
entspricht in etwa dem Erdruhedruckbeiwert nach
Jaky mit 1-sin(¢.). Mit abnehmendem Abstand zur
Oberflache wird tendenziell eine Zunahme des
Erdruhedruckbeiwertes beobachtet, welcher in ober-
flachennahen Bereichen Werte von K, = 0,6 an-
nimmt. Das Spannungsverhaltnis a weist in Berei-
chen mit ebenem Gelande Werte nahe Null auf, da
dort die Schubspannungen vernachlassigbar klein
sind. In Bereichen unterhalb der Béschung nimmt «
Werte von 0,15 bis 0,2 an und betragt an vereinzel-
ten Teilboschungen oberflachennah bis zu 0,35.

3 Experimentelle Untersuchungen

Fur die Ermittlung des Parameters g wird die Verflis-
sigungsneigung eines typischen Kippenbodens in
undrainierten zyklischen Triaxial- bzw. Hohlzylinder-
triaxialversuchen untersucht, wobei entweder eine
reguldre zyklische Belastung mit konstanter
Amplitude oder das aus den FE-Simulationen abge-
leitete erdbebentypische Signal aufgebracht wurden.
Mit dem Triaxialversuch an Vollzylinderproben mit
vertikaler zyklischer Belastung wird der Standardver-
such zur Ermittlung der Verfliissigungsneigung eines
Bodens angewendet. Der Hohlzylindertriaxialver-
such mit einer Torsionsbeanspruchung ist aufwendi-
ger, kommt den Spannungs- und Verformungsbedin-

gungen beim Durchlauf einer Scherwelle wahrend ei-
nes Erdbebens jedoch naher. Die Ergebnisse aus
beiden Versuchstypen werden verglichen.

3.1 Versuchsmaterial und -gerate

In allen Versuchen wurde ein Kippensand aus dem
Tagebau Inden mit den charakteristischen Kenngré-
Ren FC = 4,1%, dg, = 0,18 mm, C, = 2,4 (< 5, d.h.
eng gestufter Boden), e, = 0,670, ey = 1,091, p,
= 2,65 g/cm3 und ¢.= 34,4° verwendet.

Ein Triaxialgerat fur Vollzylinderproben (Durchmes-
ser d = 100 mm, H6he h = 100 mm) und ein Hohlzy-
lindertriaxialgerat fir Hohlzylinderproben (Aufien-
durchmesser d, = 100 mm, Innendurchmesser d; =
60 mm, Héhe h = 100 mm) kamen zum Einsatz. In
allen Versuchen wurden die Proben vollstandig mit
Wasser gesattigt (B-Wert nach Skempton > 0,98)
und unter undranierten Verhaltnissen beansprucht.
Die zyklische Beanspruchung wurde im Triaxialgerat
in vertikaler Richtung (a;) appliziert, wahrend die to-
tale Seitenspannung o; konstant gehalten wurde. Im
Hohlzylindertriaxialgerat wurde die Probe durch ein
zyklisch wirkendes Torsionsmoment M; bean-
sprucht. Hierbei wurde ebenfalls eine konstante to-
tale Seitenspannung o; aufgebracht, indem der in-
nere p; und der aulRere Zelldruck p, mit identischer
Magnitude gewahlt wurden. Die vertikale Kraft F und
damit die vertikale Spannung o; wurden ebenfalls
konstant gehalten.

3.2 Erdbebentypisches Signal

Zur Untersuchung des aus der FE-Berechnung im
Auswertepunkt erhaltenen Beschleunigungssignals
a,(t) im Labor wird eine Uberfiihrung in ein Signal
der Deviatorspannung q(t) bzw. der Schubspannung
7(t) bendtigt. Hierfur wird zunachst der Maximalwert
des Beschleunigungssignals ay ,.x bestimmt. An-
schliefend werden alle Beschleunigungswerte a, (t)
durch Division mit diesem Maximalwert skaliert. Das
skalierte Signal, dessen Maximalwert 1 betragt, wird
anschlieflend mit dem fiir den jeweiligen Versuch ge-
wahlten Maximalwert der Deviator- bzw. Schubspan-
nung multipliziert:

_ax(® ax(t)
q(t) - QAx,max

* Gmax bZW. T(t) = “Tmax  (3)

QAx,max

Werte der Deviator- bzw. Schubspannung im Bereich
-1 kPa < g bzw. t <1 kPa wurden dabei aufgrund des
marginalen Einflusses auf die Porenwasserdruckak-
kumulation Au?¢¢ vernachlassigt. In den Versuchen
wurden die Signale dabei sehr langsam mit einer ver-
tikalen Belastungsgeschwindigkeit s = 0,05 mm/min
aufgebracht, um eine akkurate Aufbringung aller Mi-
nima und Maxima zu garantieren.



3.3 Versuchsdurchfiihrung

Die Probenpraparation erfolgte durch feuchtes Ein-
stampfen in finf Lagen mit einem Unterverdichtungs-
grad von U = 10% und Einbauwassergehalt von w =
5%. Die Proben wurden mit einer bezogenen An-
fangslagerungsdichte von I, = 0,3 eingebaut, was
der mittleren Lagerungsdichte aus mehreren Proben-
entnahmekampagnen in der Kippe des Tagebaus In-
den entspricht. Die mittlere effektive Spannung zu
Beginn aller Versuche entsprach p; = 100 kPa. Nach
der Konsolidierung der Proben unter einer isotropen
oder anisotropen Anfangsspannung wurde die Dra-
nage geschlossen und die zyklische Belastung in
vertikaler bzw. Torsionsrichtung gestartet. Die Triaxi-
alversuche wurden bei einer axialen Dehnung von
le;| = 10% beendet, die Hohlzylindertriaxialversuche
bei einer Scherdehnung von |y| = 15%.

Das Programm der Untersuchungen, das sich in sie-
ben Serien gliedern lasst, ist Tab. 1 zu entnehmen.
Die Serien 1 bis 4 wurden an Vollzylinderproben mit
vertikaler Beanspruchung durchgefiihrt, die Serien 5
bis 7 an Hohlzylinderproben mit Torsionsbeanspru-
chung. In den Triaxialversuchen der Serien 1 und 2
wurden isotrope Anfangsspannungen gewahit, wah-
rend die Zyklen in den Serien 3 und 4 ausgehend von
einem anisotropen Spannungszustand aufgebracht
wurden. Dabei wurde ein Anfangswert der Deviator-
spannung von g, = 60 kPa gewahlt, was naherungs-
weise dem aus den FE-Berechnungen abgeleiteten
Seitendruckbeiwert K, =0,6 entspricht. In den Hohl-
zylinderversuchen der Serie 5 war die Anfangsspan-
nung isotrop, wahrend in den Serien 6 und 7 eine
statische Schubspannung 7, = 20 kPa, entsprechend
einem Verhaltniswert a = 1, /p, = 0,2 (s. Abschnitt 2)
appliziert wurde. Fir die vier Kombinationen aus Pro-
bengeometrie und Anfangsspannung (Vollzylinder
mit g, = 0 oder 60 kPa, Hohlzylinder mit t;, = 0 oder
20 kPa) wurden zunachst einige Versuche mit einer
regularen zyklischen Belastung mit jeweils konstan-
ter Amplitude durchgefiihrt, wobei die Amplitude von
Versuch zu Versuch variiert wurde. Anschlie3end
wurde in allen sieben Serien das typische Erdbeben-
signal mit unterschiedlichen Maximalwerten getestet,
wobei jeder Wert des skalierten Bemessungssignals
mit Werten von qp.x bzw. t,.« multipliziert wurde.
Bei den Triaxialversuchen ist eine Aufbringung des
Maximalwerts in Kompressions- (Serien 1 u. 3) oder
Extensionsrichtung (Serien 4 u. 5) zu unterscheiden,
bei den Hohlzylinderversuchen mit statischer
Schubspannung eine Aufbringung des Maximalwer-
tes in die Richtung von s (Serie 6) oder entgegenge-
setzt zu dieser Richtung (Serie 7). In den Versuchs-
reihen mit dem Erdbebensignal wurde der Maximal-
wert des Signals von Versuch zu Versuch solange
variiert, bis zwei Versuche mit ahnlichen Maximal-
werten vorlagen, wobei die Belastung in dem Ver-

such mit dem grofleren Maximalwert zur Verflissi-
gung (Au?“‘/p, = 1) flhrte, wahrend sie in dem Ver-
such mit dem kleineren Maximalwert keine Verflussi-
gung (Au?¢/p, < 1) verursachte.

Se- Proben- T, bzw. Richtung der Maximalwerte
rie geometrie q, [kPa] des Signals g bzw. T«
1 Vollzylinder 0 Kompressionsrichtung

2 Vollzylinder 0 Extensionsrichtung

3 Vollzylinder 60 Kompressionsrichtung

4 Vollzylinder 60 Extensionsrichtung

5 Hohlzylinder 0 keine

6 Hohlzylinder 20 in Richtung von 7,

7 Hohlzylinder 20 Entgegen der Richtung v. 7

Tabelle 1: Versuchsprogramm mit vertikaler Bean-
spruchung von Vollzylinder- bzw. Torsionsbeanspru-
chung von Hohlzylinderproben

3.4 Versuchsergebnisse

Der Verflissigungswiderstand CRR wird im Rahmen
der Untersuchungen zu den Tagebauseebdschun-
gen flr eine aquivalente Zyklenanzahl N.q = 10 defi-
niert. CRR kann demnach auf der Kurve der CSR-N-
Beziehung bei N = 10 abgelesen werden. Im Fall von
qs= 0 kPa wurde an Vollzylinderproben ein Wert von
CRR = 0,147 erhalten, was einer Amplitude der De-
viatorspannung von ¢®™P!(N = 10) = qp.5 = 29,3
kPa entspricht. In gleicher Weise wurde fur die Ver-
suchsreihe mit g, = 60 kPa die Amplitude g5, zu
33,6 kPa (entspricht CSR = 0,168) bestimmt. Analog
dazu wurden aus den Versuchen mit regularer Anre-
gung im Hohlzylindertriaxialgerat die Amplitude der
Torsionsspannung 1,5 fur die  statischen
Schubspannungen von 7, = 0 und 7, = 20 kPa zu
10,7 kPa (CSR = 0,107) und 8,2 kPa (CSR = 0,082)
bestimmt.

Abb. 3a zeigt die Ergebnisse eines Versuchs der Se-
rie 1 mit dem erdbebentypischen Signal und einem
Maximalwert der Deviatorspannung von q..x = 40
kPa (Kompressionsrichtung), wobei keine Verflissi-
gung eintrat, d.h. am Ende der Aufbringung der irre-
gularen Lastfolge Au?“¢/p; < 1 galt. Fir einen Maxi-
malwert der Deviatorspannung von qn.x = 42 kPa
wurde hingegen eine Verflissigung Au?‘/p, = 1 er-
reicht (Abb. 3b). Der Mittelwert der Maximalwerte
dmax der beiden Versuche wird als derjenige Maxi-
malwert des Signals definiert, welcher gerade zu ei-
ner Verflissigung der Probe fihrt. Fir die Serie 1
ergab sich dieser Wert zu gii%, = 41 kPa (Tab. 2).

In den Versuchen der Serie 2 wurde das erdbeben-
typische Signal analog zur Vorgehensweise von
Ishihara [3] an der isotropen Achse gespiegelt, so-
dass der Maximalwert der Deviatorspannung in Ex-
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tensionsrichtung lag. In den Versuchen wurde fir ei-
nen Maximalwert der Deviatorspannung von qp,., =
35 kPa keine Verflussigung (Abb. 3c) und fir q.x =
37 kPa eine Verflissigung (Abb. 3d) ermittelt. Der
Mittelwert g,.x = 36 kPa, der gerade zu einer Ver-
flissigung flhrt, ist damit geringer als derjenige aus
Serie 1, bei dem der Maximalwert des Signals in
Kompressionsrichtung aufgebracht wurde.

Se- Zu- l—Jg'lI;iX ‘—‘lr;rax Uimax '—‘::gx B
rie | stand | [kPa] | [kPa] | [kPa] | [kPa] [-]
nv 40
1 41
% 42
38,5 29,3 | 0,76
nv 35
2 36
v 37
nv 30
3 31,25
v 32,5
38,75 | 33,6 | 0,87
nv 45
4 46,25
v 47,5
nv 18
5 20 20 10,7 | 0,54
v 22
nv 11
6 13
v 15
12,5 8,2 0,66
nv 11
7 12
v 13
Tabelle 2: Ergebnisse der Serien 1-7 zur Ermittlung

von B = Lip® /Ui mit u = q bzw. T fir N,, = 10

Zyklen. nv: nicht verfliissigt, v: verfliissigt.

Um den Faktor g der Gl. (2) firr die Uberfiihrung ei-
nes irregularen Signals in ein aquivalentes regulares
Signal zu ermitteln, werden die Maximalwerte der ir-
regularen Beanspruchung, die zu einer Verflissi-
gung fihren (giI%, bzw. i’ ), mit den Amplituden fiir
regulare Signale, die eine Verflissigung nach N.q =
10 Zyklen verursachen (qg2™P!(N = 10) = qp,5, bzw.
3PN = 10) = 7..5) verglichen. Der Faktor B be-
rechnet sich somit zu:

reg

reg
q T,

B = bzw. p=- (5)
Amax Tmax

Damit ergeben sich fir die Serie 1 g = 0,71 und die
Serie 2 B = 0,81 sowie flir beide Serien gemittelt g =
0,76. Aus den Serien 3 (f = 1,08) und 4 (B = 0,73)
mit einer statischen Deviatorspannung q; = 60 kPa
ergibt sich ein hoherer Mittelwert g = 0,87 als fir g,
= 0 kPa (B = 0,76). Demzufolge besteht eine deutli-
che Abhangigkeit des Umrechnungsfaktor g von der
statischen Deviatorspannung q;.

Bei den Hohlzylinderversuchen der Serie 5 mit iso-
tropem Anfangsspannungszustand und ohne stati-
sche Schubspannung (ts = 0) ist es unerheblich, in
welche Richtung der Maximalwert des Erdbebensig-
nals aufgebracht wird. Diese Versuchsreihe ergab ei-
nen Faktor § = 0,54. Dieser ist geringer als der mitt-
lere Umrechnungsfaktor aus den Triaxialversuchen
mit isotroper Konsolidierung und vertikaler Bean-
spruchung g = 0,76. Es zeigt sich damit, dass  auch
von der Beanspruchungsart abhangt.

In den Serien 6 und 7 mit der statischen Schubspan-
nung ts = 20 kPa ist die Richtung des Maximalwertes
bei der Aufbringung des Erdbebensignals von Be-
deutung. Der aus der Auswertung der Versuche er-
haltene Faktor = 0,66 (§ = 0,63 in Richtung 7, 8 =
0,68 entgegen Richtung ;) liegt ebenfalls hoher als
derjenige fir den Anfangsspannungszustand ohne
statische Schubspannung (8 = 0,54). Damit ist auch
bei einer Torsionsbeanspruchung der Faktor g ab-
hangig von der statischen Schubspannung ;.
Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass
der Faktor B von der Art der Belastung (vertikal, Tor-
sion) und von der Grofke der statisch wirkenden
Schub- oder Deviatorspannung abhéngt. Die zykli-
sche Torsionsbelastung im Hohlzylindertriaxialgerat
kommt der realen Beanspruchung des Bodens wah-
rend des Durchlaufs von Scherwellen bei einem Erd-
beben naher als die vertikale zyklische Belastung.
Zudem wirken in den Bdschungssystemen der ge-
planten Tagebauseen statische Schubspannungen,
die aufgrund der Oberflachengestaltung mit Abfolgen
von Bermen und Einzelbdschungen allerdings auch
lokal variieren. Der aus den Versuchen mit Torsions-
belastung und statischer Schubspannung ermittelte
Wert von = 0,66 kann daher fiir das hier betrachtete
Problem als reprasentativ angesehen werden und
wird daher fur die Anwendung im Rheinischen Revier
empfohlen. Es ist festzustellen, dass dieser Wert sich
nur geringfiigig vom Wert 8 = 0,65 unterscheidet, der
urspriinglich von Seed & Idriss [1] fur die GI. (2) vor-
geschlagen wurde. Bezogen auf die Untersuchungen
von [4] liegt der hier ermittelte Wert in der Nahe der
Empfehlung fir vibrationsartige Signale (8 = 0,70).
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Nach dem Ende des Braunkohletagebaus im Rheinischen Revier werden die ehemals tagebaulich
genutzten Fldachen rekultiviert. Durch die Befiillung der verbleibenden Tagebaumulden mit Wasser
entstehen Tagebauseen, deren Bbéschungen in groBen Teilen aus verkipptem, locker bis mittel-
dicht gelagertem grobkérnigem Abraummaterial bestehen. Da das Rheinische Revier in einer erd-
bebenaktiven Zone liegt, ist fiir die Seebdéschungen der Nachweis der Standsicherheit unter Erd-
bebeneinwirkung zu fiihren, wobei pseudostatische Ansétze und numerische Methoden zum Ein-
satz kommen. Zur Untersuchung des Verhaltens von Béschungen aus wassergeséttigtem Kip-
pensand unter dynamischer Anregung und zur Validierung der numerischen Methoden werden u.a.
Modellversuche in einem mittleren MaBstab durchgefiihrt. Der Beitrag beschreibt den Aufbau des
entwickelten Versuchsstands, die Durchfiihrung der Versuche und erste Ergebnisse unter Varia-
tion der Lagerungsdichte, des Béschungswinkels und der maximalen Beschleunigung der Anre-

gung.

1 Einleitung

Im Zuge der Rekultivierung ehemals tagebaulich ge-
nutzter Flachen im Rheinischen Revier werden die
verbleibenden Tagebaumulden der drei derzeit noch
aktiven Tagebaue Inden, Hambach und Garzweiler
mit Wasser befillt, so dass Tagebauseen entstehen.
Die spateren Béschungen der geplanten Tagebau-
seen werden aus grob- und feinkdrnigem Abraum-
material aufgebaut, wobei die grobkdérnigen Bdden
einen deutlich grofleren Anteil am B&schungsvolu-
men haben. Auf der Gewinnungsseite des Tagebaus
werden die anstehenden Bodenschichten mit Grof3-
geraten abgetragen und dabei systembedingt ver-
mischt. Das Abraummaterial wird mit Forderbandern
auf die Kippenseite transportiert und dort ebenfalls
mit Grofigeraten verkippt. Dabei stellt sich bei den
erdfeuchten grobkornigen Boden eine lockere bis
mitteldichte Lagerung ein (Wichtmann et al. 2019).
Die Einbringung von feinkérnigen Bdden in Polder-
strukturen flihrt zu spezifischen Profilen der Material-
anordnung in den Bdschungen, wie exemplarisch in
Knittel et al. (2023) (dort Abbildung 1) dargestellt.

Die Boschungssysteme der geplanten Tagebauseen
setzen sich aus Teilbéschungen (Neigung 1:2,5, ent-
spricht einem Boéschungswinkel von ca. 22°) und
Bermen zusammen, woraus sich fiir das Gesamtsys-
tem eine Neigung von 1:5 (entspricht ca. 11°) ergibt.
Infolge der Seebeflllung mit externem Wasser aus
Rhein bzw. Rur wird es zu einer weitestgehenden
Aufsattigung der Kippenbdden in den Seebdschun-
gen kommen.

Das Rheinische Revier liegt in einer seismisch akti-
ven Zone, so dass fir die Béschungen der geplanten
Tagebauseen der Nachweis der Standsicherheit un-
ter Erdbebeneinwirkung erbracht werden muss. Die
Fuhrung des Nachweises erfolgt gemaf der Richtli-
nie fir die Untersuchung der Standsicherheit von B6-
schungen (RfS) der im Tagebau betriebenen Braun-
kohlenbergwerke (RfS 2013, siehe auch Mittmann &
Kuntsche 2014). Liefern pseudostatische Ansatze
Ausnutzungsgrade grofRer 1, sind die Verformungen
der Bdschungen unter seismischer Einwirkung mit-
tels numerischer Methoden zu quantifizieren und zu
beurteilen. Hierfir kommen Finite-Elemente-Simula-
tionen mit hochwertigen Stoffmodellen zur Anwen-
dung (Machacek 2020). Aus der Fachliteratur ist be-
kannt, dass insbesondere locker gelagerte, wasser-
gesattigte granulare Bdden bei dynamischen Einwir-
kungen z. B. infolge Erdbeben zu einem Aufbau von
Porenwasseruberdriicken bis hin zu einer sog. ,Ver-
flissigung“ neigen, welche zum Versagen der Bo6-
schungen filhren kann. Daher ist fur die Béschungen
der geplanten Tagebauseen gemafl RfS (2013) zu
zeigen, dass eine Bodenverflissigung infolge der zu
erwartenden seismischen Einwirkung nicht zu besor-
gen ist.

Zur Untersuchung des Verhaltens von nahezu was-
sergesattigten BOschungen aus Kippensand unter
seismischer Anregung werden an der Ruhr-Universi-
tat Bochum im Auftrag der RWE Power AG derzeit
1g-Modellversuche in unterschiedlichen MalRstaben
sowie Zentrifugenmodellversuche (ng-Modellversu-
che) in Kooperation mit der Universitat Gustav Eiffel
in Nantes durchgefiihrt. Mittels Nachrechnungen der



Modellversuche werden die numerischen Methoden
fur den Nachweis der Standsicherheit validiert. Der
aktuelle Beitrag konzentriert sich auf die Techni-
kumsversuche im mittleren MaRstab.

2 Aufbau der Versuche

Der Versuchsstand besteht aus drei Komponenten:
der Belastungseinrichtung, dem Modellcontainer und
der Messtechnik, welche im Folgenden genauer be-
schrieben werden. Der Versuchsstand ist schema-
tisch in Abbildung 2-1 dargestellt, eine Ubersicht
zeigt das Foto in Abbildung 2-2.

Modiilversuchsbohaltar
im .
Tinda: I
0,2 m o
] Belastungseinhel
— t -

Abbildung 2-1: Schematische Darstellung des Ver-
suchsstands.

2.1 Belastungseinrichtung

Die Belastungseinrichtung besteht aus dem Tisch
und dem hydraulischen Antrieb. Der Tisch ist als
Sandwichaufbau bestehend aus zwei Stahlplatten
mit einer dazwischen liegenden Teflonscheibe reali-
siert. Die untere Stahlplatte ist im Hallenboden ver-
ankert, wahrend die obere Stahlplatte mit der hydrau-
lischen Belastungseinheit horizontal verschoben
werden kann.

2.2 Modellcontainer

Der Modellcontainer mit den Innenabmessungen 2 m
x 1 m x 0,2 m (Lange x Hohe x Breite) besteht aus
einem ausgesteiften Stahlrahmen, den Seitenwan-
den und einem Deckel. Der Container ruht auf drei
FifRen, die fest mit der beweglichen Stahlplatte des
Tisches verschraubt werden. In den Boden des Con-
tainers sind drei Porenwasserdruckmessstellen
(PWDM) und ein Ein- bzw. Auslass fiir die Wasser-
fullung integriert. Die Rickseite bildet eine schwarze
Kunststoffplatte, die durch ein Stahlfachwerk ausge-
steift wird. In diese Ruckwand sind 21 PWDM einge-
lassen, die jeweils mit Filtersteinen und einem Entlif-
tungssystem versehen sind (Abb. 2-3). Die Vorder-
seite besteht aus einem Einscheibensicherheitsglas
der Dicke 1,9 cm, wodurch die Verformungen der Bo-
schungen wahrend der Wasserbeflllung des Contai-
ners und der dynamischen Anregung mittels bildver-
arbeitender Methoden analysiert werden konnen.
Der Container kann durch einen Deckel aus

Kunststoff verschlossen werden, in den Hahne zur
Entliftung sowie weitere Messstellen fur den Poren-
wasserdruck integriert sind.

Abbildung 2-4: Béschungsprofil des Versuchs 7 vor
der dynamischen Anregung.

2.3 Messtechnik

Zur Messung von Verformungen kommt ein Kamera-
equipment mit Lichtquellen zum Einsatz (siehe Abb.
2-2). Die Kamera (Nikon D700) kann bis zu 24 Bilder
pro Sekunde (1920 x 1080 px) aufzeichnen und wird
so positioniert, dass sie die gesamte Bdschung er-
fasst. Durch die Lichtquellen wird eine gleichmaRige
Ausleuchtung erreicht und der Kontrast auf den spa-
teren Aufnahmen erhoht. Der in Abbildung 2-2 zu er-
kennende schwarze Vorhang hinter der Kamera soll
mogliche Spiegelungen in der Glasscheibe verhin-
dern. Zudem wurde ab dem vierten Versuch nach
dem Einbau jeder Bodenlage schwarz eingefarbter
Sand nahe der Glasscheibe eingebracht (Abb. 2-4),
um die Auswertung der Verformungen innerhalb der
Boschung zu erleichtern. Die Verformungen der
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Boschungsoberflache kénnen durch den Vergleich
der Aufnahmen vor und nach dem Versuch ermittelt
werden. Eine analoge Auswertung fur die eingefarb-
ten Hohenlagen liefert Zusatzinformationen hinsicht-
lich der Tiefenwirkung von etwaigen Bodenumlage-
rungen.

Die Porenwasserdricke wurden lokal mit Sensoren
(PR-23SY, Keller Druckmesstechnik) gemessen, die
an verschiedenen PWDM des Containers positioniert
wurden. Dabei standen mehr Messstellen als Senso-
ren zur Verfigung, so dass fur die einzelnen Versu-
che unterschiedliche Anordnungen gewahlt werden
konnten. In den Versuchen 1 bis 4 wurden sechs
Drucksensoren mit einem Messbereich bis 100 kPa
verwendet. Ab Versuch Nr. 5 kamen 14 Sensoren mit
einem Messbereich bis 20 kPa zur Anwendung, um
eine hohere Messgenauigkeit im hier relevanten
Druckbereich zu erzielen.

Weiterhin wurden zwei Beschleunigungssensoren
(DJKB, Briel und Kjaer) am Container befestigt. Die
Messwerte der Porendruckgeber sowie der Be-
schleunigungssensoren wurden mit einem Datenlog-
ger (LGR-5325, Measurement Computing) unter Ver-
wendung einer Abtastrate von 500 Hz aufgezeichnet.
Zudem sind die Kolbenkraft und der Kolbenhub der
hydraulischen Belastungsvorrichtung separat erfasst
worden, wobei letzterer der horizontalen Verschie-
bung des Tisches entspricht.

3 Versuchsdurchfuhrung

3.1 Material

Der in dieser Versuchsreihe verwendete Sand wurde
auf der Kippenseite des Tagebaus Inden entnom-
men. Die KorngroRenverteilungskurve ist in Abbil-
dung 3-1 dargestellt. Der Sand weist einen Feinkorn-
anteil von 13 %, einen mittleren Korndurchmesser
dso von 0,55 mm und eine Ungleichférmigkeitszahl
Cu von 4,7 auf. Die Grenzporenzahlen betragen emin
=0,670 und emax = 1,072, die Korndichte ps wurde zu
2,66 g/cm?® bestimmt.
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Abbildung 3-1: Korngrél3enverteilung des Sandes

3.2 Einbau der Béoschung

Das Testmaterial wurde mit einem Wassergehalt von
5% lagenweise eingestampft. Die Hohe der Lagen
betrug 5 cm. Die einzelnen Schritte zeigt Abbildung
3-2. Das Material jeder Lage wurde vor der Verdich-
tung auf eine ahnliche Hohe ausgebreitet (Abb. 3-
2a,b), um eine homogene Verteilung der Feucht-
masse sicher zu stellen. Wahrend der Verdichtung
mit einem Stampfer (Abb. 3-2c) wurde die Lagen-
héhe kontinuierlich mit einem Laser Uberprift (Abb.
3-2d), bis die finale Hohe der Lage erreicht war. Zum
besseren Verbund der einzelnen Lagen wurde die
Oberflache jeder Schicht nach dem Einbau angeraut
(Abb. 3-2e). AnschlieRend wurde der eingefarbte
Sand entlang der Scheibe verteilt (Abb. 3-2e).

Abbildung 3-2: a) Einfiillen des feuchten Sandes, b)
gleichméaBiges Verteilen des Materials, Kontrolle der
Hébhe, c) Andriicken des Materials, d) Kontrolle der
Verdichtung durch Kontrolle der Héhe, e) Anrauen
der Schicht, f) Einstreuen des Kontrastsandes

Nach dem Einbau der Boschung wurde der Contai-
ner durch den Einlass im Boden bis zum Deckel vor-
sichtig mit Wasser befullt, womit auch die Béschung
annahernd wassergesattigt wurde. Die Befillungs-
geschwindigkeit wurde so langsam gewahlt, dass
sich der freie Wasserspiegel und der Wasserspiegel
in der Boschung stets annahernd auf gleicher Hohe
befanden. Einen Vergleich der Béschungsgeometrie
vor und nach der Beflillung des Containers mit Was-
ser zeigt Abbildung 3-3 exemplarisch fur den Ver-
such 3. Die Verformungen infolge der Aufsattigung
waren trotz der sehr lockeren Lagerung (Io = -1 %)
relativ gering. Die Anderung der Béschungsneigung
infolge der Sattigung ist demnach vernachlassigbar.
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Abbildung 3-3: Vergleich vor und nach der Séttigung.



3.3 Dynamische Anregung

Beim Nachweis der Standsicherheit der Tagebau-
seebdschungen ist fir die Befiillphase ein Erdbeben
mit einer 500-jahrigen Wiederkehrperiode und einer
maximalen Bodenbeschleunigung von amax = 0,990
m/s2 anzusetzen, wahrend fur die anschlieRende Be-
triebsphase ein 2500-jahriges Erdbeben mit der ma-
ximalen Bodenbeschleunigung amax = 1,974 m/s?
mafRgebend ist. Diese Spitzenbeschleunigungen
wurden aus einem seismologischen Gutachten ab-
geleitet. Anstelle eines irregularen Erdbebensignals
wurden in den bisher durchgefihrten Modellversu-
chen 20 Sinuszyklen mit einer konstanten Amplitude
aufgebracht, wobei die Amplitude der gewahlten
Spitzenbeschleunigung entsprach. Gegenuber ei-
nem realen Erdbeben, bei dem der Spitzenwert nur
ein einziges Mal wahrend der dynamischen Einwir-
kung auftritt, fihren die 20 Zyklen mit der maximalen
Beschleunigungsamplitude zum Eintrag einer deut-
lich hdheren Energie. Die Belastungsfrequenz wurde
in allen Versuchen zu f = 5 Hz gewahlt. Die Verschie-
bungsamplitude ua™' wurde derart gewahlt, dass die
gewunschte Spitzenbeschleunigung erhalten wurde:

Amax = uampl . 2 — qampl, @-m- f)Z
Abbildung 3-4 zeigt einen typischen Verlauf der Ho-

rizontalverschiebung des Tisches und damit des
Containers wahrend der 20 Zyklen.
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Abbildung 3-4: Typischer Verlauf der Verschiebung
des Tisches (Kolbenhub) als Funktion der Zeit.

4 Versuchsprogramm

Das Programm der in diesem Beitrag analysierten
Versuche ist in der Tabelle 4-1 zusammengestellt.
Dabei werden die Lagerungsdichte Ip, der Bo6-
schungswinkel B und die maximale Beschleunigung
amax variiert. Die getesteten Lagerungsdichten (je-
weils globale Werte fiir die Béschung) lagen dabei im
Bereich zwischen -1 % und 63 %, was der maxima-
len Bandbreite der in den Feldkampagnen ermittelten

Lagerungsdichten entspricht, deren Mittelwert ca. 30
% betrug (Wichtmann et al., 2019). Die ersten funf
Versuche wurden mit einem Uberhdhten Béschungs-
winkel von 30° durchgefiihrt, wahrend die in den letz-
ten beiden Versuchen getesteten kleineren Winkel
von 23° bzw. 20° in etwa der Neigung einer Einzel-
bdschung der geplanten Tagebauseen entsprechen.
Die getesteten Maximalbeschleunigungen amax =
0,990 m/s? und 1,974 m/s? entsprechen einem 500-
und einem 2500-jahrigen Erdbeben.

Nr. Ip Neigung amax
[-] [%] [°] [m/s?]
1 34
2 17 1,974
3 -1 30
4 63 1,974
5 43 0,990
6 28 23
7 31 20 1,974

Tabelle 4-1: Randbedingungen der Versuche.

5 Versuchsergebnisse

5.1 Einfluss der Lagerungsdichte Ip

Es wurden vier Versuche (Nr. 1 bis 4) mit unter-
schiedlichen globalen Lagerungsdichten Ip = -1, 17,
34 und 63 % durchgefiihrt, wobei eine Béschungs-
neigung von 30° und eine Anregung mit der maxima-
len Beschleunigung amax = 1,974 m/s? gewahlt wur-
den. In Abbildung 5-1 sind die Profile der Boschungs-
oberflache nach Abschluss der dynamischen Anre-
gung dargestellt. Wahrend bei den héheren Lage-
rungsdichten 30 % und 63 % keine nennenswerten
Bodenumlagerungen beobachtet wurden, sind diese
bei 15 % moderat und bei -1 % deutlich aufgetreten.
Dabei lagerte sich das Material von der Boschungs-
krone hin zum Boéschungsful® um. Die Ergebnisse
dieser Versuchsreihe deuten darauf hin, dass bei
den typischen Lagerungsdichten der Béden in den
Tagebaukippen von im Mittel 30% keine nennens-
werten Verformungen infolge der zu erwartenden
seismischen Anregung auftreten, zumal eine steilere
Bdschung getestet und die maximale Beschleuni-
gung des 2500-jahrigen Erdbebens hier 20-mal hin-
tereinander aufgebracht wurde.

In Abbildung 5-1 ist auch die Lage der Porenwasser-
drucksensoren (PWDS) im Versuch 3 dargestellt. Die
in diesem Versuch mit der lockersten Lagerung (-1
%) gemessenen Porenwasseriberdriicke sind Abbil-
dung 5-2 zu entnehmen. Generell ist eine deutliche
Oszillation der Messsignale mit annahernd konstan-
ter Amplitude wahrend der 20 Zyklen der dynami-
schen Anregung zu erkennen.
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Abbildung 5-1: Einfluss der Lagerungsdichte Ip auf

die Verformung der Béschung.
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Abbildung 5-2: Porenwasseriiberdriicke gemessen
an den Sensoren 1 und 2 (Versuch 3).

Sensor 1, welcher nahe der Bdschungsoberflache
liegt, zeigt eine Reduktion des maximalen bzw. mitt-
leren Uberdrucks mit fortschreitender Belastung.
Dies kann eine Folge der Bodenumlagerung wah-
rend der Zyklen sein. Ein weiterer Grund kdnnen
Luftblasen sein, die wahrend der dynamischen Anre-
gung aus der BOschung ausgetragen werden, sich
unter dem Deckel des Containers ansammeln und so
den hydrostatischen Druck an den Sensoren verrin-
gern. Bei den Versuchen mit Bodenumlagerungen
wurde der Austritt von vielen kleinen Luftblasen aus
der Bdschung beobachtet, was die nicht vollstandige
Wassersattigung des Porenraums der Boschungen
bei der Containerbefiillung bestatigt. Sensor 2 befin-
det sich an der gleichen horizontalen Position wie
Sensor 1, jedoch im Boden des Containers. Bei die-
sem Sensor ist in Abbildung 5-2 wahrend der ersten
vier Zyklen deutlich eine Akkumulation des Poren-
wasserlberdrucks zu erkennen, wahrend der Wert
anschlieRend annahernd konstant bleibt, bis er nach
der Anregung infolge Konsolidierung wieder ab-
nimmt. Die letzten, im Vergleich zu den 20 vorange-
gangenen Oszillationen kleineren Ausschlage der
Porenwasseruberdriicke werden durch Tragheitsef-
fekte hervorgerufen. Das Bodenmaterial und das
Wasser im Container kommen nach ca. drei weitere
Oszillationen zum Stillstand. Die Ermittlung von ef-
fektiven Spannungen aus den gemessenen Poren-
wasserdrucken, anhand derer eine mdgliche lokale
Bodenverflissigung beurteilt werden kann, ist derzeit
Gegenstand weiterer Analysen.

5.2 Einfluss der Beschleunigung amax

Im Folgenden werden die beiden Versuche 1 und 5
verglichen, die sich in der aufgebrachten Beschleu-
nigung (amax = 0,990 oder 1,974 m/s?) unterscheiden.
Die Versuche wiesen relative Lagerungsdichten von
34 % bzw. 43 % auf. Die Profile der B6schungsober-
flache nach der dynamischen Anregung werden in
Abbildung 5-3 verglichen. Bei den aufgebrachten
Maximalbeschleunigungen, die dem 500- und 2500-
jahrigen Erdbeben entsprechen, waren die Bo-
denumlagerungen vernachlassigbar klein. Zu beach-
ten ist hier wiederum, dass die Neigung der Modell-
bdschungen die geplante Neigung der Einzelbo-
schungen ubersteigt und 20 Zyklen der Maximalbe-
schleunigung hintereinander aufgebracht wurden.
Die gemessenen Verlaufe des Porenwasseruberdru-
ckes (siehe Sensorpositionen in Abb. 5-3) ahneln
qualitativ denjenigen im Versuch 3 und werden an
dieser Stelle daher nicht weiter betrachtet.
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Abbildung 5-3: Einfluss der maximalen Beschleuni-
gung amax auf die Verformung der Béschung.

5.3 Einfluss der Boschungsneigung 3

Zur Analyse des Einflusses der Bdschungsneigung
werden die Ergebnisse der Versuche 1, 6 und 7 ana-
lysiert. Die Bdschungen wurden in diesen Versuchen
mit Lagerungsdichten zwischen 28 % und 34 % ein-
gebaut und einer maximalen Beschleunigung ent-
sprechend dem 2500-jahrigen Erdbeben ausgesetzt.
In Abbildung 5-4 sind die Boschungsoberflachen vor
(gestrichelt) und nach (durchgezogen) den dynami-
schen Anregungen dargestellt. Anders als im Ver-
such mit B = 30° verursachte die dynamische Anre-
gung in den Versuchen mit § = 23° und 20° Setzun-
gen der Oberflache in der rechten Halfte der Bo-
schung, welche sich relativ gleichmaRig bis zum
rechten Rand des Modellcontainers einstellten. Eine
Bodenumlagerung in Richtung des Bdschungsfules
fand jedoch in keinem der drei Versuche statt. Die
Oberflachensetzungen sind vermutlich auf einen in-
homogenen Einbau des Testmaterials zuriickzufiih-
ren. Anders als in den vorangegangenen Versuchen
wurde der Boden in den Versuchen 6 und 7 beim Ein-
bau einer Lage auf die linke und die rechte Bo-
schungshélfte  aufgeteilt. Das  Ziel einer



homogeneren Dichteverteilung wurde jedoch offen-
sichtlich nicht erreicht, so dass in den weiteren Ver-
suchen von dieser Aufteilung abgesehen wurde. Die
Verlaufe der Porenwasseriberdriicke in den Mess-
punkten, die in Abbildung. 5-4 dargestellt sind, zeig-
ten keine Akkumulation und erreichten nach Ab-
schluss der dynamischen Anregung wieder ihre Aus-
gangswerte.
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Abbildung 5-4: Einfluss der Béschungsneigung B auf
die Verformung der Béschung.

6 Zusammenfassung

Zur Untersuchung des zu erwartenden Verhaltens
von nahezu wassergesattigten Boschungen aus Kip-
pensand unter dynamischer Anregung wurden Tech-
nikumsversuche durchgefihrt. Dabei wurden die La-
gerungsdichte Ip, der Bdschungswinkel § und die
maximale Beschleunigung amex variiert. Fur Bo-
schungen mit Lagerungsdichten um 30 %, wie sie in
Feldkampagnen im Tagebau Inden ermittelt wurden
(Wichtmann et al. 2019) wurden bei einer dynami-
schen Anregung durch 20 Zyklen mit den Maximal-
beschleunigungen sowohl des 500- als auch des
2500-jahrigen Erdbebens keine nennenswerten Bo-
denumlagerungen beobachtet. Dabei ist zu beden-
ken, dass die realen Teilbdschungen mit einer Nei-
gung von ca. 22° ausgefihrt werden und reale Erd-
bebensignale nur einen einzelnen, maximalen Aus-
schlag der GroRRe amax aufweisen, so dass in den Mo-
dellversuchen mit 20 Zyklen der Amplitude amax eine
deutlich héhere Energie eingeleitet wurde.

7  Ausblick

Weitere Technikumsversuche im mittleren MaRstab
werden derzeit u.a. mit Variation der maximalen Zyk-
lenanzahl der harmonischen Anregung (1, 2 oder 5
Zyklen) und des Kippensandes (unterschiedliche
KorngréRenverteilungskurven) durchgefuhrt. Weiter-
hin werden Bdschungen mit Tonbereichen sowie
Einwirkungen entsprechend einem realitatsnahen
Erdbebensignal getestet.

In den beschriebenen Technikumsversuchen ist das
Spannungsniveau relativ gering. Dies kann fir die

Validierung der numerischen Methoden nachteilig
sein, da die dabei eingesetzten Stoffmodelle in der
Regel nicht fur diesen Spannungsbereich entwickelt
und kalibriert wurden. Aus diesem Grund sollen
gromafstabliche Technikumsversuche in einem
um den Faktor 2,5 gegeniliber Abbildung 2-1 skalier-
ten Aufbau an der RUB sowie Zentrifugenmodellver-
suche mit einer umfangreichen Instrumentierung an
der Universitat Gustav Eiffel in Nantes durchgefiihrt
werden. Aufgrund des groReren Aufwandes bei der
Durchfiihrung und Auswertung dieser Versuche wer-
den die Parametervariationen im Vergleich zu den
Technikumsversuchen im mittleren MafRstab jedoch
starker eingegrenzt.
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Modellierung von zyklischen
Einfachscherversuchen an gesattigtem
Sand unter mehraxialer Belastung

Dr.-techn. G. Medicus, Universitat Innsbruck
Dr.-Ing. M. Tafili, Universitat Innsbruck, Ruhr-Universitat Bochum

Unterschiedliche Belastungsmuster und die Gré3e von aufgebrachten Belastungszyklen wirken sich auf das
Verfliissigungsverhalten von Sand aus. In diesem Beitrag werden zyklische, mehraxiale Einfachscherversuche
mit der Hypoplastizitét, erweitert um die intergranulare Dehnung, modelliert. Die Simulationsergebnisse werden
Experimenten aus der Literatur von Fuji River Sand gegeniibergestellt. Es stellt sich heraus, dass die
Hypoplastizitdt das Bodenverhalten unter mehraxialer zyklischer Belastung qualitativ erfolgreich abbilden kann:
Je kleiner die zyklisch aufgebrachten Schubspannungen, desto gréf3er ist die notwendige Zyklenanzahl bis es

zur Bodenverfliissigung kommt.

Zudem sind fiir einaxiale,

zyklische Einfachscherversuche mehr

Belastungszyklen erforderlich, als bei elliptischen oder kreisférmigen Belastungsmustern.

1 Einleitung

Unterschiedliche Belastungsmuster wirken sich auf
das Bodenverhalten und im Speziellen auch auf das
Verflussigungsverhalten von Sand aus. Stoffmodelle
werden haufig auf Basis von axialsymmetrischen
Elementversuchen entwickelt und untersucht, wie
zum Beispiel durch konventionelle, undrainierte
oder drainierte triaxiale Kompressionsversuche. In
diesen Fallen ist die Verformung quaderférmig, das
heilt, es gibt keine Anderung der Richtungen der
Hauptnormalspannungen und der
Hauptnormalverzerrungen. In der geotechnischen
Praxis ist der Einfachscherversuch (Direct Simple
Shear, DSS) ein bewahrtes Experiment, das auch
zur  Bestimmung  geotechnischer  Parameter
eingesetzt wird. Dies liegt daran, dass der
DSS-Versuch ein relativ zuganglicher Laborversuch
ist und damit eine kostengunstige Alternative zu
anderen Versuchen darstellt.

In diesem Beitrag werden Simulationen von
monotonen und zyklischen DSS Versuchen mit der
Hypoplastizitdt vorgestellt. Dafir wird die Version
nach von Wolffersdorff (1996) erweitert um die
intergranulare Dehnung (IGS, Niemunis & Herle,
1997) verwendet. Die Simulationen wurden mit dem
Incremental Driver (Niemunis, 2017) durchgefiihrt.
Der Incremental Driver als auch die UMAT (user
material subroutine) der Hypoplastizitat sind auf der
Plattform SoilModels.com (Gudehus et al, 2008)
verflugbar. Zuerst wird der monotone
Einfachscherversuch erldutert, einschlieBlich der
Rotationen der Spannungen. Aufierdem werden die
Simulationen der zyklischen Versuche den
experimentellen Ergebnissen von Ishihara und

Yamazaki (1980) gegenubergestellt. Die Ergebnisse
zeigen, dass in den Experimenten wie auch in den
Simulationen der multiaxialen DSS Versuche im
Vergleich zu den einaxialen bei gleicher
Zyklenanzahl eine groflere Akkumulation der
Verzerrungen stattfindet. AuRerdem wird gezeigt,
dass der Attraktor im Spannungsraum im kritischen
Zustand fur den monotonen Versuch mit dem
Attraktor des zyklischen, mehraxialen Versuchs
Ubereinstimmt: In  beiden Fallen strebt der
Spannungspfad im Versagen auf den Lodewinkel
von 0° zu.

2 Einfachscherversuche mit der
Hypoplastizitat

In diesem Abschnitt werden Einfachscherversuche
mit der Hypoplastizitdt (von Wolffersdorff, 1996)
simuliert. Bei den zyklischen Versuchen wird das
Modell mit der intergranularen Dehnung (Niemunis
& Herle, 1997) erweitert.

(pc [O] eiO eCO ed()
33.1 1212 1.054 0.677
h [MPa] |n a B
4000 0.27 0.14 25

Tabelle 2-1: Parameter der Hypoplastizitdt (von
Wolffersdorff, 1996) fiir Karlsruhe Feinsand aus
Wichtmann et al. (2019)

Die Simulationen werden qualitativ mehraxialen
Einfachscherversuchen an Fuji River Sand (Ishihara
& Yamazaki, 1980) gegenibergestellt. Eine



quantitative Gegenuberstellung war fur Fuji River
Sand nicht moglich, da nicht ausreichend
experimentelle Daten fiur eine vollstandige
Kalibrierung verfiigbar waren. Daher verwenden wir
in den folgenden Simulationen den Parametersatz
fur Karlsruhe Feinsand aus Wichtmann et al. (2019)
und beschranken uns auf qualitative Aussagen. Die

Parameter sind in Tab. 2-1 und 2-2
zusammengefasst.

R My my Bro X

0.0001 | 2.2 1.1 0.1 5.5

Tabelle 2-2: Parameter fiir die intergranulare
Dehnung (Niemunis & Herle, 1997) fiir Karlsruhe
Feinsand aus Wichtmann et al. (2019)

2.1 Monotoner Einfachscherversuch

Abb. 2-1 zeigt eine Simulation eines monotonen,
undranierten DSS Versuchs mit der Hypoplastizitat.
Der Ausgangsspannungszustand ist ein
axialsymmetrischer K, Zustand mit lockerer relativer

Lagerungsdichte. Das Symbol < markiert den
Anfangszustand, © =zeigt den Endzustand der
Simulation. Abb. 2-1(a) zeigt den Spannungspfad im
r-a'v Diagramm. Das Zahlenpaar (U’V,r) stellt den

hochsten Punkt auf dem Mohr'schen Kreis dar.
Damit ist die horizontale Ebene im DSS Versuch
jene Ebene, in der die Schubspannung maximal ist.
AuRerdem stimmt die mittlere

!

Hauptnormalspannung a, mit der vertikalen
Spannung a’v im kritischen Zustand praktisch

Uberein. In Abb. 2-1 (b) ist das Spannungsverhaltnis
r/a’v Uber die Schubverzerrung y aufgetragen. Das

Spannungsverhaltnis nimmt kontinuierlich bis zu
folgendem Wert zu:
4sin2<pc

—-—= (1)

g9, 3+sin2gac

In Abb. 2-1 (c) wird die Neigung der groRten

!

Hauptnormalspannung o, zur horizontalen
Richtung durch den Winkel a beschrieben: a

betragt anfangs 90° und nimmt mit zunehmender
Schubverzerrung kontinuierlich auf 45° ab, siehe
Abb. (c) und vgl. dazu auch Schranz & Fellin (2015)
und Medicus et al. (2022). Abb. 2-1 (d) zeigt die
normierte Deviatorebene. Der Anfangsspannungs-
zustand ist ein 6dometrischer K, - Zustand und

damit axialsymmetrisch. Unter der DSS Scherung,
die unter ebener Verzerrung erfolgt, nahert sich der
Spannungspfad dem Lodewinkel 6 = 0° an und liegt

damit genau zwischen axialsymmetrischer, triaxialer
Kompression (0 = 30°) und Extension (6 = —30°).
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Abbildung 2-1: Monotoner, undrénierter
Einfachscherversuch, simuliert mit der

Hypoplastizitét. Anfangszustand: <, Endzustand: ©
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Die deviatorische Richtung 6=0° ist flir den ebenen
Verzerrungszustand der Attraktor der Hypoplastizitat
im kritischen Zustand (Medicus et al., 2021 & 2022).
Der Spannungspfad nahert sich in der p’-g Ebene
dem folgenden Spannungsverhaltnis an, siehe Abb.
2-1 (e).

q _ 12 si'nz(pC

- = ()

3 +sin2<pc

Gleichung (2) beschreibt damit die Neigung der
kritischen Zustandslinie (critical state line, CSL) fur
ebene Verformungszustande in der Hypoplastizitat
in der p-g Ebene. Dieses Spannungsverhaltnis
ergibt sich aus dem Versagenskriterium von
Matsuoka—Nakai, ausgewertet fir den Lodewinkel
6=0°. In den Abb. 2-1 (f) und (g) sind die
Grenzporenzahlen e, und e, dargestellt. Die

Ordinaten stimmen in den (1 +e) - p° und
1+e) - a’v
kritischen Zustand unter DSS Bedingungen mit der
Hypoplastizitat in guter Naherung folgendes gilt:
o =p' (3)

Das liegt daran, dass sich die Hauptnormal-
spannungen im kritischen Zustand naherungsweise
wie folgt zusammensetzen, vgl. dazu Abb. 2-1 (a)
und Medicus et al. (2022):

Diagrammen (berein, da im

0'1 = cr'v+ T 4)
0'2 = J'U (5)
0’3 = O”v- T (6)

2.2 Multiaxiale,
Einfachscherversuche

zyklische

Ishihara und Yamazaki (1980) haben mehrere
Serien von multiaxialen, undrainieten DSS
Versuchen an gesattigten Fuji River Sandproben
durchgefiihrt. Dabei wurde eine
Scherversuchsvorrichtung mit zwei pneumatischen,
zyklischen Belastungvorrichtungen in  zwei
zueinander senkrechten horizontalen Richtungen
verwendet, um rotierende Belastungsmuster in
einem Versuchstyp zu ermoglichen. Dadurch
kénnen die zyklischen Schubspannungen T, und

T, mit gleichen oder unterschiedlichen Amplituden

in zwei Richtungen mit einer Phasendifferenz von
90 Grad aufgebracht werden, siehe Abb. 2-2. Fir

T, =T, wird das Belastungsmuster kreisformig, fir

T, = 0 wird der Versuch einaxial. Alle Versuche

erfolgten undraniert, als zusatzliche Randbedingung
gilt also Volumenkonstanz. In allen folgenden
Simulationen ist der initiale Zustand ein K,

Spannungszustand mit a’vo = 200 kPa und mit einer

Anfangsporenzahl von e, = 0.87.

Abbildung 2-2: Belastungsmuster im mehraxialen

Einfachscherversuch.  Flr T, =T, wird das

Belastungsmuster kreisférmig, fiir 7,,=0 wird der

Versuch einaxial. Das Verhéltnis der Nebenachse
zur Hauptachse der Ellipse 123/112 definiert die

Form der Ellipse.

Das Belastungsmuster, also das aufgebrachte
123/112— Verhaltnis, als auch die Grole der

normierten Schubspannung rlz/a’vo, wird variiert.

Als mogliches Versagenskriterium unter
undranierter, zyklischer Scherung eignet sich zum
Beispiel das Erreichen der Schubverzerrung Y, =

3%. Die Zyklenzahl N die zum Erreichen dieser
Schubverzerrung notwendig ist, wird von Ishihara &
Yamazaki (1980) als Indikator fiir Versagen und fir
Bodenverflissigung angesehen und wird daher in
den Versuchen und in den hier durchgefihrten
Simulationen dokumentiert. Abb. 2-3 zeigt die
Simulation eines zyklischen, mehraxialen
Einfachscherversuchs. Das Symbol < markiert den
Anfangszustand, © zeigt den Endzustand der
Simulation. Der Versuch wurde mit der
Hypoplastizitit ~mit  intergranularer  Dehnung
(Hypo+IGS) simuliert. Abb. 2-3 (a) zeigt die TlZ-J,v

Ebene. Die Probe wird mit elliptischem
Belastungsmuster (siehe b) so lange wiederkehrend
belastet, bis die Schubverzerrungen ansteigen und
3% Ubersteigen, siehe Abb. 2-3 (c) und (d). Die
aufgebrachte T, 70, Belastung ist in Abb. 2-3 (b)

dargestellt und das Verhaltnis der Nebenachse zur
Hauptachse der Ellipse 123/112 betragt dabei 0.5.

Die GroRe der Hauptachse der Ellipse wird in der
Simulation in Abb. 2-3 mit t,,= 0.017 o—’vo

festgelegt. In den ersten Zyklen sind die
resultierenden Schubverzerrungen klein und erst bei
N = 46 werden Schubverzerrungen von Y,, von 3%

generiert. Diese Zyklenzahl ist abhangig von der
Belastungsamplitude und der Form  des
Belastungsmusters. In Abb. 2-4 sind weitere Details
zum Versuch von Abb. 2-3 dargestellt.
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Abbildung 2-3: Zyklischer (N = 48), mehraxialer
DSS Versuch, simuliert mit der Hypoplastizitdt mit
intergranularer Dehnung. Die Probe wird mit einem
elliptischen t 231y Muster belastet, siehe Abb. (b).

Abb. 2-4 (a) zeigt den T,y Verlauf. Abb. 2-4 (b)

und (c) zeigen in den p’-(1+e) und p’-q Ebenen das
Verflissigungsverhalten: die Pfade streben zum
effektiven mittleren Druckes p’=0. Die
durchgezogene rote Linie in Abb. (b) zeigt die CSL
im  kritischen  Zustand fir den ebenen
Verzerrungszustand (Lodewinkel 6=0°) nach Gl. (2).

Die gepunktete Linie ist die CSL fir
axialsymmetrische, triaxiale Kompression. Der
Attraktor im  Versagen in der normierten

Deviatorebene in (d) stimmt mit dem Attraktor des
monotonen DSS Versuchs Uberein: in beiden Fallen

strebt der Spannungspfad im Versagen auf den
Lodewinkel 0° zu. Der Lodewinkel 0° ist jener
Attraktor, der in der Hypoplastizitdt dem kritischen
Spannungszustand unter ebener Verzerrung
entspricht (Medicus et al., 2022). Abb. 2-4 (e) und
(f) zeigen den Verlauf der volumetrischen und
deviatorischen Anteile der intergranularen Dehnung.
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Abbildung  2-4: Zusétzliche Abbildungen zum

Versuch in Abb. 2-3.

Im Anfangszustand ist die intergranulare Dehnung

odometrisch voll mobilisiert. Durch das
anschlief3end aufgebrachte zyklische
Belastungsmuster  entsteht bis N~45 ein

Steifigkeitszuwachs aufgrund der intergranularen
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Dehnung h mit 0 < |h| < R. Am Ende des
Versuchs sind der volumetrische und deviatorische
Anteil der intergranularen Dehnung mit h =0 und

mit hq = +/2/3 R wieder voll mobilisiert (Jh| = R)

und damit folgt die Modellantwort vollstandig aus
der Hypoplastizitat.

Hypo
L] Hypao+ 1025
" Hypaoe# IG5, siehe Abb, 23 und 24
]
141 ik 1<

y

Abbildung 2-5: Die Form des Belastungsmusters ist

hier 123/‘[12 =0.5, o= 200 kPa, 112/0 20 wird

variiert: Je kleiner t L 2/cr’vo, desto gréBer ist die
Zyklenzahl N bis y 1, von 3% erreicht wird. Der rote
Punkt zeigt den Versuch aus den Abb. 2-3 und 2-4.

Abb. 2-5 zeigt, unter Beibehaltung der Form der
Ellipse mit r23/112= 0.5, den Einfluss der Grofe der

Hauptachse der Ellipse T Die

12°

Anfangsvertikalspannung a’vo betragt in allen

Simulationen 200 kPa. Die Ergebnisse dieser
Simulationen zeigen, dass mit zunehmender GroRle
von rlz/a’vo, die notwendige Zyklenzahl zum

Erreichen der Schubverzerrungen Y,, von 3%

abnimmt. Fur die Belastungsmuster mit grof3en
normierten Schubspannungen (T12/J,v0> 0.025)

stimmen die Ergebnisse der Hypoplastizitat (graue
Punkte) mit den Ergebnissen von Hypo+IGS
(schwarze Punkte) praktisch (berein. Werden
kleinere Schubspannungen aufgebracht, werden
auch die Verzerrungen kleiner, wodurch im
small-strain Bereich im Modell die intergranulare
Dehnung aktiviert wird: Als Folge erhéht sich die
Zyklenzahl, die zum Erreichen der
Schubverzerrungen y,, Von 3% notwendig ist, siehe

Abb. 2-5. In Abb. 2-6 wird zusatzlich zur

Belastungsamplitude T1z/‘7’uo auch die Form des
Belastungsmusters 123/112 variiert. Die Ergebnisse

der Simulationen zeigen, dass mit zunehmender
GroRe von 7,,/T,, $ 1 die notwendige Zyklenzahl

zum Erreichen der Schubverzerrungen Y,, von 3%
abnimmt. Fur 123/112 = 1, ist das Belastungsmuster
kreisformig, fur 123/112 = 0, ist der zyklische DSS

Versuch einaxial, vgl. dazu auch die Abb. 2-2. Abb.
2-7 zeigt experimentelle Ergebnisse von Ishihara &
Yamazaki (1980) an Fuji River Sand. Die
Experimente stimmen qualitativ mit den Prognosen
der Simulationen in Abb. 2-6 (berein: Je kleiner die
aufgebrachten normierten Schubspannungen
rlz/a’v0 und je kleiner 123/112, desto grofer ist die

notwendige Zyklenzahl N, bis Y, von 3% erreicht

wird.

y

Abbildung 2-6: Simulationen mit Hypo+IGS: Je
kleiner rlz/cr’vo und je kleiner 123/112, desto gréRer

ist die Zyklenzahl N bis Y, von 3% erreicht wird.

3 Zusammenfassung

Belastungsmuster und die Grolke von
aufgebrachten Belastungszyklen wirken sich auf
das Verflissigungsverhalten von Sand aus.
Experimente von Ishihara & Yamazaki (1980) an
zyklischen Einfachscherversuchen zeigen: je kleiner
die wiederkehrend aufgebrachten
Schubspannungen, desto  groRer ist die
Zyklenanzahl bis es zur Bodenverfllissigung kommt.
Fir einaxiale, zyklische Einfachscherversuche sind
zudem mehr Belastungszyklen erforderlich, als bei
elliptischen oder kreisformigen Belastungsmustern.
Somit steigt das Verflissigungspotential von Sand



bei mehraxialer Scherbelastung. Die Hypoplastizitat
mit intergranularer Dehnung kann dieses Verhalten
unter mehraxialer zyklischer Belastung qualitativ gut
abbilden. Zukinftige Studien werden sich auf den
quantitativen Vergleich von Stoffmodellen mit der
multiaxialen DSS-Belastung von Ottawa-Sand
(Bhaumik et al, 2023) konzentrieren: neben der
Hypoplastizitat soll das elastoplastische Modell
SANISAND (Taiebat & Dafalias, 2008) sowie die
verallgemeinerten Plastizitatsmodelle (Yeh et al.,
2023; Knittel et al., 2023) verwendet werden.

025 | 1] T T L8 — 1.4

LU | B

i Q 1
v
Abbildung  2-7:  Experimentelle  Ergebnisse,

digitalisiert von Ishihara. & Yamazaki (1980). Je
kleiner T1z/0’vo und je kleiner 123/112, desto gréBer

ist die Zyklenzahl N bis y 1, von 3% erreicht wird.
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Neue Erkenntnisse zur Vorbelastungs-
geschichte granularer Boden
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Geotechnische Konstruktionen mit hohem Schwierigkeitsgrad erfordern oftmals im Designprozess
die Beriicksichtigung der zuvor im Boden stattgefunden pfadabhdngigen Beanspruchungen. Tri-
axialversuche im Labor und Nachrechnungen mit konstitutiven Stoffmodellen zeigen hingegen,
dass weder der langanhaltende Effekt einer zuvor stattfindenden Scherung, noch die Kornkon-
taktstruktur, von allen Stoffmodellen angemessen erfasst wird. Dieser Beitrag beschéftigt sich
daher mit der Berlicksichtigung von Stoffmodellunzulédnglichkeiten fiir addquate Berechnungen.

1 Einleitung

Bei vielen geotechnischen Konstruktionen spielen
pfadabhangige Beanspruchungen, welche vor dem
Bemessungslastfall stattfinden, eine bedeutende
Rolle. Im Hinblick auf Verflissigungserscheinungen
anspruchsvoller Baumalinahmen wurde in den letz-
ten Jahrzehnten der Einfluss der Dichte, der Konso-
lidierungsspannung und der Amplitude einer zykli-
schen Beanspruchung in labortechnischen Untersu-
chungen eingehend betrachtet. Im Allgemeinen zei-
gen dabei undranierte Triaxialversuche an Proben,
die unter isotroper Belastung konsolidiert wurden,
dass dichte Proben mehr Belastungszyklen bis zum
Eintreten einer Verflissigungserscheinung errei-
chen, als locker gelagerte Proben. Dies trifft jedoch
nicht zu, wenn sich die Richtungen der Vorbelas-
tungspfade und der nachfolgenden Beanspru-
chungspfade unterscheiden. Dieser Beitrag beschaf-
tigt sich mit den Effekten aus einer undranierten Vor-
belastung und den im Spateren folgenden dranierten
Beanspruchungspfaden sowie dem Einfluss aus der
Kornkontaktstruktur des Bodens.

2 Zyklische Triaxialversuche

2.1 Probenpraparation

Im Rahmen dieses Beitrags wurden zwei verschie-
dene Methoden der Probenpraparation im Hinblick
auf verschiedene Kontaktstrukturen in situ angewen-
det. Dabei wurden ausschlieflich rekonstituierte Pro-
ben durch die Methoden des trocknen Einrieselns
(AP-Methode) oder des feuchten Einstampfens (MT-
Methode) prapariert. Als Testmaterial wurde in allen
Versuchen Karlsruher Feinsand (KFS) mit den cha-
rakteristischen Kenngroften dg, = 0,14 mm, C, = 1,5
(< 5, d.h. eng gestufter Boden), epi, = 0,677, epax =
1,054 und p, = 2,65 g/cm?® verwendet. Bei Verwen-
dung der AP-Methode wurde die Einbringung des

trockenen Feinsandes mit einer Rieselhilfe, beste-
hend aus entsprechender Dise, Rohr und Trichter
vollzogen. Mit Hilfe des Trichters wird der Sand in
den Probenformer eingerieselt. Durch die Variation
des Auslassdurchmessers der Duse und der Fall-
héhe sowie deren Kombinationen, kann eine ge-
wilnschte Lagerungsdichte erzielt werden.

Bei der MT-Methode wird die Probe in einer be-
stimmten Anzahl an Lagen unter Verwendung eines
gewahlten Unterverdichtungsgrades eingebaut. Fur
die 200 mm hohen Proben wurden 8 Lagen und ein
Unterverdichtungsgrad von U = 10% gewahlt. Der
Vorgang des feuchten Einstampfens wird mittels ei-
nes hohenregulierbaren Stampfers durchgefiihrt.
Nachdem die letzte Lage eingebaut ist, muss die
Oberflache wie bei der AP-Methode mit einem Lineal
abgezogen werden. Alle Vollzylinderproben mit h =
200 mm, d = 100 mm wurden anschlieRend mit CO2
gespllt, vollstandig mit Wasser gesattigt (B > 0,98)
und unter dem isotropen Anfangsspannungszustand
p =100 kPa und g = 0 kPa konsolidiert.
Vorangegangene Studien von Ladd (1977) zeigten,
dass Proben, welche durch die AP-Methode herge-
stellt wurden, in der Regel die niedrigste undranierte
Scherfestigkeit unter zyklischer Belastung aufweisen
wahrend MT-Proben nachweislich mehr Belastungs-
zyklen bis zur Verflissigung aushalten. Ladd (1977)
fuhrt dies auf Unterschiede zwischen den Ergebnis-
sen von (1) Unterschieden in den Korn- und Zwi-
schenpartikelkontaktorientierungen, (2) Variationen
des Hohlraumverhaltnisses (Trockengewicht) inner-
halb der Proben und (3) der Entmischung der Partikel
zurlick. Die MT-Methode fiihrt dabei ein anisotropes
Verhalten ein. Dazu kdnnen homogene Bedingungen
auch nicht gewahrleistet werden. Generell Iasst sich
sagen, dass eine hdhere relative Lagerungsdichte zu
mehr Kornkontakten fihrt. Bei einem Vergleich der
AP- und MT-Praparationsmethoden, fihrt die MT-
Methode zu mehr Kornkontakten und damit zu einem
geringeren Kontraktionsverhalten unter undranierten



Bedingungen. Die von Ladd (1977) beschrieben Un-
terschiede zeigen sich auch in den in Abschnitt 2.2
prasentierten Versuchsergebnissen.

2.2 Versuchsdurchfiihrung

Um die Auswirkung verschiedener Vorbelastungsge-
schichten in Kombination mit unterschiedlichen Pra-
parationsmethoden auf das spatere Scherverhalten
granularer Bdéden zu untersuchen, wurden Versuche
in einem Triaxialversuchsstand durchgefiihrt. Durch
eine programmierbare Oberflache ist es dabei mog-
lich, an derselben Probe sowohl undranierte als auch
dranierte Belastungspfade gezielt abzufahren. De-
tails zum Versuchsstand siehe Knittel et al. (2023).
In allen Versuchsserien wurden die gleichen dranier-
ten zyklischen Belastungspfade appliziert, jedoch je-
weils unterschiedliche Vorbelastungsgeschichten
auf die Proben aus KFS mit einer dichten Anfangsla-
gerung (Ip, = 0,8) aufgebracht. Abb. 1 zeigt die Er-
gebnisse ausgewahlter Versuche mit der AP- und
MT-Probenpraparationsmethode.
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Abbildung 1: g-¢, Spannungspfade wéhrend der Vor-
belastung in den Versuchen AP3, AP9, MT2 und
MT3, zusammengefasst in Tab. 1.

Ausgehend von p = 100 kPa und g = 0 kPa wurden
die Proben sowohl im Kompressionsbereich (Abb.
1a,c) als auch Extensionsbereich (Abb. 1b,d) unter
undranierten Verhaltnissen vorbelastet. Im Versuch
AP3 (Abb. 1a) wurde die Deviatorspannung entspre-
chend Tab. 1 zunachst auf g = 128,5 kPa erhoht, an-
schlielend auf g = 0 kPa entlastet und schlief3lich die
Dranage geodffnet um p = 100 kPa und q = 0 kPa er-
neut einzustellen. Hierbei zeigte sich eine Erhéhung
der relativen Lagerungsdichte von Iy, =0,79 auf
Ip, = 0,80. Abb. 1b zeigt fir AP9 zunachst eine Be-
anspruchung im Extensionsbereich auf q = -50,4
kPa, eine Entlastung auf ¢ = 0 kPa und erneute Ein-
stellung auf isotrop p = 100 kPa. Die Vorbelastungen
der MT-Proben, erfolgten in &hnlicher Weise entspre-
chend den Abb. 1c, 1d und Tab. 1.

Versuch | p[kPa] | q[kPa] | D,y [%] | Dyy [%]
AP1 0,0 0,0 78 78
AP2 77,4 83,0 80 80
AP3 99,5 128,5 79 80
AP7 89,5 -28,5 82 83
AP9 60,5 -50,4 80 82
MT1 0,0 0,0 80 80
MT2 99,1 129,9 81 81
MT3 93,7 -49,6 82 82

Tabelle 1: Versuchsprogramm der AP-Proben herge-
stellt durch trockenes Einrieseln bzw. der MT-Proben
prapariert durch feuchtes Einstampfen.

Nach der Einstellung des Anfangsspannungszustan-
des wurden die relativen Lagerungsdichten I, be-
stimmt (Tab. 1) und dranierte p-qg-Spannungspfade
der Lange [,, = 40 kPa unter 16 verschiedenen
Spannungsverhaltnissen n (= Ap/Aq) im Kompressi-
ons- und Extensionsbereich untersucht. Bei jedem
Spannungsverhaltnis wurde jeweils ein Zyklus aufge-
bracht. Die Spannungsverhaltnisse n wurden hierbei
in Schritten von An = 0,125 variiert (n = 1,125; 1,00;
0,875; ... ;-0,625 und -0,750). Der erste Spannungs-
pfad mit dem Spannungsverhaltnis n; = 1,125 stellt
dabei eine Be- und Entlastung der Probe dar. Auf je-
den Spannungspfad mit dem Spannungsverhaltnis n;
(Belastung) folgt demnach ein weiterer Spannungs-
pfad -n; (Entlastung), bis zum Erreichen von p = 100
kPa und g = 0 kPa. Danach wird der nachste Span-
nungspfad mit n;,; appliziert. In analoger Weise wur-
den die weiteren 15 Spannungspfade bis zum 16.
Spannungspfad mit n,, = -0,750 aufgebracht.
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3 Ergebnisse und Simulationen

Im Folgenden werden sowohl die Versuchsergeb-
nisse der Experimente in Tab. 1 zusammengefasst
als auch die Simulationen mit vier fortgeschrittenen
Stoffmodellen dargestellt, diskutiert und gegeniber-
gestellt. Folgende Stoffmodelle werden berlicksich-
tigt: Hypoplastizitdt mit intergranularer Dehnung
nach Niemunis & Herle (1997) (Hypo+IGS), das In-
tergranular Strain Anistropy (ISA) Modell nach Fuen-
tes & Triantafyllidis (2015), das Sanisand Modell
nach Dafalias & Manzari (2004) und das neue hypo-
plastische Modell mit historiotroper Flieflache nach
Grandas et al. (2020) (Hypo+YS). Dieser Artikel ver-
wendet die in diesen Studien erhaltenen und validier-
ten Parameter, entsprechend Tab. 2, 3, 4 und 5.

Pc €io €co €40 hs n
©) (MPa)
33,1 | 1,212 | 1,054 | 0,677 | 4.000 0,27
a B R mg mr Br X
0,14 | 2,5 1074 2,2 1.1 0,1 1] 55
Tabelle 2: Materialparameter von Hypo+IGS fiir KFS.
€io /11' npi Ne 4 €co
1,21 0,0045| 0,8 | 3,2 0,35 1,067
/10 npc Mc c Ng be
0,00573 | 0,68 1,34 | 0,7 0,5 1,8
R mg B Xn Cy TF
107 1,7 0,1 11 5x10* | 1,6/0,0

Tabelle 3: Materialparameter von ISA fiir KFS.

€o A ¢ M, M,
1,103 0,122 0,205 1,34 0,938
m G, v hy cy
0,05 150 0,05 10,5 0,75
np AO Ng Zmax Cy
1,2 0,9 2 20 10*

Tabelle 4: Materialparameter von Sanisand fiir KFS.

a n ¢ ¢ )
0,1 0,677 0,001096 33,1
€co Npc hsc (MPa) C2

1,054 0,27 4.000 50
Npeak Nyp €io Cp

2 1 1,1 0.2
Npry Ny Npi hsi (MPa)

1 4 0,48 8.400

Tabelle 5: Materialparameter von Hypo+YS fiir KFS.

Von besonderem Interesse hierbei ist die Prognose
der vorgestellten Versuche mit verschiedenen Vor-
belastungsgeschichten an KFS-Proben. Aufgrund
der begrenzten Variation der Randbedingungen sind
diese Tests jedoch ungeeignet, um alle Parameter

eines konstitutiven Modells zu bestimmen. Wicht-
mann et al. (2019) haben eine numerische Studie
vorgestellt, in der eine umfangreiche und gut doku-
mentierte Datenbank zu KFS verwendet wurde, um
SaniSand, Hypo+IGS und ISA zu kalibrieren und zu
Uberprifen, wahrend dies fir Hypo+YS in Grandas
et al. (2020) zu finden ist.

3.1 AP-Proben nach Scherung zuvor

Die durchgefihrten zyklischen Tests mit verschiede-
nen Vorbelastungsgeschichten wurden bei einem
anfanglichen mittleren Druck von p, = 100 kPa
durchgefiuihrt. Dieser Spannungszustand wurde zu-
nachst durch isotrope Konsolidierung von vollstandig
gesattigten Proben erreicht. Einige von ihnen wurden
anschlieBend verschiedenen undranierten Sche-
rungspfaden zuvor unterzogen, entweder im Kom-
pressions- oder im Extensionsbereich. Daher wird
die Phasentransformationslinie (PTL) als Grenzlinie
betrachtet, die zwei verschiedene Bereiche im Span-
nungsraum trennt: einen Bereich, in dem die Probe
groRe Dehnungen verursacht, und einen Bereich, in
dem sie kleine Dehnungen entwickelt, wie von
Ishihara & Okada (1978) eingefuhrt.

Alle Simulationen wurden unter Berlcksichtigung
des anfanglichen Spannungszustandes von o, =
g, = a3 = 100 kPa durchgefiihrt, wobei alle nach-
folgenden Scherungshistorien bertcksichtigt wur-
den. Die Porenzahl wurde gemaR der folgenden Be-
ziehung initialisiert: ey = epax — Dro(€max — €min)- FUr
die hier getesteten dichten Proben (Tab. 1) ergibt
sich e, = 0,75 — 0,76. Es wurde davon ausgegan-
gen, dass unter isotroper Belastung eine anfanglich
vollstdndig mobilisierte intergranulare Dehnung vor-
liegt, d.h. h = —R/+/31 (Hypo+IGS und ISA). Der
Anfangswert des Back-Stress Tensors von Sanisand
und Hypo+YS entspricht dem anfanglichen Span-
nungszustand oz = o,. Abb. 2 zeigt den Vergleich
zwischen den Experimenten AP1 bis AP3 und den
Simulationen mit den vier ausgewahlten konstitutiven
Modellen. In AP1 (Abb. 2a) begannen die dranierten
zyklischen Pfade unmittelbar nach der isotropen
Konsolidierung. Hypo+IGS und Sanisand zeigen ei-
nen nahezu symmetrischen Dehnungspfad in Bezug
auf die isometrische Volumendehnung, wahrend
Hypo+YS und in gewissem Male auch ISA den ex-
perimentellen Ergebnissen mit einer leicht hdheren
deviatorischen Dehnung in triaxialer Kompression
folgen. Es ist zu erkennen, dass im Experiment so-
wohl die volumetrischen als auch die deviatorischen
Dehnungen im ersten dranierten Zyklus hoher sind
als die in den nachfolgenden Zyklen. Angesichts der
Tatsache, dass die Probe zuvor nur einer erstmali-
gen isotropen Belastung ausgesetzt war, deutet der
erste dranierte Zyklus in triaxialer Kompression da-
rauf hin, dass die Probe teilweise plastische Dehnun-
gen wahrend des erstmaligen Aufbringens von
Schubspannungen aufweist. Dieses Verhalten wird



von Hypo+YS gut reproduziert. Die AP2-Probe (Abb.
2b) wurde einer geringen undranierten Scherung in
triaxialer Kompression zuvor unterzogen, die knapp
unterhalb der durch monotone Versuche ermittelten
PTL endete, wahrend in AP3 (Abb. 2c) eine grolie
Scherung bis zwischen PTL und CSL in triaxialer
Kompression vor der dranierten zyklischen Belas-
tung stattfand. In beiden Fallen zeigen die Experi-
mente eine steifere Reaktion der Proben auf der tri-
axialen Seite der zuvor erfolgten Scherung und eine
weichere Reaktion auf der gegenlberliegenden
Seite. Daher weisen die Proben in triaxialer Exten-
sion eine signifikant héhere Dehnungsakkumulation
auf. Wahrend die Volumenanderung in AP1, AP2
und AP3 nahezu gleich ist, ist die deviatorische Deh-
nung in AP2 und AP3 etwa 2,5 bzw. 5-mal gréRer als
in AP1. Daher ist der Effekt von Gr63e und Richtung

X

der vorherigen undranierten Scherung auf die Deh-
nungsakkumulation und anschlieRend auf den Ver-
flissigungswiderstand von Sand wesentlich.

Abb. 3 zeigt Simulationen des Experimentes AP7 mit
kleinerer undranierter Scherung in der zuvor erfolg-
ten triaxialen Extension sowie AP9 mit groRer vorhe-
riger undranierter Scherung in triaxialer Extension.
Diese Tests bestatigen die Ergebnisse der Experi-
mente AP1 bis AP3 mit Scherung im Kompressions-
bereich. Aufgrund der Scherung im Extensionsbe-
reich ist das Verhalten des Materials hier in triaxialer
Kompression weicher, so dass die Dehnungsakku-
mulation auch in diese Richtung erfolgt und umso
groRer wird, je groRer die zuvor aufgebrachte Sche-
rung in der entgegengesetzten triaxialen Richtung
stattgefunden hat. Das experimentelle Verhalten
kann nur mit Hypo+YS zufriedenstellend reproduziert
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Abbildung 2: Gegenliberstellung der Simulationen und der Experimente AP1, AP2 (geringe undrénierte Vor-
scherung in triaxialer Kompression) und AP3 (gro8e undrénierte Vorscherung in triaxialer Kompression).
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werden, wahrend die anderen Modelle einen ver-
nachlassigbaren Einfluss der undranierten Scherung
auf die anschlieende Dehnungsakkumulation auf-
grund der dranierten Zyklen sowohl in triaxialer Kom-
pression als auch in triaxialer Extension zeigen.

3.2 MT-Proben nach Scherung zuvor

Einige der Versuche wurden fur Proben, die durch
die AP-Methode hergestellt wurden, wiederholt und
sind in Abb. 4 dargestellt: MT1 ohne undranierte
Scherung, MT2 mit groRer undranierter Scherung in
triaxialer Kompression und MT3 mit geringer undra-
nierter Scherung in triaxialer Extension. Der Einfluss
der vorangegangenen Scherung auf die Dehnungs-
akkumulation bei Proben, die mit dieser Praparati-
onsmethode hergestellt wurden, ist weniger ausge-
pragt wie in Knittel et al. (2023) erklart. Hypo+IGS,
SaniSand und Hypo+YS zeigen die gleichen Ergeb-
nisse wie bei Proben, die durch trockenes Einrieseln
hergestellt wurden, und kénnen daher den Einfluss
unterschiedlicher Probenvorbereitungsmethoden mit
demselben Parametersatz nicht reproduzieren. Dies
war jedoch aufgrund der Verwendung derselben Ini-
tialisierung der Zustandsvariablen wie bei den AP-
Proben zu erwarten. Die zusatzliche Energiezufuhr
durch die MP-Methode spiegelt sich daher nicht in
den internen Zustandsvariablen wider, und weitere
Forschung aus mikroskopischer Sicht ist fur diesen

Zweck erforderlich. Da Hypo+IGS, ISA und Sa-
niSand nur einen geringflgigen Einfluss der undra-
nierten Scherung auf die Dehnungsakkumulation zei-
gen, stimmen sie besser mit den experimentellen Er-
gebnissen von Proben uberein, die durch die MT-
Methode hergestellt wurden, als Hypo+YS. Zusatz-
lich wurde firr diese Simulationen der ISA-Parameter
= = 0 (Tab. 3) verwendet, um zu bericksichtigen,
wie sich die Probenpraparationsmethode auf die Um-
lagerung des Korngefiiges des Sands auswirkt. Da-
her liefert das ISA-Modell eine bessere Ubereinstim-
mung mit den experimentellen Ergebnissen, wenn
die beiden Praparationsstrategien gegenubergestellt
werden. Zukunftig konnten andere Methoden, die
eine zusatzliche tensorielle Zustandsvariable einfiih-
ren, deren Initialisierung die Kontaktorientierungen
zwischen den Koérnern aufgrund der Probenprapara-
tion bertcksichtigt, Gbernommen werden. Daher ist
es ohne Einfuhrung dieser Mechanismen fir
Hypo+IGS, SaniSand und Hypo+YS erforderlich ei-
nen separaten Satz von Modellparametern fir jede
Probenpraparationsmethode zu verwenden.
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Keynote Lecture

Zur Modellierung geotechnischer Rand-
wertprobleme mit numerischen
Methoden

Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil. Sascha Henke, Helmut-Schmidt-Universitat, Hamburg

Je nach Fragestellung stehen heutzutage verschiedene numerische Methoden zur Verfiigung, um
das mechanische Verhalten von Boden numerisch zu simulieren. Anhand von reprdsentativen Pro-
ben wird hierfiir das mechanische Verhalten des Bodens untersucht. Bedingt durch die
fraktale rdumliche Streuung gibt es allerdings die Frage, ob ein reprédsentatives Bodenvolumen
existiert und wenn ja, wie grol3 dieses ist. Eine damit verbundene Unschérfe ist in der
Bodenmechanik somit unvermeidlich. Grundsé&tzlich ist eine numerische Simulation in der
Geotechnik zudem durch besondere Randbedingungen im Vergleich zu anderen Disziplinen
herausfordernd. Hier sind ne-ben dem mechanischen Bodenverhalten auch Faktoren wie
Randbedingungen eines r&umlich be-grenzten Untersuchungsgebiet, der Einfluss von
Porenwasser sowie dynamische Lasten auf die Berechnungsergebnisse, die Unterscheidung
hinsichtlich ,groBer“ bzw. ,kleiner Deformationen sowie die hohen Abstraktionserfordernisse,
um den inhomogenen Baugrund in seinem Aufbau ,rechenfdhig“ zu modellieren, zu nennen.
Ein weiteres Feld, welches im Rahmen der Modellierung geotechnischer Randwertprobleme von
Interesse ist, ist die Wahl geeigneter Rechenmethoden. Neben der klassischen Finite-Elemente
Methode sind mittlerweile zahlreiche andere Werkzeuge, wie gekoppelte Methoden (bspw.
Coupled Euler Lagrange Methode (CEL), Material Point Method (MPM) oder Arbitrary
Lagrangian-Eulerian Method (MMALE)) oder netzfreie Methoden wie bspw. die Smooth Particle
Hydrodynamics (SPH) zu nennen. Zudem sind auch Partikelmethoden im Sinne der Diskrete
Elemente Methode (DEM) in der Geotechnik gebréduchlich. Ziel des Beitrags ist es, die
Herausforderungen numerischer Simulationen in der Geotechnik aufzuzeigen, die zur Verfliigung
stehenden Methoden kurz zu diskutieren und zu erldutern, welche Methode, fiir wel-chen
Einsatz ggf. Vor- oder Nachteile hat.

nen offiziell normativ geregelt werden. Somit ist da-
von auszugehen, dass auch hier stetig wachsende
Einsatzpotentiale resultieren werden. Hierbei ist an-
zumerken, dass in anderen Landern die Nutzung nu-

1 Einleitung

Die Anwendung numerischer Methoden nimmt so-

wohl in der geotechnischen Forschung als auch Pra-
xis stetig zu. Dies ist u. a. dadurch begriindet, dass
eine numerische Berechnung in der Geotechnik fol-
gende Vorteile gegenuber konventionellen analyti-
schen Verfahren aufweist:

e Simulation komplexer Konstruktionen ist

mdglich,

e Berlcksichtigung des Bauablaufs ist gut
mdglich,

e Abbildung realitatsnaher Boden-Bauwerks-
Interaktion,

e Verwendung héherwertiger Stoffmodelle zur
realitatsnaheren Abbildung des stofflichen
Verhaltens des Bodens.

Die Einsatzgebiete numerischer Berechnungen in
der Geotechnik sind in der praktischen Anwendung
bisher zumeist im Kontext von Verformungsprogno-
sen im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit
(GzG) verortet. Dieses Anwendungsgebiet ist sicher
als in der Praxis etabliert zu bewerten.

Mit der Novellierung des Eurocode 7 wird nunmehr
aber auch der Einsatz numerischer Berechnungsver-
fahren zur Bemessung geotechnischer Konstruktio-

merischer Methoden zur Bemessung geotechnischer
Konstruktionen schon deutlich weiter fortgeschritten
ist und dort regelmaRig Anwendung findet, siehe
z. B. van Paassen et al. (2022).

Weitere Anwendungsgebiete fir numerische Metho-
den in der Geotechnik sind hingegen in der Praxis
aktuell eher noch untergeordnet und eher dem aktu-
ellen Stand der Forschung zuzuschreiben. Hierbei ist
die Simulation komplexer Herstellvorgdnge ein lang-
jahriges Forschungsthema, wobei bei derartigen Be-
rechnungen das Ziel darin besteht, komplexe bau-
technische Prozesse, wie z. B. die Installation von
Pfahlen, der Bau von Schlitzwénden unter Bertlick-
sichtigung des detaillierten Bauablaufs oder die Wel-
lenausbreitung bei dynamischen Bauprozessen im
numerischen Modell méglichst detailliert abzubilden.
Weiterhin sind Fragestellungen der Simulation grof3-
rdumiger Bodenmassenverlagerungen, wie sie
bspw. bei Hangrutschungen auftreten, ein herausfor-
derndes Themenfeld, welches immer wieder ver-
sucht wird, mit numerischen Simulationen abbilden
zu kénnen.



Abschlieend ist als besonderes Einsatzgebiet nu-
merischer Methoden die sogenannten Forensische
Geotechnik zu nennen. Diese beinhaltet die Nutzung
numerischer Simulationen, um bei Schadensfallen o-
der dem Auftreten von mit analytischen Methoden
nicht erklarbaren Phanomenen ein besseres Ver-
standnis fur potentielle Schadensursachen zu entwi-
ckeln.

Somit ist ein breites Feld an unterschiedlichen An-
wendungsmaoglichkeiten numerischer Methoden in
der Geotechnik gegeben. Im Rahmen dieses Uber-
sichtsbeitrages werden zunachst einige Besonder-
heiten von geotechnischen Randwertproblemen dis-
kutiert, bevor in zwei Abschnitten zunachst auf die
Charakteristika unterschiedlicher Randwertproblem-
klassen und anschlie3end auf verschiedene zur Ver-
fugung stehende numerische Methoden eingegan-
gen wird. AbschlieRend wird noch auf die Méglichkeit
einer moglichst automatisierten BIM2FEM-Kopplung
eingegangen

2 Besonderheiten der Geotechnik im
Kontext numerischer Simulationen

2.1 Idealisierung des naturgegebenen
Baugrunds

Der ,gewachsene” Baugrund ist nicht vom Menschen
gemacht und somit durch seine langzeitliche und
komplexe Entstehungsgeschichte hinsichtlich des
Aufbaus und der Eigenschaften gepragt. Zudem ist
es im Zuge von Baugrunderkundungen immer nur
mdglich, punktuelle, d. h. unvollstandige Informatio-
nen zu Aufbau und Eigenschaften des Baugrundes
zu erlangen. Dies bedeutet, dass immer Unscharfen
verbleiben, die auch bei der Erstellung numerischer
Modelle bericksichtigt und bestenfalls quantifiziert
werden mussen. Dies stellt einen wesentlichen Un-
terschied zu den klassischen Hochbaudisziplinen
dar, die in der Regel klare Modellgrenzen und ein-
deutige Geometrien und Materialeigenschaften der
nachzuweisenden Bauwerke vorfinden.

In diesem Kontext ist besonders hervorzuheben,
dass im Rahmen des Modellierungsprozesses der
komplexe ,reale“ Baugrundaufbau so idealisiert wer-
den muss, dass er ,rechenbar‘ bzw. ,vernetzbar®
wird. Dies verlangt haufig einen hohen Abstrahie-
rungsgrad, da neben einer moglichst realitadtsnahen
Reprasentanz des Baugrundaufbaus auch andere
Aspekte, wie z. B. die Erlangung eines geeigneten
Rechennetzes, Vereinfachungen zur Reduktion von
Rechenzeiten etc. zu beachten sind.

Ein exemplarisches Beispiel fir den Weg von der Na-
tursituation zum numerischen Modell ist in Abbildung
2-1 dargestellt (entnommen aus von Wolffersdorff &
Henke, 2021).

Abbildung 2-1 Der Weg vom naturgegebenen Bau-
grund zum numerischen Modell nach von Wolffers-
dorff & Henke (2021)

2.2 Modellgrenzen

Im Gegensatz zu Hochbaukonstruktionen ist der
Baugrund, in den das geotechnische Bauwerk in der
Regel eingebettet ist, in seiner Ausdehnung ,unend-
lich“. Ein numerisches Modell in der Geotechnik hat
somit immer die Notwendigkeit, dass das Berech-
nungsgebiet rdumlich begrenzt werden muss, um ein
I6sbares Randwertproblem zu generieren.

Hieraus resultiert, dass im numerischen Modell vor
Durchflihrung der Berechnung der Berechnungsaus-
schnitt in seinen Dimensionen festzulegen ist. Fur
Ubliche Randwertproblemstellung geben die Emp-
fehlungen des Arbeitskreises Numerik in der Geo-
technik (EANG, 2014) Hinweise zu erfahrungsge-
mal ausreichenden Modelldimensionen.

An den Randern des Modells mussen dann Randbe-
dingungen vorgesehen werden. Bei statischen Fra-
gestellungen sind dies in der Regel Verformungs-
randbedingungen in Form von unverschieblichen
Réandern in verschiedenen Modellrichtungen. Bei
Randwertproblemen mit Grundwasserstrémungen
mussen naturlich auch die Grundwasserzu- und -
abstromrandbedingungen entsprechend adaquat im
Modell diskretisiert werden.

Komplexer wird es, wenn dynamische Fragestellun-
gen untersucht werden sollen, da in diesem Fall auf-
grund der ansonsten am Modellrand auftretenden
Wellenreflexionen besondere Randelemente zur
Vermeidung bzw. Minimierung ungewollter Reflexi-
ons-Effekte notwendig werden. Die WahIlmdglichkei-
ten geeigneter Randelemente fiir dynamische Be-
rechnungen sind vielfaltig. So kommen z. B. Infinite
Randelemente (u. a. Lysmer & Kuhlemeyer, 1969),
andere viskose Randelemente (u. a. Kausel, 1988)
oder besondere Ansatze, wie z. B. Randelemente im
Kontext der Boundary-Element-Methode (BEM),
siehe u. a. von Estorff & Kausel (1989) zum Einsatz.
Auf eine detaillierte Beschreibung der verschiedenen
Ansatze fir dynamische Randbedingungen wird an
dieser Stelle verzichtet und auf die entsprechende Li-
teratur verwiesen.

Besondere Herausforderungen hinsichtlich des An-
satzes von Randbedingungen resultieren zudem,
wenn nicht netzbasierte Rechenverfahren eingesetzt

351



352

werden sollen, da aufgrund der fehlenden diskreten
Réander im Modell besondere Anforderungen resul-
tieren.

2.3 Boden-Bauwerks-Interaktion

Wichtig bei nahezu allen geotechnischen Randwert-
problemen ist die wirklichkeitsnahe Modellierung der
Boden-Bauwerks-Interaktion. Hier ist von besonde-
rer Bedeutung, dass zwischen Kontaktelementen flr
kleine bzw. groRe Deformationen unterschieden und
ein fur die jeweilige Problemstellung geeigneter An-
satz gewahlt wird.

2.4 Stoffliches Verhalten des Bodens

Baugrund zeichnet sich durch ein komplexes Materi-
alverhalten aus, welches in numerischen Simulatio-
nen der Aufgabe entsprechend adaquat abgebildet
werden muss. Leider wird in der Praxis oft auf das
vergleichsweise einfache linear-elastische, starr
plastische Stoffmodell mit Grenzbedingung nach
Mohr-Coulomb (MC-Modell) zuriickgegriffen. Dies ist
dadurch begrindet, dass dieses in vielen Software-
paketen verfugbar ist und mit Gblicherweise im Geo-
technischen Bericht verfiigbaren Baugrundkennwer-
ten beschrieben werden kann.

In der nachfolgenden Abbildung 2-2 ist schematisch
der Verlauf von mit dem MC-Modell nachgerechne-
ten Elementversuchen dargestellt.

i
i

T ¢ -

Abbildung 2-2 Exemplarische Darstellung eines mit
dem MC-Modell berechneten Odometerversuchs
(links) sowie eines Triaxialversuchs (rechts)

Es zeigt sich, dass durch das MC-Modell wesentliche
Eigenschaften des Baugrunds, wie u. a. unterschied-
liche Steifigkeiten bei Be-, Ent- und Wiederbelastung
nicht abgebildet werden. Somit ist dieses Stoffmodell
fur die Berechnung geotechnischer Randwertprob-
leme nur im Ausnahmefall anwendbar. In der Regel
sind hoherwertige Stoffmodelle zu nutzen, um das
bodenmechanische Verhalten in numerischen Simu-
lationen adaquat abzubilden. Die erforderliche Kom-
plexitat der Stoffmodelle ist hierbei immer im Kontext
der Aufgabenstellung abzuleiten.

Eine gute Ubersicht tiber die Eignung (iblicher bo-
denmechanischer Stoffmodelle in Abhangigkeit des
verfolgten Anwendungsfalls ist in von Wolffersdorff &
Schweiger (2017) beschrieben. Dieser Ubersicht
kann u. a. entnommen werden, dass das MC-Modell
wenn Uberhaupt nur fir Grenzzustandsberechnun-

gen im Rahmen von Scherparameterreduktionen so-
wie ggf. fir Randwertprobleme mit monotoner Belas-
tung auf steifem Baugrund anwendbar ist. Hierbei ist
dann aber auch zwingend zu beachten, inwiefern
z. B. die Barotropie in ausreichendem Mal} berick-
sichtigt wird.

3 Unterscheidung numerischer Rand-
wertprobleme

Bei der Auswahl geeigneter numerischer Methoden
fur das zu I6sende Randwertproblem ist immer die
Natur des Randwertproblems zu berlicksichtigen.
Nachfolgend werden kurz verschiedene Randbedin-
gungen beschrieben, die malgeblich die Anforde-
rungen an das numerische Modell beeinflussen kon-
nen.

3.1 ,kleine“ vs. ,,groRe* Deformationen

Bei in der Praxis iblichen Simulationen werden in der
Regel ,kleine* Deformationen auftreten. Dies sind
klassische Aufgaben, bei denen in der Regel nur mo-
derate Verformungen auftreten sollen. Diese Rand-
wertprobleme kénnen in der Regel mit handelsubli-
chen Finite-Elemente-Solvern gelést werden. Bei-
spiele fir Randwertprobleme mit kleinen Deformatio-
nen sind ohne Anspruch auf Vollstéandigkeit:

¢ Verformungsprognosen z.B. bei Baugru-

benherstellungen
e Simulation des Bauablaufs von Dammkor-
pern, Griindungen, KPP etc.

e Elastodynamische Analysen
Dem entgegen stehen Berechnungen, welche durch
grofle Verzerrungen im Baugrund gekennzeichnet
sind. Das Auftreten groRer Deformationen hat in der
Regel zur Folge, dass bei netzbasierten Methoden
wie der FEM aufgrund der groRen Netzverzerrungen
numerische Probleme auftreten, die nur durch die
Wahl anderer, auf die Berechnung von grof’en De-
formationen spezialisierter Methoden (siehe Ab-
schnitt 4) behoben werden kdnnen.
Beispiele fir Randwertprobleme mit groen Defor-
mationen sind u.a. Herstellvorgange wie bspw.
Pfahlinstallation (siehe u. a. Henke, 2008 oder Stau-
bach, 2022) sowie die Simulation von Rutschungen
(siehe u. a. Tayyebi et al., 2022 sowie Abbildung
3-1).

3.2 Statisch vs. dynamisch

Ein weiterer zu berlcksichtigender Aspekt ist, ob es
sich bei einem Randwertproblem um ein statisches
oder ein dynamisches Problem handelt.
Insbesondere bei Vorliegen dynamischer Randwert-
probleme sind mehrere Aspekte zu beachten bzw.
Fragen zu beantworten, so z. B. nachfolgend ge-
nannte:



Abbildung 3-1 Beispiel einer Rutschungssimulation
mit SPH, entnommen aus Tayyebi et al. (2022)

e st das Randwertproblem elasto- oder plas-
todynamisch? Dies beeinflusst die Auswahl
des Stoffmodells fur den Baugrund und da-
mit die Komplexitat der Berechnung signifi-
kant. Wahrend bei elastodynamischen Simu-
lationen einfache lineare Elastizitat haufig
ausreicht, muss bei plastodynamischen Si-
mulationen auf hoéherwertige Stoffmodelle
zurlickgegriffen werden.

e Welche Randelemente sind geeignet, um
Wellenreflexionen am Modellrand zu mini-
mieren? (siehe hierzu auch Abschnitt 2.2)

o Wie ist die Netzfeinheit zu wéhlen, damit die
Wellenausbreitung mit ausreichender Ge-
nauigkeit erfasst wird? Hierzu sind in der Li-
teratur nur begrenzt allgemeinglltige Emp-
fehlungen zu finden. Ansatze fur seismische
Berechnungen im ebenen Modell sind bspw.
in ASCE/SEI 4-16 enthalten, wo ausgesagt
wird, dass der Abstand zweier benachbarter
Knoten nicht gréRer sein sollte als 10% der
kirzesten zu erwartenden Scherwellen-
lange. Dies ist im Einzelfall aber immer nach
durchgefiihrter Berechnung zu uberprifen.

3.3 Beriicksichtigung von Mehrphasen-
prozessen

Der Boden ist ein 3-Phasensystem bestehend aus
Feststoff, Wasser und Luft, siehe Abbildung 3-2.
Diese drei Phasen pragen somit das bodenmechani-
sche Verhalten des Bodens signifikant.

Die Berlcksichtigung aller drei Phasen in numeri-
schen Berechnungen, d. h. die Simulation teilgesat-
tigter Zustande ist herausfordernd, v. a., wenn auch
noch zeitabhangige bzw. dynamische Effekte mitbe-
ricksichtigt werden sollen.

Beispielhaft wird hierzu an dieser Stelle auf Staubach
(2022) verwiesen, der in seiner Arbeit eine u-p-U-
Formulierung fir dynamische Randwertprobleme
vorstellt.

Mit einer derartigen Formulierung ist es madglich,
durch einen Vergleich von Simulationen mit u-p- und
u-p-U-Formulierung zu zeigen, dass der Einfluss ei-
ner ,relativen Beschleunigung” zwischen den Pha-

r

sen Wasser und Luft z. B. bei der Vibrationsram-
mung offensichtlich keinen nennenswerten Einfluss
hat, siehe Abbildung 3-3.
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Abbildung 3-2 Idealisierung des Mehrphasensys-
tems Boden (links) als voll- (rechts) bzw. teilgeséttig-
ter Boden (Mitte), entnommen aus von Wolffersdorff
& Henke (2021)
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Abbildung 3-3 Ergebnis einer Simulation einer Vibra-
tionsrammung mit u-p- und u-p-U-Formulierung fiir
den Boden, entnommen aus Staubach (2022)

4 Numerische Methodenvielfalt

Die verfiigbaren numerischen Methoden, die fur ge-
otechnische Randwertprobleme eingesetzt werden
koénnen, sind vielfaltig. Grundsatzlich ist es moglich,
dass die Methoden Ubergeordnet in netzbasierte und
netzfreie Methoden unterteilt werden. Weiterhin sind
auch Partikelmethoden Ublich, die nicht in die
Gruppe der Kontinuumsmodelle zahlen und somit
gesondert einzuordnen sind. Nachfolgend werden
aktuell in der Geotechnik verwendete numerische
Methoden kurz benannt und hinsichtlich typischer
Einsatzfelder sowie der Mdglichkeiten und Grenzen
beurteilt. Hierbei ist anzumerken, dass neben den
nachfolgend genannten Methoden noch zahireiche
weitere Verfligbar sind, auf die aber aufgrund des
ggf. nur untergeordneten Einsatzes in Forschung
und Praxis an dieser Stelle nicht vertieft eingegangen
wird.

4.1 Netzbasierte Methoden

4.1.1 Klassische netzbasierte Methoden

Klassischerweise wird in der Geotechnik fir viele
Randwertprobleme die Finite Elemente Methode
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(FEM) als netzbasierte Methode verwendet. Hierbei
kommen zumeist Langrange Formulierungen zum
Einsatz. Auf die Grundlagen dieser weit verbreiteten
Methode wird an dieser Stelle nicht weiter eingegan-
gen und es wird auf die zahlreich verfligbare Fachli-
teratur verwiesen.

FEM-Simulationen sind in der Regel fiir Berechnun-
gen mit kleinen Deformationen geeignet, hierbei kdn-
nen sowohl statische als auch dynamische Rand-
wertprobleme betrachtet werden. Die grofie Popula-
ritat der FEM in der geotechnischen Praxis ist durch
die nachfolgenden Faktoren begriindet:

o Verfugbarkeit verschiedener kommerzieller
Programmpakete mit teilweise umfangrei-
chen geotechnischen Stoffmodellbibliothe-
ken.

o Kontaktflachen sowie freie Oberflachen
kénnen aufgrund der vorhandenen Netzge-
ometrie gut abgebildet werden.

o Recheneffiziente und komfortable Pro-
gramme sind auf dem Markt erhaltlich.

Die Einsatzgrenzen sind bei der FEM offensichtlich
in dem Netz und damit zusammenhangend der Be-
grenzung auf Simulationen mit kleinen Netzdeforma-
tionen begrundet. Zudem ist das Ergebnis in der Re-
gel vom Diskretisierungsgrad abhangig, sodass im-
mer eine ausreichende Netzfeinheit nachzuweisen
ist. Weiterhin sind in numerischen Berechnungen mit
der FEM Singularitaten z. B. im Bereich von Kontakt-
flachen mit dem Boden oder bei schmalen Bauteilen
im Boden zwingend zu beachten und teilweise nicht
zu vermeiden, siehe hierzu z. B. Abbildung 4-1, in
der das Eindriicken eines Blocks in den Boden so-
wohl mit klassischer Lagranger FEM sowie der nach-
folgend beschriebenen Coupled Euler-Lagrange Me-
thode (CEL) berechnet wurde.

4.1.2 Gekoppelte Methoden

Wie in Abbildung 4-1 erkennbar, ist bei dem dort be-
trachteten in den Boden eingedriickten Fundament
im Fundamentkantenbereich bei klassischer FEM-
Simulation eine starke Singularitat vorhanden, die
schlussendlich zum Abbruch der Berechnung fihrt.
Eine Mdoglichkeit, derartige Probleme aufgrund von
Singularitaten zwischen Netz und Bauteil zu minimie-
ren und um zudem grundsatzlich groRe Deformatio-
nen des Bodens zu simulieren, ist die Nutzung von
gekoppelten Methoden.
Zu den in der Geotechnik gebrauchlichsten gekop-
pelten Methoden gehoren nach Ansicht des Autors
folgende:
e Material Point Method (MPM), siehe z. B.
Fern et al. (2019)
e Multimaterial ALE (MMALE), siehe z. B. Bak-
roon et al. (2020)
e Coupled Euler-Lagrange Method (CEL),
siehe z. B. Qiu et al. (2011)
e Geotechnical Particle FEM (G-PFEM), siehe
z. B. Oiate et al. (2004)

»

Couplad Exlar
Logtangs FEM Lagrangs
Abbildung 4-1 Vergleich der Verformungen bei Ein-
driicken eines Fundaments in den Boden, links: klas-
sische Lagrange FEM, rechts: Coupled Euler-Lag-
range-Methode (CEL), nach Qiu et al. (2011)

All diese Methoden haben gemeinsam, dass sie die
Vorteile der Lagrangen sowie andere Formulierun-
gen, wie z. B. einer Euler Finite-Elemente-Formulie-
rungen kombinieren.

So wird bei der MPM das Bodenkontinuum durch
Massepunkte diskretisiert, die sich durch ein Euler-
Netz bewegen, wahrend z. B. bei der CEL Uber so-
genannte Eulerian Volume Fractions (EVF), die dem
Materialftiligrad eines Netzelementes entsprechen,
die Massenbewegung im zugehdrigen Euler-Netz
abgebildet wird.

Somit zahlen all diese Varianten aufgrund des vor-
handenen Netzes zu den netzbasierten Methoden,
nutzen aber die Eignung z. B. einer Euler-Formulie-
rung zur Abbildung von Fragestellungen mit groRRen
Deformationen aus.

Die Eignung dieser Methode fir sowohl statische
(Abbildung 4-2) als auch dynamische Randwertprob-
leme in der Geotechnik (Abbildung 4-3) wurde in der
neueren Forschung bereits mehrfach gezeigt.

d=46m

Abbildung 4-2 Ergebnis einer Spudcan-Eindringung
in geschichteten Baugrund bei 4,6 m Penetration,
nach Henke et al. (2012)

Trotz der sehr guten Eignung zur Modellierung von
Randwertproblemen mit grolRen Deformationen sind
hinsichtlich der vorgenannten Methoden auch einige
Nachteile zu nennen:



e Die Modellierung von freien Oberflachen ist
bei einer Euler-Formulierung schwierig. Dies
hat zur Folge, dass Setzungsberechnungen
sowie die Aufbringung von Lasten auf der
Oberflache des Baugrunds schwierig sind.

e Bei geschichtetem Baugrund kann es im Eu-
ler-Gebiet zu einer numerischen Diffusion an
den Schichtgrenzen kommen, siehe z. B.
Machalcova & Kotrastova (2020).

e Die Abbildung von scharfen Kontaktflachen
zwischen Bauteil und Baugrund ist aufgrund
der Euler-Formulierung im  Baugrund
schwierig.
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Abbildung 4-3 Exemplarisches Ergebnis der Wellen-
ausbreitung um zwei diskrete Hammerschlédge in-
folge einer Franki-Pfahlrammung

4.2 Netzfreie Methoden

Entgegen der vorgenannten Methoden wird bei netz-
freien Methoden komplett auf ein Netz verzichtet.
Auch wenn es zahlreiche verschiedene Methoden
und Anséatze fur netzfreie Methoden gibt, hat in den
letzten Jahren in der Geotechnik insbesondere die
Smoothed Particle Hydrodynamics (SPH) an Bedeu-
tung gewonnen. Die SPH geht auf die Arbeiten von
Monaghan (1988) zurtick und wurde urspringlich fir
die Abbildung astrophysikalischer Phanomene ent-
wickelt. Mittlerweile wurde die Methode aber fir die
Anwendung auf geotechnische Randwertprobleme
erweitert, siehe z. B. Bui und Nguyen (2021). Hierbei
kénnen besonders Probleme mit grol3en Deformatio-
nen berechnet werden. Auch ist die Abbildung von
freien Oberflachen eine Starke der SPH.

So zeigt sich die Eignung flr zahlreiche Problemstel-
lungen, wie z. B. die Simulation von Rutschungsvor-
gangen (siehe Abbildung 4-4) aber auch hochkom-
plexe Vorgange, wie z. B. die Rissbildung infolge ei-
nes Austrocknens von Bodenproben, konnten bereits
erfolgreich mit SPH simuliert werden.

Abbildung 4-4 Beispiel einer mit SPH simulierten B6-
schungsrutschung inkl. fortschreitender Rutschung
nach Eintreten des Bruchversagens, entnommen
aus Bui und Nguyen (2021)

Trotz der offensichtlichen Vorteile gerade bei Prob-
lemstellungen, die unter Berucksichtigung klassi-
scher netzbasierter Methoden nur unzureichend oder
ggf. gar nicht gelést werden kdnnen, existieren bei
netzfreien Methoden auch Schwierigkeiten, die
exemplarisch kurz benannt werden:

e Die Einbindung von Randbedingungen (ins-
besondere die haufig in der Geotechnik be-
notigten  Verschiebungsrandbedingungen)
ist aufgrund des ,fehlenden” Netzes schwie-
rig und bedarf besonderer Modellierungs-
techniken. Gleiches gilt fur Kontaktformulie-
rungen.

e Der Rechenaufwand ist in der Regel ver-
gleichsweise hoch, da fir ein akzeptables
Ergebnis eine hohe Anzahl an Partikeln er-
forderlich ist.

o Die Auflésung der SPH wird Uber den Para-
meter ,smoothing length” definiert. Wird
diese Auflésung eher grob gewahlt, so ist es
bspw. schwierig, Diskontinuitaten korrekt ab-
zubilden, da diese ggf. ,weggeglattet” wer-
den.

4.3 Partikelmethoden

Neben den vorgenannten Kontinuumsmethoden wird
die Diskrete-Elemente-Methode (DEM), die von
Cundall und Strack (1979) flur trockene granulare
Medien entwickelt wurde, ebenfalls fur die Berech-
nung ausgewahlter geotechnischer Randwertprob-
leme eingesetzt.

Anders als Kontinuumsmethoden wird bei diesem
Verfahren das Material Uber eine Anzahl diskreter
Partikel beschrieben, wobei die Interaktion der Parti-
kel in der Materialpackung Uiber Kontaktformulierung
zwischen den einzelnen Partikeln beschrieben wird.
In Abbildung 4-5 ist exemplarisch das AusflieRen von
Bodenmaterial aus einem Silo dargestellt, was ein ty-
pisches Anwendungsgebiet der DEM darstellt.
Grundséatzlich bietet die DEM die Vorteile, dass hier-
mit bei vergleichsweise einfacher mathematischer
Beschreibung das komplexe Materialverhalten gra-
nularer Medien auf Mikroskalenebene gut abgebildet
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werden kann, sodass es sich gerade flr Fragestel-
lungen im Mikroskalenbereich sehr gut eignet.

Abbildung 4-5 Beispiel einer DEM-Simulation zum
AusflieBen von Bodenmaterial aus einem Silo

Es sind aber auch bei der DEM Einschrankungen zu
beachten. Dies sind u. a.:

e Bei Randwertproblemen, die im Realmal-
stab untersucht werden sollen, ist es in der
Regel nicht mdglich, die Partikel in ihrer rea-
len Grofke abzubilden, sodass immer eine
Skalierung erforderlich ist.

e Die Kalibrierung der Kontaktgesetze muss
immer unter dem Aspekt der Skalierung er-
folgen, sodass hierbei immer auch die jewei-
lige Problemstellung zu berlcksichtigen ist.
Dies ist gerade aufgrund der geringen An-
zahl an zu variierenden Parametern heraus-
fordernd.

5 BIM im Kontext numerischer Simula-
tionen in der Geotechnik

Im Kontext der immer starkeren Nutzung des Buil-
ding-Information-Modelling (BIM) in der Geotechnik
werden Baugrundfachmodelle erstellt, um diese
sinnvoll im Planungs-, Bau- und Betriebsprozess ei-
nes Bauwerks berlicksichtigen zu kdnnen. Das Fach-
modell Baugrund enthalt immer auch ein Baugrund-
schichtenmodell, welches die 3D-Baugrundschich-
tung moglichst wirklichkeitsnah abbilden soll.

Somit liegt es nahe, dass das Fachmodell Baugrund,
welches ein Abbild der Baugrundschichtung mit sei-
ner raumlichen Variabilitat zur Verfligung stellt, auch
im Rahmen der Modellbildung numerisch zu I6sen-
der Randwertprobleme moglichst automatisiert ge-
nutzt wird.

Dies sollte im Rahmen einer mdglichst automati-
schen BIM2FEM-Integration erfolgen. Erste Ansatze
hierzu sind u. a. bei Nini¢ et al. (2019) zu finden, wo-
bei die dort beschriebenen Ansatze im Wesentlichen
auf den Tunnelbau fokussiert sind.

In Beck & Henke (2023) erfolgt die automatisierte Ab-
leitung eines ebenen numerischen Modells einer
Spundwandbaugrube direkt aus einem ,intelligenten”
Fachmodell Baugrund, siehe Abbildung 5-1. Bei dem

in Beck & Henke (2023) beschriebenen Vorgehen
wurde der Prozess dahingehend ausgerichtet, dass
alle notwendigen Geometriesimplifikationen regelba-
siert erfolgen. Weiterhin wurde bei der Geometrieer-
stellung des numerischen Modells durch zusatzliche
regelbasierte Algorithmen sichergestellt, dass die
Netzqualitat des numerischen Modells in allen Berei-
chen eine hohe Qualitat aufweist. Dies wurde u. a.
durch das automatisierte Auflésen von kleinen Win-
keln und dinnen Schichten erreicht. Dieser Prozess
muss nunmehr auf raumliche Modelle erweitert wer-
den, bietet aber grofe Potentiale hinsichtlich Effi-
zienzsteigerung und Fehlerminimierung.

6 Zusammenfassung

Dieser Beitrag verfolgt das Ziel, einen generellen
Uberblick tiber die Herausforderungen bei der Simu-
lation von geotechnischen Randwertproblemen zu
geben. Hierbei wird auf die Art des jeweiligen Rand-
wertproblems und die hieraus resultierenden Anfor-
derungen an die Rechenmethode kurz eingegangen,
bevor ein Uberblick iber die aktuell gadngigen nume-
rischen Methoden in der Geotechnik gegeben wird.
Hierbei wird insbesondere immer auf die Grenzen
der jeweiligen Methoden eingegangen, um dem Nut-
zer Ideen zur Auswahl der geeigneten numerischen
Methode zu liefern. AbschlieBend wird auf die aktu-
elle Thematik der BIM2FEM-Kopplung eingegangen,
die zukunftig sicher an Popularitat gewinnen wird. Im
Sinne eines Ubersichtsbeitrags wird in der Regel
nicht in die Tiefe gegangen, hierfur wird auf die ent-
sprechende Fachliteratur verwiesen.
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MMALE Simulationen der Vibro-Installa-
tion von Offshore-Monopfahlen

M.Sc. L. Berki, Technische Universitat Berlin, Berlin
Dr. -Ing. D. Aubram, Technische Universitat Berlin, Berlin
Prof. Dr.-Ing. F. Rackwitz, Technische Universitat Berlin, Berlin

Im Verbundprojekt VISSKA wird die Vibrationsrammung im Hinblick auf deren Effizienz und Aus-
wirkungen auf das maritime Umfeld als eine Alternative zur larmintensiven Impulsrammung unter-
sucht. Letztere stellt aktuell die gédngige Installationstechnik fiir Monopfahlgriindungen von Offs-
hore-Windturbinen dar.

Das Team der TU Berlin erstellte zundchst ein Modell zur Prognose der Pfahleindringung ohne
das freie Meereswasser, passte es an die realen Offshore Gegebenheiten an und validierte es
anhand von Messdaten. In einem erweiterten Modell wird das freie Wasser ergdnzt, um die Un-
terwasserschallausbreitung infolge der dynamischen Pfahlinstallation zu modellieren. Anschlie-
Bend wird eine Sensitivitdtsanalyse bzgl. der Modell- und Installationsparameter durchgefiihrt. Im
Beitrag werden die numerischen Modelle sowie die erzielten Berechnungsergebnisse vorgestellt

und im Vergleich zu den Messergebnissen interpretiert und diskutiert.

1 Einleitung

Im Rahmen des Verbundprojekts VISSKA wird die
Vibrationsrammung als eine alternative Installations-
methode flir die Monopfahlfundamente fir Offshore-
Windturbinen (OWT) untersucht (RWE AG, 2023).
Bei der géngigen, aber larmintensiven Impulsram-
mung entsteht teilweise erheblicher Unterwasser-
schall, welcher einen negativen Einfluss auf die ma-
rine Biosphare hat. Schweinswale zahlen zu den
schallsensitiven Meeressaugern, weshalb der Ein-
fluss der Monopfahl-Installationsmethode auf diese
als Teil des Projekts VISSKA erforscht wird. Bei der
Vibrationsrammung werden axial orientierte Vibratio-
nen fur die Pfahlinstallation genutzt.

Gemeinsam mit den Projektpartnern RWE Rene-
wables GmbH, itap GmbH, BioConsult SH GmbH &
Co. KG und dem Institut fiir Geotechnik der Universi-
tat Stuttgart (IGS) sollen Prognosemodelle fir die
Vibro-Installation und zu der dabei entstehenden
Schallentwicklung erstellt und durch Messungen un-
ter Offshore-Bedingungen validiert werden. Dafiir
werden am IGS und der TU Berlin jeweils numeri-
sche Prognosemodelle des Installationsvorgangs mit
verschiedenen Simulationsmethoden entwickelt.

Die Installation von Monopfahlen im Labor kann nur
im begrenzten Mafe untersucht werden, da Faktoren
wie Standortspezifika, verfahrens- und mafstabsbe-
dingte Einflisse die Ergebnisse pragen. Im Rahmen
des Verbundprojekts VISSKA wurde erstmalig die In-
stallation von Fundamenten fur OWT umfassend
messtechnisch begleitet, wodurch numerische Simu-
lationen von realmafstablichen Modellen mit Mes-
sungen unter Realbedingungen validiert werden koén-
nen.

Nachfolgend wird die an der TU Berlin verwendete
Methode fiir die numerische Simulation erlautert und

anschlieffend das implementierte Modell im Hinblick
auf dessen Geometrie, die aufgebrachte Belastung
und die verwendeten Materialparameter sowie die
Ergebnisse der Simulationen beschrieben. Zunachst
wird ein Modell erstellt, welches den Einfluss des
freien Wassers nicht bertcksichtigt, um die Einbrin-
gung des Monopfahls mittels Vibrationsrammung ef-
fizient zu simulieren. Nachdem das Modell eine rea-
listische Installation vorhersagen konnte, wird es um
das freie Wasser erweitert um die Schallausbreitung
im Wasser bzw. Beschleunigungen an der Meeres-
bodenoberflache untersuchen zu kénnen.

2 Simulationsmethode

Bei der klassischen Finite Elemente Methode wird
die Lagrange’sche Betrachtungsweise angewendet,
bei welcher das Netz der Verformung des Materials
folgt. Dies kann jedoch bei groRen Bodenverformun-
gen zu enormen Elementverzerrungen und den da-
mit einhergehenden Ungenauigkeiten oder Berech-
nungsabbriichen fihren. Eine alternative Perspek-
tive bietet die Eulersche Formulierung, bei welcher
das Netz und deren Knoten unbeweglich sind und
sich das Material durch das Netz bewegt.

Als eine Kombination beider Betrachtungsweisen
vereint die Arbitrary Lagrangian-Eulerian (ALE) —
Methode die Vorziige beider Methoden, wobei sich
die ALE-Methode mittlerweile unterschiedlich diver-
sifizieren lasst, worunter beispielsweise die Simpli-
fied ALE — (SALE) Methode eingruppiert wird. Eine
Alternative stellt die Coupled Eulerian-Lagrange —
(CEL) dar, bei der unabhangige Lagrange und Euler
Netze durch Zwangsbedingungen gekoppelt werden
(Noh, 1963; Qiu et al., 2011). Eine weitere Option ist
die Multi-Materiellen ALE — (MMALE) Methode, wel-
che fiir die Modellierung angewendet wird.



Bei der MMALE-Methode (Multi-Material-Arbitrary-
Lagrangian-Eulerian-Methode) kann sich das Ele-
mentnetz grundsatzlich unabhangig vom Material be-
wegen und verformen und ein Element kann mehr
als ein Material beinhalten (Aubram, 2015; Aubram
et al., 2017). Mit der MMALE-Methode kénnen das
nichtlineare und komplexe inelastische Bodenverhal-
ten, die dynamische Interaktion zwischen Struktur
(Pfahl) und Kontinuum (Boden), die Interaktion des
Korngerusts mit den Porenfluiden im Meeresboden,
die groRen Bodendeformationen infolge der Pfahlin-
stallation und die damit einhergehende Entstehung
und/oder Veranderung von Kontaktflachen und freien
Oberflachen sowie die Fortpflanzung von Schallwel-
len in unterschiedlichen Medien in Form von schnel-
len Druck-, Dichte- und Geschwindigkeitsschwan-
kungen bertcksichtigt werden. Abbildung 2-1 gibt ei-
nen Uberblick zu den vorgestellten Methoden.

Ditsiorted
mesh

Initial corfiguration
B Material A || Void alemants [} Advected material
O Matarial 8[| Lagrangian part

Abbildung 2-1: Vergleich der Simulationen von gro-
Ben Verformungen mittels Lagrange-, ALE und
CEL-Methoden als schematische Darstellung (Bak-
roon et al., 2018)

3 Modellierung

Fur die Simulation der Monopfahlinstallation wird die
Software LS-Dyna (ANSYS Inc., 2022) mit der Ver-
sion R9.3.1 und die Server des Norddeutschen Ver-
bunds fir Hoch- und Hochstleistungsrechnen
(HLRN) genutzt.

3.1 Modellgeometrie

Es wird ein realmafstabliches Modell eines Mono-
pfahles mit einem Durchmesser von 6,0 m am Pfahl-
kopf, welcher sich auf 6,5 m am Pfahlful® vergroRert,
einer Wandstarke von 0,067 m und einer Gesamt-
lange von circa 61 m als axialsymmetrisches Modell
angenahert. Der obere Bereich, welcher zunachst
mit Void (Leere) und spater mit Wasser gefllt wird,
misst 30 m auf circa 23,5 m, wobei die durchschnitt-
liche Wassertiefe in diesem Gebiet in etwa den
23,5 m entspricht. In Abbildung 3-1 ist die Modellge-
ometrie dargestellt. Die Void-Bereiche sind in Grin,
das freie Wasser in Blau und der mit gesattigtem
Sand gefilite Bereich in Orange gekennzeichnet. In
Anlehnung an den realen Monopfahl, welcher mit Rot
hervorgehoben ist, verjungt sich der Pfahl auf 3 m
Radius im mittleren Drittel.

Die Eindringung infolge Eigengewichts des Mono-
pfahls Gber die ersten Meter wird nicht simuliert, son-
dern via wished in place (WIP) modelliert.

- -

I |
| |
| |
| |
I |

-

Abbildung 3-1: Modellgeometrie (links: Boden
(orange) und Void (griin); rechts: Boden (orange),
Wasser (blau) und Void (griin))

Das gesamte Modell ist mit Shell-Elementen erstellt,
wobei der Pfahl mit 841 Elementen zunéachst verein-
facht als starr modelliert wird. Fir die genauere Un-
tersuchung der Beschleunigungen bzw. Wellenaus-
breitung wird der Pfahl jedoch elastisch modelliert.
Der obere Modellbereich, welcher zunachst mit Void
gefiillt ist (Abbildung 3-1 links), ist mit 7424 Elemen-
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ten und der Bodenbereich mit 15776 Elementen dis-
kretisiert. Das Modell, welches das freie Wasser be-
riicksichtigt, hat eine schmale Void-Schicht oberhalb
der Wasserelemente mit einer Hohe von 1,4 m und
464 Elementen. Die MMALE-Formulierung wird fur
die Bereiche Void und Boden, spater auch fir den
Bereich des Wassers, implementiert

3.2 Randbedingungen

Der linke Rand in Abbildung 3-1 dient als Symmetrie-
achse und ist im Zentrum des Monopfahls angeord-
net. Der untere Rand des Bodens ist unverschieblich
und die seitlichen Rander sind nur in Y-Richtung ver-
schieblich. Grundsatzlich sind alle Knoten im Hinblick
auf die axialsymmetrische Modellierung gegen Rota-
tion um die X- und Y-Achse gehalten und sind unver-
schieblich in Z-Richtung, da durch diese Randbedin-
gungen Rechenkapazitat eingespart werden kann.
Das Koordinatensystem ist ebenfalls Abbildung 3-1
zu enthehmen.

3.3 Belastung

Die Gesamtbelastung F des Vibrators auf den Pfahl
teilt sich in einen dynamischen Anteil und einen sta-
tischen Anteil Fo wie folgt auf:

F = Fy + F4y - sin(wt) (1

Die statische Belastung, welche durch das Eigenge-
wichts des Vibrators entsteht, ist als starre Masse
modelliert, welche in Abbildung 3-1 als rotes Recht-
eck am Kopf des Pfahls dargestellt ist. Daflir wird das
Gewicht des Vibrators mithilfe der Materialparameter
von Stahl auf die Geometrie umgerechnet und Uber-
gangsfrei mit dem Pfahl verbunden. Dadurch wird
der Einfluss der Masse des Vibrators in der Simula-
tion bertcksichtigt ohne aufwendige Kontaktflachen
zu definieren.
Die dynamische Belastung durch den Vibrator wird
als Funktion auf einen Knoten am Pfahlkopf, unter-
halb des Vibrators, aufgebracht und mithilfe des ex-
zentrischen Moments des Vibrators wie folgt berech-
net:

Fray - sin(wt) = M, - 0? - sin(wt).

(2)

wobei die Kreisfrequenz zu w = 2nf, definiert ist und
die Frequenz f; mit 20 Hertz angenommen wird.

Da trotz der Modellierung als WIP der Anfangsein-
dringung infolge des Eigengewichts des Pfahls und
des Vibrators es zu geringen Setzungen zu Beginn
der Simulation kommt, setzt die dynamische Belas-
tung mit 0,6 s Verzogerung zum Simulationsstart ein.

3.4 Bodenparameter

Fir den Boden wurde ein hypoplastisches Stoffmo-
dell (Niemunis & Herle, 1997; von Wolffersdorff,
1996) Uber eine Subroutine in LS-Dyna implemen-
tiert, verifiziert und validiert (Bakroon (2021)). Dieses

Stoffmodell ermdéglicht es die Belastung granularer
Materialien unter zyklischer und dynamischer Belas-
tung auch bei groRen Bodenverformungen zu simu-
lieren.

Es werden die hypoplastischen Bodenkennwerte
nach Zachert (2015, S. 186) fur Sand aus Cuxhaven
verwendet, welche in Tabelle 3-3 zusammengefasst
sind.

Der Anfangsspannungszustand im Boden ist nach
Jaky mit ko zu 0,46 angesetzt. Alle Simulationen sind
unter drainierten Bedingungen modelliert.

Tabelle 3-3: Bodenparameter fiir das hypoplasti-
sche Bodenmodell nach Zachert (2015) fiir
Cuxhavener Sand mit einer Dichte von 75%

@c | 32,5° kritischer Reibungswinkel
hs | 4030 MPa | Granulatharte
n 0,289 Exponent
eq | 0,391 min. Porenzahl (emin)
eco | 0,688 kritische Porenzahl (emax)
eo | 0,791 max. Porenzahl (ohne Druck)
a 0,125 Exponent
Parameter flr die Abhangig-
B |04 keit der Steifigkeit von der
Lagerungsdichte
me | 6,8 Multiplikationsfaktoren der
mr | 3,4 Steifigkeit
R 1,0 104 max. intergranulare Dehnung
x |60 Exponenten fiir die intergra-
Br | 01 nulare Dehnung

3.5 Modellierung des freien Wassers

Fur die Modellierung des freien Wassers wird in LS-
Dyna dasselbe Material wie fir den Void-Bereich,
Material Null, gewahlt. Dieses Material hat keinen
Einfluss auf die Elementberechnung, jedoch wird die
Masse fiir die Berechnung der Kontakte an den Kno-
ten angesetzt. Entsprechend werden der Elastizitats-
modul und die Poissonzahl dieses Materialtyps flr
die Berechnung der Kontaktsteifigkeit berticksichtigt.
Die gewahlten Parameter fur die Wassermodellie-
rung sind in Tabelle 4 zusammengefasst.

Tabelle 4: Materialparameter fiir Wasser

Material Null

p | 998,21 kg/m* | Dichte

P. | -1 104 Pa Grenzwert Druck

u | 8,684 10*Pa's | dynamische Viskositat

EQOS linear polynomial

c1 | 2,2510°Pa glualst. Kompressionsmo-




Des Weiteren bedarf die Modellierung von Wasser
im Hinblick auf deren Wellenausbreitung und unter
Verwendung des Materials Null einer Zustandsglei-
chung, engl. equation of state (EOS). Fir dieses Mo-
dell wird das EOS linear polynomial verwendet, wel-
ches das Materialmodell fir das freie Wasser hier nur
um den elastischen Kompressionsmodul erganzt,
welcher in Tabelle 4 aufgefihrt ist. Die Gesamtspan-
nung berechnet sich aus der deviatorischen Span-
nung und dem Druck, wobei das Materialmodell Null
nur die deviatorische Spannung berechnet und das
EOS die Druckkomponente.

Bis zum Einsetzen der Vibrationsbelastung wird der
Bereich des Wassers mit dem dimensionslosen Fak-
tor 500 gedampft, um systembedingte Wellen zu un-
terdricken (ANSYS Inc., 2022). Um Reflexionen an
der Oberkante der Wasserelemente zu vermeiden,
wird wieder eine Void-Schicht implementiert, wel-
ches in Abbildung 3-1 visualisiert ist. Die Unterkante
des Modells ist durch die groRBe Entfernung zur
Lasteinbringung in Kombination mit den ddmpfenden
Eigenschaften des Bodens nicht relevant. Von Inte-
resse ist jedoch der rechte Modellrand, da dort der
Abstand zum Pfahl geringer ist und das Wasser ge-
ringere Dampfungseigenschaften aufweist. Fur die
Simulation der Pfahleindringung wird jedoch zu-
nachst auf eine wellenabsorbierende Spezifizierung
der Rander verzichtet.

4  Ergebnisse

Nachfolgend werden die Ergebnisse der Simulatio-
nen der Modelle mit und ohne Berucksichtigung des
freien Wassers mit den Messergebnissen verglichen.
Die vorgestellten Messungen erfolgten bei der Instal-
lation von drei Pfahlen, welche sich leicht in ihrer Ge-
samtlange unterscheiden, jedoch gleiche Durchmes-
ser aufweisen. Die jeweiligen Bodenparameter an
den messtechnisch Uberwachten Pféhlen variieren
nur leicht und weisen Uberwiegend dichten bis sehr
dichten Sand auf.

Es werden die Eindringkurve des Monopiles und die
Beschleunigungen des Pfahls infolge der Vibration
betrachtet.

Der Vergleich mit den Ergebnissen der Simulationen
mit der Convected Particle Domain Interpolation
(CPDI) Methode in Kombination mit den UBCSAND
Modell (Naesgaard, 2011), welche bei den Berech-
nungen am IGS (Giridharan & Christian, 2023) ange-
wendet werden, zeigte eine gute Ubereinstimmung
sowohl bei der Vorhersage der Eindringkurven als
auch der Pfahlbeschleunigung.

4.1 Eindringkurve ohne freies Wasser

Die Simulation der Installation mit 100% Lagerungs-
dichte zeigte eine erhebliche Diskrepanz zu den
Messungen auf, weshalb eine Lagerungsdichte von

75% implementiert wird, welche wiederum zu einer
sehr guten Ubereinstimmung mit den Messergebnis-
sen fuhrt. In Abbildung 4-1 sind die Eindringkurven
der Modelle mit 75% und 100% Lagerungsdichte (ID)
einer Messung gegenilbergestellt. Die Achsen sind
bezlglich der maximal erreichbaren Eindringtiefe
normiert, so entspricht 1,0 auf der vertikalen Achse
der maximal erreichbaren Tiefe (zmax) und 1,0 auf der
horizontalen Achse dem Zeitpunkt bei Erreichung der
maximalen Tiefe (tmax).

0.0
——— Modell (ID 100%)

o 02 Modell (ID 75%)
(0]
= N Messung 2
£ 04 N e
S X%
c o \K
i £06 4,
gw
2 0.8 ~
£
[ N
S 1.0

1.2

0.0 0.2 04 0.6 0.8 1.0
dimensionslose Zeit
t/tmax

Abbildung 4-1: Vergleich der Eindringkurven der Mo-
delle mit Ausgangslagerungsdichten eines homoge-
nen Sandbodens von 100% und 75% mit den in situ
Messergebnissen

4.2 Eindringkurve mit freiem Wasser

In Abbildung 4-2 ist die berechnete Eindringkurve
des Modells mit 75% Lagerungsdichte mit der Erwei-
terung um das freie Wasser den Messergebnissen
von zwei unterschiedlichen Pfahlen gegenulberge-
stellt.

0.0

freies Wasser
0.2 Messung 1
Messung 3

normierte Eindringtiefe

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
dimensionslose Zeit
t/tmax

Abbildung 4-2: Vergleich der Eindringkurven der Mo-
delle mit freiem Wasser (ID75%) mit den Messergeb-
nissen
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Die Achsen sind wieder auf die maximale Eindring-
tiefe (zmax) bzw. dessen Zeitpunkt (tmax) normiert.

4.3 Beschleunigungen des Pfahls

Um die Berechnungszeiten zu verringern, wird fur die
Modelle zur Berechnung der Eindringkurven der
Pfahl als starr modelliert. Bei Betrachtung der Be-
schleunigungen des Pfahls infolge der Vibration je-
doch bedarf es einer gewissen Elastizitat, um diese
darstellen zu kénnen, weshalb der Pfahl nicht mehr
als starr, sondern elastisch modelliert werden muss.
Die Messungen am Pfahl wurden am Pfahlkopf
durchgefiihrt, entsprechend wurden die Simulations-
ergebnisse ebenfalls am Pfahlkopf ausgewertet.
Beim Vergleich der Modelle mit freiem Wasser und
ohne freies Wasser sind nur geringfluigige Unter-
schiede festzustellen, weshalb in Abbildung 4-3 nur
die Ergebnisse der Simulation mit freiem Wasser
dargestellt sind.

40
30
20

Messung 1
—— freies Wasser

Pfahlbeschleunigung [m/s?]

0.0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
Zeit [s]

Abbildung 4-3: Vergleich des Modells mit freiem
Wasser und den Messergebnissen der Pfahlkopfbe-
schleunigung

Die Simulationsergebnisse stimmen gut mit den
Messungen bei den Spitzen-Werten Gberein, im ne-
gativen Bereich fallen die berechneten Beschleuni-
gungen etwas geringer aus. Jedoch ist die Uberein-
stimmung als ausreichend anzusehen.

Die Diskrepanz in der Periodendauer ist darauf zu-
rickzufuhren, dass die Messungen mit 1kHz aufge-
zeichnet wurden und entsprechend diverse Frequen-
zen beinhalten, wahrend die Ergebnisse aus der Si-
mulation isoliert betrachtet werden.

5 Fazit

Die Simulationsergebnisse fiir die Eindringkurven
des Pfahls mit einer Lagerungsdichte von 75% mit
und ohne Bericksichtigung des freien Wassers stim-
men sehr gut mit den Messergebnissen Uberein.
Auch die Simulationen der Beschleunigungen des
Pfahlkopfes unter Verwendung eines elastischen

Materialmodells erzielen gute Ubereinstimmungen
mit den Messergebnissen.

6 Ausblick

Durch die Nutzung eines hypoplastischen Stoffmo-
dells, mehrerer Materialschichten (Void-Wasser-Bo-
den) in einer MMALE Formulierung und die dynami-
sche Belastung ist das numerische Modell sehr kom-
plex, wodurch die Implementierung von nicht reflek-
tierenden Randbedingungen herausfordernd wird.
Fir die Untersuchung der Schwingungen des Mee-
resbodens und des freien Wassers infolge der Instal-
lation ist die Verwendung spezieller Randkonfigurati-
onen obligatorisch, um das System ohne den storen-
den Einfluss von reflektierten Wellen untersuchen zu
kénnen. Daher birgt die Implementierung von non-re-
flecting-boundary-conditions in ein Modell mit
MMALE-Formulierung und freiem Wasser als eine
der drei Schichten noch Forschungspotential.

Des Weiteren ist noch der Einfluss unterschiedlicher
Frequenzen bei der dynamischen Belastung des Vib-
rators auf das Eindringverhalten und die Wellenaus-
breitung von Interesse.
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3D-DEM-Modellierung der Gewolbeaus-
bildung anhand des Trapdoor-Problems

Lina Cardozo, Ningning Zhang, Yu Zhao, Jan Holzheim, und Raul Fuentes (RWTH
Aachen)

Das "Trapdoor-Problem" ist ein niitzliches Instrument zur Analyse der Gewdélbeausbildung, die bei
verschiedenen geotechnischen Anwendungen auftritt, und stellt daher eine wichtige Referenzlé-
sung in der theoretischen Bodenmechanik dar. Allerdings haben bisher nur wenige Studien den
Einfluss der Falltiirform auf die Wechselwirkung zwischen Falltiir und Boden untersucht. Die vor-
liegende Studie untersucht das Auftreten und die Entwicklung des Gewdlbeeffekts durch Model-
lierung verschiedener Formen des Trapdoor-Problems sowohl aus der Makro- als auch aus der
Mikroperspektive unter Verwendung der dreidimensionalen Diskreten Elemente Methode (DEM).
Die Ergebnisse zeigen, dass die Form der Falltiir einen groRen Einfluss auf die Entwicklung der
Gewdlbeausbildung hat, da das Szenario einer bogenférmigen Falltiir zu einem stabileren Ge-
woélbe im Vergleich zu einer herkbmmlichen flachen Falltiir fiihrt.

1 Einleitung

Die Ausbildung eines Gewdlbes ist ein wichtiges
Phanomen, das in nichtbindigen Boden auftritt und
die Lastubertragung zwischen den mobilisierten und
stationaren Teilen des Bodens beschreibt. Das Auf-
treten des Gewolbeeffekts ist durch die Umverteilung
der Anfangsspannungen des Bodens gegeben, was
zu einer Mobilisierung der Scherspannungen inner-
halb der Bodenmasse fuhrt. Dieses Phdnomen ist bei
verschiedenen geotechnischen Anwendungen von
Bedeutung, bei denen die Stitzungsstruktur diskon-
tinuierlich ist oder wenn sie teilweise versagt. Um
den Gewdlbeeffekt in nichtbindigen Béden zu unter-
suchen, flhrte Terzaghi (1936) das Trapdoor-Prob-
lem ein. Die klassische Konfiguration des Trapdoor-
Versuchs besteht aus einer horizontalen Falltir, die
sich unter einer nichtbindigen Bodenschicht befindet
und sich vertikal nach unten (aktiver Fall) oder nach
oben (passiver Fall) bewegt, so dass sich die Boden-
partikel direkt Uber der Falltur verschieben sich inner-
halb der Bodenmasse ein Gewoélbeeffekt einstellt.
Frihere Studien zum Trapdoor-Problem haben fas-
zinierende Ergebnisse geliefert, wobei verschiedene
Faktoren wie Partikeleigenschaften, Dichte und
Spannungsniveau, u. a., eine Rolle spielten. Aller-
dings haben nur wenige Studien den Einfluss der
strukturellen Geometrie auf die Interaktion zwischen
Falltir und Bodenschicht berlicksichtigt. Tatsachlich
werden bei unterirdischen Bauwerken anstatt recht-
eckiger Querschnittsgeometrien, was der klassi-
schen Konfiguration des Trapdoor-Versuchs ent-
spricht, haufiger ausgerundete Querschnittsgeomet-
rien verwendet, z.B. bei Tunneln oder Pipelines.

Dartiber hinaus haben sich die meisten Studien zum
Phanomen der Gewdlbewirkung in erster Linie auf

den Mechanismus der Lastlbertragung konzentriert
(Rui, 2019); folglich ist das Verformungsverhalten
der Bodenmasse und insbesondere die Beziehung
zwischen Lastlbertragung und Bodenverschiebun-
gen immer noch ein Aspekt mit hohem Forschungs-
potenzial. AuRerdem entspricht eine 2D-Umgebung,
die in zahlreichen friiheren Studien zum Trapdoor-
Problem Ublicherweise verwendet wurde, einer Ver-
einfachung und bildet méglicherweise die realen Be-
dingungen sowie das tatsachliche Bodenverhalten
unter dem Gewodlbeeffekt nicht ab. So kann bei-
spielsweise ein 2D-DEM-Modell einer Aufschiittung
den Grad der Lastubertragung liberschatzen und die
Setzungen an der Oberflache unterschatzen (Bao et
al., 2020).

Als Teil einer Reihe von Studien der Autoren zielt die
vorliegende Studie darauf ab, ein numerisches 3D-
Modell unter Verwendung der Diskrete-Elemente-
Methode (DEM) zu erstellen. Das Modell soll die Bo-
denverformung und das Lastlbertragungsverhalten
wiedergeben, die aus experimentellen aktiven
Trapdoor-Versuchen gewonnen wurden. Diese Ver-
suche wurden in einer friheren Phase dieser For-
schung durchgefihrt. Mit der Implementierung und
Anwendung von 3D-DEM Modellen soll untersucht
werden, inwieweit der Gewolbeeffekt reproduziert
werden kann. Zur Validierung der Ergebnisse wer-
den die experimentell gewonnen Daten herangezo-
gen. Da ein Halbkreis oder ein Bogen eine ubliche
Stitzform im Ingenieurwesen ist, wurde das erstellte
DEM-Modell fur die klassische Konfiguration erwei-
tert, um das Trapdoor-Problem mit einer bogenformi-
gen Falltir zu untersuchen. Zu diesem Zweck wur-
den umfassende Vergleiche zwischen flachen und
bogenférmigen Falltiren durchgefiihrt.



2 Methodologie

2.1 Physikalisches Modell

Zhao et al. (2021) flhrten eine Reihe von Trapdoor-
Versuchen mit einer klassischen Falltirkonfiguration
durch, um die Gewodlbeentwicklung innerhalb einer
nichtbindige Bodenmasse zu beobachten. Der in Ab-
bildung 2-1 gezeigte Versuchsaufbau bestand aus
einem transparenten Behalter (L = 300 mm, A = 700
mm, H = 700 mm) mit einer Falltdr (L = 300 mm, B =
150 mm), die in der Mitte des Behalters angebracht
war. Ein Particle Image Velocimetry (PIV)-System
wurde vor dem Behalter angebracht, um die Partikel-
verschiebung zu erfassen. Die Verschiebung der
Falltir und die auf die Falltur wirkende Last wurden
mit einem Verschiebungsaufnehmer (DT) bzw. ei-
nem Lastaufnehmer (LT) gemessen. Die Setzung
der Oberflache wurde mit drei hochprazisen Laser-
Verschiebungssensoren (LDS-1,2,3) verfolgt. Der
Trapdoor-Versuch wurde fiir vier Einbettungsverhalt-
nisse i = H/B von 1, 2, 3 und 4 durchgefiihrt (wobei H
die Verschittungshohe und B die Fallturbreite ist).

Abbildung 2-1: Set-up des Trapdoor-Versuchs und
Anordnung der Sensoren (Zhao et al., 2021)

Bei dem flr die Versuche verwendeten Material han-
delt es sich um einen Quarzsand, der nach dem Uni-
fied Soil Classification System (USCS) als schlecht
abgestufter Sand (SP) eingestuft wird. Die Korngro-
Renverteilung (PSD) des nichtbindigen Materials ist
in Abbildung 2-2 dargestellt. Weitere physikalische
und mechanische Eigenschaften des Materials sind
in Tabelle 2-1 zusammengefasst.
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Abbildung 2-2: Originale und skalierte (SF=5) Korn-
gréBenverteilung des genutzten Quarzsandes

Tabelle 2-1: Physikalische und mechanische Eigen-
schaften vom Quarzsand (Zhao et al., 2021)

Parameter Value
Maximum dry density pmax (g/cm?) 1.286
Minimum dry density pmin (g/cm?3) 1.030
Specific gravity Gs (unitless) 2.186
Mean particle size Dso (mm) 0.7
Coefficient of curvature Cc (-) 0.99
Coefficient of uniformity Cu (-) 1.42
Peak friction angle ¢p (°) 456
Moisture content w (%) 0
Relative density Dr (%) 60
Backfill gravity density y (kN/m?) 11.46

2.2 DEM-Modellierung

2.2.1 Die Dimensionen des Trapdoor-Modells
und das beschriebene experimentelle
Testverfahren wurden mit der Software
Rocky DEM (ESSS) modelliert. Die Be-
deutung dieser Software fiir die vorlie-
gende DEM-Analyse liegt in ihrer Effizi-
enz bei der Berechnung von Simulatio-
nen mit einer groBen Anzahl von Parti-
keln, wobei ein 3D-Raum beriicksichtigt
wird, der im Vergleich zur 2D-Modellie-
rung eine authentischere Darstellung der
realen Bedingungen bietet. Kontaktmo-

dell

Das nichtlineare Hertz-Mindlin-Kontaktmodell ist in
der DEM weit verbreitet, da es das Verhalten nicht-
bindiger Materialien zufriedenstellend wiedergibt und
im Vergleich zum Linear Spring Model eine héhere
Genauigkeit aufweist. Daher wurde das Hertz-Mind-
lin-Kontaktmodell fur alle Simulationen in dieser nu-
merischen Analyse gewahlt. Um angemessene Re-
chenzeiten zu erreichen und gleichzeitig den Model-
laufbau zu vereinfachen, wurden die Bodenpartikel in
den DEM-Simulationen des Trapdoor-Problems als
Kugeln modelliert. Da diese Annahme das tatsachli-
che mechanische Verhalten der Bodenpartikel nicht
vollstandig wiedergibt, wurde ein zusatzliches Rolling
Resistance-Model verwendet. Dieser Ansatz zielt da-
rauf ab, den natirlichen Widerstand der Partikel ge-
gen das Rollen aufgrund ihrer realen Oberflache zu
reproduzieren.

2.2.2 Parameterkalibrierung

Da die Festigkeit nichtbindiger Materialien ein domi-
nanter Parameter flir den Gewdlbeeffekt in Trapdoor-
Systemen ist, zielt die inverse Modellierung aus nu-
merischen direkten Scherversuchen vor allem darauf
ab, die Genauigkeit der Festigkeit zu gewahrleisten
(Liu et al., 2022). Um eine Abschatzung der realisti-
schen Festigkeitsparameter des Materials vorzuneh-
men, wurden im Labor direkte Scherversuche unter
vertikalen Spannungen von 25, 50 und 100 kPa
durchgefiihrt und anschlieRend in DEM modelliert.
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Trotz der kleinen Grofte der Sandpartikel war es auf-
grund der relativ kleinen Abmessungen des verwen-
deten Prifkorper (160x160 mm) moglich, die DEM-
Kalibrierung des direkten Scherversuchs unter Ver-
wendung der realen KorngréRenverteilung durchzu-
fihren. Insgesamt wurden in diesem Kalibrierungs-
modell 363.000 Partikel generiert. Die Geometrie des
3D-DEM-Modells des direkten Scherversuchs ist in
Abbildung 2-3 dargestellt.

Abbildung 2-3: 3D-DEM-Modell des direkten Scher-
versuchs vor (links) und nach der Scherung (rechts)

Der Vergleich zwischen numerischen und experi-
mentellen Ergebnissen der direkten Scherversuche
ist in Abbildung 2-4 dargestellt, und die in der DEM-
Analyse verwendeten mikromechanischen Parame-
ter sind in Tabelle 2-2 aufgelistet. Im Allgemeinen
stimmen die DEM-Ergebnisse gut mit den Daten aus
den direkten Scherversuchen lberein. Das weist da-
rauf hin, dass die Mikromechanik das makromecha-
nische Verhalten des in den Laborversuchen ver-
wendeten Quarzsandes erfassen kann.
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Abbildung 2-4: Parameterkalibrierung des DEM-Mo-
dells anhand experimenteller direkter Scherversuche
bei einer Belastung von 25 kPa, 50 kPa, und 100
kPa.

Tabelle 2-2: Kalibrierte DEM-Parameter

Parameter Value
Rolling Resistance (-) 0.40
Bulk Solid Fraction (-) 0.43

Interaction type

Bulk density (kg/m?3) 1170
Young’s Modulus (GPa) 0.70
Poisson's ratio (-) 0.30
Material/ Static Friction (-) 0.10
boundary Dynamic Friction (-) 0.10

Material/ Static Friction (-) 0.50
Material Dynamic Friction (-) 0.50
2.2.3 Konstruktion des Trapdoor-Mod-
ells

Das in dieser Studie konstruierte DEM-Modell basiert
auf den in Abschnitt 2.1 vorgestellten experimentel-
len Versuchen. Nach der Kalibrierung der Modellpa-
rameter wurden mehrere Simulationen von aktiven
Trapdoor-Versuchen mit denselben Einbettungsver-
haltnissen (i=1, 2, 3 und 4) wie bei den Laborversu-
chen durchgefiihrt. Um den Rechenaufwand zu ver-
ringern, wurde die Tiefe der Trapdoor-Box (x-Rich-
tung) auf die Halfte reduziert (L=150 mm). AuRerdem
wurde bei allen Simulationen des Trapdoor-Prob-
lems ein Skalierungsfaktor von 5 auf die Sandpartikel
angewendet (Abbildung 2-2).

Abbildung 2-5 zeigt das DEM-Modell des flachen
Trapdoor-Problems fir das Einbettungsverhaltnis
i=1, das der Bodenschicht mit der geringsten Hohe
(H = 150 mm) entspricht. Die beiden Sockel an den
Randern der Falltir dienen dazu, die Uberlagernde
Bodenschicht zu stitzen und ein Entweichen der
Partikel zu verhindern.
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Abbildung 2-5: DEM-Trapdoor-Modell fiir das nied-
rigste Einbettungsverhéiltnis i=1

3 Entwicklung des Gewdlbes mit einer
flachen Falitur

Das konstruierte DEM-Modell der klassischen Konfi-
guration des Trapdoor-Problems wird in diesem Ab-
schnitt im Hinblick auf das Last- und Verformungs-
verhalten des Gewdlbes weiter validiert. Zu diesem
Zweck werden die Laborversuche mit flachen Fallti-
ren als Referenz verwendet.

3.1 Last-Verschiebungs-Verhalten

Die Ground Reaction Curve (GRC) ist ein nitzliches
Instrument zur Charakterisierung der Gewolbewir-



kung und -entwicklung in Form eines Last-Verschie-
bungs-Verhaltens, bei dem eine normalisierte Last
(p) gegen eine normalisierte Verschiebung (A) aufge-
tragen wird. Bei diesem Ansatz wird die vertikale
Last, die Uber der Falltur wirkt, in Bezug auf den an-
fanglichen Spannungszustand (auch als Verhaltnis
zwischen Boden und Gewdlbe bezeichnet) und die
vertikale Falltiirverschiebung in Bezug auf die Fall-
turbreite (B) normiert.

Die aus den DEM-Simulationen gewonnenen GRCs
fur alle betrachteten Einbettungsverhaltnisse sowie
die experimentellen Daten sind in Abbildung 3-1 dar-
gestellt. Es ist festzustellen, dass die DEM-Ergeb-
nisse im Allgemeinen mit den experimentellen Daten
Ubereinstimmen, was auf die Fahigkeit des Modells
hinweist, den Labortest zu reproduzieren. Die Ergeb-
nisse zeigen auch, dass alle erhaltenen Kurven den
von Iglesia et al. (1999) postulierten charakteristi-
schen Phasen der Belastungsentwicklung folgen.
Das heil’t, ein anfanglicher starker Lastabfall (an-
fangliches Gewdlbe), der den Punkt der minimalen
Last bei einer relativ kleinen Falltlirverschiebung
(maximales Gewodlbe) erreicht, gefolgt von einer
Phase des Lastanstiegs (Erholungsphase), die sich
bis zum Erreichen einer bestimmten Last erstreckt.
Han et al. (2017) stellten einen vereinfachten Ansatz
fur den Aufbau der GRC vor, um die Entwicklung des
Gewolbes und die Verschiebung fiir praktische An-
wendungen leicht zu verknipfen. Dieser Ansatz be-
trachtet die oben genannten Belastungsstufen der
GRC als Geraden und bendétigt nur vier Parameter
fur ihre Konstruktion, ndmlich das minimale Gewol-
beverhaltnis (p,,;,,), die normierte Verschiebung, die
dem minimalen Gewdlbeverhaltnis entspricht (4, ),
das ultimative Gewdlbeverhaltnis (p,;;), und die nor-
mierte Verschiebung, die dem Grenzzustand das
Gewdlbeverhaltnis entspricht (4, ).
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Abbildung 3-1: Last-Verschiebungs-Kurven des akti-

vimin CAlla

3.2 Verschiebungen und Kontaktkrafte

Verschiebungsfelder dienen dazu, den mobilisierten
Teil des Bodens aus mikromechanischer Sicht zu
veranschaulichen. Vom Makroverformungsverhalten
bis zu den Mikro-Spannungsubertragungseigen-
schaften ermdglicht die Kombination der Entwicklung
von Verschiebungen und Kraftketten eine vollstan-
dige Darstellung der Evolution des Gewdlbeeffekts.
Abbildung 3-3 und Abbildung 3-4 zeigen die vertika-
len Verschiebungs- und Kontaktkraftkurven, die fir
den niedrigsten (i=1) bzw. das hdchste Einbettungs-
verhaltnis (i=4) im Endzustand ermittelt wurden. Die
Ergebnisse ermdglichen die ldentifizierung signifi-
kanter Unterschiede im Verhalten der Gewdlbeent-
wicklung fiir oberflachennahe und tief eingebundene
Bedingungen. Es kann festgestellt werden, dass bei
oberflaichennahen Verhaltnissen die mobilisierte
(oder "gestorte") Region beim Erreichen des Endzu-
stands eine umgekehrte trapezformige Form an-
nimmt. Fir tiefe Bedingungen hingegen wachst eine
anfanglich dreieckige, gestorte Region stetig an,
wenn die Falltir nach unten bewegt wird, und entwi-
ckelt sich schlieBlich in eine rechteckige oder umge-
kehrt trapezférmige Zone im Endzustand. Dennoch
wurde fiir alle Uberlagerungshéhen ein signifikanter
"aktiver Bereich" identifiziert, in dem die vertikale
Verschiebung in etwa gleich gro® wie die Verschie-
bung der Falltir ist. Im Gegensatz zum flachsten Zu-
stand erstreckt sich der aktive Bereich des tieferen
Zustands jedoch nicht bis zur Oberflache, was darauf
hindeutet, dass dieser Bereich auf eine bestimmte
Hohe begrenzt ist.

s g

~(b)

Abbildung 3-2: (a) Vertikale Verschiebung und (b)
Kontaktkraftfelder im Endzustand (i=1)

367



368

()
Abbildung 3-3: (a) Vertikale Verschiebung und (b)
Kontaktkraftfelder im Endzustand (i=4)

Im flach eingebetteten Zustand, der im Szenario i=1
modelliert ist, wird der aktive Bereich durch rotie-
rende Kontaktketten begrenzt, die sich nicht gegen-
seitig schneiden. Mit zunehmender Falltirverschie-
bung rotieren diese Ketten vertikal, wahrend sie sich
zur luftseitigen Oberflache hin 6ffnen. Die Bildung
von sogenannten "bogenférmigen Kraftbriicken" ist
auch in den Kontaktkraftdiagrammen des tief einge-
betteten Zustandes zu erkennen. Diese Brucken
werden durch die gedrehten Kraftketten gebildet, die
von den Seiten der Falltiir ausgehen und sich ober-
halb der Falltir in unterschiedlichen Héhen der gra-
nularen Schichten Gberlagern. Lai et al. (2018) haben
festgestellt, dass die durch die gedrehten Kontakt-
krafte gebildeten Ketten das Medium darstellen, in
dem die Last auf die Struktur Gbertragen wird

4 Entwicklung des Gewolbes mit einer
gewolbten Falltur

Nach erfolgreicher Validierung des konstruierten
DEM-Trapdoor-Modells gegenuber der entsprechen-
den physikalischen Modellierung wurde die flache
Falltir auf gewodlbte Falltiiren erweitert, um die Aus-
wirkungen der Falltirform zu untersuchen.

Fir die gewdlbte Falltir wurden DEM-Simulationen
mit vier Bogenhdéhen von h=15, 35, 55 und 75 mm

durchgefiihrt. Die Gleichen vier Einbettungsverhalt-
nisse (i=1, 2, 3 und 4) wurden analysiert.

4.1 Last-Verschiebungs-Verhalten

Abbildung 4-1 vergleicht die Ground Reaction Cur-
ves (GRC), die aus den DEM-Simulationen der Mo-
delle mit flachen und gewdlbten Falltiren fir das Ein-
bettungsverhaltnis i=1 erhalten wurden. Die Ergeb-
nisse zeigen fir alle bisher untersuchten Schitth6-
hen eine dhnliche Tendenz, bestehend aus einer Ab-
senkungsphase, gefolgt von einer Erholungsphase.
Die gewdlIbten Falltiren weisen jedoch kleinere nor-
malisierte Lasten auf als die flachen Falltiiren. Diese
Eigenschaft zeigt, dass die gewdlbte Falltir eine ef-
fektive Rolle beim Gewdlbeeffekt spielen kann, in-
dem sie die Lastreduzierung erhoéht. In der Erho-
lungsphase steigt die Last mit zunehmender Hohe
des Gewdlbes weniger schnell. Diese Tendenz deu-
tet darauf hin, dass eine gewdlbte Falltiir eine bes-
sere Stabilitat der Gewdlbewirkung bietet als eine fla-
che Falltir. Da die GRC im Fall h=75 mm ab dem
maximalen Gewdlbe (ppmin, Amin ) Mit konstanter
Steigung ansteigt, kann auferdem festgestellt wer-
den, dass der Endzustand in der Simulation nicht er-
reicht wurde.
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Abbildung 4-1: Last-Verschiebungs-Kurven fiir die
verschiedenen H6hen der gewdlbten Falltiiren (i=1)

4.2 Verschiebungen und Kontaktkrafte

Abbildung 4-3 and Abbildung 4-4 zeigen die Dia-
gramme der vertikalen Verschiebung und der Kon-
taktkraft, die in der Phase der maximalen Gewdlbe-
wirkung ( 6 =4 mm) und im Endzustand fiir das Sze-
nario mit einer halbkreisférmigen Falltir h=75 mm
und einem Einbettungsverhaltnis i=2 extrahiert wur-
den. Aus den Diagrammen lasst sich eine anfangli-
che parabolische aktive Region ablesen, die beim Er-
reichen des Endzustands an GroRRe zunimmt. In die-
sem Fall ist der gestorte Bereich ebenfalls parabel-
férmig und erreicht fir den betrachteten eingebette-
ten Zustand fast die luftseitige Oberflache der Bo-
denmasse. Auflerdem konzentrieren sich die vertika-
len Verschiebungen fast ausschlieBlich auf den pa-
rabolischen Bereich oberhalb der Falltir. An den Sei-
ten und oberhalb des aktiven Bereichs sind in der



maximalen Gewdlbewirkungsphase Kontaktkraftket-
ten sichtbar, die sich bei der Abwartsbewegung der
Falltir nach hinten drehen und beim Erreichen des
Endzustands eine fast vertikale Position einnehmen.
Es ist zu erkennen, dass sich im Szenario h=75 mm
am Ende des Prozesses noch hohere ,Kraftbriicken®
bilden.

Abbildung 4-2: (a) Vertikale Verschiebung und (b)
Kontaktkraftfelder bei max. Gewdlbe (i=2, h=75 mm)

()

Abbildung 4-3: (a) Vertikale Verschiebung und (b)
Kontaktkraftfelder im Endzustand (i=2, h=75 mm)

5 Fazit

Durch die Anwendung der 3D-Diskrete-Elemente-
Methode wurden in dieser Studie Trapdoor-Versuche
reproduziert. Es wurde eine Reihe von validierten
DEM-Parametern fiir die klassische Falltirkonfigura-
tion ermittelt und der Fall einer gewoélbten Falltir
wurde untersucht. Die wichtigsten Schlussfolgerun-
gen aus der Analyse werden im Folgenden vorge-
stellt.

o Die 3D-DEM kann einen realistischen Einblick in
die Entwicklung der Gewdlbewirkung geben, da
sie das Verformungs- und Belastungsverhalten

entlang des gesamten FlieRprozesses adaquat
reproduziert.

e Eine signifikante Variation in den Verformungs-
mustern ergibt sich, wenn verschiedene Ver-
schuttungshohen bertcksichtigt werden. Es wur-
den zwei wesentliche Verformungsverhalten des
Gewolbes identifiziert, die den flach (i=1) und
den tief (i=2, 3, 4) eingebetteten Bedingungen
entsprechen.

o Die Form der Falltir hat einen groRen Einfluss
auf die Entwicklung des Gewdlbeeffekts. Die ho-
here Stabilitat des Szenarios mit gewdlbter Fall-
tlr wird durch die groReren normalisierten Ver-
schiebungen bestatigt, die fur das Erreichen des
maximalen Gewdlbes erforderlich sind, vergli-
chen mit dem Fall mit flacher Falltir. Aulerdem
wurden bei héher gewdlbten Falltiren niedrigere
Werte fir p,,,;,, ermittelt, was auf eine starkere
Verringerung der auf die Oberseite der Falltir
wirkenden Last aufgrund der Gewdlbewirkung
hindeutet.
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Geohydraulische Analyse der Auswir-
kungen von Schiffswellen auf die Scher-
festigkeit des Sediments vor einer
Uferspundwand

L. Dechant, Bundesanstalt fiir Wasserbau, Karlsruhe
D. Maier, Bundesanstalt fir Wasserbau, Karlsruhe
Dr.-Ing. H. Montenegro, Bundesanstalt fir Wasserbau, Karlsruhe
Dr.-Ing. B. Odenwald, Bundesanstalt fur Wasserbau, Karlsruhe

Rasch variierende Wasserstédnde, beispielsweise aufgrund von Schiffswellen, kbnnen Porenwas-
serliberdriicke im Bereich des FulBwiderlagers einer Uferspundwand auslésen. Die hierdurch in-
duzierten Strémungsvorgdnge kénnen die effektiven Spannungen erheblich herabsetzen und so-
mit die Scherfestigkeit bzw. den Erdwiderstand der Uferspundwand nachteilig beeinflussen. Diese
welleninduzierte Beanspruchung des Baugrunds an Uferspundwénden wird mittels einer hydrome-
chanisch gekoppelten Analyse ermittelt. Die daraus resultierende Schwédchung des Erdwiderstan-
des wird im Kontext einer Spundwandbemessung auf Grundlage der vereinfachten Wasserdruck-

ansétze nach EAU diskutiert.

1 Einleitung

Schnelle Wasserstandanderungen, sei es Schiffs-
wellen, Tidewellen oder Schwall- und Sunkwellen,
stellen hydraulische Einwirkungen dar, die den nor-
malerweise vorherrschenden hydrostatischen Po-
renwasserdruck im Boden beeinflussen konnen.
Hierbei bezieht sich die Bezeichnung ,schnell* auf
die Durchlassigkeitseigenschaften des Bodens und
kann eine grol’e Bandbreite an Absunkgeschwindig-
keiten umfassen. Das durch den Absunk bewirkte
Ungleichgewicht zum vormals herrschenden hydro-
statischen Porenwasserdruck kann vertikale hydrau-
lischen Gradienten auslésen, die wiederum Poren-
wasserstromungen zur Folge haben. Die Stromungs-
krafte konnen die effektiven Spannungen beeinflus-
sen (Ewers et al. 2017, Montenegro et al. 2017), was
zu einer deutlichen Reduktion der Scherfestigkeit o-
der gar zum vollstandigen Verlust der Korn-zu-Korn-
Spannungen (Bodenverflissigung) flhren kann.
Eine Abminderung der Scherfestigkeit des Baugrun-
des im Bereich des Erdwiderlagers durch diese Ef-
fekte fiihren grundsatzlich zu einer Anderung des bei
der Bemessung angenommenen statischen Systems
der Wand.

2  Einwirkung von Wellen auf den Baugrund

Um diese gekoppelten Strémungs-Verformungspro-
zesse im Baugrund zu analysieren, wird der Boden
als Mischung zweier Phasen beschrieben. Eine
Phase berlicksichtigt die verformbare Kornmatrix,
wobei die Gesteinskdrner als inkompressibel be-
trachtet werden. Die zweite verformbare Phase be-
schreibt das Porenfluid, bestehend aus Porenwasser

und Gaseinschlissen, die eine Folge von biogenen
Abbauprozessen oder Wasserstandschwankungen
sind. Selbst eine kleine Menge an im Porenraum ein-
geschlossenen Gasblaschen wirkt sich auf die Kom-
pressibilitat des Porenfluids aus und kann die Dyna-
mik der Porenwasserdruckausbreitung erheblich be-
einflussen. Dies ist auf die Kompressibilitdt von Gas
zurUckzufuhren, die im Verhaltnis zu der von Wasser
deutlich groRer ist. (Montenegro et al. 2015).

Zur Erlduterung der welleninduzierten Einwirkungen
vor einer Kanalspundwand wird die Porenwasser-
druckverteilung am Erdwiderlager der Wand in Abbil-
dung 2-1 schematisch dargestellt. Der initiale Was-
serstand zum Zeitpunkt t=to im Bereich vor der
Spundwand wird als hydrostatisch angenommen.
Hierbei handelt es sich um einen Gleichgewichtszu-
stand in dem keine Bodenwasserstromung vorliegt.
Bei einer dauerhaften Absenkung des Kanalwasser-
spiegels (Zeitpunkt t-) wirde sich ein entsprechend
reduzierter hydrostatischer Wasserdruck einstellen.
Bei einer schnellen Wasserstandabsenkung breitet
sich das neue Druckniveau abhangig vom Anteil der
eingeschlossenen Gasblasen in der Fluidphase zeit-
lich verzdgert im Untergrund aus. Dies stellt ein Un-
gleichgewicht dar, das als Porenwasseruber-
druck Apw bezeichnet wird. Dieser Porenwasser-
Uberdruck ist als Druckabweichung bezogen auf die
hydrostatische Druckverteilung zum Zeitpunkt t- de-
finiert. Im Verlauf eines Dissipationsvorgangs gleicht
sich das Druckungleichgewicht im Laufe der Zeit aus.
Dies hangt von der hydraulischen Durchlassigkeit
des Baugrunds ab. Der Betrag des Porenwasser-
Uberdrucks wird maRgebend vom Verhaltnis der Bo-
densteifigkeit zur Fluidsteifigkeit beeinflusst. Ist der
Boden im Vergleich zum Wasser-Gas-Gemisch
weich, so kann sich dieser verformen, wodurch sich



nur ein vergleichsweise geringer Porenwasserlber-
druck aufbauen kann. Ist jedoch der Boden sehr steif,
so vermag sich dieser kaum zu verformen und es
kommt zu einem Aufbau von hohen Porenwasser-
Uberdricken. Ein Porenwasserlberdruck fihrt in der
betrachteten Konfiguration zu vertikal aufwarts ge-
richteten hydraulischen Gradienten i. Diese Gradien-
ten bewirken eine vertikale Stromung im Porenraum,
die einen Impuls in Form von Strémungskraften auf
die Kornmatrix Ubertragt. Diese Stromungskrafte ver-
ringern die effektiven Spannungen und somit auch
die Scherfestigkeit des Korngerdsts. In extremen Fal-
len kann dies zu einem vollstandigen Verlust der
Scherfestigkeit im oberen Bereich des Baugrunds
fuhren. In diesem Zustand kann der entsprechende
Bodenbereich keine Scherkrafte mehr aufnehmen
und sein temporarer Zustand wandelt sich von dem
eines pordsen Festkdrpers zu dem einer viskosen
Flussigkeit, weshalb dieser Prozess mitunter als Bo-
denverflissigung bezeichnet wird.

Wasserstand bei t,

Wasserstand bei L.

]

Porenwasseriberdruck
w Ap, beit,

—~“— Porenwasserdruck bei {,

pr SIS Porenwasserdruck bei .

Abbildung 2-1: Porenwasserdruckverteilung im Bau-
grund unmittelbar nach einer Wasserstandénderung
um AH unter Berticksichtigung von Gaseinschliissen
im Porenraum

3 Bestimmung des Porenwasseriiberdrucks

Die Wasserspiegelabsenkung induziert eine zeitlich
und 6rtlich veranderliche Porenwasseruberdruckver-
teilung pw(z,t) unterhalb der Kanalsohle. Die mafRge-
benden Faktoren wurden von (Montenegro et al.
2015) mittels Dimensionsanalyse identifiziert und in
Form einer analytischen Lésung fir ein vertikal ein-
dimensionales, hydromechanisch gekoppeltes Stro-
mungs-Verformungsmodell ausgewertet. Die
Lange L beschreibt die Ausdehnung der Bo-

densaule. Dieser analytische Ansatz erfordert ledig-
lich zwei Parameter, um die Wechselwirkungen zwi-
schen Bodenmatrix und Porenfluid zu charakterisie-
ren. Der Konsolidationskoeffizient cv berticksichtigt
die Durchlassigkeits- und Speichereigenschaften
des Bodens und der Lastaufteilungsparameter By be-
schreibt das Verhaltnis der Kompressibilitat von Po-
renfluid und Kornmatrix.

L?> AH
2¢, At "W

% —(2m+1)2n2cyt
2 (-1m e [Tva] cos [(2m+ 1)7'L'Z]
3 (2m+1)3 2L
m=0

Die analytische Losung besteht aus einer Summen-
reihe, die bereits nach wenigen Gliedern eine hinrei-
chend genaue Approximation der vertikalen Poren-
wasseruberdruckverteilung am Ende eines linearen
Absunks Apw(z,ta) liefert (Montenegro et al. 2014, E-
wers et al. 2017, Montenegro et al. 2017). Der analy-
tische Ansatz ist ausschlieRlich fur einen gleichférmi-
gen Absunk sowie homogenen Bodenaufbau am
Erdwiderlager giiltig. Die Berlcksichtigung einer
komplexeren Wasserstandsdynamik oder einer et-
waigen Bodenschichtung erfordert eine numerische,
hydromechanisch gekoppelte Analyse.

Apy(z,ts) = (1 —B,)

3.1 Auswirkung der induzierten Wellenbean-
spruchung auf die Bodenwichte

Der schiffsinduzierte Wellenabsunk wird in der ana-
lytischen Losung durch einen linearen Ab-
sunk AH = 0,8 m in einer Absunkzeit ta 10 s approxi-
miert. Aus der so ermittelten Porenwasseriberdruck-
verteilung Apw(z, ta) kann der hydraulische Gradient i
zum Auswertungszeitpunkt ta bestimmt werden:

A z, t
iz t,) = pw,( a)
y'- Az
Der vertikale hydraulische Gradient induziert auf-
wartsgerichtete Stromungskrafte, die die Auf-
triebswichte y* des dort anstehenden Bodens verrin-

gern:

r !

Y’ =y — i Y

Die Reduzierung der Wichte hangt entscheidend
vom Verlauf des hydraulischen Gradienten ab und
kann sich je nach Bodeneigenschaften und Gassat-
tigung bis in grolRe Tiefen auswirken, was zu einer
erheblichen Abnahme des Erdwiderstands vor der
Kanalspundwand fiihren kann.
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3.2 Auswirkung der Auflastanderung auf den
Spannungszustand

Der Absunk entspricht einer Auflastreduzierung und
verringert somit die totalen Spannungen o. Eine Aus-
wertung der effektiven Spannung o nach Terzaghi
ergibt:
o'=0- Pw
= Ay, + 2 [ +v'] = (AH + 2)y, — Apy,

o Pw

Darin entspricht ywder Wichte von Wasser und z der
Koordinate ab der Kanalsohle. Daraus lassen sich
zum Auswertezeitpunkt ta und in jeder Tiefenlage z
die effektiven Spannungen bestimmen zu:

!

o= zy — Apy

Dieser Zusammenhang bietet ein Kriterium fiir die
Beurteilung des etwaigen Verlusts an Scherfestigkeit
im FuBauflager:

- {> 0, Verlust der Scherfestigkeit
9 = 1< 0, (Rest—)Scherfestigkeit vorhanden

Nach der hier verwendeten Vorzeichenkonvention
stellt ein negatives Vorzeichen eine Kompressions-
spannung und positives eine Zugspannung dar. Die-
ser Zusammenhang ist in Abbildung 3-1 fir zwei
Auswertungszeitpunkte dargestellt. Bei einem Boden
im initialen Zustand (= Ruhewasserspiegel, hydro-
statische Druckverteilung), ergibt sich eine lineare
Spannungsverteilung zum Zeitpunkt to.

War|ust an

Scharfeabigielt

.'r e

==

AR ] L=l

Abbildung 3-1: Verlauf der effektiven Spannung vor
und wahrend eines Absunks

Wird der Boden durch den Absunk entlastet, entsteht
ein  Porenwasserlberdruck zum  Zeitpunkt ta,

wodurch sich der Spannungszustand im oberen Be-
reich in den positiven Bereich verschiebt, in dem for-
mal Zugspannungen herrschen. Diese kann ein ko-
hasionsloser Boden nicht aufnehmen. In diesem Be-
reich verliert der Boden seine Scherfestigkeit und
steht lediglich als eine Art Suspension vor der Wand
an. Das oben genannte Kriterium ermoglicht es, die
Lage der kritischen Tiefe zkit zu bestimmen, in dem
der Boden von diesem Scherfestigkeitsverlust betrof-
fen ist.

4 Bemessungsansatze fiir den Porenwasser-
druck im Bereich des FuBauflagers

Bei einer temporaren Wasserspiegelabsenkung in-
folge einer Schiffswelle vor einer Uferspundwand
sieht die EAU (EAU 2020) vor, diese in der standigen
Bemessungssituation mit einer Hohe von AH=0,8 m
zu bericksichtigen. Wie in Abbildung 4-1 dargestellt,
wird auf der Kanalseite auf Basis des abgesenkten
Wasserspiegels, eine hydrostatische Wasserdruck-
verteilung auf die Spundwand bis zum Wandfuf3 an-
gesetzt. Auf der Landseite der Spundwand wird eine
hydrostatische Wasserdruckverteilung mit einem von
der Wasserspiegelabsenkung im Kanal unbeein-
flussten Grundwasserspiegel angenommen. Demzu-
folge wird, nach der EAU das Entstehen des Poren-
wasseruberdruckes, welcher im oberen Abschnitt er-
lautert wurde, nicht bertcksichtigt.

P = [H-AH + Efy

Abbildung 4-1: Wasserdruckansatz nach EAU

Wie oben beschrieben, werden durch den Wasser-
spiegelabsunk gekoppelte, simultan ablaufende hyd-
raulische und mechanische Prozesse ausgelost. Je
nach Verhaltnis der Kompressionssteifigkeiten von
Kornmatrix und Fluid (Bodensteifigkeit und Gasanteil
im Porenraum) treten diese Prozesse in unterschied-
licher Auspragung auf. Beide tragen zur Schwa-



chung des Erdwiderlagers der Wand bei. Zur Erlau-
terung der mdoglichen Auspragung dieser Effekte
werden zwei verschiedene Szenarien mit unter-
schiedlicher Verteilung der Porenwasseriberdricke
dargestellt.

Fall1 — Strémungskréfte dominieren

Der EAU-Ansatz beriicksichtigt keine Porenwasser-
Uberdricke und unterschatzt somit den wirkenden
Wasserdruck auf der Wasserseite der Spundwand
um den Betrag des Porenwassertberdruckes. Der
Porenwasseruberdruck induziert zudem einen in die
Tiefe reichenden, aufwarts gerichteten hydrauli-
schen Gradienten. Wie in Abbildung 4-2 dargestellt,
erfolgt in diesem Bereich eine Reduzierung der wirk-
samen Wichte des Bodens, wodurch das Erdwider-
lager geschwacht wird. Die Reduktion der Wichte in-
folge Stromungskraften wirkt sich auch unterhalb der
kritischen Tiefe zkit aus, in der die effektiven Span-
nungen kleiner Null werden.

Fall 1
Stromungskrifle dominieren

¥

T = [H-AF iy Ap

Abbildung 4-2: Fall 1 — Strémungskrafte dominieren

Fall 2 — Verfliissigter Bereich dominiert

Baut sich der durch die Wasserstandanderung indu-
zierte hydraulische Gradient bereits in den obersten
Zentimetern ab, erfolgt die Reduktion der Wichte auf
einer vergleichsweise geringen Schicht nahe der
Sohle. Das bedeutet, dass der Porenwasserdruck
bereits wenige Zentimeter unterhalb der Sohle dem
initialen hydrostatischen Wasserdruck vor dem Ab-
sunk entspricht, wahrend an der Sohle der neue, ge-
ringere Wasserdruck ansteht. Die Machtigkeit der
Schicht, in welcher der Porenwasseruberdruck abge-
baut wird, ist zu gering, um den durch den hohen Po-
renwasseruberdruck an der Schichtunterkante indu-
zierten Verlust der effektiven Spannungen zu verhin-
dern. Der Bodenbereich am Widerlager wirkt daher
bis in die kritische Tiefe lediglich als Suspensions-
druck mit einer Wichte von yr=y' + yw. Somit wirkt
diese Schicht nicht als Erdwiderstand stiitzend auf

die Spundwand und die effektive Einbindelange fir
die Spundwanddimensionierung verklrzt sich um
Zwit. Dieser Zusammenhang ist in Abbildung 4-3 dar-
gestellt.

Fall 2 ;
Verflissipter Bereich dominiert

v
v

Abbildung 4-3: Fall 2 — Verflussigter Bereich domi-
niert

5 Das statische Spundwandsystem

Das statische System, an dem die verschiedenen
Porenwasserdruckansatze nach EAU und der analy-
tischen Losung erlautert werden, ist in Abbildung 5-1
dargestellt. Gewahlt wurde eine einfach riickveran-
kerte Spundwand mit einer festen Einbindetiefe unter
der Kanalsohle von t =4 m und dem vorgegebenen
Spundwandprofil TKL 603. Eine undurchlassige
Schicht wird erst in einer Tiefe von 4 m unterhalb des
SpundwandfulRes angenommen (L = 8 m).

¥ A LN ' 3

e dm

Abbildung 5-1: Referenzsystem einer einfach riick-
verankerten Spundwand mit einer festen Einbinde-
tiefe

Die nachstehend dargestellten Berechnungen wur-
den fiir unterschiedliche kohasionslose Boden, deren
Kennwerte in Tabelle 5-1 zusammengefasst sind, mit
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der Software RETAIN der Firma GGU durchgefiihrt.
MaRgebend fiur die analytischen Berechnungen des
Porenwasseruberdrucks infolge des Wasserspiegel-
absunks im Kanal sind der Steifemodul Es, die hyd-
raulische Durchlassigkeit k, die Porositat n, die Auf-
triebswichte y* und der wirksame Reibungswinkel ¢
des Bodens sowie der Gasgehalt Sg im Porenfluid.
Aus diesen Werten ergeben sich die oben genannten
Parameter cy und By.

Tabelle 5-1 Kenngrél3en ausgewéhlter kohésionslo-
ser Bodentypen fiir den Bemessungsvergleich

Boden ilis |kn mis ?(n n iqr)1i° ﬁ]g
MPa kN/m? %
Sand S1 50 104 | 11 0,35 | 32,5 | 10
Sand S2 50 10 11 0,35 | 32,5 | 1
andiger 4120 [10° |10 |04 |300 |10
Schiuff U1 | 75 10t |9 045 | 28,0 | 10

Der gewahlte Sand weist mit Es = 50 MPa eine ver-
gleichsweise hohe Steifigkeit und hohe Durchlassig-
keit auf. Bei diesem Boden werden mit Sg= 10 % und
Sg =1 % zwei unterschiedliche Gasgehalte unter-
sucht. Der sandige Schluff istim Vergleich zum Sand
mit Es = 20 MPa weniger steif und besitzt eine gerin-
gere Durchlassigkeit. Die niedrigsten Werte fiur die
Bodensteifigkeit und die Durchlassigkeit besitzt der
Schiuff. Des Weiteren werden der wirksame Rei-
bungswinkel, die Porositat und die Auftriebswichte
der Béden gemal den Angaben in Tabelle 5-1 vari-
iert.

Die Berechnungsergebnisse auf Grundlage des
oben beschriebenen Berechnungsansatzes unter
Bericksichtigung von Porenwassertberdriicken sind
fur die verschiedenen Bodentypen in Tabelle 6-2 auf-
gelistet. Zusatzlich angegeben sind die auf dem
EAU-Ansatz basierenden Berechnungsergebnisse,
die als Referenz fir die hydromechanisch gekoppelte
Analyse dienen. Die Berechnungen liefern jeweils
den Einspanngrad n der Spundwand sowie die Be-
messungswerte fur das maximale Moment Mq und fir
die Ankerkraft Aq. Bei einer voll eingespannten Wand
ergibt sich der Einspanngrad zu n = 1 und das aufzu-
nehmende Moment wird minimal. Im Gegensatz
dazu ergibt sich der Einspanngrad zu n = 0 flr eine
frei aufgelagerte Wand. Wobei das Moment die grof3-
ten Werte annimmt. Demnach vergrofiert sich mit
dem abnehmendem Einspanngrad die Beanspru-
chung der Wand.

Die analytisch berechneten Porenwasseruberdriicke
wurden als zusatzliche Wasserdruckbeanspruchung
in GGU-RETAIN vorgegeben. Der Boden am Erdwi-
derlager wurde in Schichten unterteilt, in denen je-
weils die reduzierte Auftriebswichte y* infolge der
dort wirkenden hydraulischen Gradienten angesetzt

wurde. Bei Verschwinden der effektiven Spannung
und somit der Scherfestigkeit wurde die rechnerische
Kanalsohle um zwit nach unten verschoben. Gleich-
zeitig wurde in diesem Bereich ein (stabilisierender)
hydrostatischer Suspensionsdruck vorgegeben, der
sich aus der Auftriebswichte des Bodens und der
Wasserwichte zusammensetzt. Der Porenwasser-
Uberdruck wird in diesem Fall nur unterhalb von zirit
berlcksichtigt.

Neben den BemessungsgrofRen aus GGU-RETAIN
ist in Tabelle 6-2 der Lastaufteilungsfaktor By ange-
geben (Montenegro et al. 2014, Stelzer et al. 2014).
Dieser dimensionslose Parameter kann Werte zwi-
schen 0 und 1 annehmen und ermdglicht, den maxi-
malen Porenwasseruberdruck Apw infolge einer hyd-
raulischen Lastanderung AHyw abzuschéatzen:

Apy, = 1- B,) - AHy,,

Daraus kénnen zwei Extremfalle abgeleitet werden.
Wenn By den Wert 1 annimmt, muss die gesamte
Lastanderung vom Korngerust getragen werden, das
Porenfluid erfahrt keine Druckanderung infolge des
Absunks. Im Gegensatz dazu wird der initiale Poren-
wasserlberdruck maximal, wenn By = 0 betragt.
Mafgebend sind die Verhaltnisse am Ende des Ab-
sunks zum Zeitpunkt ta. Im Laufe eines Dissipations-
prozesses geht die Lastanderung vom Porenfluid auf
das Korngerust Uber.

6 Berechnungsergebnisse

Infolge grofRer Fluidkompressibilitat (Gasanteil
Sg = 10% im Porenraum) fiihrt die Belastung beim
Boden S1 zu hohen Porenwasseriberdricken. Auf-
grund der hohen Durchlassigkeit breiten sich die hyd-
raulischen Gradienten bis in eine grof’e Tiefe aus.
Die kritische Tiefe, in der temporar keine Scherfes-
tigkeit mehr vorhanden ist, betragt dabei zwit = 48 cm.
Bezogen auf die Auswertung nach EAU sinkt der Ein-
spanngrad und die SchnittgréRen nehmen zu. Ein
ahnliches Verhalten ist bei der Auswertung des Bo-
dens S2 zu beobachten, obwohl dieser Boden erheb-
lich weniger Gaseinschlisse aufweist. In diesem Fall
tritt an keiner Stelle ein Verlust der Scherfestigkeit
auf (zwit = 0). Allerdings flhren die tief reichenden
hydraulischen Gradienten zu einer Reduzierung der
Auftriebswichte in groRen Teilen des Erdwiderlagers.

Beim Boden SU1 treten ebenfalls grol’e Porenwas-
serUberdriicke auf, die zu einem Verlust der Scher-
festigkeit und somit zu einer Reduzierung der Einbin-
delange der Spundwand um 72 cm fuhren. Dadurch
wird der Einspanngrad der Spundwand verringert
und die SchnittgroRen erhéhen sich. Aufgrund des
héheren Lastaufteilungsfaktors By beim Boden U1
wird ein groferer Anteil der Auflastdnderung Uber
das Korngerist abgetragen. Jedoch fihrt auch hier



eine kritische Tiefe von zwit = 72 cm zu einem redu-
zierten Einspanngrad und einer entsprechenden Er-
héhung der SchnittgroRen der Spundwand.

Tabelle 6-2 Ergebnisse der Spundwandbemessung

Bez. E}"% %’% |Zrll( " |nn % :\r/1Id ﬁ;d
cm kNm/m kN/m
Sand

EAU - - - 57 109 61

S1 5 10 48 31 145 68

S12 36 1 0 46 120 64

Sandiger Schluff

EAU - - - 25 142 53

SuU1 11 10 72 2 184 59
Schluff

EAU - - - 34 181 85

U1 23 10 72 23 228 93

7 Zusammenfassung und Schlussfolgerungen

Das Entstehen von Porenwasseruberdriicken infolge
eines Wellenabsunks kann das Erdwiderlager einer
Uferspundwand schwéchen. Die induzierten Poren-
wasseruberdricke wirken sich auf die Scherfestigkeit
infolge der Stromungskrafte (aufwarts gerichteten
hydraulischen Gradienten) aus. Im oberen Bereich
des Erdwiderlagers kann sogar eine vollstandige Re-
duktion der effektiven Spannungen erfolgen, bis hin
zu einem Verlust an Scherfestigkeit. Wodurch die
wirksame Einbindetiefe und somit das statische Sys-
tem der Spundwand beeinflusst wird.

Die Ausprégung der Porenwasseriberdruckvertei-
lung ist abhangig von den Steifigkeits- und Durchlas-
sigkeitsverhaltnissen des Bodens sowie vom ange-
nommenen Anteil an Gasblaschen im Porenfluid.
Sind die Kompressibilitat des Porenfluids im Ver-
gleich zur Kompressibilitat des Korngerists und die
Durchlassigkeit des Bodens im Vergleich zur Ge-
schwindigkeit der Lastédnderung hoch, bauen sich in-
folge der Wellenbeanspruchung hydraulische Gradi-
enten bis in grof3e Tiefen auf. Das Erdwiderlager der
Spundwand wird in diesem Fall mafigeblich durch
die aufwarts gerichteten Strémungskrafte, die eine
reduzierte Auftriebswichte des Bodens bewirken, be-
einflusst.

Sind dagegen die Kompressibilitdt des Porenfluids
im Vergleich zur Kompressibilitdt des Korngerusts
und die Durchlassigkeit des Bodens im Vergleich zur
Belastungsanderung gering, baut sich der hydrauli-
sche Gradient bereits unmittelbar unterhalb der
Sohle ab. Dennoch kdnnen sich die effektiven Span-

nungen in Abhangigkeit der Eigenschaften von Bo-
den und Porenfluid zu Null reduzieren. Je nach Pa-
rameterkombination kann sich dies bis in groRe Tie-
fen erstrecken. In diesem Fall kann durch die ver-
kirzte wirksame Einbindetiefe das statische System
der Spundwand mafgeblich beeinflusst werden.

Die hier vorgestellte analytische Lésung (Mon-
tenegro et al., 2015) liefert eine hinreichend genaue
Approximation der Porenwasseriberdricke unter
Berlcksichtigung der Durchlassigkeits- und Steifig-
keitseigenschaften des Bodens sowie des angenom-
menen Gehalts an Gaseinschlissen im Porenraum.

Im Gegensatz zu den Bodeneigenschaften kann der
Gasanteil im Porenfluid weder in situ noch im Labor
hinreichend genau bestimmt werden. Dieser hangt
von einer Reihe unbekannter Faktoren ab, wie z. B.
dem Anteil an organischen Substanzen im Sediment,
biogene Abbaureaktionen oder Wasserstands-
schwankungen. Die analytische Lésung erlaubt es,
im Zuge einer Variantenuntersuchung (z. B.
85% < Sg < 98%) den Einfluss eines mdglichen Gas-
gehalts auf die Verteilung des Porenwasseriber-
drucks zu berechnen. Man beachte, dass es sich um
einer 1D analytischen Lésung handelt. Insofern sind
die ermittelten Porenwasserutberdriicke konservativ,
eine etwaige seitliche Verformung und die damit ein-
hergehende Druckentlastung werden nicht beriick-
sichtigt.
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The Convected Particle Domain Interpolation (CPDI) method have been proposed for simulating large
deformation in geotechnical engineering, particularly for offshore monopile installation. The novel fluid-
saturated CPDI method avoids numerical instability associated with large deformation in finite element
simulations. The method is validated and utilized for simulations of large-scale continuums using an
advanced elasto-plastic constitutive law and a novel penalty contact algorithm. Two simulations are
presented where the CPDI tool is shown to be a reliable calculation and monopile installation predic-
tion tool. This paper aims to assist the offshore wind industry in bridging knowledge gaps in vibratory

monopile installation.

1 Introduction

Offshore wind energy is becoming one of the fastest
growing sustainable energy resources. At the end of
2022, the global installed capacity of wind energy
stood at 906 GW (Council, 2023). Approximately
250 GW of this installed capacity is in the European
region, while Germany accounts for nearly 22 % of
its energy need met by the wind market. At present,
there are different types of foundations in use for
offshore wind turbines, such as tripods, suction
caissons, jackets, gravity foundations and mono-
piles (Arshad & O’Kelly, 2019).

£

Figure 1:Monopile foundation installed at KASKASI-
Il wind farm, © RWE AG

Among these, the monopiles (as shown in Figure 1)
is the dominant foundation type used, as it enjoys
several advantages (Alamo, et al., 2018). In recent

years, it has been the aim to achieve installation of
monopiles for offshore farms completely using the
vibratory installation method, due to the fact that
there is a reduction of installation time and cost and
of hydrosonic noise as well as less stressing of the
steel during the installation process (Schneider, et
al., 2017).

In this study, efforts have been made to use the
Convected Particle Domain Interpolation method
(CPDI) to estimate the installation characteristics of
a vibratory monopile. Two projects are chosen for
this purpose: i) the VibroPile project, whose results
are back-analysed using the CPDI method, and the
i) VISSKA project, whose prediction results are
compared with subsequent field data.

2 Convected Particle Domain
Interpolation method

The continuum is represented by Lagrangian points,
also known as particles or material points, in the
conventional formulation of the Material Point Meth-
od (MPM). A fixed Eulerian mesh, also known as a
background grid or mesh, is traversed by particles.
In addition to storing state variables, particles also
store physical properties of the continuum, such as
mass, momentum, stress, and strain. At the begin-
ning of a computational step, using the appropriate
shape functions, all pertinent information required
for the solution is transferred from the particles to
the computational grid in the background. On the



grid, the incremental solution is determined in a
Lagrangian fashion. At the end of each computa-
tional step, the solution is mapped back to the parti-
cles in order to update the information associated
with the particles, and the grid is reset for the next
computational step. The MPM method utilises the
strengths of both the Lagrangian and Eulerian
methods while avoiding their shortcomings. Refer-
ences (Sulsky & Schreyer, 1996) and (Kafaji, 2013)
provide a comprehensive description of MPM for
interested readers.

Sadeghirad et al. (2011) proposed a procedure to
update the domain according to the particle defor-
mation, which was not made in the case of MPM.
Here the domain is parallelogram shaped, whose
sides are continuously updated using the defor-
mation gradient. This procedure is referred as Con-
vected Particle Domain Interpolation (CPDI).

2.1 CPDI extension to model pore fluid

For numerically simulating saturated soils, it is nec-
essary to consider the hydro-mechanical forces that
capture the interaction between pore water (i.e., the
liquid phase) and the solid skeleton. Kafaji (2013)
describes the formulation upon which the multi-
phase implementation of this work is based. In the
interest of thoroughness, only the most pertinent
equations describing two-phase media have been
provided.

Figure 2: Simplification of the heterogenous system
for assumption of homogenous parameters

As shown in Figure 2, the representative volume
element is initially divided into two phases: solid and
liquid. Solid phase mass conservation is described
by the equation:

d a ~
+[@-m ps]+;j[(1—n)psv]]=0, (1)
where, 7 is the velocity vector of the solid phase.

The mass conservation relationship for the water
phase is as follows:

ol Pw)]+aix].[npwv?,] =0, 2)

where, W, is the vector of true velocity of the water
phase. The variables n,p, and p, are the porosity,
density of water and solid grains, respectively. Two
reasonable assumptions will be made moving for-
ward: i) the grains will be considered incompressi-
ble, and ii) the spatial variation in porosity and den-
sity of the control mass will be disregarded. Assum-
ing water is linearly compressible and rearranging
the above equations yields the storage equation, or
the constitutive relation for pore fluid as follows:

dp _ K

2 @ -w

dt = n

29, 2%

+n 57 (3)

(3]

where, p is the pore pressure and K,, is the bulk
modulus of water.

2.2 The UBCSAND constitutive law

At the University of British Columbia, the UBCSAND
model was developed to simulate the coupled be-
haviour of soil and liquefaction during dynamic pro-
cesses like seismic excitation. The reader is di-
rected to reference (Naesgaard, 2011) for a detailed
formulation of the model. UBCSAND is an effective
stress model that simulates the elasto-plastic me-
chanical behaviour of the sand skeleton, and the
work by Giridharan (2022) explores the possibility of
applying this constitutive law to modelling the soil
that is subjected to dynamic excitation due to the
monopile vibration/impact hammering and the multi-
body contact that occurs during the installation. The
model is implemented in-house in this work and
integrated with the CPDI code.

3 Simulation of Vibratory Installation
of Offshore Monopiles

The CPDI method was extended to simulate model
piles in saturated sand in references (Giridharan, et
al., 2020) and (Giridharan, 2022). In this paper, an
attempt was made to employ a model capable of
capturing liquefaction effects in order to ensure the
model can account for the liquefaction phenomena
described in the literature. In addition, the code's
capability to model the highly dynamic and complex
pile installation is evaluated. For interfaces the pen-
alty function method is used (Hamad, et al., 2017).

An axially symmetric boundary condition has been
considered for the numerical model. The UBCSAND
model is used to calculate the effective stresses.
The following model assumptions are considered. It
will be assumed that i) the soil is fully saturated, ii)
the cross section of the pile is constant, and iii) the
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soil is homogeneous and isotropic. Figure 3 pro-
vides the background computational grid (shown in
the left) and the particle discretisation (right) used in
this work. An irregular meshing scheme was con-
sidered for meshing the region of the continuum
near the pile shaft. This allowed for a denser pack-
ing of particles, as depicted in the zoomed image on
the left of Figure 3. A tartan grid was considered for
the background computation mesh. This allowed for
the meshing of a smaller background grid in the
vicinity of the pile's shaft, which improved the accu-
racy of the solution.

1 A T
# i |9
Background |
Cc l1'|kgr=r~nnaj ¥ E
| HOATEEEY Discretisation

Carad

a null-step procedure was executed, entailing the
application of complete gravitational force, while
disregarding any dynamic load.

The computational process utilised a dynamic time-
stepping scheme that involved updating the incre-
mental time step after every 1000 computational
steps. A particle-in-cell damping value of 1% was
assigned to both the solid and pore-fluid constitu-
ents of the particle. In both simulations presented in
this work, the pile was initially embedded to a depth
of 5 metres before commencing the dynamic vibra-
tory load. This provided valuable numerical stability
to the calculation procedure and approximated the
self-penetrating effect due to gravity.

Nlg | m, n, n, KE KE
[] [ [-] [-] [-] [-]
25.0 0.5 0.5 0.95 1432 854
K }G) ¢pt ¢f c Pa o,

[ [°] [] [kPa] | [kPa] | [kPa]
820 32.6 37.9 0 100 0
hfaci | hfacz2 | hfacs | hfacs | hfacs | hfacs

[] [] [] [] [] []
0.65 | 0.85 1.0 0.6 1.0 0.95

Table 2: Parameters for the UBCSAND model,
Cuxhaven Sand

Parameters listed in Table 2 were calibrated using a
single element finite element model written in-
house, and using element test data provided in ref-
erence (Zachert, 2015). There were used for the
UBCSAND constitutive law to model Cuxhaven
sand. This set of parameters were used in both the
simulations presented in this work.

Figure 3: Representative Mesh for the monopile
installation simulations

Dimension VibroPile VISSKA
Pile diameter (A) 4.3 m 6m
Pile thickness (B) 0.045m 0.07m
Pile length (©) 21m 54.6 m
Model depth (D) 38 m 37m
Model width (E) 15m 15m

Table 1: Dimensions for the models presented in
this section

The simulations performed in this section consid-
ered the dimensions provided in Table 1. For both
simulations, a two-phase CPDI formulation was
utilised, with the water level starting at the very top
of the soil continuum. The Ky method was utilised to
initialise effective stresses to the particles resulting
from gravity, while the hydrostatic pore pressures
were initialised to the particles based on their verti-
cal position in relation to the numerical model’s
base. In order to attain a steady state of equilibrium,

Parameter VibroPile VISSKA
Working Moment 500 kgm 1,920 kgm
Static Load 1,536 kN 4,266 kN
Dynamic Load 10,748 kN 30,319 kN

Table 3: Vibrator parameters for models presented
in this section

Table 3 enumerates the static and dynamic load
that were imposed on the elastic pile with properties
of steel assigned. The contact interface between the
pile and soil has been assigned a coefficient of fric-
tion value of 0.4. Throughout the simulation, a static
load is consistently applied, while a sinusoidal varia-
tion in the dynamic load is applied in proportion to
the frequency of installation.

3.1 Back-calculation results of the
VibroPile project
The VibroPile project was conceptualised to investi-

gate the vibratory approach to installing offshore
wind farms in 2014 (Moormann et al. 2016). The



pile installations were carried out near to Cuxhaven.
Six monopiles were installed in total, out of which
three were installed via vibratory installation. One
such vibrated pile is chosen here for the sake of
comparison.

The installation frequency exhibited variations
across the installation. The fluctuation in frequency
was considered during the simulation process by
creating a step function that provided an approxima-
tion of said frequency variation.

Mg, breen mufdadn (i)
a-
B o ==--=Field Data
——= CPOI Calcutalion

i
1
i i
S5-5 1
N E|
3 i ?ﬁ'\ i
ERE i
o BEONy i
= 1
= : 5i
=4 ; =i
13- -
] "-:..:. = i

T ] ! —y

0 5 100 150 i ] 50

Figure 4: Vertical penetration of monopile,
Field data vs. CPDI calculation

The outcomes of the vertical penetration simulation
are presented in Figure 4, compared with the data
obtained from field measurements. The results indi-
cate a significant correlation between the field
measurement and the installation curve calculated
through the CPDI method. Although the initial
agreement between the field measurements and
back-analysis outcomes is very good, subsequent
simulation progressions reveal a minor divergence
between the results. The observed variation in out-
comes is anticipated due to the assumption of a
uniform soil continuum, among other factors.

According to Giridharan, et al. (2020), within the
framework of CPDI, it has been observed that when
assuming a homogenous soil condition and a con-
stant input frequency, the installation rate of a pile
decreases as it reaches greater depths. This is
mainly attributed to the friction effects and the in-
creased stress concentration in the soil surrounding
the pile toe. The present simulation entails an evolv-
ing frequency input, wherein the dynamic force un-
dergoes a continuous alteration. The observed
trend suggests a rise in the input frequency until
approximately the 85-second interval, followed by a
subsequent decline. Reference (Massarsch, et al.,
2017) showed in their study that the rate of pile
penetration is directly proportional to the frequency
of the vibrator. They observed that the installation

rate of the pile increases as the frequency of the
vibrator increases. One could suggest that the in-
creased rate of installation observed during the
initial 100 seconds of installation may be ascribed to
the increasing input frequency. Conversely, the
deceleration of installation rate and ensuing plateau
may be attributed to a confluence of factors, includ-
ing skin friction on the pile and decreasing frequen-
cy, which causes increased stresses in the soil near
the pile toe. Overall, it can be inferred from this sim-
ulation that a good and reasonable match between
field data and the calculation is seen.

3.2 Prediction Results from the
VISSKA Project

In a further step the simulation model was applied
for a Class-A-prediction in the VISSKA-project (Fig-
ure 1). Together with project partners RWE Renew-
ables GmbH, itap GmbH, BioConsult SH GmbH &
Co. KG and TU Berlin, prediction models for the
vibratory installation and the resulting pressure
waves are simulated and validated against offshore
measurements. Using the CPDI and MMALE meth-
ods, respectively, the University of Stuttgart and the
Technical University of Berlin are collaborating to
develop numerical models for predicting the installa-
tion process. In this project the monopile installation
was planned to be executed by vibratory method in
real scale. Attempts have been undertaken to fore-
cast the installation behaviour of monopile installa-
tion utilising vibratory method via the two-phase
CPDI code prior to offshore field installation, with
the objective of establishing beforehand the dura-
tion needed for monopile installation. Subsequently,
the field data are compared with the forecasted
outcomes, and improvements have been imple-
mented to achieve outcomes that are more proxi-
mate to the field data.

The installation of monopiles was executed in the
‘Deutsche Bucht’, an area characterised by glacially
prestressed soil. Figure 5 presents the outcomes of
the CPT tests conducted in close proximity to the
monopile foundation. A mesh, as depicted in Figure
3, was selected utilising the pile parameters outlined
in Table 1 and those of the vibrator element as
specified in Table 3. The present simulation in-
volves the application of a dynamic load by a vibra-
tor, which is maintained at a constant frequency of
20 Hz. The soil continuum is represented through
two distinct models. The first model assumes ho-
mogenous properties with a relative density of
100%. The second model comprises two layers,
where the first 15 metres assumes a relative density
of 75%, and the remaining depth assumes a relative
density of 100%. The first approach was employed
to derive the Class-A prediction outcomes pertain-
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ing to the monopile installation behaviour. Subse-
quently, an iterative methodology was suggested to
enhance the simulation outcomes and attain an
improved agreement with the on-site observations.
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Figure 5: Vertical penetration of monopile:

Field Data (black); CPDI Class-A prediction assum-
ing 100% Iq (blue); CPDI calculation assuming two-
layer system, after Figure 5 (red)

The result of the pile penetration is depicted in Fig-
ure 6, showing the measurements obtained from the
field and the numerical calculations obtained using
the CPDI model. The CPDI calculation results for
installation time and depth have been normalized to
the final installation time and depth obtained of the
field pile. In regards to the Class-A prediction (blue),
it can be observed that there is a qualitative agree-
ment between the field (black) and numerical data.
It is noteworthy that the numerical model exhibits
increased stiffness. The reason for this can be at-
tributed to the assumption of a uniform relative den-
sity value (100%) for the entire continuum. Despite
this, the findings are commendable. It is important
to acknowledge that although there was observation
of refusal during the field installation, no such phe-
nomenon was calculated in the numerical model.

To achieve an improved match with the experi-
mental data, the soil continuum was partitioned into
two layers (see Figure 5). Specifically, the initial 15
metres of the soil continuum were attributed a rela-
tive density of 75% (depicted by the blue zone),
while the remaining portion of the model was as-
signed a value of 100% (depicted by the red zone).
The objective is taking the first steps to replicate the
multiple layers present in soil in a manner that ena-
bles a more precise consideration of actual condi-
tions.

Results of the two-layer model (as depicted by the
red line) from Figure 6 show a closer match with the
field data for the first quarter of the simulation. The
two-layer model is capable of replicating an installa-

tion curve that is nearly identical to the field data till
the 0.2 mark of normalised time. However, beyond
this point, the rate of penetration begins to deviate.
As illustrated in Figure 5, the cone resistance value
at this particular depth is approximately 125 MPa.
Figure 6 demonstrates that, although the model
exhibits model refusal, it does so at a greater depth
than was observed in the field. Thus, modelling
refusal using the UBCSAND model necessitates
additional research effort.

Using the data obtained from this project (Berki, et
al., 2023) performed a comparable numerical study.
Using the MMALE method (Aubram, 2015) and the
hypoplastic soil model (Niemunis & Herle, 1997),
simulations were performed. The findings indicate
that the model that assumed 100% Ils exhibited
greater divergence, whereas the model with 75% lq
demonstrated a strong correlation with the field
data. It must be noted that simulations in this paper
were performed assuming the presence of pore
fluid, while in (Berki, et al., 2023) a one-phase mod-
el is used. A good correlation between the results
from the two methods were however seen.

4 Conclusions

In this paper, the back-analysis of the VibroPile
project brought closure to the project’s original goal,
which was to examine and aid in the vibratory instal-
lation of offshore monopiles. The results from this
project were used to verify the CPDI code’s capabil-
ity in modelling the complete vibratory installation of
a monopile. This simulation served as basis for the
Class-A prediction of the VISSKA project. In addi-
tion, the shortcomings of the previous modelling
approach were identified and efforts were made to
remedy it by employing a two-layer model which
provided a better fit with the field data.
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Experimentelle und numerische Boden-
mechanik auf der Partikel- und Poren-
skala

Dr.-Ing. habil. Marius Milatz, Dennis Heinrich, M. Sc., Prof. Dr.-Ing. Juirgen Grabe,
Technische Universitat Hamburg (TUHH)

Das hydraulisch-mechanische Verhalten des Bodens, das wir beispielsweise in Form der Scher-
festigkeit und des Volumendnderungsverhaltens in konventionellen bodenmechanischen Experi-
menten messen, hdngt von physikalischen Vorgédngen auf der Gré6Benskala der Bodenpartikel und
Poren ab. Bekannt sind zum Beispiel der Einfluss der Kornform auf den Reibungswinkel oder der
PorengréBen auf die hydraulische Leitfdhigkeit. Der Schliissel zu einem besseren Verstdndnis des
auf der Makroebene beobachteten Materialverhaltens des Bodens und zu einer genaueren mathe-
matischen Modellierung, etwa mit kontinuumsmechanischen Modellen und Stoffgesetzen, kann
daher in einer genaueren Betrachtung bodenmechanischer Zusammenhénge auf der Partikel- und
Porenskala liegen. Hierflir existieren auf experimenteller Ebene bildgebende Verfahren, wie z. B.
die Réntgen-Computertomografie (CT), die rdumlich und zeitlich aufgeléste Einblicke in hydrauli-
sche und mechanische Prozesse auf der Partikel- und Porenskala erlauben. Unter den numeri-
schen Methoden gibt es ebenfalls Ansétze, die bodenmechanische Vorgédnge auf der Partikel-
bzw. Porenskala abbilden, darunter die Diskrete-Elemente-Methode (DEM) zur Simulation einer
diskreten Partikelmechanik oder die Lattice-Boltzmann-Methode (LBM), eine von verschiedenen
Methoden der numerischen Strémungssimulation (Computational Fluid Dynamics-/CFD-Methoden)
zur Modellierung der Partikel-Fluidinteraktion in porenskaligen Modellen. Im Rahmen des Beitrags
werden aktuelle Forschungsergebnisse zur Untersuchung mechanischer und hydraulischer Vor-
gédnge mittels Bildgebung und der numerischen Modellierung mit geeigneten Verfahren auf der
Partikel- bzw. Porenskala vorgestellt. Dabei wird diskutiert, wie Experiment und Simulation helfen
kénnen, unser Verstdndnis vom makroskopischen Bodenverhalten zu verbessern.

Speziell entwickelte, miniaturisierte Versuchsaufbau-
ten, kombiniert mit bildgebenden Verfahren, ermégli-
chen es, Durchstrémungs- und Scherprozesse auf
dieser Grofenskala in raumlichen Bildern festzuhal-
ten. Eine zeitlich aufgenommene Serie solcher Bilder
gestattet weiterhin die Untersuchung von zeitlichen
Vorgangen in Bodenproben.

Werden zuletzt auf diese Weise erfasste Bilddaten
systematisch analysiert, durch makroskopische
Messdaten erganzt und mit geeigneten numerischen

1 Einleitung

Viele bodenmechanische Phanomene und Bodenpa-
rameter resultieren aus der mikroskopischen Struktur
des Bodens und der Interaktion seiner festen und
flissigen Bestandteile. Beispiele sind die Wirkung
der interpartikuldren Ubertragung von Kontaktkraften
und Reibung in Korngeristen bei der Scherung, die
Wirkung von Kapillarkraften in teilgesattigten Béden

oder die hydraulische Leitfahigkeit, die von der Po-
renzahl aber auch von der Wegsamkeit des Poren-
raums bei einer Durchstromung durch Porenfluide
abhangt.

Die Mdglichkeit, mit Hilfe von bildgebenden Verfah-
ren wie der CT Bodenproben zerstorungsfrei zu un-
tersuchen und durch geeignete Bildanalysetools auf
der Partikel- und Porenskala Daten zu erheben, hat
in den letzten Jahren neue Mdglichkeiten fir experi-
mentelle Untersuchungen eréffnet. Mit der Mikro-
skala ist in diesem Beitrag die Partikel- und Poren-
skala in granularen Béden gemeint, auf der einzelne
Sandkoérner und Poren mit Abmessungen von weni-
gen Mikrometern bis hin zu ein bis zwei Millimetern,
durch Bildgebung mit entsprechenden Bildauflésun-
gen erfasst und vermessen werden koénnen.

Methoden kombiniert, entsteht eine gleichermallen
faszinierende wie innovative Mdglichkeit, bodenme-
chanisch zu forschen, die nachfolgend anhand von
verschiedenen Beispielen und Forschungsergebnis-
sen beschrieben und diskutiert werden soll.

2 Bodenmechanik auf der Mikroskala

2.1 Computertomografie in der Boden-

mechanik

Seit der Entwicklung der Rontgen-Computertomo-
grafie (CT) Ende der 1970er Jahre hat sich die Me-
thode Uber medizinische Anwendungen hinaus weit
in die Materialwissenschaften ausgeweitet. Bei der



CT wird eine Probe aus verschiedenen Winkelrich-
tungen typischerweise mit Rontgenstrahlung durch-
leuchtet. Durch die Schwachung der Strahlung beim
Durchgang durch die Probe, wird fiir jede Winkelrich-
tung ein kontrastreiches Rontgenbild, eine soge-
nannte Radiografie, Uber einen Detektor digital auf-
gezeichnet. Mit Hilfe eines mathematischen Rekon-
struktionsalgorithmus kann bei einer ausreichend ho-
hen Anzahl an gemessenen Winkeln und zugehori-
gen Projektionen ein hoch aufgelostes, raumliches
Bild der gescannten Probe und seiner Dichtevertei-
lung berechnet werden.

Seit den 1990er Jahren werden CT-Untersuchungen
auch in den Geowissenschaften eingesetzt und es
finden sich auch vereinzelte erste Untersuchungen
mit bodenmechanischem Hintergrund. Eine bis heute
nachwirkende Pionierarbeit wurde von Desrues et al.
(1996) und nachfolgenden Wissenschaftlerinnen und
Wissenschaftlern geleistet, die fir ein besseres Ver-
standnis von Scherfugen in Boden Triaxialversuche
in einem CT-Scanner durchflhrten.

Mit der Verbesserung von Hard- und Software, La-
bor-CT-Scannern und der Verfugbarkeit von brillian-
ten Synchrotronstrahlungsquellen oder Neutronen-
strahlungsquellen in groflen Forschungseinrichtun-
gen, bei denen Messzeit beantragt werden kann, wie
etwa dem Deutschen Elektronen-Synchrotron
(DESY) in Hamburg oder dem Institut Laue-Langevin
(ILL) in Grenoble, haben CT-Anwendungen auch fir
bodenmechanische Fragestellungen aktuell eine Re-
naissance erfahren. Die genannten Methoden wer-
den bereits umfangreich eingesetzt, siehe z. B. Wil-
denschild et al. (2005), Viggiani et al. (2015) und
Tengattini et al. (2021).

2.2 Moglichkeiten fiir die Forschung

Uber die raumliche Vermessung von Bodenproben
hinaus sind zunehmend Prozessuntersuchungen
von Interesse. In sogenannten ,In situ CT-Experi-
menten®, siehe z. B. Milatz (2022a), werden mit Hilfe
von miniaturisierten Versuchsaufbauten, die in CT-
Systeme integriert werden, bodenmechanische Vor-
gange in drei Dimensionen mit einer durch die erfor-
derliche Scanzeit festgelegten zeitlichen Auflosung
erfasst, sodass haufig von ,4D-Messdaten® mit der
Zeit als vierter Dimension gesprochen wird.
Aufbauend auf den friilhen Arbeiten von Jacques
Desrues in Grenoble wurde mit CT-Bildgebung be-
reits mit Triaxialversuchen geforscht, um das mecha-
nische Verhalten gescherter granularer Medien in-
nerhalb und auf3erhalb von Scherzonen zu untersu-
chen, siehe beispielsweise Andod (2013).

Da verschiedene Phasen mit geeigneten Bildanaly-
sewerkzeugen segmentiert, d. h. getrennt, werden
koénnen, eignet sich die Methode auch zur Untersu-
chung teilgesattigter Béden. Besonderes Interesse
der Forschung galten bisher dem Wasserretentions-

verhalten, z. B. Higo et al. (2015), und dem Scher-
verhalten von teilgesattigten granularen Medien,
z. B. Kido und Higo (2020).

Bei hoher Auflésung kénnen einzelne Bodenpartikel
und Fluidcluster im Porenraum abgebildet werden
und es kann ihr Verhalten und ihre Bewegung bzw.
Veranderung bei Durchstrémung oder mechanischer
Belastung des Korngerists studiert werden (Milatz et
al., 2021; Milatz et al., 2022). Das Resultat ist ein di-
gitales Abbild der Bodenprobe in verschiedenen zeit-
lichen Zustéanden, was einen wichtigen Input fir ge-
eignete numerische Untersuchungen darstellt. Dar-
Uber hinaus konnen in teilgesattigten Boden weitere
mikroskalige ,kapillare Zustandsvariablen®, wie etwa
Phasengrenzflachen und Kontaktwinkel, gemessen
und analysiert werden (Milatz, 2022a), um die mikro-
skopische Ursache von Kapillareffekten zu quantifi-
zZieren.

3 Bodenmechanische in situ CT-Expe-
rimente

Nachfolgend werden verschiedene miniaturisierte
Apparate und bodenmechanische in situ CT-Experi-
mente beschrieben, die fiir ,Bodenmechanik auf der
Partikel- und Porenskala® eingesetzt werden kénnen.
Zur Untersuchung des Wasserretentionsverhaltens
teilgesattigter granularer Béden wurde ein Versuchs-
apparat mit FlieRzelle entwickelt, der die gleichzei-
tige Messung der makroskopischen Wasserretenti-
onskurve und Erfassung der Vorgange in der Probe
mittels CT erlaubt (Milatz, 2020). Mit dem in Abb. 3-
1 gezeigten Versuchsaufbau wurde bereits mit dem
CT-Scanner am Laboratoire 3SR der Université
Grenoble Alpes ein zyklisches Ent- und Bewasse-
rungsexperiment am an der TUHH verwendeten Mo-
dellboden ,Hamburger Sand“ durchgefihrt (Milatz et
al., 2022). Der Versuchsaufbau wurde weiterentwi-
ckelt (Heinrich & Milatz, 2022b) und konnte bereits
im Rahmen einer Messzeit am DESY eingesetzt wer-
den, wo mit Hilfe von Synchrotron-basierter CT das
Wasserretentionsverhalten verschiedener Granulate
mit hoher Orts- und Zeitauflésung untersucht werden
konnte.

Abbildung 3-1: Versuchsaufbau zur Untersuchung
des Wasserretentionsverhaltens mittels CT, hier am
Laboratoire 3SR der Université Grenoble Alpes
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Die im CT-Experiment makroskopisch im Sand ge-
messene Wasserretentionskurve zusammen mit ei-
ner 3D-Visualisierung der Phasenverteilung in einem
kubischen Subvolumen der Probe mit Kantenlange
von 8 mm kurz nach Uberschreiten der Saugspan-
nung am Lufteintrittspunkt ist in Abb. 3-2 zu sehen.
Die durch einen schwarzen Pfeil gezeigten makro-
skopisch messbaren Oszillationen der Saugspan-
nung zum Zeitpunkt des CT-Scans auf dem Haupt-
entwasserungspfad gehen im Porenraum der Probe
mit einem schnellen Eindringen von Luft in die Po-
renkanale einher. Dies zeigt, wie lokale Strdomungs-
prozesse das auf der Makroskala gemessene Bo-
denverhalten beeinflussen.
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Abbildung 3-2: Makroskopische Wasserretentions-
kurve mit schwarz dargestellten Pausen der Durch-
strémung fiir CT-Scans (oben) und Phasenverteilun-
gen (links unten: Sand und Wasser, rechts unten:
Luft) zum Zeitpunkt kurz nach dem Lufteintrittspunkt,
gekennzeichnet durch den schwarzen Pfeil auf dem
Hauptentwéasserungspfad

Zur Untersuchung von Scherprozessen mittels CT
wurden bisher die zwei in Abb. 3-3 gezeigten Varian-
ten eines miniaturisierten einaxialen Druckversuchs
(Milatz, 2019; Milatz et al., 2021; Heinrich & Milatz,
2022a) gebaut und eingesetzt. Weiterhin wurde zu-
letzt ein miniaturisierter direkter Scherversuch entwi-
ckelt, der bereits in Kombination mit Synchrotron-ba-
sierter CT am DESY und mittels Labor-CT am Labo-
ratoire 3SR in Grenoble verwendet wurde, um Scher-
prozesse in teilgesattigten granularen Bdden inner-
halb und aulRerhalb der erzwungenen Scherfuge zu
untersuchen. Der Versuchsaufbau des direkten

Scherversuchs wahrend eines CT-Versuchs mit Syn-
chrotronstrahlung am DESY st in Abb. 3-4 darge-
stellt.

{ Schrittmotor Kamera

Abbildung 3-3: Zwei Entwicklungsstufen eines minia-
turisierten einaxialen Druckversuchs fiir in situ CT-
Versuche an teilgeséttigten granularen Béden (links:
Prototyp, rechts: Weiterentwicklung)
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Abbildung 3-4: Miniaturisierter direkter Scherver-
suchsaufbau fiir in situ CT-Versuche. Hier: Einsatz
am Deutschen Elektronen-Synchrotron DESY in
Hamburg

Die Synchrotronstrahlung erlaubt im Vergleich zu
konventioneller Rontgenstrahlung aus Réntgenroh-
ren eine hohe Ortsauflosung bei schnellerer Bilder-
fassung, sodass tendenziell schnellere Prozesse ab-
gebildet werden kénnen. So war es moglich, am
DESY hochaufgeléste CT-Daten von der direkten
Scherung zu gewinnen, die weggesteuert auf teilge-
sattigte granulare Proben aufgebracht wurde. Nach
jedem Scherschritt von 0,2 mm Scherweg wurde in
wenigen Minuten eine Tomografie eines zentralen
Probenausschnitts aufgenommen. Abb. 3-5 zeigt die
Verteilungen der festen und flussigen Phase einer
teilgesattigten quasi monodispersen Kugelpackung
aus Kalknatron-Glaskugeln mit einem mittleren Ku-
geldurchmesser von 0,5 mm vor dem Beginn der
Scherung. Neben groferen verbundenen Wasser-
Clustern sind deutlich einzelne ringférmige Kapillar-
bricken zwischen benachbarten Glaskugeln zu er-
kennen. Das gezeigte Subvolumen mit quadrati-
schem Grundriss und Abmessungen von 4 mm x
4 mm % 4,53 mm liegt zentriert in der Probe, sodass
die Scherfuge in der Mitte des Volumens liegt.



Eine Bilanzierung der Phasen in dem betrachteten
Gebiet erlaubt die Untersuchung verschiedener Zu-
standsparameter der Probe, wie beispielsweise der
Porenzahl und des Sattigungsgrads, die fir die
durchgefiihrten acht Scherschritte in Abb. 3-6 Uber
die Scherschritte aufgetragen sind. Dabei wurden die
Ergebnisse fir drei Subvolumina, die jeweils ein Drit-
tel des Gesamtvolumens ausmachen, ausgewertet.
Durch diese Unterteilung kann das Probenverhalten
um die Scherfuge herum (,Mittleres Drittel“) sowie
darunter (,Unteres Drittel) und darlber (,Oberes
Drittel“) genauer untersucht werden.

Abbildung 3-5: Segmentierter Probenausschnitt aus
der Mitte einer teilgeséttigten Glaskugelpackung im
direkten Scherversuch vor der Scherung: Glaskugeln
und Wasser (links), Wasser (rechts)

s ———
= Llilooriin Dbl

—  Mitideyes Dnriinl -
L} Dl Dl o -

Iaromumd = ||
-

il T

U LR

L -E I. - ; ._1 -— 5 ;

Yerm:hwachrl .|-|

ii'. +
= gt
v

1 E

ot

En_ﬂ-. | | I =

B 020 teberes Drmtel |
&l O i | =
== (W DLl
[ [ —— ! 21 - = e b

i i ] T | g
Wyarmurhaseharit |-

[ ] [

Abbildung 3-6: Entwicklung der Porenzahl e (oben)
und des Séttigungsgrads S; (unten) berechnet aus
der Phasenverteilung in drei liber die Hbhe verteilten
Dritteln des in Abb. 3-5 gezeigten Subvolumens aus
der teilgeséttigten Glaskugelpackung wéhrend der
direkten Scherung

Die Verlaufe der Porenzahl deuten darauf hin, dass
sich die Probe im betrachteten Gebiet in den ersten

r

Scherschritten kontraktant verhalt, insbesondere im
unteren Drittel, und dann nach dem vierten Scher-
schritt eine starke Dilatanz zeigt. Die Erhéhung der
Porenzahl durch Dilatanz ist im mittleren Drittel, d. h.
innerhalb und nahe der Scherfuge, am gréten. Der
Sattigungsgrad nimmt in der Scherfuge besonders
stark ab. Im oberen Probendrittel ergibt sich eben-
falls eine leichte Reduktion des Sattigungsgrades. In-
teressanterweise nimmt der Sattigungsgrad im unte-
ren Drittel des betrachteten Probengebietes zu, was
sich vermutlich darauf zuriickfihren Iasst, dass kapil-
lar gebundenes Porenwasser aus dem Bereich der
Scherfuge und dartber durch dilatante Aufweitung
des Porenraums sowie die beobachtete Umlagerung
und Zerstérung von Kapillarbricken nicht mehr ge-
halten werden kann und in die unteren Bereiche der
Probe abflie3t. Ein solches Verhalten wird im Sand,
in dem die Kapillareffekte tendenziell starker ausge-
pragt sind als in den Glaskugeln, nicht gemessen.

4 Numerische Modellierung auf der
Partikel- und Porenskala

Neben der Fille von qualitativen und quantitativen
Einblicken, die die Analyse von CT-Daten aus in situ
CT-Experimenten erlauben, kénnen die raumlichen
Informationen Uber die untersuchte Bodenprobe in-
klusive ihrer Phasenverteilung fur numerische Simu-
lationen auf der Partikel- und Porenskala herangezo-
gen werden (Milatz, 2022a). Die untersuchte Boden-
probe wird dabei digitalisiert und sozusagen zum ,,Di-
gitalen Zwilling*“.

An der TUHH werden zur Zeit Partikel- und CFD-Me-
thoden eingesetzt, die vollstdndig oder zum Teil auf
aus CT-Daten abgeleiteten Probengeometrien ba-
sieren. Abb. 4-1 zeigt exemplarisch, wie mittels CT-
Scan digitalisierte Sandkdorner in FE-Modelle unter-
schiedlicher Vernetzungsfeinheit Uberfuhrt werden
kénnen. Mit Hilfe der von Munijiza (2004 ) vorgeschla-
genen kombinierten Finite-Diskrete-Elemente-Me-
thode (FDEM) kénnen Partikelsimulationen unter Be-
ricksichtigung realitatsnaher Sandkorngeometrien
durchgefiihrt werden (Milatz, 2022a).

{a) (b} (c)

Abbildung 4-1: Uberfithrung eines mittels CT-Scan
digitalisierten Sandpartikels (a) in ein mit grobem
Netz (b) und feinem Netz (c) diskretisiertes Sandpar-
tikel fiir Partikelsimulationen mit der FDEM

Zur Simulation von Fluiden im Boden mit der Com-
putational Fluid Dynamics (CFD) Methode kdnnen
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ebenfalls Porenrdume aus CT-Daten extrahiert wer-
den, wie in Abb. 4-2 am Beispiel des an der TUHH
untersuchten Hamburger Sands zu sehen ist.

Abbildung 4-2: Korngeriist von Hamburger Sand aus
einem CT-Scan (links) und zugehériger Porenraum
flir CFD-Simulationen (rechts)

Speziell zur Modellierung von Kapillareffekten auf
der Porenskala wird die Mehrphasen-Lattice-Boltz-
mann-Methode (LBM) eingesetzt, die u. a. in Huang
et al. (2015) beschrieben wird. Mit Hilfe der Mehrpha-
sen-LBM wurden verschiedene aus CT-Daten extra-
hierte Porenraume als Simulationsgebiete herange-
zogen, um numerisch das Wasserretentionsverhal-
ten zu untersuchen (Milatz, 2022a; Milatz, 2022b).
Dabei wurde ahnlich wie im zuvor beschriebenen
CT-Experiment eine zyklische Anderung des Stti-
gungsgrades im digitalisierten Porenraum aus
Abb. 4-2 vorgegeben. Uber die Simulationszeit wird
mittels LBM eine Phasenverteilung sowie Porengas-
und Porenfluiddruckverteilung berechnet, aus denen
der numerische Kapillardruck in der Probe als Diffe-
renzdruck bestimmt werden kann. Durch Auftragung
des Sattigungsgrads Uber den Kapillardruck wird die
simulierte Wasserretentionskurve erhalten, die flr
den ,digitalen Hamburger Sand“ in Abb. 4-3 darge-
stellt ist. Der Kapillardruck ist dabei in LBM-spezifi-
schen Einheiten angegeben. Ahnlich wie in der mak-
roskopisch wahrend des CT-Experiments gemesse-
nen Wasserretentionskurve zeigt die simulierte
Kurve eine Hysterese fur Entwasserungs- und Be-
wasserungspfade sowie starke Oszillationen des Ka-
pillardrucks auf dem Hauptentwasserungspfad nach
dem Lufteintritt wie auch in Abb. 3-2 fir das Experi-
ment zu sehen ist. Bei zyklischer Umkehr der Ent-
und Bewasserungsrichtung ergibt die Simulation el-
liptische Scanning-Pfade zwischen dem ersten Be-
wasserungs- und dem darauf folgenden Hauptent-
wasserungspfad. Diese Charakteristika des hydrau-
lischen Verhaltens stimmen qualitativ mit den an gra-
nularen Boden gemessenen Wasserretentionskur-
ven uberein. Die Mehrphasen-LBM ist also in der
Lage, kapillare Befillungs- und Entleerungspro-
zesse, die in einer charakteristischen makroskopi-
schen Wasserretentionskurve resultieren, auf der
Porenskala abzubilden. In zukinftigen Untersuchun-
gen muss jedoch noch ein quantitativer Zusammen-
hang zwischen der simulierten und gemessenen

Kurve hergestellt werden, indem eine vollstandige
Ahnlichkeit zwischen den physikalischen Bodenpa-
rametern und LBM-spezifischen Modellparametern
und Einheiten hergestellt wird.
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Abbildung 4-3: Im aus einem CT-Scan extrahierten
Porenraum des Hamburger Sandes mittels Mehrpha-
sen-LBM simulierte Wasserretentionskurve bei zykli-
scher Be- und Entwésserung (mu: mass units, lu: lat-
tice units, ts: time steps)

5 Diskussion und Ausblick

Die in in situ CT-Experimenten gewonnenen Einbli-
cke in hydraulische und mechanische Vorgange auf
der Partikel- und Porenskala und die quantitativen
Analysen der CT-Daten erlauben es, makroskopi-
sche Vorgange besser zu verstehen. In vielen Fallen
lassen sich makroskopische Messdaten anhand der
mikroskopischen Vorgange nachvollziehen. Ein Bei-
spiel hierfur ist die Kapillaritat, die zur Saugspannung
im Boden fiihrt, die makroskopisch gemessen wer-
den kann und auf die Oberflachenspannung in den
mikroskopischen Menisken zwischen Porenluft und
Porenwasser zurlickzuflihren ist. Was die meisten
bodenmechanischen Phanomene angeht, ist aber
noch viel Forschungsarbeit erforderlich, um die mik-
roskopischen Messdaten in praktischen Ingenieur-
modellen anzuwenden und die Bricke zwischen
Mikro- und Makroskala vollstandig zu schlagen.

Weiterhin kénnen CT-Daten wie im Beitrag vorge-
stellt eine Basis flr numerische Simulationen auf der
Partikel- und Porenskala sein. Wenn die gezeigten
Ansatze der Digitalisierung von Sandkérnern und Po-
renraumem mit Hilfe von CT weitergedacht werden,
kénnte daraus eine digitale Simulationsumgebung
fur bodenmechanische Prozesse in Gestalt eines
wvirtuellen Bodenlabors® entwickelt werden. Die Mog-
lichkeit, Experimente unter Bertcksichtigung der re-
alen Partikelpositionen und -geometrien nachzusi-
mulieren, wlrde es erlauben, das Bodenverhalten
ohne im Experiment auftretende Storeffekte zu simu-
lieren. Weiterhin kdnnten unsere Stoffmodelle der



Kontinuumsmechanik durch ein besseres Verstand-
nis der auf verschiedenen Skalen ablaufenden hyd-
raulischen und mechanischen Prozesse angerei-
chert und dadurch verbessert werden, was ein be-
deutender Beitrag zur Verknlpfung der Mikro- und
Makroskala ware.
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Erweiterung eines hypoplastischen
Kontaktmodells fur die Simulation der
Boden-Bauwerk-Interaktion (BBI)

M. Niebler, M.Sc., Dr.-Ing. S. Chrisopoulos, Prof. Dr.-Ing. R. Cudmani, Dr.-Ing.
D. Rebstock Technische Universitat, Minchen (TUM)

In vielen geotechnischen Fragestellungen nimmt die Interaktion zwischen Boden und Bauwer-
ken (BBI) eine entscheidende Rolle ein. Neben der Modellierung in Normalrichtung (Druckiiber-
tragung bzw. Offnen eines Spalts) steht dabei der Schubkontakt allgemein im Fokus der numeri-
schen Modellierungen. Abgesehen von der Oberflachenbeschaffenheit des Bauwerks sind dabei
der Zustand des unmittelbar angrenzenden Bodens (Spannung, Lagerungsdichte, Verformungs-
geschichte) flir das mechanische Verhalten unter Schubbeanspruchung und dem méglichen Wech-
sel von Haften nach Gleiten malgebend. Zur numerischen Simulation dieser Effekte wurden in
den letzten Dekaden analog zur Modellierung des Bodens auch zur Beschreibung des Kontaktver-
haltens héherwertige, zustandsabhédngige Stoffmodelle in der Literatur vorgeschlagen. Diese Mo-
delle basieren auf der vereinfachten Annahme entweder eines haftenden oder eines durchweg
gleitenden Kontaktes. In klein- und groBmafstdblichen Experimenten kann neben der Scherdefor-
mation ein kontinuierlicher Ubergang eines haftenden zu einem gleitenden Kontakt innerhalb des
Bodens beobachtet werden, i.e. die Deformation des Bodens im Nahfeld unterscheidet sich von
der Deformation des Kontaktes. Um eine realitdtsnahe Abbildung der Kontaktkréfte bei BBI zu
erméglichen, wurde von den Autoren ein neuer Ansatz zur Beriicksichtigung des Ubergangs von
Haften zu einer reinen Gleitbewegung entwickelt. In diesem Beitrag wird der vorgeschlagene An-

satz vorgestellt und anhand von kleinmal3stdblichen Experimenten validiert.

1 Einleitung

Bei der mechanischen Boden-Bauwerks-Interak-
tion (BBI) werden Schub- und Normalkrafte vom
Bauwerk auf den Boden und umgekehrt Ubertragen.
Die im Baugrund und Bauwerk auftretenden Krafte
und Verformungen sind somit nicht nur von den me-
chanischen Verhalten von Boden und Bauwerk ab-
héngig, sondern auch vom Interfaceverhalten.

In grobkdrnigen Bdden spielt sich die BBI Uberwie-
gend in einer relativ dinnen Bodenschicht, der sog.
Scherzone, ab. Das Verhalten der Scherzone, die
durch Relativbewegungen zwischen Boden und Bau-
werk entsteht und in den Experimenten eine Dicke
von ca. 5 — 10 - ds, (dso: mittlerer Korndurchmesser)
hat, ist durch mikromechanische Prozesse kontrol-
liert, die sich einer Beschreibung als Kontinuum teil-
weise entziehen. Daher ist das tiefe Verstandnis des
Bodenverhaltens in der Scherzone fir deren Model-
lierung essentiell (Martinez und Hebeler, 2015).

Mit diesem Ziel wurde eine Vielzahl von experimen-
tellen Untersuchungen in der Literatur durchgefihrt.
Diese zeigen, dass die Entwicklung der Kontaktkrafte
von vielen Faktoren, im Wesentlichen von der Ober-
flachenrauigkeit, der Kornform, dem Kornmineral und
der Korngré3e sowie von der Dichte, dem Druck und
der Beanspruchungsgeschichte des angrenzenden
Bodens abhangen.

Zur Modellierung der BBI in Kombination mit groRen
Verformungen zwischen Boden und Bauwerk wer-
den haufig oberflachenbasierte Kontaktalgorithmen
mit vereinfachten Kontaktmodellen verwendet. Dazu
gehoren das Ausschlielen der Schubkraftiibertra-
gung (reibungsfreier Kontakt) und das linear elas-
tisch—ideal plastische Reibungsmodell mit der
Coulombschen Grenzbedingung. Da beim ersten An-
satz nur Normalkrafte tbertragen werden, wahrend
beim Zweiten eine Zustandsabhangigkeit des Bo-
denverhaltens in der Scherzone vernachlassigt wird,
kdnnen diese Ansatze nur bedingt das tatsachliche
Verhalten des Interfaces modellieren.

Um die oben beschriebenen Beschrankungen zu be-
seitigen, wurden neue hochwertige Kontaktmodelle
zur Beschreibung des Scherverhaltens mit dem zu-
standsabhangigen Reibungswinkel auf der Grund-
lage der Hypoplastizitat von Arnold und Herle (2006)
sowie Stutz (2016) vorgeschlagen. Ein groRer Vorteil
von diesen innovativen Kontaktmodellen ist, dass
wesentliche Merkmale des Bodenverhaltens bei der
Modellierung des Kontaktes bertcksichtigt werden
kénnen. Zudem kann das Verhalten des Kontakts mit
den Modellparametern des angrenzenden Bodens
und den zuséatzlichen Parametern der Oberflachen-
rauigkeit ¥ und der Scherzonendicke d, beschrieben
werden, wodurch die Ermittlung zusatzlicher Kon-
taktmodellparameter entfallt.

Bei den 0.g. Ansatzen tritt das Gleiten, bei dem die
relative Verschiebung zwischen Boden und Bauwerk
ohne Anderung der Schubkraft zunimmt, erst nach



Erreichen des kritischen Zustands des Bodens im In-
terface auf. Demzufolge erfordert die Berlcksichti-
gung unterschiedlicher Wandreibungswinkel bzw.
Oberflachenrauigkeiten die Anpassung des kriti-
schen Reibungswinkels im Stoffmodell. Grundsatz-
lich ist diese Vorgehensweise physikalisch zu hinter-
fragen, denn eine Anderung des Wandreibungswin-
kels kann keine Anderung des Verhaltens des an-
grenzenden Bodens bewirken.

In diesem Zusammenhang zeigen experimentelle
Untersuchungen, dass das Erreichen eines Grenzzu-
stands bzw. eines kritischen Zustands des Bodens
am Interface nur fir sehr raue Oberflachen eine Vo-
raussetzung fir das Gleiten ist. Dagegen tritt fir
glatte Oberflachen das Gleiten vor Erreichen eines
Grenzzustandes im Bodens auf (Uesugi und Kishida,
1986). Die oben genannten Kontaktmodelle kénnen
nicht zwischen der Lokalisierung innerhalb des Bo-
dens (raue Oberflache) und entlang der Kontaktfla-
che (glatte Oberflache) differenzieren.

Im Folgenden wird eine Erweiterung fiir bestehende
Kontaktmodelle vorgeschlagen, die beschriebenen
Lokalisierungsmechanismen zu simulieren, ohne
den kritischen Reibungswinkel des Bodens in der
Scherzone zu andern. Der Beitrag fokussiert sich auf
die Beschreibung der Mechanismen der Lokalisie-
rung und des neuen Ansatzes bzw. auf die Modeller-
weiterung. Auf eine Beschreibung des auf dem hypo-
plastischen Stoffmodell basierenden Kontaktmodells
wird im vorliegenden Beitrag verzichtet. Eine detail-
lierte Darstellung dieses Kontaktmodells ist z.B. in
Stutz (2016) zu finden.

2 Konzept der vorgeschlagenen Mo-
dellerweiterung

Experimentelle Untersuchungen des Verhaltens des
Boden-Bauwerk-Interfaces bestatigen, dass die ma-
ximale tangentiale Verformung des Bodens direkt an
der Kontaktflache zwischen Boden und Bauwerk auf-
tritt. Diese Scherverformung nimmt mit zunehmen-
den Abstand von der Kontaktflache ab und kann in
einem bestimmten Abstand naherungsweise ver-
nachlassigt werden. Der Bereich, in dem die Boden-
verformung stattfindet, ist die Scherzone. Abbildung
2-1 stellt die zwei moglichen Verformungsmechanis-
men am Boden-Bauwerk-Interface schematisch dar:
(a) Haften (Relativbewegung zwischen Boden und
Bauwerk vernachlassigbar; Au,; = Auf;) und (b)
Gleiten (Relativbewegung nicht vernachlassigbar;
Au,; # Aull)).

Gemal dieser Abbildung kann die inkrementelle Bo-
denverformung Au,;(z) Uber die Héhe der Scher-
zone mit der Dicke d,; berechnet werden zu:

Au,(2) = <1 + di> - Au,;(0) (1)

S,

wobei Au, ;(0) die maximale Verformungsanderung
im Inkrement i, x und z die lokalen Koordinaten der
Kontaktflache bezeichnen (in den nachfolgenden
Herleitungen wird Au,;(0) = Au,; angesetzt). Unter
Ansatz dieser Gleichung kann das Scherdehnungs-

inkrement (Definition: y,,; =%-('§—:+‘;—‘:), wobei u

die Verformung in Richtung x und w die Verformung
in Richtung z darstellt) des Bodens fur den Fall ,Haf-
ten® ermittelt werden zu:

H
Az Sl By D (2)
y 2 ds'i XZ,l 2 ds’l'
Iernteld e
angrenEnder anprEncende
Baden Butlen

W

. -

¥
- _ .

1

|a) Haften (b Gleiten

Abbildung 2-1: Vereinfachte schematische Darstel-
lung der Bodenverformung innerhalb der Scherzone

Um eine Verschiebung des Bodens bzw. der ,Scher-
zone" relativ zum Bauwerk in horizontaler Richtung
zu ermdglichen, wie in Abbildung 2-1 (b) dargestellt,
wird Gleichung (3) vorgeschlagen. Diese beschreibt
den Zusammenhang zwischen den aus der An-
nahme eines haftenden Kontaktes resultierenden
Scherdehnung (y),;) und der Scherdehnung unter
Berlicksichtigung einer tangentialen Trennung zwi-
schen Boden und Bauwerk (Gleiten, v, ;):

@ Vi (3)
byl +1
Dieser Zusammenhang, der schematisch in Abbil-
dung 2-2 dargestellt ist, resultiert aus experimentel-
len Beobachtungen, siehe Kapitel 3.

Yxzi =

Hafte

% Gleiten
o]

Scherdehnung
(Stoffmodell) Yzt "

H

Scherdehnung (Kontaktmodell) 7" : -

Abbildung 2-2: Illustrierung der Funktion (3) zur Be-
schreibung der Bodenbewegung entlang der Kon-
taktflache beim Gleiten bzw. Haften

Fur kleine Scherdehnungen yi, ; = 0 mitb - y;, ; < 1
und a = 1 ergibt sich aus Gleichung 3, y,,; ~ vL,,,
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also Haften (siehe Abbildung 2-2). Fiir yf ; > 0 findet
ein kontinuierlicher Ubergang von Haften zu Gleiten
statt. In Ubereinstimmung mit Abbildung 2-1 (a) und
(b) ist die Differenz zwischen y,,; und y/% ; proportio-
nal zur relativen Verschiebung Auf; — Au,; des Bo-
dens und des Bauwerks und kann berechnet werden
Zu:
1 Aul; — Auy,
2 dy
Das nahezu reine Gleiten (Zunahme der relativen
Verschiebung ohne Zunahme der Scherdehnung des
Bodens in der Scherzone) findet nach Gleichung (3)
erst bei sehr groRer Verschiebung uff asymptotisch
statt. Die maximale Scherdehnung des Bodens in der
Scherzone beim reinen Gleiten ergibt sich somit zu:
a

y,’}"irlloo Vxz = b (4)

Hierbei sind a und b positive Kennwerte, mit denen
die Scherdehnung des Bodens innerhalb der Scher-
zone im Ubergang von Haften zu Gleiten beschrie-
ben wird. Der Parameter a beschreibt die Neigung
der Funktion firr y;,; = y,,; = 0 und sollte zu a = 1
gewahlt werden, um anfangliches Haften abzubilden.
Durch den Parameter b kann die maximale Scher-
dehnung des Bodens y,,, = % und somit die maximale

H —
yxz,i — Vxzi =

relative Bodenbewegung u, = 2 %dsi in der Scher-
zone fir reines Gleiten gesteuert werden.

3 Validierung der Gleichungen

3.1 Betrachtung der Bodenverformung
entlang der Kontaktflache

Mit Hilfe von Gleichung 3 kann ausgehend von dem
Verschiebungsinkrement des Bauteils Au}/; das Deh-
nungsinkrement des Bodens in der Scherzone
Ay, berechnet werden. AnschlieBend kénnen die
Stoffgleichungen ausgehend vom Spannungszu-
stand o,_, und Porenzahl e;_; numerisch integriert
werden, um a; sowie e; zu ermitteln. Das Integrati-
onsverfahren und die Implementierung in die User-
Subroutine FRIC vom FE-Programm ABAQUS sind
in Stutz (2016) zu finden.

Zur Validierung von Gleichung (3) werden die Inter-
face-Versuche (,Simple Shear”) von Feng et al.
(2018) nachgerechnet. In Abbildung 3-1 ist schema-
tisch der verwendete Versuchsaufbau dargestellt. In
den durchgefiihrten Experimenten befindet sich eine
mit der Spannung o, belastete Strukturplatte ober-
halb der Kiesprobe (ds, = 9 mm). Entsprechend der
gemessenen Hohenanderung handelt es sich ten-
denziell um eine dichte Bodenproben. Unter der
Randbedingung einer konstanten Auflast (6,, = 0)
wird die Platte horizontal um den Wert uf verscho-
ben.

Deerater Hing

Hregrupge
AL
Al it o
Jumband

Abbildung 3-1: Schematische Darstellung des von
Feng et al. (2018) verwendeten Versuchsaufbaus

Durch diese Verformung und der daraus folgenden
Scherung der Sandprobe entsteht eine Scherzone
mit der Dicke d;. Um die Verformung des Bodens u,,
messen zu kénnen, wurde dieser innerhalb einer La-
texfolie in einem Ringstapel angeordnet. Die Verfor-
mungen der Ringe entsprechen somit ungefahr den
Verformungen des Bodens in der Scherzone. Die Dif-
ferenz der Messung der Verschiebung des obersten
Ringes und der aufgebrachten Verformung der Stahl-
platte, entspricht der relativen Verschiebung uff —u,
in Abbildung 2-1 (b).

In Abbildung 3-2 werden die berechneten und die ge-
messenen Werte der Bodenverformung u, gegen-
Ubergestellt. Hierflir werden Experimente mit unter-
schiedlicher Auflast g, angesetzt. Die Berechnung
erfolgt mit den Gleichungen (2) und (3). Der Parame-
ter a wird zu 1 gewahlt. Die Scherzonendicke d, wird
entsprechend den experimentell gemessenen Wer-
ten angesetzt (dy = 60 mm). Durch Kalibrierung (vgl.
Kapitel 3.2) ergibt sich fir den Parameter b ein line-
arer Zusammenhang zur aufgebrachten Spannnung

o, (b =26+25-").

30

T
Experiment 7
Simulation

25 s

mm
N

20 - /

X
5
7

N

Bodenverformung u :

L . A . .
0 5 10 15 20 25 30 35 40

Kontaktverformung uXH: mm

Abbildung 3-2: Vergleich der experimentell gemesse-
nen und mit Gleichung (3) berechneten Bodenbewe-
gung von Kies entlang der Kontaktflache; Experi-
mentelle Daten nach Feng et al. (2018)



Die gute Ubereinstimmung der experimentell gemes-
senen und berechneten Ergebnisse ist ersichtlich.
Experimente und Simulationen zeigen einen anfang-
lichen haftenden Kontakt (u, = uf). Mit zunehmen-
der Verschiebung u!! kann ein Ubergang von Haften
zu Gleiten beobachtet werden (u, < uf). Der Anteil

der relativen Verschiebung an der Gesamtverschie-
H_

bung (u"u—Hu") der zwischen O fir uf = 0 und 1 fiir

ufl - oo variiert, nimmt mit zunehmender Verschie-

bung uf zu. Experimente mit Sand zeigen qualitativ

ahnliche Ergebnisse. (DeJong und Westgate, 2009)

3.2 Untersuchung der Zustandsabhan-
gigkeit des Parameters b

Experimente aus der Literatur zeigen eine Abhangig-
keit des Kontaktverhaltens nicht nur von der aufge-
brachten Normalspannung g,,, sondern unter ande-
rem von der Lagerungsdichte und der Oberflachen-
rauigkeit der Stahlplatte. Um den Einfluss dieser Gro-
Ren auf die Bodenbewegung entlang der Kontaktfla-
che zu quantifizieren, wurden eine Vielzahl von Inter-
face-Versuchen an granularen Béden aus der Litera-
tur analysiert. Der Aufbau dieser Versuche ist analog
zu dem Versuch von Feng et al. (2018) (siehe Abbil-
dung 3-1).

Hierfir wird unter Verwendung von Gleichung (2) in
H

der Formy,, = = - 2 bzw. yt, = 1.2 der Parameter
2 dg 2 dg

b aus Gleichung (3) bestimmt:

b:z'd5<aﬂ—1> (5)

u

Abbildung 3-3 zeigt die mit Gleichung (5) ermittelten
Werte von b aus der maximal gemessenen Verschie-
bung in Versuchen an grobkérnigen Boden (Sand
und Kies) mit unterschiedlichen Normalspannun-
gen o, und Lagerungsdichten. Die Versuche wurden
mit Ottawa Sand und Kalksteinkies durchgefihrt (De-
Jong und Westgate, 2009; Feng et al., 2018). In den
betrachteten Versuchen wurde keine nennenswerte
Spannungs- und Dichteabhangigkeit fir den Sand

und eine lineare Abhangigkeit von der Spannung fir

den Kies festgestellt (b =26 +10(;OT;0”), wobei die

Dichteabhangigkeit beim Kies aufgrund fehlender
Experimente in der Literatur nicht untersucht wurde.
Zur Quantifizierung des Einflusses der Oberflachen-
rauigkeit bei Sand wird der von Gutjahr (2003) vor-
geschlagene Reibungsparameter k verwendet:

Kk = 0,25 -log(R,) + 1,05 < 1,0 (6)

Dabei ist R,, die normierte Oberflachenrauigkeit nach
Uesugi und Kishida (1986). In Abbildung 3-4 wird der
Parameter b Uber den Reibungsparameter x darge-
stellt. Die experimentellen Werte kénnen mit:

_ brau (7)
b= L

mit dem Exponenten f, =7 und dem Parameter
by = b(x = 1) = 0,5 angendhert werden. Glei-
chung (7) wird fir die nachfolgenden Berechnungen
im Abschnitt 3.3 verwendet, um den Einfluss der
Oberflachenrauigkeit auf das Kontaktverhalten fir
Sand zu berlcksichtigen. Eine Abhangigkeit der
Spannung und Lagerungsdichte wird aufgrund des
vernachlassigbaren Einflusses nicht berlcksichtigt.
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Abbildung 3-3: Abhéngigkeit des Parameters b von
der Normalspannung o, und von der Lagerungs-
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45

Hu und Pu (2004)
Evgin und Fakharian (1996) | -
DeJong und Westgate (2009)
351 B Uesugi und Kishida (1986)

40

N}
@

Parameter b: -

5 6]

@5 ©

L L L L L (.j SO0
05 055 06 065 07 075 08 085 09 095 1
Reibparameter x: -

Abbildung 3-4: Abhéngigkeit des Parameters b von
der Oberfléachenrauigkeit k

3.3 Modellierung des Kontaktverhal-
tens fiir unterschiedliche Oberfla-
chenrauigkeiten

Mit Hilfe des vorgestellten Konzepts bzw. der daraus
abgeleiteten Modellerweiterung kann die Entwick-
lung der am Kontakt wirkenden Schubspannungen
als Funktion der Verschiebung des Bauteils mit dem
Stoffmodell des angrenzenden Bodens fiir verschie-
dene Rauigkeiten modelliert werden. Um das Poten-
tial des Kontaktmodells zu Uberpriifen, werden in die-
sem Abschnitt Interface-Versuche von Shahrour und
Rezaie (1997) als Elementversuch nachgerechnet.
Die Experimente wurden mit Hostun-Sand (ds, =
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0,45 mm) in einem angepassten direkten Schergerat
durchgefiihrt. Zwei Oberflachenrauigkeiten, die als
glatt und rau bezeichnet werden, wurden fur die Ver-
suche verwendet.

Zur Beschreibung des Bodenverhaltens innerhalb
der Scherzone wird ein hypoplastisches Stoffmodell
nach von Wolffersdorff (1996) verwendet. Fir die
glatte und raue Oberflache werden die Stoffparame-
ter in Tabelle 3-1 angesetzt. Die Scherzonendicke
wird zu dg = 10 - dgo = 4.5 mm angenommen. Die
raue Kontaktflache wird mit der Wahl eines Rei-
bungsparameter k = 1,0 abgebildet, wohingegen
entsprechend Paikowsky et al. (1995) fir die glatte
Oberflache k = 0,55 (R,, = 0,01) verwendet wird.

Tabelle 3-1: Hypoplastische Parameter Hostun-Sand
(Herle und Gudehus, 1998)

Pc hs n €do
[°] [MPa] (-] -]
31 1000 0,29 0,61
€co €io a B
(-] (-] (-] =]
0,96 1,09 0,13 2,0

In Abbildung 3-5 werden die gemessenen und die mit
dem Kontaktmodell prognostizierten Schubspan-
nung 1 als Funktion der Bauteilverschiebung u!’ fir
die beiden Oberflachenrauigkeiten, flr verschiedene
Normalspannungen o, und bezogene Lagerungs-
dichten I, verglichen. Die Ubereinstimmung zwi-
schen den experimentellen und numerischen Ergeb-
nissen ist sehr zufriedenstellend. Das Modell kann
sowohl den Verlauf als auch den residualen Wert der

Schubspannung realistisch und sogar den Peak-
Wert der Schubspannung qualitativ prognostizieren.
Es ist ersichtlich, dass Experiment und Simulation
unterschiedliche residuale Werte der Schubspan-
nung fur unterschiedliche Oberflachenrauigkeit zei-
gen. Mit der vorgeschlagenen Modellerweiterung
kann dies jedoch ohne Anderung des kritischen Rei-
bungswinkels des Stoffmodells abgebildet werden.
Die residuale Schubspannung kann entweder durch
das Erreichen des kritischen Zustands des Bodens
in der Scherzone oder durch Gleiten ohne Erreichen
dieses Zustands mobilisiert werden. Diese zwei
grundsatzlichen Versagensmechanismen werden in
Abbildung 3-6 verdeutlicht. Diese stellt die
Schubspannung t Uber die Scherdehnung y,, des
Bodens in der Scherzone fir die dichte Sandprobe
exemplarisch dar. Die Oberflachenrauigkeit beein-
flusst lediglich die maximale Schubdehnung y,, in
der Scherzone. Der Parameter b ist nach Glei-
chung (7) umgekehrt proportional zu dem Reibungs-
parameter k Hierdurch verringert sich der Wert der
maximal Ubertragbaren Schubdehnung in Glei-
chung (4), ab welchem reines Gleiten an der Kon-
taktflache auftritt. Im Fall der glatten Oberflache
reicht die maximale Dehnung in der Scherzone nicht
aus, um den kritischen Zustand zu mobilisieren. Den-
noch wird ein residualer Wert erreicht, der von der
Oberflachenrauigkeit kontrolliert wird. Im Gegensatz
dazu, resultiert der residuale Zustand der rauen
Oberflache aus dem kritischen Zustand des Bodens.
Dariber hinaus wird die Spannungs- und Dichteab-
hangigkeit des Kontaktverhaltens durch das verwen-
dete Stoffgesetz berticksichtigt.
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Abbildung 3-6: Entwicklung der berechneten
Schubspannung t (ber die Schubdehnung vy, fiir die
dichte Sandprobe

4 Zusammenfassung und Ausblick

In diesem Beitrag wurde eine Erweiterung bestehen-
der Kontaktmodelle vorgestellt. Diese ermoglicht die
Abbildung der zwei grundlegenden Lokalisierungs-
mechanismen, die die maximal Ubertragbare
Schubspannung an der Kontaktflache begrenzen —
ein Gleiten entlang der Kontaktflache oder das Errei-
chen des kritischen Zustandes des Bodens innerhalb
der Scherzone.

Durch die vorgestellten Gleichungen des Kontaktmo-
dells kann der experimentell beobachtete Ubergang
zwischen einem haftenden und gleitenden Kontakt
widergegeben werden. Zusatzlich kann mit Hilfe des
eingefuhrten Parameters b und des Reibungspara-
meters k das Verhalten des Bodens entlang der Kon-
taktflache abhangig von den Oberflacheneigenscha-
fen bericksichtigt werden. Demzufolge ist es moglich
das Stoffgesetz des Bodenkontinuums ohne Anpas-
sungen fiir die Modellierung des Interfaces zwischen
Boden und Bauwerk zu verwenden.

Die in diesem Beitrag vorgestellte numerische Imple-
mentierung beschrankt sich vorerst auf monotone
1D-Kontaktverformungen. Um die Verwendung die-
ser Kontaktmodellerweiterung fir eine Vielzahl von
geotechnischen Randwertproblemen zu ermdogli-
chen, soll das vorgestellte Modell noch auf beliebige
Belastungspfade erweitert werden (Wechselbelas-
tung und 2D-Kontakverformungen).

Der in diesem Beitrag durchgefuhrte Vergleich mit In-
terfaceversuchen aus der Literatur stellt einen ersten
Schritt der Validierung der vorgestellten Methode
dar. Fur eine umfangreiche Validierung sowie Unter-
suchung des Einflusses weiterer Zustandsgrofen
der Bodenbewegung (z.B. Kornform, Korngrofe), ist
eine Datenbank von systematischen experimentellen
Ergebnissen erforderlich. Zu diesem Zweck werden
mit einem am Zentrum Geotechnik entwickelten

~Simple Shear“-Interfaceversuch ausflihrliche expe-
rimentelle Untersuchungen im Rahmen des von der
DFG geforderten Forschungsvorhaben ,TUNLIQ:
Soil-structure interaction of shallow tunnels in liquefi-
able soils during strong earthquakes* durchgeftihrt.
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Zur numerischen Simulation expansiver
Geomaterialien mit der Finite-Elemente-
Methode
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Bochum
Prof. Dr.-Ing. C. E. Grandas Tavera, Brandenburgische Technische Universitat
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Die erfolgreiche Simulation des Verhaltens tonhaltiger quellfédhiger Béden mittels der Finite-Elemente-Methode
héngt stark von den wirkenden hydro-mechanischen Prozessen ab. In diesem Beitrag wird ein auf 6dometrischen
Quellversuchen basierter Berechnungsansatz vorgestellt, der eine erweiterte Theorie poréser Medien und ein
neuartiges mechanisches Stoffmodell beinhaltet. Das wéhrend des Quellens an den Feststoff gebundene Wasser
fiihrt zu einer Anderung der Volumenanteile im porésen Medium, deren Beitrag zum Materialverhalten durch kon-
sequente Bilanzierung in den zugrunde liegenden Gleichungen berticksichtigt wird. Die Verkleinerung des effekti-
ven Porenraums und die daraus resultierende quellinduzierte Verringerung der hydraulischen Durchléassigkeit er-
folgt auf der Ebene der finiten Elemente. Die Eignung der vorgeschlagenen numerischen Methoden wird durch
Riickrechnung von Laborversuchen in der eindimensionalen Formulierung demonstriert. Komplexe Belastungs-
pfade unter (teil)geséttigten Bedingungen kénnen mit einem einzigen Parametersatz treffend simuliert werden.

1 Einleitung

Einige Geomaterialien neigen aufgrund ihrer tonmi-
neralogischen Zusammensetzung bei Kontakt mit
Wasser zur Expansion. Phanomenologisch aufiert
sich dieser als Quellen bezeichnete Prozess in Ab-
hangigkeit der mechanischen Randbedingungen
entweder als Verformung oder Spannungsentwick-
lung (sog. Quelldruck). Reziprok werden die mecha-
nischen und hydraulischen Eigenschaften durch den
Quellprozess ebenso beeinflusst. Die Anlagerung
von Wasser an den Feststoff wahrend der Sattigung
dient als fundamentale Annahme fiir die Entwicklung
hoherwertiger konstitutiver Beziehungen fir die Si-
mulation expansiver Geomaterialien mit der Finite-
Elemente-Methode (FEM), unter Anderem, fir das
mechanische  Spannungs-Verformungs-Verhalten
(Gens und Alonso, 1992) oder das Wasserretenti-
onsverhalten (Dieudonné et al., 2016). In den Bilan-
zierungsgleichungen dieser numerischen Berech-
nungsanséatze wird die damit verbundene Anderung
der Volumenanteile im Boden jedoch nicht konse-
quent berlcksichtigt. Boden werden im Rahmen der
FEM haufig auf Basis der Theorie poréser Medien
(TPM) als 3-phasiges kontinuierliches Medium idea-
lisiert, das aus Feststoff, Wasser und Luft besteht (de
Boer, 1998). Das im expansiven porésen Medium
vorliegende gebundene Wasser wird in den Bilanz-
gleichungen basierend auf dem 3-phasigen pordsen
Medium somit nicht bertcksichtigt. Erweiterungen

der TPM, die einen Massentransport zwischen zwei
Phasen beinhalten, sind in der Bodenmechanik we-
nig verbreitet. Machacek et al. (2023) veroffentlichten
kirzlich eine erweiterte TPM fir teilgesattigte Boden
mit eingeschlossener Luftphase. In anderen Anwen-
dungsbereichen der Kontinuumsmechanik fir quell-
fahige Gele und Zellulose wurden solche Ansatze
bereits erfolgreich umgesetzt, z.B. (Sauerwein und
Steeb, 2018; Alexandersson et al., 2016).

In dieser Arbeit wird ein numerischer Berechnungs-
ansatz vorgestellt, der eine erweiterte TPM mit durch
den Quellprozess gebundenem Wasser und ein neu-
artiges mechanisches Stoffmodell fiir quellfahige B6-
den (Grandas Tavera et al., 2022) beinhaltet. Der nu-
merische Berechnungsansatz verfolgt einen phéno-
menologischen Ansatz, der auf experimentellen Be-
obachtungen basiert. Durch konsequente Massenbi-
lanzierung kann die Reduktion des effektiven Poren-
raums wahrend des Quellprozesses und die hydro-
mechanisch gekoppelte Materialantwort expansiver
Bdden prognostiziert werden.

In Abschnitt 2 werden die wichtigsten experimentel-
len Beobachtungen zusammengefasst. Im An-
schluss werden das erweiterte porése Medium vor-
gestellt (Abschnitt 3) sowie die bendtigten konstituti-
ven Modelle prasentiert (Abschnitt 4). Die Leistungs-
fahigkeit des Ansatzes wird in Abschnitt 5 demons-
triert. Der Beitrag schlief3t mit einer Zusammenfas-
sung in Abschnitt 6.



2 Experimentelle Beobachtungen

Ausgewahlte Ergebnisse und beobachtete Phano-
mene einer experimentellen Kampagne an rekonsti-
tuiertem Opalinuston (Nitsch et al., 2023) werden in
Bezug auf ihre Bedeutung fur die konstitutive Model-
lierung vorgestellt und diskutiert.

2.1 Mechanische Materialantwort

Die Ergebnisse von Odometerversuchen an kompak-
tierten Proben im Referenzzustand (raumfeucht, au-
genscheinlich trocken) und nach einem Quelldruck-
und Quellhebungsversuch sowie einem Quelldruck-
versuch mit anschlieRender Entlastung zeigen eine
reduzierte elastische  Steifigkeit (Schwellbei-
wert k..r < k,,) und eine Reduzierung der Vorbelas-
tungsspannung durch die Sattigung, wahrend eine
eindeutige  Erstbelastungssteifigkeit  (konstanter
Kompressionsbeiwert 1) vorliegt, s. Abbildung 2-1.
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Abbildung 2-1: Ergebnisse von Odometerver-
suchen an rekonstituiertem Opalinuston.

Unabhangig von der mechanischen Randbedingung
wahrend der Sattigung wird bei einer Kompression
im gesattigten Zustand Uber die Vorbelastungsspan-
nung hinaus in allen Versuchen eine eindeutige Nor-
mal Compression Curve (NCC) erreicht, die affin zur
Vorbelastungslinie im Referenzzustand ist. Eine Affi-
nitat zur Kompression im Referenzzustand wird auch
fur die Gleichgewichtsquelldriicke bei verschiedenen
Anfangsporenzahlen festgestellt. Der Quelldruck ist
stets kleiner als die Vorbelastungsspannung der
kompaktierten Probe, s. Abbildung 2-2.

2.2 Sattigung und Expansion

Das Beobachten der Sattigungsfront bei gleichzeiti-
ger Messung der axialen Dehnung wahrend eines
Quellhebungsversuches in einem Plexiglas-Odome-
terring zeigt eine lineare Kopplung zwischen Expan-
sion und Bewasserung, s. Abbildung 2-3 (Nitsch et
al., 2023). Die relative Sattigungshohe beschreibt
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Abbildung 2-2: Affinitat des Quelldrucks zur Kom-
pression im Referenzzustand (Herstellung).

das Verhaltnis zwischen Sattigungshohe und Pro-
benhohe, wahrend die Dehnung auf ihren Endwert
bezogen (normalisiert) ist. Phdnomenologisch lasst
sich hieraus die Anderung des Sattigungsgrades als
treibender Faktor des Quellprozesses identifizieren.
Die beobachteten Quellphdnomene — Expansion
oder Quelldruck — sind eine Reaktion des Quellme-
chanismus auf die mechanische Randbedingung.
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Abbildung 2-3: Relative Séttigungshéhe und norma-
lisierte axiale Dehnung in einem &dometrischen
Quellhebungsversuch im Plexiglas-Ring.

2.3 Hydraulische Materialantwort

Messungen der Permeabilitat durch stationare
Durchstrdbmung mit Stickstoff im Referenzzustand
und durch stationare Durchstromung mit Wasser
nach einem Quelldruck- und Quellhebungsversuch
zeigen eine Reduktion der Permeabilitdt um einen
Faktor 300-600 je nach mechanischer Randbedin-
gung, s. Tabelle 2-1 (Nitsch et al., 2023).

Tabelle 2-1: Permeabilitét in Abhdngigkeit der me-
chanischen Randbedingungen.

Zustand Permeabilitit / m?
Referenzzustand 1.05 x 10715
Nach Quelldruckversuch 1.20 x 10718
Nach Quellhebungsversuch 2.57 x 10718

395



396

Die Reduzierung der Permeabilitat K (in m?) bzw.
des hydraulischen Durchlassigkeitsbeiwertes k (in
m/s) kann direkt auf die Verringerung des zur Verfu-
gung stehenden Porenraums zurlickgefiihrt werden.

3 Das expansive porose Medium

3.1 Zusammensetzung

Ein expansives Geomaterial quillt aufgrund der Exis-
tenz bestimmter Tonminerale (Smektite). Mikrostruk-
turell werden an den elektrisch negativ geladenen
Oberflachen der Tonplattchen positiv geladene Teil-
chen und Wasser zwischen den Schichten eingela-
gert sowie durch Diffusionsprozesse Wasser um die
Tonminerale angelagert. Fur die Erweiterung der
TPM werden das sogenannte interkristalline und dif-
fuse/osmotische Wasser phanomenologisch als eine
gebundene Wasserphase zusammengefasst, wel-
che nicht langer als freies Porenwasser im durch-
strombaren Porenraum zur Verfigung steht, siehe
Abbildung 3-1.

Freias Gebiandencs I
Wasser  Waster

Abbildung 3-1: Mikrostruktur des erweiterten 4-
phasigen porésen Mediums.

In der erweiterten TPM wird der Boden als ein Vier-
Phasen-Medium bestehend aus Feststoff s (solid),
freier Luft af (air free), freiem Wasser wf (water free)
und gebundenem Wasser ws (water swelling) be-
trachtet. Die Volumenanteile ¢“ = dV*/dV der Pha-
sen a = {s,wf,ws,af}, die im reprasentativen Volu-
men der Mischung dV ein bestimmtes Volumen dV ¢
belegen, sind in Abbildung 3-2 visualisiert.

Abbildung 3-2: Volumenanteile des erwei-
terten 4-phasigen porésen Mediums.

Der rote Pfeil zeigt den Massentransport zwischen
freiem und gebundenem Wasser. Der Boden l&sst
sich weiter in die freien Porenfluide ¢f = 9% + "/
und die Aggregate ¢4 = ¢° + @™ unterteilen. Hie-
raus wird deutlich, dass das gebundene Wasser ki-
nematisch dem Feststoff zuzuordnen ist. Insgesamt
gelten die Sattigungsbedingungen Y, 9% =1 und
Yo m® = m flr die partiellen Massen m® und die Ge-
samtmasse der Mischung m. Die partielle Dichte je-
der Phase « ergibt sich zu p* = ¢* p%, wobei p* die
intrinsische Dichte in Bezug auf das belegte Volumen
dV® bezeichnet. Unter Annahme einer statistischen
Verteilung aller Phasen ergeben sich die klassischen
Definitionen der Porositat und des Sattigungsgrads.

n=1-¢° und SY =¢"/n, )

wobei ¢* = " + ™. Unter Berlcksichtigung des
gebundenen Wassers und des dadurch reduzierten
Porenraums fiir die Durchstrdmung des freien Was-
sers lassen sich eine effektive Porositat und ein ef-
fektiver Sattigungsgrad definieren:

nws =1 — (,OS _ (pws und S%S = (pwf/nws' (2)

An dieser Stelle sei angemerkt, dass teilgesattigte
Bdden aufgrund ihrer residualen Wasserphase, die
dem Boden nur durch Ofentrocknung entzogen wer-
den kann, bereits ein erweitertes poroses Medium
darstellen (s. Fuentes, 2014). Aus Ubersichtsgriin-
den wird in diesem Beitrag flr expansive Boden auf
die Berlcksichtigung der residualen Wasserphase
verzichtet, s. Machacek et al. (2022) fir die vollstan-
dige Formulierung. Fuir nicht expansive Bdden
(™S = 0) geht die hier prasentierte 4-phasige TPM
automatisch in die klassische 3-phasige TPM Uber.

3.2 Bilanzgleichungen

Far die Losung des globalen Gleichungssystems in
der FEM werden die Massenbilanzen aller vorliegen-
den Phasen und die Impulsbilanz der Mischung be-
notigt. Es gelten die folgenden Bilanzgleichungen:

n=(1-n)vg,, (3)
HWS WS 58 CW

O QT Uy — ﬁ_w =0, (4)
e rap"l 1 wf o wf | wy wi_ ¢ (5
Wi ar TP Woo T twey =~ ()
oY apY | 1 af af | .of of _ g 6
waf ac + ﬁp,x w,” + @™ + Wex = U, ( )

ptot b, + U,cht _ ps+ws a’sc _ pwfa":/f _
paf L_laf +i
x
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wobei ¢* den Stofftransport zwischen freiem und ge-
bundenem Wasser darstellt und U ,=d L/dx die
rdumliche Ableitung eines skalaren Feldes U ist.

Weiter ergeben sich die Darcy-Geschwindigkeiten

wf aus den Impulsbilanzen der freien Porenfluide .

4 Stoffmodelle

Das erweiterte Finite Element benutzt die Verschie-
bung des Feststoffs (u) und die Porendriicke der

freien Fluide (p"/,p%) als primére Variablen. Fiir
die Verknipfung mit den sekundaren Variablen des
4-phasigen expansiven pordsen Mediums werden
die folgenden Stoffmodelle bendtigt:

e Mechanisches Stoffmodell
- Entwicklungsgleichung der Spannung

e Hydraulisches Stoffmodell
- Entwicklungsgleichung des Sattigungs-
grades

e Stoffmodell fir den Massentransport
- Ubergang zwischen freiem und gebun-
denem Wasser

o Stoffmodell fiir die Permeabilitat
-> Entwicklung der hydr. Durchlassigkeit

4.1 Mechanisches Stoffmodell

Das auf Basis der in Abschnitt 2 prasentierten expe-
rimentellen Beobachtungen phanomenologisch ent-
wickelte hypoplastische Stoffmodell fir expansive
Bdden (Grandas Tavera et al., 2022) wird angewen-
det, dessen 1D-Formulierung und Hauptmerkmale
im Folgenden erldutert werden.

Um die Quellphdnomene in der hydromechanisch
gekoppelten Materialantwort zu berlcksichtigen,
wird neben der mechanischen Spannung eine hyd-
raulische Variable bendtigt. Da als treibender Mecha-
nismus fir das Quellen der Kontakt des Bodens mit
Wasser, d.h. die Sattigung, identifiziert wurde, wer-
den als Variablen der (effektive) Sattigungsgrad S¢ =
(¥ —-S"")/(1 —S"") und die Nettospannung o =
ot — p% benutzt, wobei S*" dem residualen Sétti-
gungsgrad entspricht. Auf diese Weise wird der Sat-
tigungsgrad, nicht die Saugspannung, fur das me-
chanische Stoffmodell verwendet. Die Saugspan-
nung und ihre Rate stehen durch das hydraulische
Stoffmodell jedoch stets zur Verfligung.

Das mechanische Stoffmodell verfugt tber einen ein-
zelnen Quellmechanismus, der in Abhangigkeit der
mechanischen Randbedingungen Expansion oder
die Entwicklung eines Quelldrucks hervorrufen kann.
Dies gelingt Uber eine Zerlegung der globalen Deh-
nungsrate in zwei Anteile € = €V + é". Der erste An-

teil entspricht dem Quellmechanismus und be-
schreibt in Abh&ngigkeit des effektiven Sattigungs-
grades, dessen Rate und eines Materialparameters
b die Rate der volumetrischen Verformung, die sich
innerhalb der Porenzahlen e, und e;~e,; im gesattig-
ten bzw. im trockenen Zustand entwickelt:

e = —b-—[(ew —€) (S)*(S*) + (e — &) (1 -
5€)2 (=5¢)]. (8)

Diese ergeben sich aus den drei charakteristischen
Linien des mechanischen Stoffmodells, die in der se-
milogarithmischen e — ¢ —Darstellung zueinander af-
fin sind, s. Abbildung 4-1: die w-Linie im gesattigten
Zustand (a,,(e), wetting line), die NCC (g, (e)) als At-
traktor und die B-Linie (o5 (e), bounding line), die als
Grenze der moglichen Zustande interpretiert wird
und aus der Vorbelastung resultiert. Die NCC ist
nach Bauer (1996) mit den Materialparametern hg, ey
und n definiert:

e \11/n
o.(e) = hg [—ln (a)] . (9)
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Abbildung 4-1: Charakteristische Linien des mech.

Stoffmodells nach Grandas Tavera et al. (2022).

Der zweite Anteil der Dehnungsrate € geht in die
Entwicklungsgleichung der Spannung ein. Diese ist
hypoplastischer Natur, d.h. das Spannungs-Deh-
nungs-Verhaltens eines normal- und Uberkonsoli-
dierten Bodens kann ohne Trennung in elastische
und plastische Dehnungen beschrieben werden. Zur
eindeutigen Beschreibung des Zustands werden ne-
ben der Spannung o folglich die Porenzahl e und der
Vorbelastungszustand (o,|e;) bendtigt. Die Entwick-
lungsgleichungen der vier Zustandsvariablen lauten:

G =2 (€"—Y OCR™|e")), (10)
é=—(1+e)e, (11)
s = _9a (9a\™" .n
%a = Aleq) ( a) et
gelea)=0a [_.w S* h
Aleq) [ € cley—es) tSe ]’ (12)
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éa=—1+e)(2) "en. (13)

wobei Y = (1 — k)/k und OCR = oz /o der Grad der
Nichtlinearitat und der Uberkonsolidierungsgrad
sind. ¢ ist ein weiterer Materialparameter. Fir den
Schwellbeiwert gilt k' = K,ep + Sk — Krey).

4.2 Hydraulisches Stoffmodell

Ein hysteresenfreies Modell nach van Genuchten
(1980) wird hier verwendet. Prinzipiell eignet sich je-
des konstitutive Modell, das die Raten des effektiven
Séttigungsgrades S¢ und der Saugspannung $ mitei-
nander verknupft.

4.3 Stoffmodell fiir den Massentrans-
port

Der folgende phanomenologisch entwickelte Ansatz
wird angewendet (Machacek et al., 2022):

9 ==+ v, (14)
wobei ¢ das Verhaltnis zwischen gebundenem Was-
ser ¢** und dem Volumenanteil des gesamten Was-
sers @Y (siehe Gleichung (1)) darstellt. Da die Pro-
duktion des gebundenen Wassers durch den Mas-
sentransport ¢* /p" ebenfalls eine Folge der Bewas-
serung ist, wird die Rate von ¢ direkt mit der Rate
des Sattigungsgrades S¢ verkniipft:

= cp((@F = (@5 = ¢§™) (sgn())) — ) G-
(1)

Darin sind ¢I*** and ¢" Materialparameter, die be-
ricksichtigen, dass die Reduktion der Durchlassig-
keit wahrend eines Quelldruckversuchs ({(sgn(n)) =
0) starker ausgepragt ist als wahrend eines Quellhe-
bungsversuchs ({sgn(n)) = 1), s. Abschnitt 2.3. Der
Materialparameter c, beeinflusst die Geschwindig-
keit der Entwicklung von ¢.

4.4 Stoffmodell fiir die Permeabilitat

Die von Kozeny/Carman (Kozeny, 1927; Carman,
1939) vorgeschlagene Proportionalitdt zwischen
dem durchstrombaren Porenraum und der hydrauli-
schen Durchlassigkeit eines gesattigten Bodens wird
auf das expansive pordse Medium angewendet. Die
effektive Porositat n*, die um den Volumenanteil
des gebundenen Wassers reduziert ist (s. Gl. (2)),
wird mit der totalen Porositat ins Verhaltnis gesetzt:

kWS _ (1—71)2 (nWS)3
M3 a-w?

(15)

wobei k"* dem Konzept der relativen Permeabilitat
folgend die Permeabilitdt im gesattigten, aber nicht
gequollenen Zustand skaliert. Wenn kein Quellen
auftritt (¢** = 0), gilt n¥* = nund k"* = 1.

5 Validierung der eindimensionalen

Formulierung

Die in Abschnitt 2 vorgestellten Versuche an rekon-
stituiertem Opalinuston aus Nitsch et al. (2023) wer-
den mit der eindimensionalen Formulierung des pra-
sentierten numerischen Berechnungsansatzes nach-
gerechnet. Die Materialparameter werden entweder
direkt aus den Laborversuchen oder durch Ruick-
rechnung der Ergebnisse bestimmt (s. Grandas Ta-
vera et al., 2022; Machacek et al., 2022) und sind in
Tabelle 5-1 zusammengefasst. Die Anfangsbedin-
gungen der Zustandsvariablen entsprechen o, =
0.03 /0.18 MPa, e, = 0.380, 040 = 10.535 MPa und
eqo = 0.359 bei einem Anfangssattigungsgrad von
Sy =S"=0.13.

Tabelle 5-1: Materialparameter fiir Opalinuston.

ey hg n Kref K, c b

3.792  13.59

058 9.0MPa 0.4
a 1072 -1072

45 55

Crp ¢max ¢min
10 0.89 0.83

Die Ergebnisse der Nachrechnung der Odometerver-
suche sind in Abbildung 5-1 in Spannungs-Poren-
zahl-Diagrammen dargestellt. Sowohl die Magnitude
der Quellhebung und des Quelldrucks als auch die
Be- und Entlastungspfade im gesattigten und trocke-
nen Referenzzustand kdénnen sehr gut abgebildet
werden. Die Affinitat zwischen dem Belastungsast im
trockenen Referenzzustand und im gesattigten Zu-
stand (entsprechend B-Linie und NCC) sind deutlich
zu erkennen. Die Degradation der mechanischen Ei-
genschaften wird sehr gut wiedergegeben.

Die Reduzierung der Permeabilitdt durch Rickrech-
nung mit den vorgestellten Stoffmodellen fir
Stofftransport und Permeabilitat ist in Tabelle 5-2
dargestellt. Die Ergebnisse aus Experimenten und
Simulationen stimmen hervorragend uberein.

Tabelle 5-2: Vergleich der Permeabilitdt aus Experi-
menten und Simulationen.

Zustand Permeabilitit / m?
Experiment Simulation
Nach Quelldruckver- 1.20 x 107 1,10 x 107
such
Nach Quellhebungs- 2.57 x 10718 2.41x 10718
versuch
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Abbildung 5-1: Simulation der Ergebnisse
der Odometerversuche an Opalinuston.

6 Zusammenfassung und Ausblick

Ein numerischer Berechnungsansatz basierend auf
einer erweiterten Theorie der porésen Medien und ei-
nem hypoplastischen Stoffmodell flir expansive Bo6-
den wurde vorgeschlagen. Grundlegende Ergeb-
nisse einer experimentellen Kampagne an Opalinus-
ton wurden vorgestellt und Stoffmodelle fir den Mas-
sentransport zwischen freiem und gebundenem
Wasser hergeleitet. Das gebundene Wasser wird ki-
nematisch dem Feststoff zugeordnet, sodass eine ef-
fektive Porositat des durchstrombaren Porenraums
definiert werden kann. In Kombination mit einem kon-
stitutiven Modell fiir die relative Durchlassigkeit wird
die quellinduzierte Reduktion der Permeabilitat auto-
matisch und ohne zusatzliche Parameter bericksich-
tigt. Die Simulationsergebnisse zeigen, dass der vor-
gestellte Ansatz in der Lage ist, komplexe hydrome-
chanisch gekoppelte Belastungspfade unter (teil)ge-
sattigten Bedingungen mit einem einzigen Satz von
Parametern zu simulieren. Die aktuelle und zukiinf-
tige Arbeit konzentriert sich auf die Erweiterung des
prasentierten eindimensionalen Ansatzes auf den
dreidimensionalen Raum. Samtliche Stoffmodelle
und die erweiterten finiten Elemente werden in die
Forschungssoftware numgeo (Machaclek & Stau-
bach, www.numgeo.de) implementiert. Auf diese
Weise konnen die Stoffmodelle fir den Massentrans-
port und die relative Permeabilitat Gberprift und die
dreidimensionale Formulierung durch Simulation der

vorgestellten Laborversuche als Randwertprobleme
validiert werden.
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— Erosion

Ermittlung der Erosionsparameter von
bindigen Boden mittels des
Hole-Erosion-Tests

Dr.-Ing. B. Zaid, O. Stelzer, Bundesanstalt fir Wasserbau, Karlsruhe

Die Quantifizierung der Erosionsparameter bindiger Béden ist in vielen technischen Anwendungen
erforderlich. In dieser Arbeit wurde ein modifizierter Hole Erosion Test (HET) verwendet, um die
Erosionsparameter (kritische Schubspannung, Erodibilitdtskoeffizient und Erosionsindex) von
zwei verschiedenen bindigen Bdéden, ndmlich Nottenkdmper-Ton (NTK) und Hohenwarslebener
Ton (HWL) zu untersuchen. Beide Tone werden als Dichtungsmaterial in Schifffahrtskanélen, die
oberhalb des Grundwasserspiegels liegen, verwendet, um Wasserverluste zu minimieren. Insge-
samt wurden 10 HET durchgefiihrt und die Erosionseigenschaften jedes Bodens quantifiziert. Der
Erosionsratenindex und das Erosionsdiagramm von Briaud wurde verwendet, um die Erosionsbe-
standigkeit beider Tone zu beurteilen.

Die Prifung erfolgt nach der BAW-Richtlinie Priifung
von mineralischen Weichdichtungen und deren Ein-
bauverfahren im Verkehrswasserbau (RPW 2015).In

1 Einleitung

Oberhalb des Grundwasserspiegels liegende Schiff-
fahrtskanale werden abgedichtet, um Sickerwasser-
verluste zu minimieren (Abbildung1-1). Aufgrund der
guten Verfluigbarkeit und der geringen Durchlassig-
keit wird in den Wasserstra3en Ublicherweise natur-
licher Ton als Dichtungsmaterial verwendet. Um eine
Erosion der Dichtschicht zu vermeiden, wird diese
mit einer Deckschicht geschitzt. Bei Fehlstellen
kann der Dichtungston jedoch hydraulischen Belas-
tungen, wie z.B. infolge des Schraubenstrahls von
Schiffen oder Durchstrémung einer vorgeschadigten
Dichtung unterliegen. Daher muss die Erosionsbe-
standigkeit des Dichtungstones Uberprift werden.

Abbildung 1-1: Unterwassereinbau von Dichtungston
an einer Wasserstralle (BAW Archiv)

der Bundesanstalt fur Wasserbau wurde ein modifi-
zierter Hole Erosion Test (Abbildung 3-1) entwickelt,
um die Erosionsbestandigkeit des Dichtungstones zu
Uberpriifen (Hark 2018; Zaid et al. 2022).

In diesem Beitrag werden die theoretischen Grundla-
gen, der Versuchsaufbau, die Versuchsdurchfiih-
rung, die Auswertemethodik und Klassifizierung an-
hand von Versuchen an zwei nattrlichen Dichtungs-
tonen beschrieben.

2 Theoretische Grundlagen

Im HET wird eine Bodenprobe in einem Probenzylin-
der verdichtet und ein durch die gesamte Probe rei-
chendes in Achsmitte liegendes Loch hergestellt.
Durch die Druckdifferenz zwischen dem Zulauf- und
Ablaufbehalter wird die Probe durchstrémt. Wahrend
des Versuchs wird die hydraulische Druckdifferenz
oberhalb und unterhalb der Probe und der Durchfluss
gemessen. Der initiale Lochdurmessers bei der Her-
stellung des Lochs ist bekannt (¢ = 8 mm) wahrend
der finale Lochdurmesser am Ende des Versuches
gemessen werden muss. Die zeitliche Anderung des
Lochdurmessers ¢ kann durch den Ansatz von (Zaid
et al. 2022) ermittelt werden (Gl.1). Dabei wurde ein
linearer Zusammenhang zwischen dem Lochdurch-
messer und dem Durchfluss festgestellt.

.= & + (3227 (Qu - Q) (1)

Mit ¢ = initialer Lochdurchmesser (m), ¢ = finaler
Lochdurchmesser (m), Qi = initialer Durchfluss
(m¥s), Q= finaler Durchfluss (m?s) und @Q; = Durch-
fluss (m3s) zu Zeitpunkt t (s). Die Erosionsrate &
(kg/m3/s) kann mit GI.2 berechnet werden.



. _ Pado
E= S w )

mit ps = Einbaudichte (kg/m3) und t = Zeit (s)

Die Schubspannung = kann mit GI.3 ermittelt wer-
den.
& Ahe
T = pugr L 3)
mit Aher = effektive Druckdifferenz oberhalb und un-

terhalb der Probe mit Berlicksichtigung der lokalen
Eingangs- und Ausgangsverlust nach Gl.4.

2 2
Bhegr = hy = hg = [Kem 3=+ Kaus 3| (4)

Mit h, = Druckhohe oberhalb, hg = Druckhohe unter-
halb der Probe, Kein = Eingangsverlustbeiwert, Kaus
= Ausgangsverlustbeiwert, v = mittlere Geschwin-
digkeit und g = Erdbeschleunigung. Der Lochein-
gang wird schon wenige Minuten nach dem Start
des Versuchs abgerundet. Fir einen abgerundeten
Eingang betragt der Eingangsverlustbeiwert 0,05
laut (White 2011). Die Ausgangsverluste sind deut-
lich gréRer als die Eingangsverluste und kénnen
nach GI.5 von (White 2011) abgeschatzt werden
(Zaid et al. 2022).

2 12

K = [1- 2 (5)

Zyl
mit ¢h = Lochdurchmesser [m] und ¢zy = Durchmes-
ser des Zylinders unterhalb der Probe [m].
Wenn die Erosionsraten als Funktion der
Schubspannungen dargestellt werden, zeigt sich ein
nahezu linearer Zusammenhang (Abbildung 4-2)
(Wan und Fell 2004).

Dabei ergibt die Neigung der Best-fit Linie den Ero-
sionskoeffizient (Ce) und der Erosionsratenindex (1),
der zur Klassifizierung eines Tons hinsichtlich sei-
ner Erosionsbestandigkeit dient (Tabelle2-1), lasst
sich nach GI.6 berechnen (Wan und Fell 2004).

= —log(C,) (6)

Tabelle 2-1 Erosionsklassifizierung der Tone nach ih-
rer Erodierbarkeit (Wan und Fell 2004)

Erosionraten-
Gruppe index Beschreibung
I
1 <2 extrem schnell
2 2-3 sehr schnell
3 3-4 moderat schnell
4 4-5 moderat langsam
5 5-6 sehr langsam
6 >6 extrem langsam

Briaud et al. 2017 schlagen ein Diagramm zur Klas-
sifizierung der Tone hinsichtlich ihrer Erosionsbe-
standigkeit vor (Abbildung 2-1).
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Abbildung 2-1: Erosionsdiagramm zur Klassifizie-
rung von Tonen hinsichtlich ihrer Erodierbarkeit

3 Modifizierter Hole-Erosion-Test

3.1 Versuchsaufbau

Auf Basis des HET-P von (Luethi et al. 2012) wurde
an der Bundesanstalt fur Wasserbau ein modifizierter
HET entwickelt (Abbildung 3-1). Die Probenzelle ist
vertikal ausgerichtet, was die Ausspllung des ero-
dierten Materials erleichtert und daher die Lochver-
stopfung reduziert. Durch die Hoéhendifferenz zwi-
schen Zulauf- und Ablaufbehalter wird die Probe
durchstromt. Ein zusatzlicher Behalter mit zwei Pum-
pen wird verwendet, um einen Wasserkreislauf her-
zustellen. Der Zulaufbehalter verflgt Uber einen
Uberlauf, womit der Wasserstand im Behalter kon-
stant gehalten werden kann. Die hydraulische Druck-
differenz zwischen oberhalb und unterhalb der Probe
wird mit einem Differenzdrucksensor gemessen. An-
hand eines magnetisch-induktiven Durchflussmes-
sers wird der Durchfluss gemessen.
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Abbildung 3-1: Modifizierter HET (a) Versuchsaufbau
(b) Foto der Priifzelle mit eingebauter Probe
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3.1.1 Bodenarten

In den Versuchen wurden zwei bindige Béden ver-
wendet, Nottenkdmper Ton (NTK) und Hohenwarsl-
ebener Ton (HWL). Beide Tone werden als nattirli-
ches Dichtungsmaterial in Wasserstralen verwen-
det. Der Tongehalt von NTK betragt etwa 34 %, wah-
rend HWL einen Tongehalt von etwa 64 % besitzt,
siehe Abbildung 3-2.
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Abbildung 3-2: Kornverteilung der Dichtungstone

3.1.2 Versuchsablauf

Der Boden wurde im Probenzylinder bei einem Was-
sergehalt von 24 % und 40 % fur NTK bzw. HWL ver-
dichtet. Diese Wassergehalte entsprechen einer
undrainierten Scherfestigkeit von 20 kPa, die fir den
Einbau der Tondichtungen unter Wasserstralenbe-
dingungen erforderlich ist (RPW 2015). Der Pro-
benzylinder wird in die Prifzelle der HET-Anlage ein-
gebaut. Die Prifzelle wird langsam aus dem Ablauf-
behalter befillt (Ruckfullung), um eine Stérung der
Probe zu vermeiden. Danach wird das vorgeschal-
tete Ventil der Prifzelle gedffnet, damit das Wasser
aus dem Zulaufbehalter durch die Probe in den Ab-
laufbehalter flieRen kann. Die Wasserstandsdiffe-
renz zwischen Zulauf- und Ablaufbehalter wurde bei
allen Versuchen konstant gehalten. Die hydraulische
Druckdifferenz zwischen oberhalb und unterhalb der
Probe und der Durchfluss werden mit einer dafuir an
der BAW entwickelten Software kontinuierlich er-
fasst. Nach Ende des Tests wurde Gips in das Loch
gegossen (Abbildung 3-3a), um einen Abdruck der
Lochgeometrie zu erhalten. Der Gipsabdruck wurde
dann mit dem photogrammetrischen 3D-Scanner ge-
scannt, um den Lochdurchmesser zu ermitteln (Ab-
bildung 3-3b).

3.1.3 Ermittlung des Lochdurchmes-
sers

Der Lochdurchmesser wurde mit einem 3D-Photo-
grammetrie-Handscanner (Artec MHT 3D Scanner)
gemessen. Dazu wird ein 3D-Modell wird mit der

Software des Scanners generiert und weiterverarbei-
tet (Abbildung 2-3b). Es wurde Uber die gesamte
Hohe der Probe alle 0,1 mm ein Querschnitt erzeugt
und die Flache Ay jedes Querschnitts berechnet. Un-
ter der Annahme eines kreisférmigen Lochs wurde
der aquivalente Lochdurchmesser ¢ (m) mit Gl. (7)
berechnet. Der Lochdurchmesser wird dann Uber die
Hohe der Probe gemittelt.

o= |5 (7)

Abbildung 3-3: (a) Foto des Gipsgusses (a) 3D-Mo-
del aus der 3D-Scan

4 Ergebnisse

Insgesamt wurden 10 HETs durchgefuhrt, 5 HETs fur
jeden Ton (NTK und HWL). Die Erosionseigenschaf-
ten von NTK- und HWL-Ton sind in Tabelle 4-1 dar-
gestellt. Die Erosionseigenschaften von NTKO5 und
HWLO5, konnten aufgrund der schlechten Korrela-
tion zwischen Erosionsraten und hydraulischer
Schubspannung nicht quantifiziert werden. Wahrend
des Tests wurde beobachtet, dass die Erosion in
Form von Aggregaten bzw. Stiicken stattfand, die im
Ablaufbehalter gesammelt wurden. Die Beziehung
zwischen Erosionsraten und den hydraulischen
Scherspannungen jedes HET sind in Abbildung 4-2
und 4-3 dargestellt. Der NTK-Ton zeigte hohere kriti-
sche Schubspannungen als der HWL-Ton, obwohl
der Tongehalt von NTK-Ton kleiner als der vom
HWL-Ton war. Dies ist auf den hohen Aufbereitungs-
wassergehalt von HWL-Ton, der 40 % im Vergleich
zu 24 % fur NTK-Ton betragt, zurickzuflhren. Au-
Rerdem ist die Einbaudichte von HWL-Ton geringer
als die von NTK-Ton.
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Abbildung 4-1: Erosionsdiagramm von NTK- und
HWL-Ton nach Briaud et al (2017)

Der HWL-Ton zeigte eine hdhere Streuung in der kri-
tischen Schubspannung und in der Korrelation zwi-
schen Erosionsraten und Schubspannung (Abbil-
dung 4-2 und 4-3). Dies legt nahe, dass Boden mit
hohem Tongehalt eine hohe Streuung der kritischen
Schubspannung aufweisen, was mit den Ergebnis-
sen von Fattahi et al. 2017 Ubereinstimmt. Die Erosi-
onsbestandigkeit von NTK und HWL wurde weiter
unter Verwendung des Erosionsdiagramms von Bri-
aud et al. (2017) klassifiziert (siehe Abbildung 4-1).
Beide Tone werden Gruppe 4 zugeordnet (wenig
erodierbar), mit Ausnahme einiger Proben des NTKs,
die in Gruppe 5 (sehr wenig erodierbar) fallen. Im
Vergleich zur Eingruppierung der Proben nach der
Klassifizierung von Wan und Fell (2004) (Tabelle 4-
1), die eine sehr langsame Erodierbarkeit zeigte
(Gruppe 5), fihrte das Erosionsdiagramm zu einer
geringeren Klassifizierung der Erosionsbestandigkeit
(Gruppe 4), was fir die Bewertung der Erosionsbe-
standigkeit auf der sicheren Seite liegt.

Tabelle 4-1: Erosionsparameter und Klassifizierung
des NTK- und HWL-Tons nach (Wan und Fell 2004)

1. Erosi- Gruppe

Test Nr.  [N/m2] onsinsdex Beschreibung
|

NTKO1 238.43 5.14 5 sehr langsam
NTK02 270.38 5.82 5 sehr langsam
NTKO3 228.45 5.27 5 sehr langsam
KTK04 147.77  4.87 4 moderat langsam
Mittel-
wert 22126 5.28 5 sehr langsam
NTK
HWLO1 262.78  4.87 4 moderat langsam
HWL02 150.90 5.20 5 sehr langsam
HWLO03 162.02 5.02 5 sehr langsam
HWL04 64.53 5.50 5 sehr langsam
Mittel-
wert 160.06 5,15 5 sehr langsam
HWL
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Abbildung 4-2: Erosionsraten-Schubspannung-Be-
ziehung fiir NTK-Ton

403



Abisn e

= R = 0,80
B | 5
o P,
i}
300 w0 00 ] 1000
Schubspannang [N/m)
14
f) oz
=5
£ o
£
- 3
=
=
3 b
= . Bf = 0ig
& : =
= iy
Ly
o
) A0 &0a M0 1500
Sehiubgpannang [MN/me)
']
B} rmaca
£
E
3 |
x
- "
. v il e L36
T 3
Lk .
;
]
kL 400 &0 00 1000
tefhubspannang [N/mY)
14
Ry e
B = A7
E 4
E
=
L=
H B
[ =
g
B oA
[
-
o oo e B0 e 1500

Schute parsing [N ]

Abbildung 4-3: Erosionsraten-Schubspannung-Be-
ziehung flir HWL-Ton

5 Zusammenfassung

Ein modifizierter HET wurde verwendet, um die Ero-
sionseigenschaften von zwei Dichtungstonen (NTK-
und HWL-Ton) zu untersuchen. Der NTK-Ton zeigte
eine hohere kritische Schubspannung als der HWL-
Ton. Beide Tone zeigten eine hohe Erosionsbestan-
digkeit und wurden nach Wan und Fell (2004) in
Gruppe 5 (sehr langsam) eingestuft. In der Erodier-
barkeitsklassifikation von Briaud et al. (2017) fallen
beide Tone in Gruppe 4 (wenig erodierbar). Die Be-
ricksichtigung der lokalen Druckverluste bei der Ver-
suchsauswertung ist von groBer Bedeutung, da die
kritische Schubspannung ansonsten deutlich Uber-
schatzt wurde. Die Ergebnisse legen nahe, dass die
kritische Schubspannung von Béden mit hohem Ton-
gehalt stark streut. Trotzdem ergibt die Klassifikation
ein klares Ergebnis. Der HET bietet ein gutes Mittel
fur die Bestimmung der Erosionseigenschaften von
bindigen Bdden.
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Mechanisches Verhalten bindiger Boden einschl. Bodenverbesserung

Zur Boden-Wasserinteraktion beim
Schrumpfen von Kaolin

Prof. Dr.-Ing. G. Heibrock, Hochschule Kaiserslautern (HSKL)
Dr.-Ing. D. Kénig, Ruhr-Universitat Bochum (RUB)
M.Sc. Y. Wang, Hochschule Kaiserslautern (HSKL)
M.Sc. T. Eberweiser, Hochschule Kaiserslautern (HSKL)
M.Sc. T. Jung, Hochschule Kaiserslautern (HSKL)
M.Sc. C. M. Le, Ruhr-Universitat Bochum (RUB)
Prof. Dr.-Ing. habil. T. Wichtmann, Ruhr-Universitat Bochum (RUB)

Der Beitrag zeigt am Beispiel eines Kaolintons, dass der zeitliche Verlauf der Schrumpfkurve als
Indikator fiir die Identifikation von Wassergehalts- und Saugspannungsbereichen verwendet wer-
den kann, in denen jeweils unterschiedliche Kréfte fiir die Wechselwirkung zwischen Bodenparti-

keln und Wasser mallgeblich sind.

1 Einleitung

Die Wechselwirkung zwischen Bodenpartikeln und
Wasser (Boden-Wasserinteraktion) ist entscheidend
fir das mechanische Verhalten von bindigen Béden.
In Abh&ngigkeit vom Wassergehalt und damit der
Saugspannungen  bestimmen  unterschiedliche
Krafte die Wechselwirkung, z.B. Kapillarkrafte, elekt-
rostatische und molekulare Krafte. Dieser Beitrag
schlagt basierend auf vorhandenen Arbeiten eine fir
feinkornige, silikatische Boéden mit geringen Elektro-
lytkonzentrationen im Porenwasser allgemeingtiltige
Unterscheidung von  Saugspannungsbereichen
[¥1, ;] vor, in denen jeweils unterschiedliche Kréfte
fur die hydraulischen und mechanischen Eigenschaf-
ten des Bodens maRgeblich sind. Als experimenteller
Indikator fiir diese Bereiche wird die Schrumpfkurve
eines verdichteten Kaolins verwendet. Aus den ge-
messenen zeitlichen Verlaufen der Schrumpfkurve
(e(t)-Kurven) werden Wassergehaltsbereiche
[w;, w;] abgeleitet, die den genannten Saugspan-
nungsbereichen [i;,1;] zuzuordnen sind. Diese Zu-
ordnung wird anhand der Soil Water Characteristic
Curve (SWCC) uberprift, indem die aus der
Schrumpfkurve bestimmten Wertepaare (w;,¥;) mit
den entsprechenden Werten aus der SWCC
(w;, Yiswee) verglichen werden.

2 Grundlagen

2.1 Boden-Wasserinteraktion in fein-
kornigen Boden

Die folgende Beschreibung der Wechselwirkung zwi-

schen Wasser und feinkérnigen Bodenpartikeln folgt

wesentlich den Ausfihrungen von Osipov (2015,

S. 16 bis 25) und gilt fir Boéden mit silikatischen Ton-
mineralen und geringen Elektrolytkonzentrationen
(Baille 2013, S. 27). Die Anordnung der Bodenparti-
kel, die Art der Tonminerale und die chemische Zu-
sammensetzung des Porenwassers bestimmen
grundsatzlich die Wechselwirkung zwischen den Bo-
denpartikeln und dem Porenwasser. Diese Wechsel-
wirkung ist gepragt durch Kapillareffekte, Oberfla-
cheneffekte und osmotische Effekte. Kapillareffekte
entstehen durch unterschiedliche Oberflachenspan-
nungen der Phasen Luft und Wasser.

Die Oberflacheneffekte sind mit Wasserfilmen, wel-
che die Partikeloberflachen benetzen, verbunden
und resultieren aus der Wechselwirkung zwischen
den geladenen Tonmineraloberflachen und dem Di-
pol Wasser sowie den im Wasser gelosten Stoffen.
Sie sind relevant fur die Wechselwirkung zwischen
Boden und Wasser fir Abstande zu den Partikel-
oberflachen kleiner hs = 280 nm (Abb. 2.2). In was-
sergefiillten Bereichen entsprechen die Partikelober-
flachenabstande den Wasserfilmdicken. Es gibt zwei
Abstandsbereiche zu den Partikeloberflachen und
damit Wasserfilmdicken, in denen sich stabile Was-
serfilme bilden kénnen, der sogenannte B-Film fir
Partikelabstdande im Bereich von hs =100 nm -
hs = 280 nm und der a-Film im Bereich unterhalb von
h1=10nm. In dem Zwischenbereich (10 nm -
100 nm) koénnen sich oberhalb eines kritischen Ab-
standes hc =50 nm - 60 nm (Churaev 2003) uber
langere Zeitraume metastabile B-Filme bilden, die die
Tendenz zu einer Schichtverdickung aufweisen. Fir
Absténde < he werden die B-Filme instabil. Im Uber-
lappungsbereich der Wasserfilme zwischen zwei
Partikeln konkurrieren abstof3ende, elektrostatische
Krafte II.(h) (z.B. aus diffusiven Doppelschichten)
sowie anziehende molekulare Krafte I1,,(h) (z.B. van
der Waals (VDW) Krafte) sowie fur sehr geringe Ab-
stande stark abstof3ende, strukturelle Krafte IIg(h)



(Hydratation). Die Komponenten haben eine unter-
schiedliche Reichweite und einen unterschiedlichen
Verlauf als Funktion des Abstands zur Partikelober-
flache. Ihre Gesamtwirkung 1/ (h) = M (h) + M, (h)
+ I, (h) wird haufig als ,disjoining pressure” bezeich-
net (Derjaguin et al. 1987). Je nach Partikelabstand
ist die Gesamtwirkung der Komponenten anziehend
oder abstofend. Die osmotischen Effekte sind auf
unterschiedliche bzw. sich verandernde lonenkon-
zentrationen im Porenwasser zurlickzufiihren. Die
Abbildungen 2.1 und 2.2 zeigen schematisch die Ein-
flussbereiche der unterschiedlichen Effekte oberhalb
eines Tonpartikels.

Fur einen gegebenen Partikelabstand h und die da-
mit korrespondierende Filmdicke und einen Poren-
luftdruck u, ergibt sich der Porenwasserdruck u,, (h)
zu (Schrefler 2001):

_Pcap = (uz — Uyo) = uy(h) + Hf(h) (2.1)
Kaplllarwasser

B - Film d = 100-280 nm

~-Fiimds 10 nm
@/ °

r U

{

i
Abbildung 2.1: Tonpartikel (schraffiert) und Boden-
wasser, u,,, Porenwassserdruck im von Filmeffekten
unbeeinflussten Bereich, u,,(h) Porenwasserdruck
im Filmwassereinflussbereich, u, Porenluftdruck, RH
relative Luftfeuchte, r Porenradius, d Filmdicke

Stabile Wasserfilme im Bereich

- hy — ha: a-Film W, ==
- hs = hs: B-Film |
Metastabile Wasserfiime L .
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Abbildung 2.2: Isotherme des disjoining pressure als
Funktion des Partikelabstandes h (Osipov 2015 /
Deryaguin 1985 modifiziert) fiir silikatische Partikel

Peap ist der Kapillarwasserdruck aus der klassischen
Young-Laplace Gleichung in einer zylindrischen Pore
mit Radius r (015 Oberflachenspannung des Fluids):

2'0'1g

Peap = — . (2.2)

Anschaulich bedeutet (2.1), dass sich der Kapillar-
wasserdruck in einer Pore nach (2.2) und der Poren-
wasserdruck im Boden u,, (h) im durch die beschrie-
benen Oberflacheneffekte beeinflussten Bereich um
den Betrag des disjoining pressure unterscheiden.

2.2 Wassergehaltsbereiche und domi-
nierende Krafte

Dem Porenwasser kann abhangig vom Wassergeh-
alt w eine potentielle Energie {.(w) zugeordnet wer-
den. Sie entspricht der Potentialdifferenz des Poren-
wassers bei einem Wassergehalt w zu dem Potential
von freiem Wasser. Das totale Potential des Boden-
wassers i.(w) ergibt sich dann fiir einen gegebenen
Wassergehalt w als Summe der Einzelpotentiale

Y w) =P (w) + I (h(w)) + P, (w) (2.3)

Dabei beschreibt {.(w) den Einfluss der Kapillar-
komponente, 11/(h(w)) den der elektrostatischen,
molekularen und strukturellen Oberflachenkrafte und
1, (w) den der osmotischen Komponente. Geht man
davon aus, dass letztere vernachlassigbar klein ist
(reines Wasser als Porenwasser), verbleiben nur die
ersten beiden Komponenten. Bezieht man das Po-
tential auf ein Einheitsvolumen (J/m?) so erhalt man
das Potential als Saugspannung. Jedem Wasser-
gehalt w kann eine Saugspannung y(w) zugeordnet
werden, woraus sich die SWCC ergibt.

Uber die Kelvin-Gleichung lasst sich die Saugspan-
nung als Funktion der relativen Luftfeuchte RH
schreiben:

Y:(RH) = py " Ry, " T - In(RH) (2.4)

mit p,, Dichte und R,, individuelle Gaskonstante von
Wasser, T Temperatur. Stellt man sich den Poren-
raum eines Bodens als Kapillarbindel mit einer Ka-
pillardurchmesserverteilung vor, so lasst sich Uber
(2.2) jedem Bodenwasserpotential ein aquivalenter
Kapillardurchmesser zuordnen, so dass alle Poren
mit kleinerem Durchmesser bei dem zugehdrigen
Wassergehalt noch wassergefiillt sind. Uber (2.4)
lasst sich dann eine zugehorige relative Luftfeuchte
der Porenluft ermitteln. Interpretiert man die oben be-
schriebenen Partikeloberflachenabstande h als aqui-
valente Kapillarporendurchmesser h = 2 -r, so las-
sen sich Uber (2.2) und (2.4) unter Verwendung der
oben beschriebenen Grenzen der Oberflachenwech-
selwirkungen die in der Tabelle 2.1 zusammenge-
stellten Saugspannungsbereiche unterscheiden.
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Tabelle 2.1: Porenklassen und Saugspannungsbereiche und zugehdériger, dominierender Effekt der Boden-Was-
serinteraktion, * Kapillardruck in Poren mit Durchmesser h;(allgemeingiltige Saugspannung), ** Bodenspezifischer

408

Wassergehalt fiir den untersuchten verdichteten Kaolin abgelesen aus SWCC (Abbildung 4.1)

Durchmesser / B Boden-Wasserinterakiion Gesaittigt (20° C)
Bereich Nr I dominierender Effekt bel
Saugspannungen <
= Mikroporen Pm, = 58 10°
. £ 2% b Hydratatwonsefiekte, starke [kPa]*®
= e Abstofiung firr Abstande < 2 nm RH = 65 %
- % 2 (< 1%%)""
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2 g m | M S * | Puw =15850 [kPa)
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z h
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20- 50 Gesamrwirkung §-Film, Film wird | e =382 [kPa]
h{mﬂ uﬂtd&‘iﬂﬂtdllﬂl!!rihlﬁh!ﬂﬂ! RH =95 74
instabiler m:"'rll'r'-iﬂ!. !:-nlzwﬂarhﬂh:iren. {3,5-9%)
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E
=
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=
h
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E_ S 38 Gesamtwirkung §-Film, abstoflende B8
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¥
=
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=
=
1
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I
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3 Material und Methoden

3.1 Material und Probenherstellung

Das Kaolinpulver (ps = 2,63 g/cm?®, wL = 56,7 %,
Wp = 40,1 OA), Pd,Proctor = 1,38 g/cm3, Wopt = 30,5 O/o)
wird mit destilliertem Wasser gemischt. Es bilden
sich 2 mm bis 4 mm grof’e Aggregate. Die in einer
diffusionsdichten Folie verpackte Mischung wird fir
drei Tage gelagert, um eine homogene Wasserge-
haltsverteilung zu erreichen. AnschlieRend wird das
Material bei wopt in drei Lagen im Proctortopf verdich-
tet und bei konstantem Volumen gesattigt (Sr ca.
99,5 %). Aus dem Mittelbereich des Materials wer-
den zylindrische Proben mit den Abmessungen von
3,5x6,5cm (RUB) /2,4 cm x 8 cm (HSKL) getrimmt.

3.2 Trocknungszellen

In der an der HSKL entwickelten und an der RUB ver-
wendeten Trocknungszelle (Abb. 3.1) wird die gesat-
tigte Probe aufrecht auf einer Waage in einem ge-
genuber der Umgebung abgedichteten Zylinder unter
konstanten Temperaturbedingungen positioniert. In
steuerbaren Intervallen wird nun an der Zellenunter-
seite fur eine vorgegebene Zeit Luft mit einer defi-
nierten Luftfeuchte zugegeben. Gleichzeitig 6ffnet
sich auf der Zellenoberseite ein Ventil, so dass Uber
die Dauer der Luftzugabe Luft an der Zellenoberseite
ausstrémen kann. Nach der Luftzufuhr werden beide
Ventile fir eine vorgegebene Zeit wieder geschlos-
sen. Auf diese Weise kann die Probe kontinuierlich
mit einer steuerbaren Geschwindigkeit (Aw/t) trock-
nen. Auch eine stufenweise Trocknung ist mdglich.
Wahrend des Versuches werden die relative Luft-
feuchte und Temperatur im oberen und unteren Be-
reich der Zelle sowie das Gewicht der Probe kontinu-
ierlich aufgezeichnet. Mit einem Wegsensor wird die
Hohenanderung der Probe gemessen.

Analog arbeitet die Zelle an der HSKL (Abb. 3.2). Die
Probe ist horizontal gelagert. Mit einem 2-Kamera —
DIC-System (Sutton et al. 2009) werden die Dehnun-
gen und Verformungen auf einem Oberflachenab-
schnitt der Probe, welcher mit einem Specklemuster
versehen wurde, kontinuierlich gemessen und dar-
aus das Volumen berechnet. Das System erlaubt die
Messung von Wegen bis ca. 10® m und Dehnungen
bis ca. 104

3.3 Messung der SWCC-Kurve

Fir die Messung der SWCC wurde bis zu einer
Saugspannung von 150 kPa und fir einen Zusatz-
punkt bei 800 kPa die Verdunstungsmethode ver-
wendet (Schindler et al. 2010). Fir Saugspannungen
bis 1.000 kPa wurde ein Drucktopf, fir Saugspan-
nungen > 1.500 kPa die chilled-mirror-Technik
(Schelle et al. 2013) eingesetzt.

Durchfusssensor

Elektroventil |
- ».'..L-_ >
A h—# P-L—| = Luftabstrom
=
Ventilator

Feuchte- und
Temperatursensor

Acrylaytinder,
d, » 150 mm, h » 400 mm
Wepgenwor

Probe

Waage

Feuchte und
Temperatursensor

Luftzustrom,

- —L‘_ konstant

Feuchte und Druck
Elektroventil "_r

Abbildung 3.1: Trocknungszelle RUB

Abbildung 3.2: Trocknungszelle HSKL

4 Versuchsergebnisse

41 SWCC

Die gemessene SWCC wurde mit dem Modell von
Peters (2013) parametrisiert (Abb. 4.1, Heibrock et
al. 2018). Der Adsorptionswasseranteil wurde ent-
sprechend dem bei der zum Adsorptionswasserbe-
reich gehdérenden Saugspannung von 15.850 kPa zu
3,5% gewahlt. Aus dieser SWCC werden die den in
Tabelle 1.1 angegeben allgemeingultigen Saugspan-
nungen zugehdrigen bodenspezifischen Wassergeh-
alte abgelesen. Oben in der Abbildung sind die zu der
in Abschnitt 2.2 eingefuhrten Klassifikation gehéren-
den &quivalenten PorengréRen eingetragen (Tab.
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2.1). Sie kennzeichnen den maximalen Durchmesser
einer zylindrischen Pore, die fir eine gegebene
Saugspannung gerade noch wassergefiillt ist. Da-
runter sind die im jeweiligen Saugspannungsbereich
dominierenden Wechselwirkungseffekte Wasser -
Boden eingetragen.

pume wannrrgulad e

E] 1 ---—.-.ﬁ‘I
5 - e

<] "

3 1

& ;

- L

) L

3 1

| 5= “mm N‘\'h..‘

S Anpdirng Wee

Abbildung 4.1: SWCC-Kurve (Trocknungspfad) fiir
den Kaolin. Saugspannung als Funktion des normier-
ten Wassergehaltes w, = W / Wgesitiigt, Wgesattigt = 35 %

Unten in Abbildung 4.1 ist die Kapazitatsfunktion ge-
zeigt, die sich aus der Ableitung des Kapillarwasser-
anteils der SWCC ergibt. Sie lasst sich als Porengro-
Renverteilung eines Kapillarblindels interpretieren,
das die gleiche SWCC-Kurve zeigt wie der unter-
suchte Boden. Die Maxima der Funktion lassen sich
als aquivalente, charakteristische Porendurchmes-
ser der Mikrokapillaren interpretieren. In den groRe-
ren spielen B-Filmeffekte keine Rolle, in den kleine-
ren mit dem deutlich groReren zugehdrigen Volu-
menanteil schon. Zusatzlich eingetragen (griine und
blaue Punkte) sind die aus der Schrumpfkurve be-
stimmten Wertepaare (w;, ;).

4.2 Schrumpfversuche

Vorgestellt werden die Ergebnisse von zwei
Schrumpfversuchen durchgefihrt an der RUB und
der HSKL. Die Probenherstellung erfolgte entspre-
chend 3.1 am jeweiligen Institut. Trocknungszellen
und Messtechnik waren entsprechend 3.2 unter-
schiedlich. Die Trocknungsgeschwindigkeit an der
RUB betrug 0,2 %/h, an der HSKL 0,5 %/h. In Abbil-
dung 4.2 ist die Entwicklung der Porenzahl Gber den
Wassergehalt aufgetragen. Zusatzlich eingetragen
sind die Saugspannungsbereiche aus Tabelle 2.1.

Die an der RUB und der HSKL gemessenen
Schrumpfkurven zeigen gleiche Charakteristika. Zu
Beginn reduziert sich die Porenzahl mit abnehmen-
dem Wassergehalt anndhernd linear. Die Ande-

rungsrate nimmt dann zunehmend ab. Die Kurven er-
reichen ein Minimum, bevor die Porenzahlen zu-
nachst geringfigig, dann starker zunehmen. Sie er-
reichen ein lokales Maximum, um dann wieder abzu-
nehmen. An der RUB ist die Porenzahl bei geringe-
ren Wassergehalten um 0,02 gréRer als an der
HSKL.

Im Bereich | bis zu w = 26 % ergibt sich ein nahezu
lineares Schrumpfverhalten. In dieser Phase wirkt
die Saugspannung vollkommen analog einer extern
aufgebrachten, isotropen Auflastspannung entspre-
chend dem Produkt aus dem Sattigungsgrad und der
Saugspannung i, (w). Diese Phase wird im Rahmen
von im Keramikumfeld tblichen Trocknungstheorien
als Konstante Trocknungsratenphase bezeichnet
(Scherer 1990), die Schrumpfrate oder die Volumen-
abnahme Gber die Zeit ist konstant.

Im Bereich lla entwassern die Mikrokapillaren, die
Schrumpfrate nimmt ab, die abstolende, elektrosta-
tische Komponente des disjoining pressure wird zu-
nehmend wirksam. Bei einem Wassergehalt von
15,5 % (RUB) / 15 % (HSKL) und einer gemaf der
SWCC zugehdrigen Saugspannung von ca.
3.000 kPa wird das minimale Porenvolumen beo-
bachtet. Dies entspricht bemerkenswert genau der in
Tabelle 1.1 angegebenen Saugspannung fir die ma-
ximal abstoRende Wirkung des disjoining pressure.
Im Bereich lIb wird eine geringe und im Bereich llc
eine deutliche Volumenzunahme beobachtet. Sie
korrespondiert mit der zunehmenden Instabilitat der
B-Wasserfilme. Die Ursache fir die Volumenzu-
nahme lasst sich auf der Grundlage der Messungen
nicht eindeutig klaren, die Autoren halten jedoch das
Auftreten von Kavitation und eine damit verbundene
Zerstorung von Kapillarbriicken fir wahrscheinlich.
Das zugehorige Wasser wird dann zu Filmwasser
und ggf. tritt mit dicker werdenden Wasserfilmen er-
neut eine abstoRende Wirkung des disjoining pres-
sure auf. Gleichzeitig geht ein Teil der komprimieren-
den Wirkung der Kapillarbriicken verloren.

i (] L] ia
e e —— : !

B
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Abbildung 4.2: Schrumpfversuch — Porenzahl als
Funktion des Wassergehaltes



Im Bereich Il tritt erneut eine geringe Volumenab-
nahme auf, die sich auf die anziehende Wirkung der
VDW-Krafte zurlckfuhren lasst.

Das beobachtete Schrumpfverhalten passt gut zu
den im Abschnitt 2 vorgeschlagenen Saugspan-
nungsbereichen, die entsprechenden Wassergeh-
alte wurden allerdings auf der Grundlage der gemes-
senen SWCC ermittelt. In der Abbildung 4.3 wird der
Versuch unternommen, die bodenspezifischen Was-
sergehalte nur auf der Grundlage des zeitlichen Ver-
laufes des Schrumpfversuches abzuschatzen. Dazu
wird angenommen, dass sich der Zeitpunkt des En-
des der konstanten Trocknungsratenphase t1 aus der
e(t)-Kurve an dem Schnittpunkt der Tangente an den
Anfangsbereich der e(t)-Kurve mit der Tangente an
der e(t)-Kurve im Minimum ergibt. Die dazugehdrigen
Wassergehalte wia betragen 27 % (RUB) / 25%
(HSKL). Der Wassergehalt wip entspricht dem Was-
sergehalt im Minimum der Schrumpfkurve (maximale
abstolRende Wirkung des disjoining pressure, Zeit-
punkt t2). Er ergibt sich zu 15,7 % (RUB) / 14,2 %
(HSKL). Der Adsorptionswassergehalt Iasst sich aus
dem gemessenen Wassergehalt zum Zeitpunkt ts ab-
lesen. Zu diesem Zeitpunkt tritt eine erneute Volu-
menabnahme durch VDW-Kréfte auf. Aus der e(t)-
Kurve ergibt sich dieser zu 3,5 % (RUB) / 2,8 %
(HSKL). Eine eindeutige Ableitung des zu der
Grenze des Bereiches lic gehérenden Wassergehal-
tes ist nicht ohne zusatzliche Messungen moglich.
Die aus Abbildung 4.3 bestimmten Wassergehalte
werden den aus Tabelle 1.1 enthommenen Saug-
spannungen zugeordnet und die so bestimmten Wer-
tepaare (wj, ¥;) mit den entsprechenden Paaren aus
der SWCC (w;, Yiswee) verglichen (Abb. 4.1). Es
ergibt sich eine gute Ubereinstimmung.

Abbildung 4.3: Schrumpfversuch — zeitlicher Verlauf
des Wassergehaltes und der Porenzahl

5 Zusammenfassung
Die Wechselwirkung zwischen Bodenpartikeln und

Wasser ist entscheidend fiir das mechanische Ver-
halten von bindigen Béden. Fur die Bestimmung der

mafgeblichen Krafte und der damit verbundenen In-
teraktion werden aufwandige hydraulische und me-
chanische Versuche durchgefihrt. Auf der Grund-
lage einer fur silikatische, feinkornige Boden mit ge-
ringen Elektrolytkonzentrationen allgemeingultigen
Einteilung von Wassergehaltsbereichen und den Be-
reichen zugeordneten Grenzsaugspannungen wird
fur einen Kaolin gezeigt, dass sich aus dem zeitli-
chen Verlauf einer Schrumpfkurve die zu den allge-
meingultigen Grenzwasserspannungen gehdrenden,
bodenspezifischen Wassergehalte ableiten lassen.
Dies erlaubt das Bestimmen des Adsorptionswasser-
anteils, des Kapillarwasseranteils und die Bestim-
mung des Wassergehaltsbereiches, in dem der dis-
joining pressure das Bodenverhalten mafgeblich be-
einflusst. Die Schrumpfkurve eignet sich damit als In-
dikator fiir das Bestimmen von Wassergehalts- und
Saugspannungsbereichen, in denen jeweils unter-
schiedliche Krafte fur die Wechselwirkung zwischen
Bodenpartikeln und Wasser malfigeblich sind. Ver-
gleichende Untersuchungen an weiteren Béden sind
erforderlich, um den Ansatz zu verifizieren.
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Sattigungs- und temperaturabhangiges
Verformungsverhalten von teilgesattig-
ten Tonbalken im Biegezugversuch

Maximilian Hardenberg, M.Sc., Rheinland-Pfalzische Technische Universitat,
Kaiserslautern
Prof. Dr.-Ing. habil. Christos Vrettos, Rheinland-Pfalzische Technische Universi-
tat, Kaiserslautern

Der vorliegende Beitrag befasst sich mit der Untersuchung des Verformungsverhaltens von teil-
gesaéttigten Tonbalken unter Biegezugbeanspruchung. Dazu wurden Balken aus zwei unterschied-
lichen Tonen hergestellt und anschlieBend unter verschiedenen Bedingungen bis zum Versagen
belastet. Je verwendetem Material wurden drei Séattigungsgrade und zwei Belastungsgeschwin-
digkeiten untersucht. Wéahrend der Versuche wurden die Last, die Saugspannung an verschiede-
nen Stellen des Balkens und die Durchbiegung in Balkenmitte gemessen. Die Belastung der Bal-
ken erfolgte liber eine eigens konzipierte Belastungsvorrichtung. Die gleichméf3ige Verteilung der
Belastung wurde mittels einer Druckmessfolie (berpriift. Zur Untersuchung des Einflusses der
Temperatur auf das Verformungsverhalten wurden zusétzlich zu den Versuchen bei Raumtempe-
ratur noch weitere Versuche bei 55 °C in der Klimakammer der RPTU Kaiserslautern-Landau

durchgefiihrt.

1 Einleitung

Eine wesentliche Eigenschaft von mineralischen De-
ponieabdichtungen ist ihr Verformungsvermogen bei
ungleichmafiger mechanischer Beanspruchung. Da
die Zusammensetzung eines Deponiekdrpers inho-
mogen ist, lassen sich Biegespannungen in der Ab-
dichtung aufgrund von Verformungen nicht vermei-
den. Uberschreiten die Zugspannungen die Zugfes-
tigkeit des Materials, kdnnen Risse in der Abdichtung
auftreten und deren Funktionsfahigkeit erheblich be-
eintrachtigen (Vrettos & Becker, 2017).

Die Frage der Verformungsfahigkeit trat in den letz-
ten Jahren im Zusammenhang mit dem in Abb. 1-1
dargestellten Konzept der "Deponie-auf-Deponie"
auf. Damit avancierte das Verformungsvermogen
von mineralischen Abdichtungen zu einem wichtigen
Punkt bei der Bemessung dieser Bauwerke.

e
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Abbildung 1-1: Konzept 'Deponie-auf-Deponie’ (Vret-
tos & Becker, 2017).

Bei feinkdrnigen Bdden ist ein ausreichendes Verfor-
mungsvermogens eines der Hauptkriterien bei der

Beurteilung ihrer Eignung als mineralisches Abdich-
tungsmaterial. Die Vertraglichkeit mit einer induzier-
ten Verformung wird Uber die Zugfestigkeit und die
maximal zulassige Zugdehnung nachgewiesen. In
verdichteten feinkdrnigen Bdden ist die Zugfestigkeit
hauptsachlich auf die Saugspannung zurlckzufiih-
ren. Die Gesamtsaugspannung eines Bodens setzt
sich aus der Matrixsaugspannung und der osmoti-
schen Saugspannung, die durch chemische und phy-
sikalische Bindungskrafte gesteuert werden, zusam-
men (Fredlund & Rahardjo, 2010). Die Zugfestigkeit,
die von der Tonart, dem Tongehalt, der Dichte und
dem Sattigungsgrad abhangt, steht in engem Zu-
sammenhang mit der Saugspannung.

Im Rahmen eines DFG-Forschungsprojektes wurde
das Verformungsverhalten verschiedener Tone an-
hand von Biegezugversuchen fiir unterschiedliche
Sattigungsgrade, Umgebungstemperaturen und Be-
lastungsgeschwindigkeiten untersucht. Die Ergeb-
nisse der ersten Versuchsreihe werden im Folgen-
den vorgestellt.

2 Zugfestigkeit teilgesattigter Tone

Die Zugfestigkeit teilgesattigter, bindiger Béden kann
mittles direkter oder indirekter Methoden ermittelt
werden. Bei den direkten Methoden wird die Zug-
spannung unmittelbar auf die Probe aufgebracht und
die Zugfestigkeit kann aus der gleichmafig tber den
Querschnitt wirkenden Spannungsverteilung be-
stimmt werden. Gangige Verfahren sind Zugversu-
che an Hohlzylindern (Wendling, 2004) oder der Ach-
terling-Versuch (Koditz et al.,, 2016). Als indirekte



Methoden sind Biegezugversuche (Ajaz & Parry,
1975b; Ammeri et al., 2009; Vrettos & Becker, 2017),
einaxiale Druckversuche (Kdditz et al., 2016) und
Spaltzugversuche (Schick, 2005) zu nennen. Die in
Ajaz & Parry (1975b) und Ammeri et al. (2009) vor-
gestellten Versuchsergebnisse zeigen, dass die
Spannungsverteilung Uber den Balkenquerschnitt
nichtlinear ist. Dies erfordert besondere Aufmerk-
samkeit bei der Ermittlung der Zugfestigkeit. Drei
Moglichkeiten zur Bestimmung der Zugfestigkeit aus
Biegezugversuchen werden in Ajaz & Parry (1975a)
beschrieben.

3 Bodeneigenschaften und Probenvor-
bereitung

Vor der Durchflihrung der Biegezugversuche wurden
auf Grundlage von bodenmechanischen Indexversu-
chen zwei geeignete Tone ausgewahlt. Anschlie-
Rend wurden drei Sattigungsgrade festgelegt, mit de-
nen die Balken hergestellt und anschlieRend geprift
wurden. Der erste Ton, ein ausgepragt plastischer
Kaolin, wird im Folgenden als GD und der zweite, ein
mittelplastischer Kaolin, als TK bezeichnet. Die je-
weiligen Kornverteilungskurven sind in Abb. 3-1 dar-
gestellt.
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Abbildung 3-1: Kornverteilungskurven

Die relevanten bodenmechanischen Kennwerte sind
in Tab. 3-1 zusammengefasst, wobei dso den Korn-
durchmesser bei 50 % Siebdurchgang, w. den Was-
sergehalt bei der FlieRgrenze, Ir die Plastizitatszahl,
per die Proctordichte, wer den optimalen Wassergeh-
alt und wa das Wasseraufnahmevermogen bezeich-
nen.

Tabelle 3-1: Bodenmechanische Kennwerte

GD TK
dso [mm] < 0.001 <0.001
w [%] 59.3 40.6
I [%] 33.1 20.8
wer [%] 26.3 18.8
per [t/m?] 1.42 1.67
Wa [%] 76.1 67.9

Die Tonbalken wurden mit einer relativen Proctor-
dichte von Dpr = 100 % und Der = 97 % auf der ,tro-
ckenen‘ bzw. ,nassen’ Seite hergestellt und gepruft.
Diese Werte entsprechen den Wassergehalten oder
Konsistenzzahlen Ic, die in Tab. 3-2 zusammenge-
fasst sind. Es ist zu erkennen, dass sowohl GD als
auch TK mit zunehmendem Wassergehalt von einem
,halbfesten‘ Zustand (Ic > 1,0) zu einem ,steifen‘ Zu-
stand (0,75 < Ic < 1,0) Uibergehen, vgl. DIN EN ISO
14688-2:2018.

Tabelle 3-2: Konsistenzzahlen I. bei verschiedenen
relativen Proctordichten

e [-]
GD TK
Der = 97 % ,trocken' 1.01 1.16
Der = 100 % 0.89 1.05
Dpr = 97 % ,nass’ 0.75 0.93

Die Tonbalken wurden in prismatischen Stahlformen
mit Lange/Hbhe/Breite von 778/100/100 mm herge-
stellt. Vor dem Einbau in die Formen wurde der Ton
zunachst zerkleinert und die fiir den angestrebten
Wassergehalt erforderliche Wassermenge hinzuge-
geben. Das Material wurde anschlieRend durchge-
mischt und einen Tag lang bei Raumtemperatur ru-
hen gelassen. Alle Seiten der Stahlform wurden ge-
reinigt, gedlt und mit einer dinnen Papierschicht aus-
gekleidet, um das spatere Herausnehmen des Bal-
kens zu erleichtern. Die Gesamtmenge an Ton fir je-
den Balken wurde in sechs Lagen in die Form gefullt
und verdichtet. Zur Sicherstellung eines guten Ver-
bundes zwischen den einzelnen Schichten wurden
deren Oberflachen nach dem Verdichten nochmals
aufgeraut. Der Einbauprozess ist in Abb. 3-2 darge-
stellt.
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Abbildung 3-2: Erste und letzte Lage beim Einbau
des GD Tons
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Nach erfolgtem Einbau in die Stahlform wurde die
freie Oberflache wasserdicht abgedeckt und der Bal-
ken vor der Prifung nochmals einen Tag lang bei
Raumtemperatur ruhen gelassen. Die Balken fur die
Prifung bei hoheren Temperaturen in der Klimakam-
mer wurden, gegen Austrocknung geschutzt, in ei-
nem Ofen gelagert. Vor dem Einbau in die Prifma-
schine wurden die Balken aus der Form genommen,
vermessen und gewogen.

4 Biegezugversuche

4.1 Versuchsaufbau

Zur Durchfiihrung der Versuche wurde eine Biege-
zugmaschine verwendet, die urspringlich fir die Un-
tersuchung von Betonbalken konzipiert wurde. Zur
Simulation von Belastungssituationen, wie sie in De-
ponieabdichtungen zu erwarten sind, wurden die La-
ger und die Belastungseinrichtung entsprechend ei-
ner ersten Studie zu diesem Problem in Vrettos & Be-
cker (2017) geandert. Die beiden punktférmigen Auf-
lager wurden durch flache Lager ersetzt und die Bal-
ken wurden durch eine Flachenlast belastet, die mit-
tels eines Hydraulikzylinders mit einer vorgegebenen
Belastungsrate aufgebracht wurde. Um eine gleich-
maRige Lastverteilung zu gewahrleisten, wurde zwi-
schen Balken und Belastungsvorrichtung ein wasser-
gefllltes Druckkissen eingebaut. Die aufgebrachte
Last wurde wahrend des Versuchs mit einer speziel-
len Druckmessfolie gemessen und fiir die anschlie-
Rende Auswertung gespeichert. Der Versuchsauf-
bau ist in Abb. 4-1 schematisch dargestellt.
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Abbildung 4-1: Schematische Darstellung des Ver-
suchsaufbaus

Nach dem Einbau der Balken in die Prifmaschine
wurden in den Zugbereichen bis zu vier Mini-Tensio-
meter platziert, um die Anderung der Saugspannung
zu erfassen. Wahrend des Versuchs wurden die
Durchbiegung in Balkenmitte mittels eines induktiven
Wegaufnehmers und die aufgebrachte Last gemes-
sen.

Abbildung 4-2: Einbau von zwei Druckmessfolien

Um die gesamte Lange eines Balkens mit der Druck-
messfolie abzudecken, mussten zwei Folien lberei-
nandergelegt werden, siehe Abb. 4-2. Wahrend des
Versuchs zeichneten die Sensoren die Druckvertei-
lung auf der Balkenoberflache kontinuierlich auf.

Alle Balken wurden weggesteuert bis zum Versagen
mit einer niedrigen Belastungsrate von ca.
0,5 mm/min und einer hohen Belastungsrate von ca.
2 mm/min belastet. Die Last, bei der der erste Riss
im Balken auftrat und die entsprechende Durchbie-
gung wurden fur eine spatere Auswertung gespei-
chert. Ein GD-Balken am Ende eines Biegezugver-
suchs ist in Abb. 4-3 dargestellt.

Abbildung 4-3: Gebrochener GD-Balken am Ende ei-
nes Biegezugversuchs

4.2 Versuchsergebnisse

4.2.1 Druckverteilung

Abb. 4-4 zeigt die Druckverteilung zu verschiedenen
Zeitpunkten fur den Balken GD_8.2. Der markierte
Bereich entspricht den Abmessungen des Balkens.
Der mittlere Druck, bezogen auf diesen Bereich, ist
zu den entsprechenden Zeitpunkten ebenfalls in
Abb. 4-4 dargestellt. Gemessene Drlicke auRerhalb
des markierten Bereichs sind auf Falten in der Folie
zurtckzufuhren und daher nicht relevant.
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Abbildung 4-4: Druckverteilung zu Beginn (a), in der
Mitte (b) und am Ende eines Biegezugversuchs (c)

Die weilRen Bereiche innerhalb der roten Markierung
zu Beginn des Versuchs, oberes Bild in Abb. 4-4, zei-
gen an, dass das Druckkissen nur teilweise auf der
Balkenoberseite aufliegt. Dennoch ist bereits hier zu
erkennen, dass der aufgebrachte Druck gleichmaRig
verteilt ist. Mit zunehmender Belastung, mittleres Bild
in Abb. 4-4, liegt das Druckkissen dann nahezu voll-
standig auf der Balkenoberseite auf und sorgt fur
eine gleichmaRige Druckverteilung. Erreicht die Last
ihren Maximalwert und die ersten Risse treten im
Balken auf, stellt sich die gewlinschte gleichmaRige
Lastverteilung ein, die im unteren Teil von Abb. 4-4
dargestellt ist. Bedingt durch die manuelle Herstel-
lung der Balken kénnen lokale Spannungsspitzen
auftreten, die jedoch irrelevant sind.

Um die Genauigkeit der Kraftmessdose und der
Druckmessfolien zu Uberprifen, wurde die gemes-
sene Last beim Versagen durch die Oberflache des
Balkens geteilt und mit dem von den Sensoren auf-
gezeichneten mittleren Druck verglichen. Diese
Werte werden als pLast bzw. psens bezeichnet und sind
in Tab. 4-1 fir zwei reprasentative Versuche zusam-
mengefasst. In beiden Fallen zeigt sich eine gute
Ubereinstimmung zwischen den beiden Methoden.

Tabelle 4-1: Vergleich zwischen berechneter und ge-
messener Belastung

PLast [kPa] Psens [kPa]
Balken GD_8.2 9.8 10.0
Balken TK_7 34.7 32.3

4.2.2 Biegezugversuche bei 20 °C

Die Ergebnisse der GD-Versuchsreihe fir zwei Be-
lastungsraten sind in Abb. 4-5 dargestellt, wobei das
Versagen durch ein Kreuz markiert ist. Bei den Ver-
suchen mit einer niedrigen Belastungsrate, Abb. 4-5
oben, treten die maximale Last und die geringste
Durchbiegung beim Balken mit Der = 97 % ,trocken’
auf, wahrend die maximale Durchbiegung beim Bal-
ken mit Dpr = 100 % auftritt. Die geringste Last wurde
beim Balken mit Der =97 % ,nass’ gemessen. Es
zeigt sich, dass sich die Balken mit zunehmendem
Wassergehalt duktiler verhalten.
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Abbildung 4-5: Ergebnisse der GD-Balken Serie fiir
eine niedrige (a) und eine hohe (b) Belastungsrate

Die Ergebnisse der Versuche mit einer hohen Belas-
tungsrate, Abb. 4-5 unten, zeigen ein ahnliches Ver-
halten. Hier treten die maximale Last und die ge-
ringste Durchbiegung ebenfalls beim Balken mit dem
geringsten Wassergehalt auf. Mit steigendem Was-
sergehalt nimmt auch die maximale Durchbiegung
zu. Wahrend die hohere Belastungsrate beim Balken
mit Der =100 % zu einer héheren Bruchlast und
Durchbiegung fihrt, 18sst sich nahezu kein Einfluss
auf den Balken mit Der = 97 % ,trocken® erkennen.

Die Ergebnisse der TK-Serie sind in Abb. 4-6 darge-
stellt und zeigen, verglichen mit der GD-Balken Se-
rie, ein unterschiedliches Biegezugverhalten. Fir die
niedrige Belastungsrate, Abb. 4-6 oben, wurde die
maximale Kraft beim Balken mit Dpr = 100 % gemes-
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sen, wahrend die maximale Durchbiegung im Bruch-
zustand beim Balken mit Dpr = 97 % ,nass’ auftritt. Es
ist zu erkennen, dass die Bruchlast mit zunehmender
Sattigung bis zum optimalen Wassergehalt zunachst
zunimmt und anschlieRend wieder abnimmt, wéah-
rend die Durchbiegung mit zunehmendem Wasser-
gehalt kontinuierlich zunimmt. Ein ahnliches Verhal-
ten ist auch bei den Versuchen mit der hohen Belas-
tungsrate, Abb. 4-6 unten, zu erkennen. Die hdhere
Belastungsrate fiihrt zu einem Anstieg der maxima-
len Last bei den Balken mit Der=100 % und
Der = 97 % ,trocken‘ und zu einem Antieg der Durch-
biegung beim Versagen bei den Balken mit
Der = 100 % und Dpr = 97 % ,nass‘. Wie die GD-Bal-
ken zeigen auch die TK-Balken ein duktileres Verhal-
ten bei steigendem Wassergehalt.
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Abbildung 4-6: Ergebnisse der TK-Balken Serie fiir
eine niedrige (a) und eine hohe (b) Belastungsrate

4.2.3 Biegezugversuche bei 55 °C

Zusatzlich zu den Versuchen bei 20 °C wurden Bie-
gezugversuche in einer Klimakammer bei einer kon-
stanten Temperatur von 55 °C und einer relativen
Luftfeuchtigkeit von 30 % durchgefiihrt. Aufgrund der
begrenzten Verfligbarkeit konnten jedoch nur die
Versuche mit der niedrigen Belastungsrate durchge-
fihrt werden. Die erhdohte Temperatur fihrte dazu,
dass einige der Balken mit Dper = 97 % ,trocken‘ be-
reits vor den Versuchen auseinanderbrachen.

Die Ergebnisse der beiden Testreihen sind in Abb. 4-
7 dargestellt. Im Vergleich zu den Versuchen bei

20 °C zeigen die GD-Balken, Abb. 4-7 oben, sowohl
Ahnlichkeiten als auch Unterschiede. Die héchste
Last wurde beim Balken mit Dpr = 100 % und die ge-
ringste Durchbiegung beim Balken mit Der= 97 %
trocken* beobachtet. Ahnlich wie bei 20 °C, nimmt
die Bruchlast mit zunehmendem Wassergehalt ab,
die maximale Durchbiegung nimmt jedoch kontinu-
ierlich zu. Beim Balken mit Dpr = 97 % ,trocken’ sind
nur geringfiigige Anderungen im Vergleich zum Ver-
such bei 20°C festzustellen. Beim Balken mit
Der = 97 % ,nass' filhrte die erhdhte Temperatur zu
einem Anstieg der maximalen Last und Durchbie-

gung.
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Abbildung 4-7: Ergebnisse der GD-Balken (a) und
der TK-Balken (b) bei erhbhter Temperatur

Bei den TK-Balken, Abb. 4-7 unten, treten die maxi-
male Last und Durchbiegung beim Balken mit
Der = 100 % auf. Verglichen mit den Ergebnissen bei
20 °C, zeigt der Balken mit Der = 97 % ,nass‘ eine
deutlich geringere maximale Last und Durchbiegung,
wahrend der Balken mit Der = 100 % hingegen eine
groRere maximale Last und Durchbiegung zeigt.

4.2.4 Saugspannungsmessung

Zur Messung der Saugspannung wahrend des Bie-
gezugversuchs wurden ausgewahlte Balken mit
Mini-Tensiometern ausgestattet, die vor Versuchs-
beginn in vorgebohrte Loécher eingesetzt wurden.
Nachdem diese einen konstanten Messwert anzeig-
ten, wurde der Versuch gestartet und der Balken bis
zum Versagen belastet. An den Balken mit



Der = 97 % ,trocken® konnten keine Messungen vor-
genommen werden, da die Saugspannung auler-
halb des Messbereichs der Tensiometer lag.

In Abb. 4-8 sind die Ergebnisse fiur zwei GD-Balken
mit Der = 100 % bei einer niedrigen und hohen Belas-
tungsrate dargestellt. In beiden Fallen steigt die
Saugspannung kontinuierlich von ihrem Anfangswert
bis zum Versagenswert an. Die vergleichsweise
héchste Saugspannung zum Zeitpunkt des Versa-
gens tritt bei den Versuchen mit einer hohen Belas-
tungsrate auf. Die unterschiedlichen Anfangswerte
der Saugspannung bei Balken mit gleichem Wasser-
gehalt resultieren aus der inhomogenen Wasserge-
haltsverteilung in den Balken.
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Abbildung 4-8: Ergebnisse der Saugspannungsmes-
sungen

5 Zusammenfassung und Fazit

Zur Untersuchung des Verformungsverhaltens von
teilgesattigten Tonbalken wurden Balken aus zwei
verschiedenen Tonen hergestellt und in Biegezug-
versuchen bis zum Versagen belastet. Die Balken
wurden mit einer speziell modifizierten Belastungs-
einrichtung gepruift. Durch den Einsatz von Druck-
messfolien konnte gezeigt werden, dass diese modi-
fizierte Belastungsvorrichtung eine gleichmaRige
Druckverteilung auf den Balken gewahrleistet.

Die durchgefiihrten Biegezugversuche zeigen deut-
lich den Einfluss des Sattigungsgrades, der Belas-
tungsgeschwindigkeit und der Umgebungstempera-
tur auf die maximale Last und Durchbiegung. Eben-
falls 1asst sich feststellen, dass die Balken ein zuneh-
mend duktileres Verhalten mit ansteigendem Was-
sergehalt zeigen.

Bei ausgewahlten Balken wurde die Anderung der
Saugspannung in den Zugbereichen mit Hilfe von
Mini-Tensiometern gemessen. Bei allen Versuchen
hat sich gezeigt, dass die Saugspannung kontinuier-
lich von ihrem Anfangswert bis zum Versagenswert
ansteigt.
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Untersuchungen zum Schrumpfverhal-
ten bindiger Boden unter Nutzung von
3D-Laserscanning

Univ.-Prof. Dr.-Ing. habil. Sascha Henke, M.Sc. André Vogel,
Helmut-Schmidt-Universitat, Hamburg
M.Sc. Katharina Reiswig, ARGUS Stadt und Verkehr Partnerschaft mbH, Hamburg

In urbanen Gebieten kommt es vermehrt zu Bauwerksschéden, die aus dem Schrumpfen infolge
einer Verdnderung des natlirlichen Wassergehalts értlich anstehender bindiger Béden resultieren.
Dies fiihrt dazu, dass der Untersuchung des Schrumpfverhaltens bindiger Béden eine gréf3ere
Bedeutung zukommt.

Der klassische, in der deutschen Normung definierte Schrumpfversuch hat aber einige Nachteile,
da z. B. keine vollstdndige Soil-Water-Characteristic-Curve (SWCC) aus diesem Versuch abgelei-
tet werden kann. Weiterhin sind die liblicherweise untersuchte flach-zylindrische Probengeometrie
sowie die (blichen hdndischen Verfahren zur Ermittlung der Schrumpfungsmale kritisch hinsicht-
lich der Ergebnisgenauigkeit zu hinterfragen.

Bei diesen genannten Schwierigkeiten setzt der vorliegende Beitrag an. Es werden Untersuchun-
gen zur zerstdérungsfreien Ermittlung einer méglichst vollstdndigen SWCC von Tonbéden mittels
3D-Laserscanning-Technik vorgestellt. Es wird zunédchst die hohe Genauigkeit der verwendeten
Messtechnik nachgewiesen, bevor Untersuchungen zum Schrumpfverhalten an halbsphérischen
Proben mit unterschiedlichen Gehalten an stark quellfdhigem Montmorillonit untersucht werden.
Hierfiir werden als Ergebnis ausgewéhite SWCC und deren mathematische Approximation présen-
tiert.

(SWCC). Bspw. beschreibt Machacek (2020) vier
1 Einleitung Phasen des Schrumpfprozesses:
Strukturschrumpfen
Normalschrumpfen
Residualschrumpfen
Nullschrumpfen

Das bodenmechanische Verhalten bindiger Boden
ist stark durch ein komplexes Mehrphasenmaterial-
verhalten gepragt. So resultiert u. a. durch Wasser-
gehaltsverluste ein Schrumpfen des bindigen Bo-
dens. Dies kann insbesondere im Hinblick auf klima-
wandelbedingte Temperatursteigerungen zusam-

Ll AN

Diese Phasen kénnen auch in Abbildung 1-1 erkannt

men mit zunehmender Versiegelung der Boden ins- werden.
besondere in urbanen Gebieten zu Schaden an Ge- il
bauden infolge Schrumpfsetzungen fihren.
i rramplar E s L L
Ausgelost wird das Schrumpfen bindiger Boden, da 1 e

u. a. infolge Strahlungsenergie der Oberboden er-
warmt wird. Dies wiederum fiihrt zu einem Ubergang
des im Boden befindlichen Wassers in die gasfor-
mige Phase, sodass der Boden infolge von Verduns-
tungsverlusten sukzessive austrocknet. Es werden
hierdurch  Transportmechanismen, wie bspw.
Dampfdiffusion und Kapillarwasserbewegungen an- reim
geregt. Final bedeutet dies, dass eine Umlagerung
der Feststoffteilchen im Boden zu einer Reduktion

[

des Bodenvolumens und somit zu Schrumpfsetzun-
gen fihrt.

Eine Mdglichkeit die wassergehaltsabhangigen Volu-
menanderungen bindiger Boden zu beschreiben, ist
die sogenannte Soil-Water-Characteristic-Curve

[FTe—

W, W, W

Abbildung 1-1: SWCC mit Kennzeichnung der unter-
schiedlichen Phasen, angepasst nach Mourinho
(2017)



Dort sind die Volumenanderungen einer Probe in Ab-
hangigkeit vom Wassergehalt dargestellt.

In diesem Beitrag wird auf die Ermittlung der SWCC
eingegangen, die von dem klassischen Schrumpfver-
such gemaf DIN 18122-22 abweicht, da mit diesem
keine vollstandige Ermittlung der SWCC erfolgen
kann. Um eine kontinuierliche Erfassung der Volu-
menveranderungen Uber den Schrumpfprozess zu
ermoglichen, werden in den gegenstandlichen Unter-
suchungen die Volumenanderungen zerstorungsfrei
via 3D-Laserscanning erfasst. Zudem wird der Ein-
fluss der Probegeometrie genauer betrachtet.

2 3D-Laserscanning

Fir die gegenstandlichen Untersuchungen der ther-
mischen Dehnungen bei Tonproben wird ein 3D-La-
serscanner des Typs HandySCAN 700 der Firma
AMETEK Creaform verwendet, damit hiermit zersto-
rungsfrei wassergehaltsabhangige Dehnungen der
untersuchten Tonproben zu diskreten Zeitpunkten
erfasst werden kdnnen (siehe Abbildung 2-1)

.=

Abbildung 2-1: HandySCAN 700 von AMETEK Crea-
form mit Messabstand und Scanbereich, modifiziert
nach AMETEK (2021)

Bei dem Lasermesssystem handelt es sich um einen
portablen Laserscanner, mit dem die Probegeomet-
rie Uber aufgenommene 2D-Bilder in eine 3D-Ober-
flache gewandelt wird. Die Positionierung des Lasers
erfolgt mittels Triangulation Uber Zielpunkte, soge-
nannte Targets, anhand derer der Scanner seine Po-
sition relativ zum Messobjekt bestimmt (siehe Abbil-
dung 2-2).

Abbildung 2-2: Exemplarischer Aufbau der La-
serscan-Messung mit Bodenprobe sowie Targets auf
der Targetebene

Weitere Informationen zu dem Messverfahren und
den erreichbaren Messgenauigkeiten mit diesem
Verfahren wurden bereits in Henke und Loreth
(2022) ausfuhrlich beschrieben, sodass an dieser
Stelle hierauf verwiesen wird.

3 Versuchsbeschreibung

Nachfolgend werden verschiedene Aspekte der Ver-
suchsdurchfihrung beschrieben. Diese beinhalten
u. a. das untersuchte Material, Probengeometrien
und Probenherstellung sowie weitere Versuchsrand-
bedingungen.

3.1 Untersuchte Tone

Im Rahmen der gegenstandlichen Untersuchungen
wurde das Schrumpfverhalten zweier unterschiedli-
cher Tone betrachtet. Hierbei handelt es sich um so-
genannten griinen Tarraston, ein naturlich gewach-
sener Ton, der vorrangig in Norddeutschland im Be-
reich der OstseekUste von der Lubecker Bucht bis zu
den sldostlichen Inseln Danemarks anzutreffen ist.
Es handelt sich hierbei um einen ausgepragt plasti-
schen Ton, der einen sehr hohen Tonanteil (> 80%)
aufweist. Vorwiegend handelt es sich bei den Tonmi-
neralen des Tarrastons um stark quell- und
schrumpffahiges Montmorillonit.

Zum anderen wird aus pulverférmigem Kaolin, wel-
ches vorrangig aus Kaolinit besteht, im Labor durch
Zugabe von deionisiertem Wasser ein ,Kunstboden®
mit definierten Charakteristika hergestellt. Das Kaolin
hat im Gegensatz zum Tarraston eine eher geringe
Quell- und Schrumpfneigung.

Im Rahmen der Untersuchungen zur Ermittlung der
SWCC wurden Tarraston (TA) und Kaolin (KA) in ver-
schiedenen  Mischungsverhaltnissen aufbereitet
(siehe Tabelle 2-1) und hierfiir die SWCC ermittelt.

Tabelle 2-1: Untersuchte Mischungen aus Tarraston
und Kaolin

Bezeichnung | Anteil Tarras- | Anteil Kaolin
ton

TA/KA 100/0 100% 0%

TA/KA 90/10 90% 10%

TA/KA 80/20 80% 20%

TA/KA 70/30 70% 30%

TA/KA 0/100 0% 100%

3.2 Probengeometrie und -herstellung

Ublicherweise wird bei der Durchfihrung von
Schrumpfversuchen nach DIN 18122-22 eine flach-
zylindrische Probengeometrie untersucht, was je-
doch einige Nachteile hat. So sind die Entwasse-
rungswege bei der flachzylindrischen Probe nicht in
alle Raumrichtungen gleich, sodass gerade bei Bo-



420

den mit hohem Schrumpfmal} oftmals eine ungleich-
maRige Probengeometrie gerade bei niedrigen Was-
sergehalten resultiert, siehe Abbildung 3-1.

- - &
Abbildung 3-1: Entwicklung der Probengeometrie ei-

ner reinen Tarrastonprobe mit fortschreitender Ent-
wésserung

Anhand dieser Abbildung ist deutlich erkennbar,
dass aufgrund der unterschiedlichen Entwasse-
rungswege u. a. unterschiedliche radiale und axiale
Schrumpfmalie resultieren. Dies fiihrt dazu, dass
eine Ableitung eines allgemeinen Schrumpfmales
bei derartigen Probengeometrien schwierig und feh-
lerbehaftet ist. Aus diesem Grund wird im Rahmen
der hier dargestellten Untersuchungen das
Schrumpfverhalten halbspharischer Tonproben mit
einem Durchmesser von jeweils 7,6 cm untersucht,
siehe Abbildung 2-2.

Eine besondere Herausforderung stellt die Herstel-
lung der halbspharischen Prifkorper dar. Dies erfolgt
dermalen, dass zunachst die Bodenprobe in eine
Halbhohlsphare bei einem definierten Wassergehalt
homogen eingestrichen wurde. Aufgrund der oftmals
weichen Konsistenzen, war zudem eine Vorkonsoli-
dierung der Probekdrper nétig, damit diese formstabil
ausgebaut werden konnten. Damit eine Konsolidie-
rung der Probe im Odometer erfolgen kann, wird auf
die Halbhohlsphéare ein Ring aufgesetzt, sodass die
Probe iiberhdht eingebaut wird und dann in das Odo-
metergerat eingebaut werden kann, siehe Abbildung
3-2.

Abbildung 3-2: Halbhohlsphdre mit aufgesetztem
Ring

Die Probe wird dann im Odometer bis zur gewiinsch-
ten Konsolidation belastet. Hierflir wurde ein gangi-
ges Odometergerét entsprechend angepasst, so-
dass die halbkugelférmige Probe mit Halbhohlsphare
ohne zu verkippen in dem Gerat belastet werden
konnte.

Anschlielfend wird der aufgesetzte Ring abgenom-
men und die verbliebene Uberhdhung entfernt, so-

dass abschlieRend der Probekdérper mit einem ei-
gens fur die Herstellung halbspharischer Proben ent-
wickelten Schaber aus der Halbhohlsphare entfernt
werden kann. Der Ablauf des Probenausbaus ist
schrittweise in Abbildung 3-3 dargestellt.

Abbildung 3-3: Schrittweiser Probenausbau der halb-
sphérischen Probekdrper

3.3 Versuchsdurchfiihrung

An jeweils zwei Proben mit den in Tabelle 2-1 darge-
stellten Kaolin-Tarraston-Gemischen erfolgte die
messtechnische Ermittlung der SWCC. Hierbei wer-
den die jeweiligen Proben sukzessive bis zum Errei-
chen der Massenkonstanz in einer Klimakammer ge-
trocknet, wobei in regelmaRigen Abstanden ein 3D-
Laserscan des Probekorpers erfolgte. Parallel wurde
jeweils die Masse der Probe gemessen, sodass eine
Ermittlung des Wassergehaltes zum jeweiligen
Messzeitpunkt moglich war. Sobald Massenkons-
tanz der Probe festgestellt wurde, konnte der Ver-
such abgebrochen werden.

Die 3D-Geometrie des jeweils untersuchten Zustan-
des wurde daraufhin hinsichtlich des vorhandenen
Volumens ausgewertet (siehe Abbildung 3-4 fir eine
exemplarische Aufnahme des 3D-Laserscans), so-
dass die Volumenanderungen in Abhangigkeit des
jeweiligen Wassergehaltes grafisch aufgetragen
werden kénnen.

s
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Abbildung 3-4: Darstellung der gescannten Oberflé-
che einer halbsphérischen Probe



4 Diskussion
nisse

ausgewahlter Ergeb-

4.1 Klassifizierungsparameter

Fir die verschiedenen untersuchten Gemische aus
Tarraston und Kaolin werden nachfolgend in Tabelle
4-1 die wesentlichen Klassifizierungsparameter inkl.
des jeweiligen Anfangswassergehaltes der im
Schrumpfversuch untersuchten Proben zusammen-
gefasst.

Tabelle 4-1: Zusammenstellung der Klassifizierungs-
parameter der untersuchten Tongemische

Boden | TA/KA | TA/KA | TA/IKA | TA/KA | TAIKA
100/0 0/100 90/10 80/20 70/30

Dichte | 2,67 2,60 2,66 2,66 2,65

[g/cm?]

FlieR- | 136,6 63,0 123,6 121,7 108,8

grenze

[%]
Aus- 40,1 36,6 36,8 33,0 32,9
roll-
grenze
[%]
An- 96,3 57,0 93,3 88,5 83,3
fangs-
was-
ser-
gehalt
[%]

4.2 Exemplarische Darstellung einzel-
ner Versuchsreihen

Nachfolgend wird der Verlauf des Schrumpfprozes-
ses flr die reine Tarrastonprobe visuell anhand ein-
zelner Fotografien dargestellt, siehe Abbildung 4-1.

Anhand dieser Bilderstudie ist erkennbar, dass bei
einem Wassergehalt von ca. 45% ein Farb- bzw.
Konsistenzunterschied zwischen Probenober- und
Probenunterseite vorhanden ist. Es ist anhand eines
Farbumschlags an der Luftseite der Probe zu erken-
nen, dass in diesem Bereich bereits ein Lufteintritt in
die Probe stattgefunden hat. Die Probenunterseite ist
hingegen noch feucht. Wird allein die entwassernde
Luftseite betrachtet, ist eine gleichmaRige Volumen-
abnahme eindeutig erkennbar. Bei weiterer Trock-
nung entstehen dann aber vermehrt Risse innerhalb
der Probe, welche offensichtlich aus dem starken
Schrumpfmal des reinen Tarrastons in Abhangigkeit
der Wassergehaltsanderung resultieren, sodass der
Versuch bereits vor Erreichen der Massenkonstanz
abgebrochen werden musste.

Ahnlich verhalten sich auch die Proben mit 90% Tar-
rastonanteil, sodass an dieser Stelle aus Platzgriin-
den auf eine entsprechende Bilderstudie verzichtet
wird.

i=l8h | wrBlN

4-1: Bilderstudie zum Schrumpfverhalten
einer Probe aus 100% Tarraston

Abbildun

Sobald der Anteil an Tarraston im Gemisch auf 80%
oder geringer reduziert ist, kann der Versuch bis zur
Massenkonstanz durchgefiihrt werden, wobei in der
Regel sehr gleichmallige Schrumpfmale an der luft-
seitigen Oberflache des Probekoérpers erkennbar
sind, siehe Abbildung 4-2.

Lediglich im Bereich der Probenauflagerung auf der
Targetebene ist am Rand eine leichte Aufwdlbung er-
kennbar, die aber keine nennenswerten Einflisse auf
die Volumenanderungen hat. Auffallig ist aber die
Probenunterseite, an der gerade bei geringen Was-
sergehalten eine beginnende Rissbildung sowie eine
Uber die Aufstandsflache ungleichmalige Volu-
menanderung erkennbar ist.

4.3 Ausgewahlte SWCC

Basierend auf den Schrumpfversuchen wurden die
SWCC firr die verschiedenen Tongemische ermittelt.
Beispielhaft ist die SWCC fir das Gemisch TA/KA
80/20 in Abbildung 4-3 dargestellt. Hierbei ist neben
den Messwerten der beiden Versuchsreihen auch
eine mathematische Approximation der SWCC ent-
halten.
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Abbildung 4-2: Bilderstudie zum Schrumpfverhalten
einer Probe aus 80% Tarraston und 20% Kaolin
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Abbildung 4-3: SWCC (volumetrische Dehnungen
vs. Wassergehalt) fur die untersuchte Probe TA/KA
80/20

Zunachst kann bei naherer Betrachtung der SWCC
in Abbildung 4-3 erkannt werden, dass die Ergeb-
nisse beider Versuchsreihen nahezu identisch sind,
sodass eine sehr gute Reproduzierbarkeit der SWCC
bei dem gegenstandlichen Vorgehen gegeben ist.

Wird dann der Verlauf der Messwerte Uiber ein Poly-
nom 3. Grades der folgenden Form

&y ~ —0,3477w3 — 0,1548w? — 0,1711w + 0,5784

approximiert, so konnen die vorher definierten Pha-
sen Residual- und Normalschrumpfen einer SWCC
gut abgebildet werden. Nach dem zunachst eintre-
tenden Normalschrumpfen folgt im Wesentlichen der
Residualschrumpfprozess bevor abschlieRend das
Nullschrumpfen mit Erreichen der Massenkonstanz

und somit keiner weiteren Volumenabnahme erkenn-
bar ist.

Auf die Darstellung weiterer Versuchsergebnisse
wird an dieser Stelle aus Platzgriinden verzichtet. Es
sei aber angemerkt, dass bei allen Versuchen ahnli-
che Ergebnisse erzielt wurden.

Somit zeigt sich anhand der hier dargestellten Ver-
suchsreihen deutlich, dass mit dem laserbasierten
Erfassen der SWCC bei Untersuchung des
Schrumpfvorganges an halbspharischen Proben
deutliche Vorteile gegenuber dem in der DIN 18122-
22 definierten einfachen Vorgehen vorhanden sind.
Insbesondere ist die Erfassung einer nahezu voll-
standigen SWCC mit hoher Genauigkeit hervorzuhe-
ben.

4.4 Vergleich der Versuchsreihen

In der nachstehenden Abbildung 4-4 sind die Appro-
ximationen der SWCC fir die verschiedenen Tonge-
mische in einer Grafik einander gegeniibergestellit.
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Abbildung 4-4: Vergleich der SWCC (volumetrische
Dehnungen vs. Wassergehalt) der verschiedenen
Probenmischungen mit unterschiedlichem Tarras-
tongehalt

Anhand dieser Darstellung ist sehr gut erkennbar,
dass offensichtlich die Schrumpfdehnung mit sinken-
dem Tarrastongehalt und damit geringerem Anteil an
Montmorillonit sukzessive abnimmt.

Auf Basis dieser Ergebnisse ist es mdglich, eine na-
herungsweise Ableitung einer analytischen Bezie-
hung fiir die Schrumpfkurve der untersuchten Béden
in Abhangigkeit des Tarrastongehaltes im Gemisch
abzuleiten. Dies erfolgt ausgehend von dem Verlauf
fur die Probe mit 100% Tarrastongehalt, fiir die fol-
gende polynomiale Beziehung hergeleitet wurde.

€v.1000 ~ —0,1196w* — 0,4481w? — 0,0817w
+0,5985



In Abhangigkeit des Tarrastongehaltes muss diese
Funktion um einen Wert h entlang der x-Achse ver-
schoben werden, um die Kurven fir andere Tarras-
tongehalte zu approximieren. Die aus den Versuchs-
ergebnissen abgeleiteten Werte fir h sind in Tabelle
4-2 dargestellt. Weiterhin sind dort auch die Anwen-
dungsgrenzen der in diesem Beitrag abgeleiteten
Beziehung dargestellt.

Tabelle 4-2: Verschiebungswerte h in Abhdngigkeit
des Tarrastongehaltes sowie Anwendungsbereich

Tarras- max. &y max. w h
tongehalit [] [] [
100 % 0,559 0,963 0,00
90 % 0,540 0,933 0,030
80 % 0,517 0,885 0,078
70 % 0,485 0,833 0,130

Mit diesen Verschiebungswerten h ergibt sich folglich
die nachfolgende mathematische Approximation der
SWCC fir den Bereich des Normal- und Residual-
schrumpfens in Abhangigkeit des Tarrastongehaltes.

gy(w+ h) » —0,1196(w + h)® — 0,4481(w + h)?
—0,0817(w + h) + 0,5985

Beispielhaft ist in Abbildung 4-5 der Vergleich zwi-
schen messtechnisch abgeleiteter sowie mathema-
tisch approximierter Schrumpfkurve flir den
TA/KA 70/30 dargestellt.
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Abbildung 4-5: Vergleich der messtechnisch ermittel-
ten mit der mathematisch angenaherten Schrumpf-
kurve fur den TA/KA 70/30

Anhand dieser Darstellung ist eine gute Approxima-
tion erkennbar, wobei es zu erwarten ist, dass bei ei-
ner grofleren Versuchsreihe mit mehr Variationen
eine noch bessere Approximation resultiert.

5 Zusammenfassung und Ausblick

In dem vorliegenden Beitrag wurden Untersuchun-
gen an verschiedenen Tongemischen mit unter-
schiedlicher Schrumpfneigung durchgefiihrt. Hierbei
war das Ziel, die SWCC der untersuchten Bdden
mdglichst umfassend zu ermitteln. Hierzu wurde er-
folgreich das 3D-Laserscanning eingesetzt, welches
zusammen mit einer gegenuber dem ublichen Norm-
Versuch angepassten halbspharischen Probengeo-
metrie vielversprechende Ergebnisse liefert. Mit Hilfe
dieser Ergebnisse war es mdoglich, eine erste mathe-
matische Approximation der SWCC in Abhangigkeit
des Tarrastongehaltes der untersuchten Proben zu
erarbeiten.

Somit ist ein erster Baustein gelegt, um zukiinftig ein
durchgangiges Berechnungsmodell zu erarbeiten,
mit welchem aus Schrumpfung resultierende lastun-
abhangige Verformungen von Bauwerken moglichst
genau prognostiziert werden kdnnen. Dieser muss
durch weitere Versuche naturlich noch konkretisiert
und verfeinert werden.

Als weitere Bausteine werden mathematische Funk-
tionen fur die temperaturabhangigen Wassergehalts-
veranderungen des Bodens inkl. Einflisse aus Ver-
siegelung und Bewuchs, die Warmeleitfahigkeit und
-kapazitat des untersuchten Bodens sowie die kon-
krete Geologie und reale Klimadaten benétigt.

Diese Bausteine werden aktuell im Rahmen der lau-
fenden Forschung erarbeitet, sodass es angestrebt
ist, dass zukunftig basierend auf diesen Modellen ein
ganzheitliches auf numerischen Methoden basieren-
des Prognosemodell fir Schrumpfsetzungen von
Bauwerken entwickelt werden kann.
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Microbially induced calcite precipitation (MICP) is a process in which bacteria metabolise urea and calcium
chloride to form a natural cement layer of calcium carbonate that binds soil particles together. The method has
already been used in a large number of studies on a laboratory scale and also in the field to tackle a wide range
of ge-otechnical problems. However, the great potential of this technique is countered by a large number of
variables that can have a significant influence on the development of calcite precipitation. This article deals with
the basic procedure of MICP and its implementation in the laboratory. In an experimental program, samples
premixed with bacterial solution were subsequently cemented using different treatment steps. The specimens
were then investi-gated in terms of their unconfined compressive strength. The results show the sensitivity of the
method for different boundary conditions during sample preparation, but also the great potential of using MICP
as a climate-friendly alternative for conventional techniques to improve soil strength.

1 Introduction

Civil engineering is associated with the release of
large amounts of climate-damaging gases such as
carbon dioxide and nitrogen oxide. The main factors
are the extensive use of cement and lime, which are
associated with both the release of significant carbon
dioxide emissions and high energy consumption.
One ton of Portland cement results in the generation
of about one ton of carbon dioxide, while one ton of
lime generates about 0.86 tons of carbon dioxide
(Pavithra et al., 2016; Reddy et al., 2016). Thus, con-
struction is responsible for about 39% of the CO2 re-
leased annually worldwide, contributing to climate
change and global warming (Ahmed Ali et al., 2020).
For some years bio-inspired techniques, in which bi-
ological processes are adapted to solve technical
problems, have been investigated in the search for
environmentally friendly alternatives to conventional
construction methods. In this context, the use of bio-
cements formerly studied in the field of structural en-
gineering has been extended to geotechnical issues.

Bio-cementation, also known as microbial induced
calcite precipitation (MICP), involves the introduction
of bacteria into the soil along with nutrients, urea and
calcium chloride. The chemical reactions underlying
the MICP are given in equations (1) and (2). By the
metabolisation of urea (CO(NH2)2) and calcium chlo-
ride (CaClz), the bacteria form a natural cement layer
of calcium carbonate (CaCOs), which binds soil par-
ticles together. Equation (1) describes the hydrolysis
of urea by the bacterial strain Sporosarcina pasteurii,
which leads to ammonium and carbonate ions.

CO(NHz)2 + 2H20 — 2NH4* + CO32 (1)

When supplying with calcium ions included in the ce-
mentation solution, calcium carbonate is produced
(equation (2)).

Ca + CO3 2 — CaCOs (2)

MICP has already been used for a variety of technical
applications, for example to improve mechanical
properties (Ahenkorah et al., 2020), to reduce perme-
ability (Whiffin, 2004) and to increase the thermal
conductivity of soils (Venuleo et al., 2016). It has also
been applied to stabilise geotechnical structures.
Among these are the stabilisation of slopes (Kou et
al., 2021), tunnel walls (Peng & Zhou, 2021), dams
and offshore structures (Cheng et al., 2014). MICP
has been chosen in other applications to heal
cracked concrete (Kalhori & Bagherpour, 2017), re-
store surfaces (Jimenez-Lopez et al., 2007), pre-
serve coatings protection from weather damage (Liu
et al., 2020) and revitalise surfaces (Lian et al.,
2019). Moreover, MICP has been applied to create
alternative building materials such as the production
of bio-bricks (Dosier, 2015).

However, the large number of possible applications
for MICP is also countered by many variables in its
implementation. This article shows the production of
MICP-stabilised sand samples as an example. The
context of the investigations is the production of arti-
ficial sandstones, which is why the focus was more
on homogeneity and very high levels of cementation
than on large-scale realisation.



2 Materials and Methods

21 Sand

The Karlsruhe fine sand used in the study has a
mean grain size of dso = 0.14 mm, a uniformity coef-
ficient Cu = deo/d10 = 1.5 and a grain density of ps =
2.65 g/cm?®. The void ratios corresponding to the loos-
est and densest packing (emax and emin) according to
DIN 18126 were determined as 1.054 and 0.677, re-
spectively. Prior to testing, the sand was oven-dried
at 105°C for 24 hours. Moreover, the initial relative
density of the compacted samples is about 60%.

2.2 Bacteria

For the MICP, the bacterial strain Sporosarcina pas-
teurii (DSM 33) was purchased from the Leibniz In-
stitute. The freeze-dried bacteria were cultivated un-
der sterile conditions in a nutrient medium prepared
according to the instructions of the German collection
of microorganism and cell cultures (DSMZ). The in-
gredients of the nutrient solution are shown in Table
1. The final pH of the nutrient solution was adjusted
to 9 with NaOH. The bacteria were then aerobically
cultured in a shaking incubator at 30°C and 130 rpm.
Since Sporosarcina pasteurii is an aerobic species,
the bottle used for shaking was not filled more than
halfway with the bacterial solution. Figure 1 shows a
light microscope picture of the bacteria.

Figure 1. Microscopic observation of the bacteria
Sporosarcina pasteurii

Bacterial growth in a nutrient solution can be de-
scribed by four phases, which are called the adaption
(Lag), exponential growth (Log), stationary, and
death phases. Experimentally, the phases are typi-
cally determined with the optical density (ODeoo), in
which the number of bacteria is correlated with the
refraction of light. As shown in Figure 2 the bacteria

are most productive in the exponential phase, which
is why the bacterial solution used in the experiment
is ideally in this phase.

The cementation solution provides nutrients to the
bacteria and calcium source to induce bio-cementa-
tion. The cementation solution is prepared according
to the ingredients listed in Table 2. One of these in-
gredients is nutrient broth, which is composed of pep-
tone from meat and meat extract. The cementing so-
lution has equimolar concentrations of urea and cal-
cium chloride and is prepared in low and high con-
centrations, 0.25 M and 0.5 M, respectively.
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Figure 2 The phases of bacterial growth (modified af-
ter Karimian et al., 2020)

Table 1. Ingredients of the nutrient solution

Urea NaCl Pepton from Ca- Soy

sein meal

[g/] [9/1 [g/] [9/
20 5 15 5

Table 2. Ingredients of the cementation solution

Urea CaCl;H,O NH4Cl NayCOz; Nutrient broth

[91] [91] [9/1] [9/1] [9/]
15 36.8 10 2.12 3
30 736 10 2.12 3

Table 3. Ingredients of the loading solutions

Urea CaClH,O NH.Cl Nutrient broth

[9/1] [9/1] [9/1] [9/1]
Fi 30 0 10 3
Fz 0 14.72 10 3
2.3 MICP

Apart from the quality of the nutrient solution, as well
as the bacterial and cementation solution used in the
MICP, the sequence in which they are introduced is
of crucial importance for the strength of the treated
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samples. In order to achieve the most homogeneous
distribution possible in the sample, part of the bacte-
rial solution (60% of the pore volume) was mixed with
the previously dried sand (premixing method) before
it was tamped into the sample moulds. The mould is
a simple syringe of a diameter of 3.6 cm, as shown
in Figure 3 (a). To better filter the solution, the sample
is provided with filter papers and gravel layers acting
as filters at both ends.

In order to saturate the sample with the bacterial so-
lution, further bacterial solution (40% of the pore vol-
ume) was infiltrated from the top into the sample.
Once the bacteria had been infiltrated, the samples
were left to rest for 8 hours to allow the bacteria to
adhere to the mineral components. This resting pe-
riod is crucial to prevent the bacteria from being
flushed out when the sample is subsequently flushed
with the cementation solution.

In the second step, the cementation solution is aer-
ated and then percolated from the top through the
specimen by gravity without applying any external
pressure. The cementation solution (120% of the
pore volume) is supplied every 12 hours during the
10-day treatment period. While the above steps are
identical for all samples (abbreviated as P in the fol-
lowing), other boundary conditions were varied in the
MICP procedure to investigate their influence on the
obtained strength.

- Sample PF+Ci: Loading solution F1 was percolated
directly after infiltration of the bacteria. The ingredi-
ents of the F+ solution are listed in Table 3. The load-
ing solution contains urea, which enables the bacte-
ria to obtain energy for their growth and facilitates hy-
drolysis before the formation of calcium carbonate
when calcium ions are added. A low concentration
(denoted by C) of 0.25 M was used afterwards for the
cementation solution.

- Sample PF2Ci: The vegetative bacterial cells of the
bacterial solution were separated from the spent nu-
trient solution by centrifugation twice at 4500 g for 20
minutes. After each centrifugation cycle, the super-
natant was poured off while the cells were resus-
pended in a loading solution (designated F2). The in-
gredients of the F2 solution are listed in Table 3. The
solution contains calcium chloride, which fixes the
bacterial cells by promoting adsorption of microor-
ganisms to sand grains. Afterwards, the attained so-
lution (after centrifuging and resuspending in F2) was
premixed with soil and compacted in the mould. Bac-
teria nutrition is accomplished by using a low concen-
tration of the cementation solution, 0.25 M.

- Sample PGChn: Bacteria were centrifuged using the
same protocol as previously described but resus-
pended in the growth medium. Bacteria nutrition is
accomplished with a high concentration of the ce-
mentation solution (denoted by Cn), 0.5 M.

Figure 3 (b) shows a bio-cemented sand sample after
careful extraction from the syringe.

Gravel filter

Sand

Filter paper

(@)

(b.)

Figure 3. (a) MICP treatment process and (b) MICP
treated sample



2.4 Unconfined compressive strength

Unconfined Compression Strength (UCS) tests were
used to examine the mechanical behaviour. This test
provides an instant strength overview of bio-treated
soil samples. Samples were oven-dried at 60°C prior
to the UCS test for 4 days. The axial loading speed
was 1 mm per minute. The strength (qu) is indicated
by the peak value that was observed in the stress-
strain curve. A correction factor was applied for any
deviation of the height to diameter ratio H/D from its
standard value 2 induced by the removal of gravel
layers from both sample ends. The correction factor
is based on the standard test procedure ASTM
D2938-86 (ASTM, 1986) and is determined by the
subsequent equation.

Ca

C=—""—"7.
0.88 + (0.2477)

Where D is the sample diameter, H is the sample
height, C is the corrected UCS at equivalent H/D=2
sample, and Cais the measured UCS.

Additionally, the calcium carbonate content was de-
termined using the acid washing method. Bio-ce-
mented sand was collected from different positions of
the sample, dried and mixed with HCI acid to dissolve
calcium carbonate. Afterwards, it was washed with
distilled water and filtered. The remaining residue
was then dried and weighted. The weight difference
is the weight of calcium carbonate. The ratio between
the weight difference to the weight of soil without cal-
cium carbonate is a measure for the level of cemen-
tation.

3 Results

3.1 Calcite Content and UCS

The concentration of calcium carbonate for all sam-
ples ranged from 14 to 35 percent. The values were
higher at the top of the samples close to the cemen-
tation solution inflow source. The average level of ce-
mentation for specimens PF1iCi, PF2Ci, and PGChn
was determined as 20%,16% and 23%, respectively.

The results of the UCS tests for the samples pre-
pared using the percolation approach with different
treatment strategies are compared in Figure 4. The
highest UCS of approximately 1 MPa was measured
for the samples PF+Ci and PF2C.. The sample PGCn
gave the lowest UCS, which is about 0.5 MPa, even
though the cementation solution was higher concen-
trated. A higher concentration of the cementing solu-
tion does thus not necessarily lead to a higher

strength. Even the opposite was observed in the pre-
sent case.

The stress-strain curves given in Figure 4 also show
pronounced fluctuations in the stress prior to the fail-
ure point. This is more pronounced for samples PF1Ci
and PGCh. The findings from the sample PF2C, exhib-
ited less fluctuations in the stress-strain curve. In the
stress-strain curve of the sample PF1Ci, a pre-peak
was observed at a strain of approximately 1 %, fol-
lowed by softening and then hardening until failure
occurred at a strain of 4 %. The sample PGCh dis-
played multiple oscillations in axial stress, alternating
between softening and hardening. Regarding the
strain at failure, it can be noted that the sample PF1C,
demonstrated the highest failure strain.

The occurrence of oscillations in the stress-strain
curves of the bio-cemented specimens may be at-
tributed to the nature and distribution of the bonding
formed through bio-cementation. These oscillations
are believed to be a result of progressive breakage
of these bonds. The systematic determination of cal-
cite distribution showed a concentration of calcite at
the top of the specimens. However, the sample PF2C
revealed the best uniformity of precipitation. This in-
dicates the beneficial effect of the fixation solution
and supports the use of cementation solution in low
concentrations.

Axial stress [MPa]

Axial strain [%)]
Figure 4. UCS results for MICP-treated sand using
different treatment strategies.

3.2 SEM observations

The morphology of calcium carbonate crystals has
been analysed using SEM and is presented in Figure
5. Sample PF1C, has small rhombohedral crystals
less than 10 ym in size, scattered on the surface of
the sand grain with multiple holes present on the
crystal surface. Sample PF2C, shows rhombohedral
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crystals ranging from 7 to 20 ym in size, located at
contact points between sand grains. For sample
PGCh, it has been observed a series of rhombohedral

interconnected crystals, with a particle size of 24 pm.

It can be concluded from SEM analysis that a higher
concentration of the cementation solution leads to
the formation of larger calcite crystals and longer
chains of accumulated calcite crystals compared to a
lower concentration. This finding aligns with a previ-
ous study conducted by Al Qabany et al. (2012), who
found that precipitation primarily occurs on existing
crystals rather than generating new ones. This ex-
plains why higher concentrations result in the for-
mation of larger calcium carbonate crystals com-
pared to those formed at lower concentrations.

(b)

Figure 5. SEM micrographs for (a) sample PF:C,, (b)
sample PF2C,, and (c) sample PGCh

4 Conclusions

Microbial induced calcite precipitation is a promising
and sustainable approach for improving soil strength.
However, the immense potential of MICP is hindered
by numerous variables that can greatly impact the
process of calcite precipitate formation. In this study,
different strategies to promote bacterial activity to
form calcium carbonate were analysed using the per-
colation method. According to experimental results,
percolating the sample with solution containing urea
is less effective than centrifuging bacterial cells and
suspending them in calcium-containing solution. The
concentration of cementation solution has a signifi-
cant effect on the attained UCS strength and the mor-
phology of calcite crystals. Calcium carbonate pre-
cipitation was observed higher at the top of the sam-
ple. The continuous bonding breakage of the calcite
bonds is thought to be the cause of the oscillations in
the stress-strain curves measured in the UCS tests.
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Keynote Lecture

Phanomene, Kinematik und Strategien
zur Risikobewertung einer inneren
Bodenerosion

Univ. Prof. Dr.-Ing. Karl Josef Witt, Weimar

Wie bei natlirlichem Abtrag von Bodenmaterial durch Niederschlag geht es auch bei Phdénomenen der inneren
Erosion von durchstrémtem Boden und von Erdbauwerken um das Lésen, den Transport und die Ablagerung
bevorzugter Fraktionen mit der Folge einer Anderung der Bodeneigenschaften. Die Phdnomene der inneren Ero-
sion werden als Kontakterosion, Suffosion, Kolmation und riickschreitende Erosion charakterisiert. Die Kinematik
dieser physikalischen Prozesse ergibt sich mit der Energie einer Sickerstrémung aus der Bewegungsfreiheit des
Einzelkorns im Porenraum, den méglichen Freiheitsgraden beim Transport. Der Beitrag gibt einen Uberblick iiber
die Art und Bedingungen der verschiedenen Phdnomene sowie (iber deren spezifische Kinematik innerhalb der
Bodenstruktur. Die relevanten international verwendeten Nachweismethoden und Kriterien werden aufgefiihrt und
in ihrer Aussagekraft bewertet. Die kennzeichnenden Parameter werden aufgezeigt. Fiir die einzelnen Phdnome
der inneren Erosion werden Strategien zur Bewertung und Beherrschung des Risikos einer Schédigung diskutiert.

1 Einleitung

Unter dem Begriff »Innere Bodenerosion« werden
verschiedene Phanomene zusammengefasst, bei
denen einzelne Partikel oder ganze Partien aus na-
tarlichem Lockergestein oder aus einem Erdbauwerk
durch die Einwirkung einer Sickerstromung gelost
und transportiert werden. Als Phanomene und Me-
chanismen werden Instabilitdten an Grenzschichten,
i. e. Kontakterosion, Suffosion und riickschreitende
Erosion unterschieden, wobei jedes der Phanomene
seine spezifischen Ursachen und Auswirkungen hat.
Die Bewertung der Vulnerabilitdt von Erdbauwerken
gegenuber innerer Erosion setzt das Verstandnis der
Kinematik voraus. Es geht dabei nicht allein um die
Anwendung der gangigen Nachweismethoden, son-
dern um den Prozess der Entwicklung und um die
Beherrschung einer inneren Erosion. Insbesondere
fur weitgestufte Erdstoffe ist die Kenntnis der Struktur
des betrachteten Bodens Voraussetzung einer Be-
wertung von Erosionsrisiken. Die folgenden Kapitel
geben einen kritischen Uberblick iiber die Phano-
mene, den Stand der Wissenschaft und der Ingeni-
eurpraxis bei den Nachweisen gegen innere Erosion
und zeigen die Merkmale zur Bewertung einer
schadlichen Progression auf.

2 Struktur granularer Boden

Die sich aus der Genese ergebende Korngrofienver-
teilung, Kornform, mineralogische Zusammenset-
zung und die Belastungsgeschichte sind die wesent-
lichen EinflussgroRen des mechanischen Verhaltens
von Bdden. Die Merkmale von grob- und gemischt-
koérnigen Béden unter einer hydraulischen Belastung,

die Wasserdurchlassigkeit und die innere Erodibilitat,
werden von der Struktur der Packung beeinflusst. Bei
allen Arten einer inneren Erosion stehen zwei Fragen
im Vordergrund, (i) wie grof} ist die Einwirkung der
Sickerstromung im Porenraum des Bodens auf die
Partikel und (ii) kdnnen die durch die Sickerstromung
auf Partikel bzw. Kérner wirkenden Krafte und Mo-
mente diese l6sen, verschieben, verdrehen und
transportieren.

Abbildung 2-1: 2-D Modell von Strukturen der inter-
granularen Matrix nach Witt & Osburg (2020)

Aufgrund des groflen Spektrums moglicher Partikel-
groRen und Lagerungsbedingungen von naturlichen
Bdden fihrt eine Modellierung auf der Poren- und
Einzelkornebene nicht zu einer geschlossenen quan-
titativen physikalischen Formulierung der Stabilitat,
so dass nur eine statistische Annahrung maoglich ist.
Qualitativ lassen sich Packungen systematisieren
und daraus die Anfalligkeit eines Bodens und Erd-
bauwerks abschatzen. In Abb. 2-1 sind vereinfacht
mogliche Strukturen einer granularen Packung aus
zwei Kornfraktionen dargestellt. Das Beispiel zielt auf
weitgestufte nichtbindige Boden mit einer Ausfallkor-
nung. Die Rander gelten aber gleichermalien fir
eng- und stetig gestufte gemischtkérnige Boden. Als
Sonderfall ist eine Schichtung denkbar, an deren
Grenze eine Kontakterosion auftreten kann.



Bei einer Grobmatrix werden die tragende Struktur
und der Porenraum dominant durch die gréberen An-
teile gebildet. Die feineren Partikel sind lose einge-
bettet und haben nur einen geringen Effekt auf das
mechanische Verhalten. Mit der Durchstromung des
Bodens werden diese wenig fixierten feinen Anteile
mobil und kénnen bei ausreichender Energie der Si-
ckerstrdomung erodieren, wenn im Netzwerk des Po-
renraums geometrisch Pfade zum Transport existie-
ren. Die Gefahr einer Erosion der Feinteile ist umso
groRer, je geringer der Porenraum der Grobmatrix
gefiillt ist. Der Ubergang zur Séattigung der Grob-
matrix wird als Dualmatrix bezeichnet. In diesem Zu-
stand liegt die grofite Steifigkeit, der grote Scherwi-
derstand, die kleinste Porenzahl und auch die
kleinste Wasserdurchlassigkeit einer Packung vor.
Die Erosion einzelner Fraktionen ist in diesem Zu-
stand nur maoglich, wenn sich die gesamte Struktur
auflost, z. B. bei einer Verflissigung oder einem Hyd-
raulischen Grundbruch. Mit einer weiteren Zunahme
des Anteils feiner Partikel wird die Grobmatrix aufge-
hoben. Die groben Anteile sind dann in eine Matrix
aus den feinen eingebettet. Die feinen Partikel domi-
nieren sowohl das mechanische, als auch das hyd-
raulische Verhalten. Die Porositat und die spezifi-
sche Oberflache nehmen zu. Eine innere Bodenero-
sion ist dann sehr unwahrscheinlich.

Zur Bewertung der Gefahr einer inneren Bodenero-
sion mussen neben der Korngrofienverteilung die
Struktur der Packung und des Porenraums analysiert
werden. Bei enggestuften nichtbindigen und bei ge-
mischtkérnigen Bdden, die bereits bindiges Verhal-
ten zeigen, besteht keine Gefahr. Bei weitgestuften
nichtbindigen Bdéden hangt die Empfindlichkeit von
der Packung ab, die sich aus dem Verhaltnis des
strukturbildenden groben und des gering einge-
spannt eingelagerten feinen Anteils ergibt. Bei Boden
mit einer Ausfallkérnung, typisch fir Flusssedimente,
fuhrt nach der Erfahrung des Verfassers ein Massen-
anteil von etwa 25 % Feinanteilen bei homogener
Durchmischung und guter Verdichtung bereits zu ei-
ner hinsichtlich Erosion unproblematischen Dualma-
trix. Neben der KorngréRenverteilung ist die im Feld
vorliegende Porositat bzw. die Porenzahl das we-
sentlich Kriterium.

Die Art der Packung eines Bodens lasst sich experi-
mentell mit dem sequentiellen Mischversuch (Se-
quential-Fill-Test, SFT) analysieren, bei dem der Bo-
den zunachst in Fraktionen zerlegt, dann sukzessive
beginnend von der grobsten Fraktion wieder zusam-
mengemischt und unter definierter Verdichtung in ei-
nen Zylinder geflllt wird (Abb. 2-2). Aus dem Verlauf
der Héhe und der Dichte bzw. Porositat der Sule
lasst sich erkennen, ob und wann eine anfangliche
Grobmatrix in eine Dual- oder Feinmatrix Ubergeht,
vgl. Jentsch et al., 2016. Ein Anstieg der Hohe der

Saule mit dem Zumischen der nachst feineren Frak-
tion belegt den Aufbau einer tragenden Struktur, des
Skeletts. Ein Sattel im Verlauf der HOhe zeigt, dass
die zuletzt zugemischte Fraktion im Porenraum der
bestehenden Struktur eingelagert wird. Ein stetiger
Verlauf oder ein erneuter Anstieg ergeben sich beim
Ubergang von der Dual- zur Feinmatrix. Bei einem
Boden mit Ausfallkdrnung kénnen mit dem Versuch
auch der Trenndurchmesser zwischen Grob- und
Feinfraktion und das Mal der Sattigung der Grob-
struktur ermittelt werden, was insbesondere hinsicht-
lich einer Suffosionsgefahr von Bedeutung ist.
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Abbildung 2-2: Durchfiihrung des Sequentiellen
Mischversuchs nach Jentsch et al., 2016

Mit etwas mehr Aufwand Iasst sich die Struktur des
Porenraums eines Bodens durch quantitative Porosi-
metrie ermitteln, qualitativ auch durch Rasterelektro-
nenmikroskopie (REM) und Computertomographie
(CT). Versuche, die Struktur und den Porenraum mit
einer numerischen Simulation zu erfassen flhren fir
kugelformige Partikel bei einer enggestuften Korn-
groRenverteilung zu guten Ergebnissen. Fir reale
Bdden und weitgestufte Béden mit Ausfallkdrnung
sind die Ergebnisse dieser Methode unbefriedigend.
Eine Simulation auf Partikelebene tragt zum Ver-
stdndnis der Struktur und der Phanomene bei, die
Realitat lasst sich jedoch keinesfalls abbilden. Im
Feld sind bereits bei einer Grobstruktur in geringem
Umfang Feinteile in das Skelett eingebunden, so
dass sich mit der Erosion dieser Partikel Anderungen
der Struktur und Verformungen des Bodens ergeben
koénnen.

3 Von Terzaghis Grundlagen zur aktu-
ellen Forschung

Auf der Grundlage von Beobachtungen und experi-
mentellen Untersuchungen aus den 1920er und
1930er Jahren wurde in Terzaghi & Peck (1948) das
heute gelaufige »Terzaghi-Filterkriterium« zur » Ver-
hiitung von Aussplilungen an einer Grenzschicht«
aus gleichférmig enggestuften Boden verbal formu-
liert, das sich spater in der Schreibweise etabliert hat:
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disF <4 ™)

wobei disr U. dssp die Durchmesser der Korngro-
Renverteilungen bei einem Durchgang von 15 % des
Filters bzw. 85 % des Basiserdstoffs sind. Zahlreiche
experimentelle Untersuchungen und numerische Si-
mulationen bestatigen, dass bei Anwendung dieses
Kornverteilungskriteriums in enggestuften Béden die
groReren Korner des als Basis bezeichneten feine-
ren Bodens nicht in den als Filter bezeichneten gro-
beren eindringen koénnen. Die Erosion kleinerer
Kornfraktionen des Basiserdstoffs wird nach anfang-
lichen Umlagerungen durch den Aufbau eines inter-
nen Filters nahe der Grenzschicht verhindert (Selbst-
filtration). Nach den Untersuchungen von Witt (1986)
gilt dies gleichermalien fir stetig weitgestufte Erd-
stoffe, wobei sich mit der Eindringung bis zur Stabili-
sierung lediglich die Zone der Selbstfiltration aufwei-
tet. Erst bei einem Verhaltnis der Korndurchmesser
dis 5/ dss > 9 ist ein mineralischer Filter nicht mehr
in der Lage, eine Erosion auf den moéglichen Pfaden
Uber groRere Eindringtiefen zu verhindern, vgl.
Sherard et al. (1984), Witt (2014).

Abbildung 3-1: Porennetzwerk eines granularen Ma-
terials (Keramikmodell)

Mit der Forschung zu den geometrischen Bedingun-
gen der Filtration granularer Materialien wurden zahl-
reiche weitere Kornverteilungskriterien auf experi-
mentellen, empirischen oder numerischen Grundla-
gen vorgeschlagen. Der Porenraum des Filters
wurde durch ein Netzwerk modelliert und stellt ein
Kontinuum dar, in dem die Knoten als Poren bezeich-
net werden und die Verbindungen als Engstellen, die
sowohl die Sickerstrémung, als auch den Transport
von Partikeln kontrollieren. Abb. 3-1 zeigt ein physi-
kalisches Modell des Netzwerks eines nahezu
gleichférmigen granularen Materials. Die Engstellen

der Pfade kontrollieren die Durchgangigkeit. Bei rea-
len Boden ist die Struktur wesentlich komplexer und
enthalt zwischen Makroporen auch extreme Veren-
gungen sowie Sackporen. Zur Visualisierung werden
heute Ublicherweise Laser-Scanning-Mikroskopie,
REM und CT eingesetzt.

Die aktuelle Forschung zur Porenstruktur und zur
Mobilitédt von Partikeln unter hydraulischer Einwir-
kung konzentriert sich zumeist auf kunstlich zusam-
mengesetzte Modellbéden mit kugelférmigen Parti-
keln. Neben Experimenten gibt es auch Versuche ei-
ner analytischen Beschreibung mit statistischen
Uberlegungen, die zu einem geometrischen Kornver-
teilungskriterium und zur Bewertung der Mobilitat von
Partikeln flhren. Die fur die Ruckhaltung relevante
Verteilung der Engstellen der Porenpfade in der
Struktur des Bodens kann mit der Methode diskreter
Elemente (DEM) fir kugelférmige Partikel gut simu-
liert und der KorngréRenverteilung zugeordnet wer-
den, Vincent et al. (2015), Shire & O’Sullivan (2016).
Die 3-D DEM-Simulation von Packungen setzt aber
die Kenntnis von Parametern der Partikel wie Steifig-
keit, Reibung, Dampfung, Kraftibertragung voraus
und erfordert eine topologischen Definition von Par-
tikeln, Poren und Engstellen. Zusammenfassend be-
legen Simulationen trotz der Idealisierung, dass fir
die den Transport kontrollierenden Engstellen eines
Porenpfads bei guter Verdichtung eine Offnungs-
weite von 0,2 bis 0,25-dis » eine gute Naherung dar-
stellt. Auch fir reale Bdden gilt, dass die kleinen
Durchmesser zwischen dior und disr die kontrollie-
renden geometrischen Merkmale des Porenraums
am besten beschreiben und dass die Kriterien, die
Korndurchmesser mit groRerem Durchgang wie z. B.
dsor als alleinigen Parameter betrachten, ungeeignet
sind.

Eine kritische Beschreibung und Bewertung der klas-
sischen und modernen Methoden einer Analyse der
Struktur von Boden in Hinblick auf innere Erosion ge-
ben Dassanayake et al. (2022). Die Autoren kommen
zu dem Ergebnis, dass fur praktische Fragestellun-
gen Experimente als Nachweis nicht zielfihrend
sind, da es keine Standardisierung gibt und die Feld-
bedingungen nicht abgebildet werden. Numerische
Methoden der Simulation in Verbindung mit moder-
nen Methoden der Visualisierung dienen dem besse-
ren Verstandnis der Phanomene einer Partikelbewe-
gung. Fir eine Simulation realer Béden reichen der-
zeit aber weder die Rechenkapazitaten aus noch ste-
hen geeignete Algorithmen zur Verfiigung. Die in der
Literatur und in den Regelwerken verfligbaren geo-
metrischen Kriterien sind fur praktische Fragestellun-
gen zufriedenstellend. Grole Wissensdefizite und
Widerspriiche gibt es bei allen hydraulischen Krite-
rien, die nicht nur die Energie, sondern auch den
Spannungszustand mit einbeziehen sollten.



4 Phanomene der inneren Erosion

4.1 Kontakterosion

Kontakterosion tritt an der Grenzflache zweier Bo-
denschichten auf, die einer Sickerstrdomung ausge-
setzt sind. Erodierte Partikel des feineren Bodens
werden durch das Porennetzwerk der groéberen
Schicht transportiert. Die Sickerstromung kann dabei
vom feinen zum groben Boden normal, geneigt oder
parallel zur Grenzflache gerichtet sein. Die Verhinde-
rung einer Kontakterosion ist die Filtration. Aus den
ersten Untersuchungen des Phanomens an einem
Auflastfilter im Unterwasser eines Wehrs, der die
Erosion des Baugrunds infolge Unterstrémung ver-
hindern sollte, haben sich die Begriffe »Basis« fir
den zu schitzenden feineren Boden und »Filter« fur
den groberen Boden bis heute gehalten.

Das geometrisch regulierende Merkmal ist die statis-
tische Verteilung der Engstellen von Porenpfaden im
Filter im Sinne einer Offnungsweite eines raumlichen
Siebs. Entgegen den Ausfluhrungen in manchen Re-
gelwerken bietet das Terzaghi-Kornverteilungskrite-
rium nach GI.(1) auch fiir stetig weitgestufte Filter-
und nichtbindige Basiserdstoffe mit einem Schluffge-
halt von <15 % hinreichend Sicherheit, solange
keine Entmischung vorliegt. In dem BAW-Merkblatt
MMB (2013) wird fiir weitgestufte Béden das Krite-
rium von Cistin & Ziems empfohlen, das ein Ab-
standsverhaltnis der nicht reprasentativen Fraktil-
durchmesser dso,r und dso,5 vergleicht und zusatzlich
die Ungleichférmigkeit beider KorngréRenverteilung
als Parameter verwendet. Gleichwohl hat sich auch
dieses etwas umstandlicher handhabbare Kriterium
in der Praxis bewahrt.

In der Kontaktflache mit bindigen Basiserdstoffen
sind die Kornverteilungskriterien konservativ, da
nicht einzelne Partikel, sondern Aggregate des Bo-
dens erodieren und hierzu sehr hohe Geschwindig-
keiten der Sickerstromung erforderlich sind. Die in-
ternational im Erd- und Staudammbau gangigen
Kornverteilungskriterien sind Ubertragen auf die
deutsche Nomenklatur in Witt (2018) zusammenge-
stellt und werden hier gekdirzt aufgefthrt:

Schluffe und Tone U, T:
disp<9-dgsp;disr < 0,2 mm )

gemischtkérnige Béden SU, ST, SU*, ST*:
disp < 0,7mm (3)

Die Sickerstrémung parallel zur Grenzschicht stellt
einen Sonderfall dar, da entlang dieses Pfades eine
héhere Porositat und geringere Verastelung des Po-

rennetzwerks vorliegt. Bei einem grof3en Abstands-
verhaltnis ist die FlieRgeschwindigkeit der Sickerstro-
mung veer der kontrollierende Parameter. Aus Expe-
rimenten an einem Zweischicht-Modell mit einem Ab-
standsverhaltnis von > 25 wurde in Guidoux et al.
(2010) die in Abb. 4-1 dargestellte Abhangigkeit ab-
geleitet, die im Verlauf dem fiir eine Oberflachenero-
sion mafigebenden Hjulstrom-Diagramm entspricht,
vgl. Witt (2018). Die Gerade nach Brauns (1985) be-
schreibt eine kritische Froude-Zahl und vernachlas-
sigt eine Kohasion. Der parabelformige Verlauf von
veer NAch der in Abb. 4-1 angegebenen Gleichung
erganzt diesen Ansatz mit einer aus den Versuchen
abgeleiteten Funktion mit der Konstante 3 [m?], die
einen Widerstand aus Kohasion und Adhasion be-
ricksichtigt. Die GréRen nrund ps sind die Porositat
des groben und die Korndichte des feinen Bodens.
Die grofdte Erodibilitéat liegt im Kornspektrum von
Fein- bis Mittelsand. Die kritische Darcy-Geschwin-
digkeit der Sickerstromung im groben Boden
veerr ZUM LOsen und Transportieren von Kornern des
feinen Bodens liegt nach diesem Ansatz gegenuber
der Oberflachenerosion um eine GréRenordnung
niedriger. Bei der schichtparallelen Sickerstromung
trat bei veerr < 1,3 cm/s keine Erosion auf.
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Abbildung 4-1: Kritische Filtergeschwindigkeit paral-
lel zur Kontaktzone, Guidoux et al (2010)

Bei weniger exponierten Bauwerken und konstrukti-
ven Trennschichten kommen meist geosynthetische
Filter zum Einsatz. Zur Bemessung wird auf Saathoff
& Brdu (2018) und auf das BAW-Merkblatt MAG
(2021) verwiesen. Die Nachweise betrachten analog
zu Kornfiltern die Korn- bzw. Aggregatgrofie des zu
schiitzenden Bodens und eine effektive Offnungs-
weite des Geotextils. Vielen auf dem Markt verfligba-
ren Produkten werden mit der Zulassung Gruppen
des zu schiitzenden Bodens zugeordnet, so dass
eine Bemessung entféllt. Ein Zusetzen im Zuge der
Alterung ist bei Filtervliesen nicht zu befiirchten. Bei
richtiger Anwendung baut sich vergleichbar mit Korn-
filtern eine Ubergangszone auf, deren Wasserdurch-
lassigkeit nicht geringer sein kann, als die des zu
schutzenden Bodens.
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4.2 Suffosion und Kolmation

Suffosion beschreibt die Phdnomene Lésen, Verla-
gern und Auswaschen von feinen Partikeln innerhalb
der Struktur einer weitgestuften granularen Packung.
Dieser Prozess kann bei Béden mit einer ungleichen
Abstufung oder mit Ausfallkérnung auftreten, wenn
sich ein tragendes Skelett bilden, in das die feineren
Fraktionen eingelagert sind. Die Folge von Suffusion
ist zunachst eine lokal begrenzte Zunahme der Was-
serdurchlassigkeit in den erodierten Bereichen und
damit eine Umlagerung des Porenwasserdrucks.
Kolmation ist der entgegengesetzte Prozess, wenn
erodierte und mit der Sickerstrémung transportierte
Partikel innerhalb der Bodenstruktur durch Sedimen-
tation, Adhasion oder Filtration zuriickgehalten wer-
den, was zu einer lokalen Abnahme der Wasser-
durchlassigkeit und ebenfalls zu einer Umlagerung
der Verteilung des Porenwasserdrucks fiihrt.

Die zur Bewertung der Suffosionsgefahr entwickelten
Nachweise konzentrieren sich auf den Beginn einer
Partikelbewegung, basieren meist auf experimentel-
len Untersuchungen und bewerten die Gefahr der Ini-
tiation anhand des Verlaufs der KorngréRenvertei-
lung. Die gangigen Methoden sind zusammen mit ei-
ner Empfehlung zur Anwendung in dem BAW-Merk-
blatt MMB (2013) zusammengestellt. International
hat sich das Kriterium von Kenney & Lau etabliert,
das die Steigung des unteren Teils der Korngrofien-
verteilung in Abhangigkeit des Durchgangs der be-
treffenden Korngréfie als Kriterium betrachtet (Abb.
4-2). Das auf Experimenten, theoretischen Uberle-
gungen und Erfahrungen basierende Kriterium ist ge-
ometrisch nicht invariant und enthalt auch hydrauli-
sche Einflisse.

L[]
nichi suttosiv {stabil)
wenn H > F

Korngrifien
werteilung

log d |m.*r11

Abbildung 4-2: Suffosionskriterium Kenney & Lau
(1985, 1986)

In Witt (2014, 2018) wird ein geometrisch invariantes
Kriterium vorgestellt, das einem Vorschlag von
Kézdy folgend die KorngroéRenverteilung des Bodens
an dem Trenndurchmesser dr zwischen tragendem
Skelett und Einlagerung gedanklich auftrennt und
das Phanomen auf eine Kontakterosion zurtckfuhrt.

Dem skelettbildenden groben Anteil wird die Filter-
funktion zugeordnet, der abgetrennte feine Anteil ist
der zu schitzende Basiserdstoff. Auf diese Basis-Fil-
ter-Kombination wird das Filterkriterium von Terzaghi
angewendet. Der Verhaltniswert dis /dss,s wird als
Selbstffiltrationsindex /sr bezeichnet. Bei der Anwen-
dung des Kriteriums wird die Korngrofienverteilung
nicht tatséchlich aufgetrennt. Der Index Zs= kann far
beliebige KorngroRen d und dem zugehdrigen
Durchgang D von ds bis dio direkt aus der Korngro-
Renverteilung berechnet werden:

— Ap+1s% dzo dzs  dss
s (d) = P21, 7 p. 700 228 20 4)
0,15
m(d) = 109 Isr (3)

Mit der empirisch bestatigten Grenze disr/dssz =9
ergibt sich

Stabilitat: Iz < 6 —> m > 0,193
~ 19 % pro Dekade (6)

Instabilitat: Iz =2 9 - m < 0,157
~ 16 % pro Dekade (7)

wobei die Steigung m der Korngrofenverteilung dem
prozentualen Zuwachs einer Dekade im Kornvertei-
lungsdiagramm entspricht. Dieses Kriterium erlaubt
eine erste Beurteilung der Anfalligkeit, in dem die
Grenzsteigung per Dekade, 16 % (instabil) oder
19 % (stabil), in das Kornverteilungsdiagramm einge-
zeichnet und dem zu beurteilenden Boden gegen-
libergestellt wird. Das Kriterium steht in guter Uber-
einstimmung mit der von Sherard (1979) publizierten
Feststellung, dass in einem weitgestuften Boden
eine Selbstfiltration nicht mehr moglich ist, wenn im
unteren Teil der Korngrof3enverteilung der Massen-
anteil zwischen dund 5d weniger als 15 % betragt.

Mit den geometrischen Kriterien kann ein weit
oder intermittierend gestuften Boden hinsichtlich der
Bedingungen einer Suffosion beurteilt werden, nicht
jedoch die Gefahr einer inneren Erosion, auch nicht
das damit verbundene Risiko fir ein Bauwerk. Die
jungere Forschung zielt daher auf die hydraulischen
Bedingungen und auf die mechanischen Auswirkun-
gen eines suffosiven Materialtransports. Direkte Suf-
fosionsversuche sind fir praktische Anwendungen
kritisch zu bewerten, weil sie idealisiert als Element-
versuch gefahren werden und die zufallige Varabilitat
im Feld nicht abbilden kénnen. Innere Erosion und
speziell Suffosion ist ein hochgradig stochastischer
Prozess, der von Inhomogenitdten im Boden aus-
geht, sich nur bei einer kritischen hydraulischen Ein-
wirkung entwickelt und nicht zwangslaufig progressiv
verlaufen muss.



4.3 Rickschreitende Erosion

Ruckschreitende Erosion kann unter Dammen, Dei-
chen oder starren unterstromten Bauwerken im
nichtbindigen Baugrund auftreten. Mit dem Austritt
von Sickerwasser und einer lokalen Verflissigung
von Boden an der unterstromigen bzw. landseitigen
Oberflache pflanzt sich die Erosion progressiv in Ero-
sionskanalen unterhalb des Bauwerks zur Wasser-
seite hin fort, Abb. 4-3. In vielen Modellversuchen hat
sich gezeigt, dass sich mit der Erosion in vertikaler
Richtung réhrenférmige Hohlraume bilden, bei der
horizontalen Fortpflanzung unter dem Bauwerk han-
delt es sich eher um scheibenférmige Kanale mit ei-
ner nur geringen vertikalen und einer klar begrenzten
seitlichen Ausdehnung, deren Dimension mit der
KorngroéRRe korreliert ist. Bevorzugt tritt die Initiation
unter relativ diinnen oder gestorten bindigen Deck-
schichten auf, die charakteristisch fiir quartare Sedi-
mente an Flusslaufen sind. Mit der sukzessiven
Schwachung des Baugrunds erhoht sich der Gradi-
ent an den Wurzeln der Kanale und damit die Erosi-
vitat der Unterstrémung.

Abbildung 4-3: Phasen einer riickschreitenden Ero-
sion (piping) unter einem Damm / Deich, Witt (2018)

Der Beginn kuindigt sich auf der Landseite durch kra-
terférmig aus Trichtern ausgetragenem erodiertem
Boden an, was einem lokal begrenzten Hydrauli-
schen Grundbruch gleichkommt. Mit der Progression
der Roéhrenbildung (piping) durch wiederholten Aus-
trag bei Hochwasserereignissen entstehen mit der
Zeit auch Verformungen des Bauwerks, die zum
Dammbruch fihren kénnen. Die Gefahr eines Durch-
bruchs der Erosion wird jedoch meist Uberschatzt. An
Dammen und Deichen auf nichtbindigen Sedimenten
treten bei Hochwasser haufig derartige Auswurftrich-
ter auf, belegen den Beginn einer riickschreitenden
Erosion, ohne dass unmittelbar ein Dammbruch zu
befirchten ist. Dennoch muss die Gefahr kritisch
analysiert und durch MaRnahmen zur Einddmmung
einer wiederholten Erosion bei Hochwasser be-
herrscht werden.

Das Phanomen der riuckschreitenden Erosion wird
schon seit tber 100 Jahren analysiert ohne dass es
gelungen ist, eine universelle Bemessungsregel ab-
zuleiten. Aus Laborversuchen und Rickrechnungen
von Feldbeobachtungen wird meist ein kritischer

Gradient der Unterstrdmung ermittelt, in den die ge-
ometrischen Verhaltnisse des Bauwerks und des
Baugrunds, sowie die Art des Bodens mit seiner
Dichte bzw. Porositat eingehen. Einen Uberblick und
Empfehlungen von Sicherheitsnachweisen finden
sich in TAW (1999), in dem BAW-Merkblatt MMB
(2013) und in der Auflage des Merkblatts von 2011.

Theoretisch beginnt bei einer aufwartsgerichteten
Strdomung Sand bei einem Gradienten von 7= 7 auf-
zuschwimmen. Messungen belegen aber, dass der
Austrag von Sand und die Roéhrenbildung schon bei
deutlich niedrigeren Gradienten in der Grofienord-
nung von /. < 0,5 einsetzt, Robbins & Griffiths (2018),
wobei der tatsachlich unter dem Bauwerk oder in der
Réhre wirkende Gradient schwer bestimmbar ist. Die
Erosion mit sich riickschreitend verzweigenden Hohl-
raumen lasst sich zwar theoretisch tGber eine mecha-
nisch und hydraulisch gekoppelte Modellierung des
Phanomens beschreiben, was im Feld an der Wurzel
und an den Seiten der Erosionskanale in der Strati-
graphie der Sedimente ablauft, ist ein stochastisches
Phanomen. Dies ist einer der Grinde, warum bis
heute keine befriedigende Bemessung und Vorher-
sage moglich ist. Hinzukommt die Konzentration ei-
ner Sickerstromung bei Anomalien und Defekten der
bindigen Deckschicht infolge Genese, Wurzelkana-
len, Gangen von Wihltieren und Stérungen durch
frihere bauliche Eingriffe, so dass man sich in der
Praxis auf empirische Methoden und auf die Be-
obachtung der Bauwerke unter extremer hydrauli-
scher Belastung verlassen muss.

Die fir die charakteristischen Bdden entlang der
Flusslagufe in den Niederlanden anhand eines 2-D
Modells der Untergrundhydraulik einer Sickerstro-
mung entwickelte Methode von Sellmeijer zur Be-
rechnung eines kritischen Potentialgefalles zwischen
Wasser- und Landseite eines Damms hat sich mit
der Prazisierung von Sellmeijer et al. (2011) fur diese
typischen sandigen Boden bewahrt, soweit im Bau-
grund keine Inhomogenitaten vorliegen. Diese Me-
thode wird auch fir Bundeswasserstraflen in dem
BAW-Merkblatt MMB (2013) empfohlen. Fiir kiesige
grébere Boden wurden eine Erosion und eine Roh-
renbildung in Laborversuchen bereits bei signifikant
geringeren Potentialdifferenzen nachgewiesen, Rob-
bins et al. (2018). Der Unterschied wurde auf turbu-
lente Bedingungen der Strdmung in den gréberen
Bdden bei groBeren Querschnitten der Erosionska-
nale zurtickgefluihrt. Bei allen Untersuchungen zeigte
sich, dass die nun nahezu historische Methode von
Bligh & Lane, die auf einer statistischen Auswertung
von Schadensfallen beruht, sehr konservativ ist, Witt
(2018). In der Ingenieurpraxis hat sich eine Minimie-
rung der Gefahr durch die Querschnittsgestaltung
durchgesetzt.
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5 Strategien der Risikobewertung

Die oben behandelten Arten einer inneren Bodene-
rosion unterscheiden sich in den Bedingungen der
Initiation, in der Kinematik und in den Auswirkungen
auf die Sicherheit und Zuverlassigkeit eines Bau-
werks. Sie erfordern daher auch unterschiedliche
Entwurfsgrundsatze bei der Planung und Bemes-
sung, ebenso auch unterschiedliche Strategien zur
Beherrschung von Risiken. Physikalisch geht es im-
mer um die Bewegung und um die Beweglichkeit von
Partikeln im Boden unter der Einwirkung der Energie
einer Sickerstromung. Mit dem stochastischen Auf-
bau der Packung eines Bodens ist auch der Trans-
port von Partikeln infolge einer Sickerstromung ein
zufalliger Prozess, der wissenschaftlich auf der Korn-
oder Porenebene beschreibbar ist, dem in der Inge-
nieurpraxis aber nur durch eine konservative Bemes-
sung, einen robusten Entwurf und durch konstruktive
MafRnahmen auf Seiten der Einwirkung und des Wi-
derstands begegnet werden kann. Die Strategien
missen nicht zwingend auf die ganzliche Vermei-
dung eines Transports von Partikeln im Boden zie-
len, sondern auf die Vermeidung und Beherrschung
von schadlichen Auswirkungen. Dabei ist zu unter-
scheiden, ob es sich um die Gefahr einer innere Ero-
sion im gewachsenen Baugrund handelt, der unver-
anderlich gegeben ist oder um Phanomene in Béden
eines Erdbauwerks, dessen Querschnittsgestaltung
und Materialien Teil des Entwurfs sind. In beiden Fal-
len sollten bei Bauwerken mit hohen Schadensfolgen
die kritischen Punkte mit einer Ereignisbauanalyse
herausarbeitet werden, um daraus MalRnahmen ab-
leiten.

Die Gefahr einer Kontakterosion lasst sich durch
sorgféltig bemessene mineralische und geotextile
Filter und richtig angeordnete Dranagen vergleichs-
weise sicher beherrschen. Die Uberwiegend empiri-
schen Kriterien zum Nachweis einer geometrischen
Verhinderung des Transports haben sich bewahrt.
Die hydraulischen Einwirkungen der Sickerstromung
ist bei Erdbauwerken im Gegensatz zu einem Brun-
nenfilter i. A. gering, so dass selbst ein moderates
»Entsanden« im Bereich einer Grenzschicht zu weit-
gestuften Béden oder bei unvermeidlichen Inhomo-
genitaten fur das Bauwerk unschadlich ist.

Die Gefahr einer inneren Erosion durch Suffosion
und das Risiko einer schadlichen Auswirkung firr das
Bauwerk lassen sich erganzend zur Auswahl geeig-
neter Erdstoffe nach den anerkannten Regeln durch
eine robuste Querschnittsgestaltung minimieren. Zur
Risikobewertung ist die Struktur der Béden zu be-
trachten, die im Falle eines Skeletts aus den groben
Fraktionen moglichst mit Feinteilen gefillt sein sollte.
Bei nichtbindigen Béden kann die Struktur experi-
mentell analysiert werden. Bindige Anteile mindern

die Gefahr eines suffosiven Transports. Aber auch
weitgestufte Béden ohne Ausfallkérnung und mit bin-
digen Anteilen neigen trotz sorgfaltigem Einbau zu
einer Entmischung. Die KorngroRenverteilung, die ei-
ner Bemessung zu Grunde gelegt wird, wie auch ex-
perimentelle Nachweise, reprasentieren einen Ideal-
zustand. Die Erdbaupraxis arbeitet mit Muldenkip-
pern und Raupen, nicht mit Schubkarren und Schau-
feln. Als Strategie zur Kompensation von Unvertrag-
lichkeiten infolge Variabilitdt und von lokal begrenz-
ten Inhomogenitaten sind nach allen Erkenntnissen
zur Gefahr einer Suffosion neben den Anforderungen
an die KorngréRRenverteilung eine moglichst geringe
Porositat und eine Querschnittsgestaltung zu for-
dern, die einen eventuellen Transport bis zur freien
Oberflache oder in eine Drange verhindert.

Bei der Gefahr einer riickschreitenden Erosion geht
es i. A. um die Erosion im gewachsenen sedimenta-
ren Baugrund unter Dammen und Deichen, der be-
reits aufgrund der Genese eine Variabilitdt und Fehl-
stellen in der bindigen Deckschicht aufweist. Und es
geht um Linienbauwerke, deren Baugrund nicht in al-
len Details erkundet werden kann. Auch wenn nicht
jeder Auswurftrichter eine unmittelbare Gefahr fir die
Standsicherheit und Funktion darstellt und erodierte
Hohlrdume im Baugrund nach einem Hochwasser
meist wieder zusammenfallen, bleibt eine Schwa-
chung infolge Auflockerung, wodurch sich die Erosi-
onsgefahr beim nachsten Ereignis erhoht. Neben ei-
ner Baugrunderkundung, welche Anomalien erken-
nen lasst, gilt es, durch die Querschnittsgestaltung
des Bauwerks die Initiation einer Erosion, die Entste-
hung einer lokalen Verflissigung auf der Landseite,
zu verhindern. Zwei Methoden haben sich dabei be-
wahrt, eine als Filter und Dranage gestaltete breite
Auflastberme im Vorland und eine unvollstandige
Vertikalabdichtung im Baugrund. Eine Auflastberme
verlangert den horizontalen Sickerweg und lenkt die
Sickerstromung bei reduziertem Austrittsgradienten
zu einer Dranage. Eine Abdichtung im Baugrund
zwingt die Sickerstrémung in die Vertikale und leistet
in einem Sedimentboden, der meist eine Feinstrati-
graphie besitzt, selbst bei einer nur geringen Einbin-
dung einen sehr effektiven Beitrag zur Selbstffiltration
und zur Reduzierung der hydraulischen Einwirkung.
Bei einer Ertiichtigung von Deichen wird der Bau-
grund mit dieser Methode gleichzeitig verdichtet, be-
reits vorhandenen Hohlrdume werden zerstort.

6 Zusammenfassung

Die komplexe Struktur von Boden und die Variabilitat
der hydraulischen Einwirkung auf Poren- und Korn-
ebene machen die Phanomene der inneren Erosion
zu hochgradig stochastischen Prozessen. Die For-
schung mit experimentellen und numerischen Metho-
den tragt viel zum Verstandnis der Phanomene bei,



lasst mit den modernen Methoden der Simulation
und Visualisierung noch viel erwarten, fuhrte aber
bisher noch nicht zu einer sicheren Prognose flr die
Praxis. Die verfigbaren Bemessungsregeln erlau-
ben fir Béden und Grenzflachen deterministisch eine
Beurteilung von Stabilitat / Instabilitat. Zur Bewertung
der Gefahrdung eines Bauwerks durch innere Bo-
denerosion und des damit verbundenen Risikos
muss jedoch nicht nur die Initiation, sondern auch de-
ren Entwicklung und Auswirkung analysiert werden.
Bei durch- oder unterstromten Erdbauwerken ist da-
her eine robuste Querschnittsgestaltung der Schus-
sel zur Vermeidung von schadlichen Ereignissen.
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— Statistik und Probabilistik

Untersuchung rutschgefahrdeter Hange
unter Berucksichtigung streuender Ein-
flussgroRen

Andra Ebener & Kerstin Lesny
Lehrstuhl fir Geotechnik, Universitat Siegen

Bei der Standsicherheitsbewertung von natiirlichen Hdngen kénnen zuverldssigkeitsbasierte An-
sétze zur Erfassung der Unsicherheiten aus streuenden EinflussgréBen genutzt werden. Mit der
zweiten Generation des EC 7 werden zuverldssigkeitsbasierte Verfahren explizit als Alternative
zur geotechnischen Nachweisflihrung mit dem Teilsicherheitskonzept aufgefiihrt. Im vorliegenden
Beitrag wird das Konzept einer probabilistischen Standsicherheitsbewertung erldutert und eine
Méglichkeit zur Umsetzung einer zuverldssigkeitsbasierten Sensitivitdtsanalyse mit einem dreidi-
mensionalen Finite-Elemente-Modell vorgestellt. Ein in Plaxis 3D modellierter fiktiver Hang mit
einer oberflachennahen Durchwurzelungszone wird dabei zur Durchfiihrung der Berechnungen mit
der Software Probabilistic Toolkit (PTK) gekoppelt. Als streuende EinflussgréBen werden die
Scherparameter ¢ und ¢ sowie eine Wurzelkohé&sion cr, als zusétzlichen Beitrag der Vegetation
zur Scherfestigkeit des Bodens im Bereich der durchwurzelten Bodenzone betrachtet. Mit der
Sensitivitdtsanalyse lassen sich die Auswirkungen von Anderungen der einzelnen streuenden Ein-
gangsgréBen auf das Modellergebnis und damit die Hangstabilitdt beschreiben und bewerten.

1 Einleitung

Im Zuge von Stabilitatsuntersuchungen der durch die
Durre der vergangenen Jahre entstandenen Kalami-
tatsflachen auf steilen Hanglagen in der Mittelge-
birgsregion des Siegerlandes wurde deutlich, dass
rein deterministische Betrachtungen ggf. nicht aus-
reichend sind, um die Unsicherheiten der Einfluss-
faktoren auf die Hangstabilitdt in ausreichendem
MaRe abbilden zu kdnnen. Eine Alternative bieten
probabilistische Ansatze, die die Streuung relevanter
Eingangsgrofien und Unsicherheiten in deren Be-
stimmung bertcksichtigen kénnen. Der vorliegende
Beitrag erlautert die Abbildung streuender Parameter
in der Standsicherheitsbewertung und zeigt eine
Méglichkeit zur Umsetzung in der numerischen Mo-
dellierung auf. Verwendet wird ein Finite-Elemente-
Modell, erstellt in Plaxis 3D, das fir die probabilisti-
schen Analysen mit der Software Probabilistic Toolkit
(PTK) von Deltares gekoppelt wird. Basierend darauf
wird der Einfluss ausgewahlter streuender Parame-
ter auf die Standsicherheit im Rahmen einer proba-
bilistischen Sensitivitatsanalyse untersucht.

2 EinflussgroBen auf die Hangstabilitat

Die Stabilitat nattrlicher Hange wird von einer Viel-
zahl von Faktoren beeinflusst, zu denen zum einen
auflere Einwirkungen und zum anderen die Wider-
stande der Bodenmatrix zahlen. In Abbildung 2-1
sind die wesentlichen Einflussfaktoren auf die
Hangstabilitat schematisch dargestellt.

Die wesentliche Komponente des Widerstands eines
Hangs gegen Versagen ist die Scherfestigkeit des
Bodens, die (im drainierten Zustand) Uber die effek-
tiven Scherparameter, effektive Kohasion c' und ef-
fektiver Reibungswinkel ¢‘, beschrieben wird.
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Abbildung 2-1: Schematische Darstellung der we-
sentlichen Einflussfaktoren auf die Stabilitdt von
Héngen und Bdschungen (kein Anspruch auf Voll-
sténdigkeit).

Besonders bei natlrlich gewachsenen Béschungen
und Héngen hat die Vegetation einen meist, aber
nicht ausschlieBlich, positiven Einfluss auf die
Hangstabilitat (z. B. Schwarz et al., 2013; Rickli et al.,
2002). Durch ihre hohe Zugfestigkeit und ihr dichtes
Wurzelsystem koénnen Pflanzenwurzeln die Scher-
festigkeit von Bdden verbessern. Durch die nattirli-
che und eher zufallige Ausrichtung der Wurzeln ha-



ben diese nur einen geringen Einfluss auf den Rei-
bungswinkel (Gray & Leiser, 1982). Die Erhéhung
der Scherfestigkeit durch das Wurzelsystem kann je-
doch Uber die Erhdhung der Kohasion des Bodens
um die sogenannte Wurzelkohasion c: abgebildet
und auf diese Weise in die Mohr-Coulomb’sche
Bruchbedingung zur Beschreibung der Scherfestig-
keit des Bodens integriert werden:

T=C'+C, +c"tan(e’)

wobei t die Scherfestigkeit des Bodes, c' die effektive
Kohasion, cr die Wurzelkohasion, o’ die Normalspan-
nung und @' der effektive Reibungswinkel sind (z. B.
Chok et al., 2015).

Zu den maRgebenden (duReren) Einwirkungen auf
die Standsicherheit natiirlicher Hange zahlt der Nie-
derschlag. Hier spielt die Oberflachenbeschaffen-
heit, die fur den Austausch von Wasser zwischen
dem Boden und der Atmosphare verantwortlich ist,
eine entscheidende Rolle. Prozesse wie die Infiltra-
tion von Niederschlagswasser, Verdunstung von
Wasser aus den Poren des Oberbodens und die
Transpiration durch Vegetation sorgen fiir Verande-
rungen des Wasserhaushaltes im Boden. Die Wech-
selwirkungen zwischen Hang und Atmosphéare kon-
nen die Scherfestigkeit und damit die Stabilitat des
Hangs beeinflussen. Besonders in Bereichen, in de-
nen die Scherfestigkeit bereits gering ist, kann eine
plétzliche Wassersattigung des Bodens zum Versa-
gen fihren. Die Stabilitat kann abhangig vom Was-
serdargebot im Boden stark variieren und ist damit
ein zeitabhangiger Prozess, der wiederum von klima-
tischen Veranderungen beeinflusst wird (Elia et al.,
2017). Derartige Effekte bleiben hier jedoch zunachst
unbericksichtigt. In diesem Beitrag liegt der Fokus
auf der Abbildung der Unsicherheiten in der Bestim-
mung der Scherfestigkeiten und dem zusatzlichen
Beitrag durch die Wurzelkohasion. Die genannten
GroRen werden also als streuende Parameter be-
trachtet, wahrend im Rahmen dieses Beitrages die
restlichen Einwirkungen und Randbedingungen tber
feste Grofien (deterministisch) beschrieben werden.

3 Abbildung streuender Einflussgro-
Ren

Die Berlicksichtigung streuender Gréf3en und Unsi-
cherheiten in der geotechnischen Bemessung und
Bewertung ist kein neuer Gedanke. Bericksichtigt
werden die Unsicherheiten in der Bestimmung der
Scherfestigkeiten nach Eurocode 7 (EC 7, DIN EN
1997-1:2014-03) Uber die Definition charakteristi-
scher Werte von Kohasion und Reibungswinkel, also
der Materialparameter, die mit Xk bezeichnet werden
und Uber Teilsicherheitsbeiwerte abgemindert in den

Nachweis der Tragfahigkeit eingehen. Der charakte-
ristische Wert einer geotechnischen Kenngrofie ist
dabei als vorsichtige Schatzung des Wertes festzu-
legen, der im Grenzzustand wirkt. DIN 1054:2021-04
prazisiert dies und beschreibt den charakteristischen
Wert als vorsichtigen Schatzwert des Mittelwerts der
Scherfestigkeit, wenn der Boden sich ausreichend
duktil verhalt. Zudem ist nach EC 7 die groRere
Streuung der Kohasion ¢' im Vergleich zum Rei-
bungswinkel tan(¢') bei der Festlegung zu berick-
sichtigen.

Grundsatzlich erlaubt der EC 7 zudem die Anwen-
dung von statistischen Verfahren zur Auswahl cha-
rakteristischer Werte der Baugrundeigenschaften.
Dabei sind die charakteristischen Werte so abzulei-
ten, dass fir den betrachteten Grenzzustand die
rechnerische Wahrscheinlichkeit, dass ein ungunsti-
gerer Wert als der ausgewahlte charakteristische
Wert auftreten kann, nicht grofRer als 5 % ist. Obwohl
nach EC 7 statistische Verfahren eingesetzt werden
dirfen, sind diese jedoch heute keine gangige Praxis
in der geotechnischen Bemessung.

Mit der zweiten Generation des EC 7 (prEN 1997-
1:2022) andert sich die Abbildung von streuenden
GroRen in den Nachweisen. Der ehemals als charak-
teristisch bezeichnete Wert wird zukuinftig als repra-
sentativer Wert Xrep einer Baugrundeigenschaft X be-
zeichnet, der in den Nachweis der Standsicherheit
eingeht. Der reprasentative Wert kann entweder als
Nominalwert Xnom festgelegt, wobei dieser ebenfalls
einem vorsichtigen Schatzwert der im Grenzzustand
wirkenden BodenkenngréRe entspricht, oder als cha-
rakteristischer Wert Xk statistisch hergeleitet werden
(vgl. Anhang A, EC 7-1). Dabei wird Xk in Abhangig-
keit von der Sensitivitat des Grenzzustandes gegen-
Uber der Variabilitdt der betrachteten Baugrundei-
genschaft sowie unter Beruicksichtigung der zur Ver-
figung stehenden Stichprobengréfie bestimmt.

Sowohl die Materialeigenschaften des Bodens, als
auch aulere Einwirkungen wie Niederschlage unter-
liegen einer hohen Variabilitat und sind folglich in ih-
rer Bestimmung mit grofRen Unsicherheiten behaftet.
Um diese Unsicherheiten in der geotechnischen
Nachweisfilhrung gezielt zu bericksichtigen, kom-
men probabilistische Ansatze zum Einsatz. In der zu-
kinftigen Generation des EC 7 sind diese Verfahren
ausdricklich als Alternative zum klassischen Nach-
weisverfahren mit Teilsicherheitsbeiwerten benannt.
Probabilistische Anséatze basieren auf der Verwen-
dung von Wahrscheinlichkeitsverteilungen, um Unsi-
cherheiten streuender Gré3en zu modellieren. Im
Gegensatz zum semiprobabilistischen Verfahren der
Teilsicherheitsbeiwerte, bei dem eine einzige Schat-
zung der Parameter verwendet wird (als charakteris-
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tischer oder zukinftig reprasentativer Wert), ermog-
lichen probabilistische Ansatze die direkte Berick-
sichtigung der spezifischen Unsicherheiten und de-
ren Einfluss auf die Zuverlassigkeit eines Systems.

Die Verteilungsfunktionen der Zufallsvariablen bilden
die moglichen Werte der Einwirkungen E und der Wi-
derstdnde R innerhalb eines Versagensmechanis-
mus ab (vgl. Abbildung 3-1a). Mit einem definierten
Grenzzustand g (in allgemeiner Form: g = R—E) ent-
spricht die Versagenswahrscheinlichkeit Pr dem Be-
reich der Verteilung von g, fir den g kleiner als 0 ist
(vgl. Abbildung 3-1b), ein Versagen Uber den be-
schriebenen Versagensmechanismus also eintritt.
Alternativ zur Versagenswahrscheinlichkeit Ps kann
die Zuverlassigkeit des Bauwerks auch tber den Zu-
verlassigkeitsindex 3 beschrieben werden:

P, = o(-p)

wobei @ der Verteilungsfunktion der standardisierten
Normalverteilung entspricht. Mit der Versagenswahr-
scheinlichkeit Ps ergibt sich die Zuverlassigkeit eines
Bauwerks zu 1-P;.

a) b)
Einwirkung E fg
frfe Widerstand R
Versagen
Hg—
E
R
Og |OE
OR| OR
HE MR R, S 0 Hg g

Abbildung 3-1: a) Héufigkeitsverteilungen der Zu-
fallsvariablen Widerstand R und Einwirkung E und b)
Darstellung der Versagenswahrscheinlichkeit lber
die Dichtefunktion des Grenzzustandes g.

Um Zufallsvariablen mithilfe von Verteilungsfunktio-
nen zu beschreiben, missen alle fir die Verteilung
relevanten Momente angegeben werden. Fir die in
diesem Beitrag verwendeten Verteilungen, der Nor-
mal- und der Log-Normalverteilung, handelt es sich
dabei um den Mittelwert p und die Standardabwei-
chung o. Diese beiden Werte eines Parameters X
lassen sich Uber den dimensionslosen Variationsko-
effizienten V wie folgt ausdruicken:

Zur Umsetzung der hier vorgestellten probabilisti-
schen Untersuchung wurden sowohl fir die als Zu-
fallsvariablen betrachteten GroRRen der Scherfestig-
keit @', c' und cr einschlieBlich der zugewiesenen Ver-

teilungsfunktionen als auch fur alle weiteren benétig-
ten Bodenkennwerte wie die Bodenwichte und die
Steifigkeit typische Werte aus der Literatur entnom-
men (u. a. Uzielli et al., 2006; Keller, 2017) (vgl. Ab-
bildung 3-2). Die gewahlten Werte werden an dieser
Stelle nicht weiter diskutiert, da der Fokus des Bei-
trags auf der Abbildung von streuenden Gréf3en und
der Durchfiihrung der probabilistischen Analyse liegt.
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Abbildung 3-2: Darstellung der Dichtefunktionen der
streuenden Scherparameter ¢*, ¢‘ und cr, in Klam-
mern: verwendete Verteilungsfunktionen.

4 Probabilistische Standsicherheits-
untersuchung mithilfe FEM

4.1 Bewertung der Standsicherheit

Zur Beurteilung der Standsicherheit mithilfe der Fini-
ten-Elemente-Methode, bei dem ein linear-elasti-
scher idealplastischer Stoffansatz mit der Bruchbe-
dingung nach Mohr-Coulomb zur Beschreibung des
Materialverhaltens haufig ausreicht (vgl. EANG
2014), wird die sogenannte ¢-c-Reduktion angewen-
det. Dabei werden die Scherparameter tan(¢) und ¢
im FE-Modell schrittweise so lange reduziert, bis das
Grenzgleichgewicht eintritt. Ab Erreichen des Grenz-
gleichgewichts ist die Standsicherheit nicht mehr er-
fullt und die numerische FE-Berechnung bricht ab, da
kein Gleichgewicht im System hergestellt werden
kann.

Nach prEN 1997-1:2022 wird die @-c-Reduktion mit
reprasentativen Werten der Scherparameter gestar-
tet. Die Sicherheit (hier des betrachteten Hangs) ist
dabei definiert als das Verhaltnis der verfligbaren
Scherfestigkeit und der Scherfestigkeit, bei deren
Unterschreitung die Standsicherheit nicht mehr ge-
geben ist, ausgedriickt als Sicherheitsfaktor SF:

gp . ¢ _ tan(e)
¢, tan(e)
wobei die Scherparameter ¢t und tan(¢gr) die Scher-

festigkeit im Grenzzustand (f: failure) beschreiben.
Der Sicherheitsfaktor beschreibt also stets einen



standsicheren Hang. Die vorhandene Sicherheit
muss dann der normativ geforderten Sicherheit ge-
genubergestellt werden. Hinsichtlich des Prozederes
im Rahmen des Teilsicherheitskonzeptes wird auf
prEN 1997-1:2022 verwiesen.

Zur Beurteilung des Einflusses einzelner Parameter
auf die Standsicherheit kann eine probabilistische
Sensitivitatsanalyse durchgefiihrt werden, wodurch
sich die Auswirkungen von Anderungen der Ein-
gangsgroRen auf das Modellergebnis beschreiben
lassen. Die Sensitivitatsanalyse gibt also Aufschluss
daruber, welche Eingangsparameter mafl3gebend
sind und hilft zu entscheiden, welche der Parameter
genauer abgebildet werden missen (Deltares,
2022). Kann hierdurch festgestellt werden, dass ein
Parameter einen geringen Einfluss besitzt, kann die-
ser im weiteren Verlauf der Untersuchung ggf. als de-
terministisch betrachtet werden.

Grundprinzip einer Sensitivitatsanalyse ist, in dem
betrachteten Modell immer nur einen Parameter zu
variieren, wahrend die anderen GrofRen unverandert
bleiben. Damit I4sst sich eine Anderung im Ergebnis
direkt mit Anderungen des entsprechenden Parame-
ters in Zusammenhang bringen. Zur Festlegung der
oberen und unteren Werte der Parametervariation
gibt es verschiedene Ansatze. So kdnnen bspw. gan-
gige Werte aus der Literatur oder anhand von Erfah-
rungen ausgewahlt oder theoretische bzw. physikali-
sche Grenzwerte genutzt werden. Hier werden je-
doch die gewahlten Verteilungsfunktionen herange-
zogen. In TC250/SC7/TG-C3 (2023) wird diesbeziig-
lich empfohlen, nicht die absolut kleinsten und grofR-
ten Werte auszuwahlen, sondern vielmehr Werte, die
nur mit einer kleinen Wahrscheinlichkeit unter- bzw.
Uberschritten werden, wie bspw. die 5%- und 95%-
Fraktilwerte. Die Erwartungswerte der Verteilungs-
funktionen dienen wiederum als Referenzwerte; von
diesen ausgehend wird der Effekt der Parameterva-
riation beurteilt.

4.2 Durchfiihrung der probabilisti-
schen Analyse und Ergebnisse

Als Grundlage der Untersuchungen wurde ein 3D-FE
Modell eines fiktiven Hangs erstellt, der an der Ge-
landeoberflache eine durchwurzelte Zone mit einer
Méachtigkeit von hr = 1 m aufweist, ansonsten aber
homogen ist (siehe Abbildung 4-1).

Die durchwurzelte Bodenzone wurde als separate
Schicht betrachtet, fiir die zur Beriicksichtigung der
Durchwurzelung die Wurzelkohasion crzu der effek-
tiven Kohasion c¢* des Bodenmaterials addiert wurde
(vgl. Abschnitt 2). Es gilt also fur die effektive Koha-
sion in den beiden unterschiedlichen Bodenzonen:
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Abbildung 4-1: Darstellung des 3D-Modellhanges; in
hellbraun: durchwurzelte Bodenzone; gestrichelt:
Bereich der Béschung fiir die Mesh-Verfeinerung.
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Um das deterministische FE-Modell in eine probabi-
listische Untersuchung zu uberfihren, wurde das
Modell in Plaxis 3D erstellt und mit dem Probabilistic
Toolkit (PTK) gekoppelt. Der Ablauf der probabilisti-
schen Untersuchung war dabei wie folgt:

1. In Plaxis 3D wurde zunachst ein stabiles determi-
nistisches 3D-FE Modell des zu untersuchenden
Hangs erstellt (vgl. Abbildung 4-1).

2. Uber eine Python Schnittstelle wurden die beiden
Programme miteinander gekoppelt.

3. Im PTK wurden die deterministischen und streu-
enden Parameter definiert. Fur die Zufallsvariablen
wurden Verteilungsfunktionen und die zugehdrigen
Momente eingegeben.

4. Es wurde eine probabilistische Untersuchung in
Form einer Sensitivitdtsanalyse durchgefihrt. Die zu
simulierenden Werte wurden im PTK definiert und an
Plaxis 3D ubergeben, die Simulation gestartet und
das Simulationsergebnis in gewlinschter Form (hier:
Sicherheitsfaktor SF) ausgelesen. Das Ergebnis je-
der Simulation wurde im PTK mit der zugehorigen
Parameterkombination (vgl. Tabelle 4-1) gespei-
chert.

Tabelle 4-1: Untersuchte Parameterkombinationen
in der probabilistischen Sensitivitédtsanalyse mit fol-
genden Werten: ¢" = {3,3, 4,9, 7,2} [kN/m?], c: = {4,6,
6,8, 10,2} [kN/m? und ¢‘ = {22,6, 30, 37,4} [°].

c' [ @'
5% | Hc 195%| 5% | MHer 1 95% | 5% | Mo | 95%
1 ° . °
2 e . °
3 ° ° °
4 . ° .
5 ° . °
6 (] [ ] )
7 ° ° °
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In der Sensitivitatsanalyse wurde der Sicherheitsfak-
tor SF mit jeweils drei Werten der Zufallsvariablen
berechnet. Dabei wurde in jedem Rechenlauf eine
Variable variiert, wahrend den anderen beiden Vari-
ablen der Erwartungswert ihrer zugrundeliegenden
Verteilung zugewiesen wurde. Dadurch werden un-
realistische und wenig aussagekraftige Parameter-
kombinationen vermieden. Neben dem Erwartungs-
wert wurden die untere und die obere Grenze, abge-
bildet als 5%- und 95%-Fraktile der Verteilungsfunk-
tionen, als zu untersuchende Varianten verwendet.
Die Fraktilwerte wurden durch das PTK auf Basis der
jeweiligen Verteilungsfunktion ermittelt. Bei dieser
Vorgehensweise bleibt allerdings die (negative) Kor-
relation zwischen dem ¢‘ und der Kohasion ¢’ des
Bodens und der Kohasion unberlicksichtigt. Insge-
samt wurden sieben Parameterkombinationen (vgl.
Tabelle 4-1) untersucht. Die Ergebnisse sind in Ab-
bildung 4-2 dargestellt.

Sanstnetalsanalyse Zur Baweitung des Einllussas dar
Zufallsvanabion
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Abbildung 4-2 Ergebnisse der Sensitivitdtsanalyse,
blaue Linie symbolisiert das Referenzszenario mit
den Erwartungswerten der streuenden Gréf3en.

4.3 Aus-und Bewertung

In Abbildung 4-2 ist zu erkennen, dass flr das hier
betrachtete System Streuungen der Wurzelkohasion
¢r im Vergleich zu Streuungen des Reibungswinkels
¢' und der effektiven Kohasion ¢’ des Bodens einen
deutlich geringeren Einfluss auf den Sicherheitsfak-
tor SF und damit auf die Hangstabilitat haben. Der
Sicherheitsfaktor SF weicht sowohl fur das 5%- als
auch das 95%-Fraktil nur geringfligig von der Be-
rechnung mit den Erwartungswerten ab. Ein Grund
dafir ist die begrenzte Tiefe der Durchwurzelung
(hr =1 m). Unsicherheiten in dem pauschalen Ansatz
der Wurzelkohasion beeinflussen also den Versa-
gensmechanismus des Hanges nur bedingt. Abbil-
dung 4-3 zeigt zur Verdeutlichung die im Grenzzu-
stand auftretenden Verformungen unter Ansatz der
Erwartungswerte der Scherparameter.

Somit sind offenbar hier die Scherparameter der
nicht durchwurzelten Bodenzone fir die Bewertung
der Standsicherheit relevant. Nach Abbildung 4-2
wird die Standsicherheit des Hanges vor allem durch
Streuungen des Reibungswinkels ¢° beeinflusst,
trotz eines geringeren Variationskoeffizienten von
Ve = 15% im Vergleich zu einem Variationskoeffi-
zienten von V¢ = 40% fir die Koh&sion. Streuungen
insbesondere des Reibungswinkels kénnen also die
Standsicherheit eines Hanges maligebend beein-
flussen. Der tatsachliche Einfluss hangt aber vor al-
lem von der raumlichen Variabilitat der Scherpara-
meter, aber auch von der (negativen) Korrelation von
¢’ und c¢' ab. Diese Aspekte wurden im vorliegenden
Modell nicht abgebildet.

I!
Abbildung 4-3: Deformationen des Modellhangs fiir

die Berechnung mit Erwartungswerten der Zufalls-
gréen, IAulmax = 0,175 m.

5 Ausblick

Aufbauend auf dem vorgestellten Modell sollen wei-
terfihrende Untersuchungen durchgefihrt werden.
Ein nachster Schritt ist die Anwendung zuverlassig-
keitsbasierter Methoden wie der Monte-Carlo Simu-
lation (MCS) zur Berechnung der Versagenswahr-
scheinlichkeit des Hangs. Da gerade die MCS jedoch
eine enorme Anzahl an Simulationen benétigt und
3D-FE Modelle hohe Rechenzeiten aufweisen, soll
der Einsatz von Ersatzmodellen (engl. surrogate mo-
dels) untersucht werden, die die komplexe Sys-
temantwort der FE-Simulation durch mathematische
Funktionen vereinfacht abbilden. Dadurch kann der
Rechenaufwand wesentlich verringert werden (vgl. z.
B. Moustapha et al., 2022).

Zudem haben Studien gezeigt, dass die Versagens-
wahrscheinlichkeit empfindlich auf die Korrelation
zwischen den Scherparametern reagiert. Um dieses
Problem zu umgehen, kdnnen gemeinsame Vertei-
lungsfunktionen korrelierter Parameter verwendet
werden (Wang & Akeju, 2016). Auch soll die raumli-
che Variabilitdt der BodenkenngréoRen untersucht
und in geeigneter Weise berlcksichtigt werden.

Des Weiteren entspricht die Wurzelkohasion einem
recht einfachen Ansatz, der den Einfluss der Vegeta-
tion auf die Hangstabilitat lediglich pauschal erfasst.



Hier kann fir die Erfassung realer Situationen eine
genauere, ggf. sogar vegetationsspezifische Abbil-
dung sinnvoll sein. Ebenso muss weiterfuhrend un-
tersucht werden, wie infiltrierendes Niederschlags-
wasser und dessen Einfluss auf das Bodenverhalten
angemessen berlcksichtigt werden kann.

6 Schlussbemerkung

In diesem Beitrag wird die Abbildung von streuenden
Parametern in der zuverlassigkeitsbasierten Bewer-
tung der Hangstabilitat mithilfe von FE-Modellen auf-
gezeigt. Die vorgestellte probabilistische Sensitivi-
tatsuntersuchung kann helfen, relevante Einflussgré-
en und damit die als Zufallsvariablen abzubilden-
den Parameter zu identifizieren. Auf der probabilisti-
schen Sensitivitatsanalyse aufbauend lassen sich
dann weitere probabilistische Methoden zur Bewer-
tung der Zuverlassigkeit eines Systems unter Be-
rucksichtigung der Unsicherheiten in den Eingangs-
gréRen anwenden. Abgesehen von den hier betrach-
teten Streuungen der Bodenkennwerte kdnnen mit-
hilfe probabilistischer Verfahren auch Mess- und Mo-
dellunsicherheiten sowie statistische Unsicherheiten
adressiert werden. Besonders bei komplexen Syste-
men und groRen Unsicherheiten in der Datengrund-
lage stellen zuverlassigkeitsbasierte Verfahren eine
Alternative zu herkdémmlichen Bemessungs- und Be-
wertungsverfahren nach dem Teilsicherheitskonzept
dar. In TC250/SC7/TG-C3 (2023) werden zukiinftig
in Ergadnzung zum neuen EC 7 Empfehlungen zur
Anwendung zuverlassigkeitsbasierter Methoden in
der geotechnischen Bemessung und Bewertung ver-
fugbar sein. Der im Mai 2022 gegriindete DGGT AK
2.15 ,Zuverlassigkeitsbasierte Methoden in der Geo-
technik” wird zudem Empfehlungen und Werkzeuge
fir den Umgang mit diesen Methoden in der Ingeni-
eurpraxis erarbeiten (Lesny et al., 2023).
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Auswertung geot. Labor-Daten mit
Methoden Kunstlicher Intelligenz (KI)

Prof. Dr. René Sonnenberg (PhD) und M. Sc. David Déring,
Hochschule Magdeburg-Stendal

KI-Anwendungen flir geotechnische Labordaten sind bisher relativ selten. Dies liegt vor allem an

der eingeschrdankten Datenverfligbarkeit.

Mit Hilfe geotechnischer Labordaten wird eine benut-

zerfreundliche KI-Anwendung vorgestellt, die eine Auswertung ohne Programmierkenntnisse er-
maéglicht. Es werden Hinweise zur Interpretation und Validierung der Ergebnisse sowie Empfeh-
lungen fiir die zukiinftige Erfassung geotechnischer Daten gegeben.

1 Einleitung

Methoden der Kiinstlichen Intelligenz (KI) werden im
Bauwesen bereits vielfaltig eingesetzt. In den meis-
ten Fallen sind sie jedoch auf Spezial- oder For-
schungsprojekte beschrankt. Die Analyse von geo-
technischen Labordaten stellt dabei noch eine Aus-
nahme dar. Die Hauptgrinde fur den geringen Ein-
satz von Kl-Anwendungen in der Geotechnik liegen
nach Ansicht der Autoren neben dem eingeschrank-
ten Zugang zu geeigneten Daten vor allem an Unsi-
cherheiten im Umgang mit KI-Methoden, insbeson-
dere der Nachvollziehbarkeit.

Wenn ein Zusammenhang mit Kl-Unterstlitzung na-
her untersucht werden soll, stellen sich voraussicht-
lich folgende Fragen, die hier adressiert werden:

¢ Sind die verfugbaren Daten ausreichend
grol3 und vielfaltig (divers)?

o Welche Rolle spielen abgeleitete Daten,

d. h. vorhandenes »Expertenwissen«?

o Wie erfolgt die technische Umsetzung einer
Kl-gestitzten Analyse, d. h. wie wird pro-
grammiert bzw. trainiert?

e Welche Verifikationsmethoden kénnen zur
Nachvollziehbarkeit der Ergebnisse einge-
setzt werden?

Zunachst wird eine kurze Einflhrung in das maschi-
nelle Lernen gegeben und die No-Code Open
Source Software »Orange Data Mining« zum Aufbau
einer KI-Umgebung grob vorgestellt.

Da KI-Methoden grof3e und vor allem unterschiedli-
che Daten bendtigen, werden Mdéglichkeiten zur Be-
wertung der Datenqualitat aufgezeigt. Ausgewahlte
Ergebnisse werden prasentiert und diskutiert. Der
Schwerpunkt liegt dabei auf der Interpretation und
Validierung. Dabei spielen abgeleitete oder erfah-
rungsbasierte Parameter eine besondere Rolle. Ab-
schlieRend werden Empfehlungen fir die Erfassung
geotechnischer Labordaten gegeben.

2 Maschine Learning (ML)

Ein Bereich des maschinellen Lernens (ML) ist das
statistische Lernen, das sich in bestarkendes, un-
Uberwachtes und Ulberwachtes Lernen unterteilen
I&sst [1]. Traditionell werden in den Ingenieurwissen-
schaften Beobachtungswerte miteinander korreliert,
um Vorhersagen zu treffen. Dies entspricht dem An-
satz des Uberwachten Lernens. Hierbei geht es da-
rum, komplexe Muster oder mehrdimensionale
(nichtlineare) Zusammenhange in Bezug auf eine
konkrete Problemstellung zu erkennen, ohne diese
physikalisch beschreiben zu missen oder zu kdnnen
[3]. Anwendungen des Giberwachten Lernens finden
sich z. B. in der Bauwerksiberwachung [11] oder im
Risikomanagement [6].

Gerade in der Geotechnik werden haufig empirische
Zusammenhange genutzt bzw. bilden Erfahrungs-
werte die Grundlage fiir geotechnische Berechnun-
gen. Es ist davon auszugehen, dass sich in der Ge-
otechnik inzwischen mehr Anwendungsfelder fiir ML
ergeben haben, als in [10] prognostiziert. Die prinzi-
pielle Anwendbarkeit von ML auf geotechnische La-
bordaten wurde u. a. in [5] gezeigt.

2.1 Software und Analysewerkzeuge

Mit »Orange Data Mining« kann in wenigen Schritten
und ohne Programmierkenntnisse ein einfaches
Kunstliches Neuronales Netzwerk (KNN) aufgebaut
werden. Dazu kdnnen aus einem Katalog verschie-
dene Werkzeuge (Widgets) ausgewahlt werden, die
dann zu einem Workflow verbunden werden. Die Ab-
bildung 2-1 zeigt den Screenshot eines stark verein-
fachten Ablaufs zur Datenakquise und -aufbereitung,
sowie zum Training und der Ergebnisiiberpriifung.

Zum Einstieg wird auf online Tutorials verwiesen,
z. B. unter https://orangedatamining.com/getting-
started.
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Abbildung 2-1: Stark vereinfachter ~Workflow

(Screenshot »Orange Data Mining«, v 3.34.0).

2.1.1 Lineare Regression (MLR)

Mit dem Widget: Linear Regression wird aus den Ein-
gabedaten und den Responsevariablen eine multili-
neare Beziehung erstellt [7]. Die multiple lineare Re-
gressionsanalyse (MLR) ermdglicht die Vorhersage
mehrerer korrelierter abhangiger Variablen.

2.1.2 Multi-Layer-Perceptron (MLP)

Die Basis des Widget: Neural Network ist ein Multi
Layer Perceptron Algorithmus (MLP), mittig in Abbil-
dung 2-1. Er dient dem Uberwachten Lernen einer
Funktion durch Backpropagation. Ein KNN, das aus
vielen vollstandig verknipften Ebenen besteht, ist im
weitesten Sinne auch ein MLP. Das Widget verwen-
det den MLP-Algorithmus von Sklearn [7]. Dieser Al-
gorithmus kann sowohl nichtlineare als auch lineare
Modelle lernen. Der derzeit in der Sklearn Bibliothek
implementierte Algorithmus ist fiir kleine KNNs opti-
miert [9].

2.2 Daten

Um zu beurteilen, ob eine ausreichende Daten-
menge vorliegt, sind zunachst die beiden folgenden
wesentlichen Einflussfaktoren zu berlcksichtigen,
die grob als »Daten« zusammengefasst werden kon-
nen:
1. Anzahl der Parameter bzw. Merkmale oder
Features, typischerweise in Spalten,
2. Anzahl der untersuchten Stich- bzw. Boden-
proben, typischerweise in Zeilen.

Neben der Datenmenge ist auch die Varianz der vor-
handenen Daten von grofRer Bedeutung. Je mehr
Diversitat in einem Modell bericksichtigt wird, desto
robuster kann das Ergebnis sein. Dies erfordert je-
doch auch mehr Daten.

Dem entgegen steht die Komplexitat des abzubilden-
den Problems bzw. Systems. In der Geotechnik wird
diese Komplexitat stark vereinfacht durch die Menge
der fir die Berechnung nétigen Werte aus »Exper-
tenwissen« dargestellt.

Beim ML werden stattdessen »Gewichtungen« ge-
sucht, die das Problem (anhand gelernte Parameter)
statistisch ausreichend abbilden kénnen. Je komple-
xer das Problem ist, desto mehr »Gewichtungen«
werden in der Regel bendtigt. Je mehr »Gewichtun-
gen« trainiert werden mussen, desto mehr Eingangs-
bzw. Trainingsdaten (bestehend aus Parametern
und Proben) sind erforderlich, um ein statistisch sig-
nifikantes Optimum zu erreichen.

In der Geotechnik ist das abzubildende Problem in
der Regel zu komplex, um mit den vorhandenen
Messdaten ohne zusatzliche Informationen vollstan-
dig abgebildet werden zu kénnen. Bei der Anwen-
dung des Uberwachten Lernens auf geotechnische
Labordaten kann die Frage, ob die Datenmenge (Pa-
rameter und Proben) ausreichend ist, in den meisten
Fallen mit einem klaren »Nein« beantwortet werden.

Die Daten fir das hier vorgestellte Beispiel stammen
aus drei verschiedenen Regionen der Lausitz:

e Region A: 22 Parameter x 213 Proben

e Region B: 22 Parameter x 25 Proben

e Region Z: 22 Parameter x 94 Proben

Neben Meta-Daten wie Angaben zum Bericht, Da-
tum, Region, Probennummer etc. enthalten die Da-
tensatze die folgenden 14 Bodenkennwerte als Pa-
rameter (numerical Features):

e Feinkornanteil (FC),

¢ Feinsandanteil (fSa),

e Mittelsandanteil (mSa),

¢ Grobsandanteil (cSa),

e Feinkiesanteil (fGr),

e Mittel- und Grobkiesanteil (m_cGr),

e Korndichte (Rho s),

e Porenzahl bei lockerster Lagerung (E_MAX),

e Porenzahl bei dichtester Lagerung (E_MIN),

e Proctordichte (RHO_PR),

e Optimaler Wassergehalt (W_OPT),

o Zwei Rundungskoeffizienten n. Reichel [8],

o Texturkoeffizient nach Reichel [8].
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Die Datensatze enthalten auch folgendes »Experten-
wissen« (numerical Features), das aus der Korngro-
Renverteilung (KV) der Proben abgeleitet wurde:

e Ungleichférmigkeitszahl (U),

e  Krimmungszahl (C),

e Wasserdurchlassigkeitsbeiwert nach Beyer.

2.3 Diversitat der Proben

Die KV der Proben aus der Region Z unterscheidet
sich deutlich von den beiden Regionen A und B,
siehe Abbildung 2-2 und Abbildung 2-3.

Abbildung 2-2: Korngrél3enanteile (PSA) je Region.

Abbildung 2-3: RHO_PR und W_OPT, alle Regionen
(ohne Outlier).

Die Region Z ist Uberwiegend mittelsandig und weist
einen geringen Feinkornanteil auf. Region B hinge-
gen ist Uberwiegend grobsandig bis feinkiesig (ohne
Feinkornanteil). Region A ist typischerweise fein- bis
grobsandig (mit Feinkornanteil). Die KV der Proben
aus A deckt sich weitestgehend mit den Bereichen
der Proben aus den Regionen B und Z.

Ein ahnliches Bild ergibt sich, wenn die Daten der
Proctordichten RHO PR bzw. der zugehdrigen opti-
malen Wassergehalte W_OPT betrachtet werden. In
Region B sind die RHO_PR-Werte tendenziell groRer
als in Region Z (bei kleineren korrespondierenden
Werten fur W_OPT). Die Daten der Region A decken
im Wesentlichen das gesamte Datenspektrum ab.

2.4 DatenausreiBer (Outlier)

Bei der Betrachtung der Daten flir RHO PR und
W _OPT fielen funf Proben besonders auf. Sie zeich-
neten sich durch einen relativ niedrige RHO_PR und
einen relativ hohen W_OPT aus (Abbildung 2-4). Au-
Rerdem konnten fir diese Proben weder U noch C
bestimmt werden.
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Abbildung 2-4: Identifizierung von AusreiBern, die
von der weiteren Analyse ausgeschlossen wurden.

Fir die weitere Auswertung wurden diese Proben als
Outlier betrachtet, d. h. nicht weiter bertcksichtigt.

2.5 Aufbereitung der Daten

In einem nachsten Schritt wurden doppelte Datens-
atze identifiziert. Diese wurden bei der Auswertung
nicht beriicksichtigt. Der Umfang der so aufbereite-
ten Daten betrug insgesamt 324 Proben (und
14 + 3 = 17 numerical Features).

Neben den Ausreiern (Abbildung 2-4) gab es wei-
tere Proben, fur die aufgrund der KV keine U- und C-
Werte ermittelt werden konnten. Leere Eintrage fur
einzelne Parameter werden bei der Datenauswer-
tung automatisch ignoriert. Wenn also bei der Aus-
wertung der Daten auf das »Expertenwissen« ver-
zichtet wird, erhdht sich die Anzahl der zur Verfiigung
stehenden Proben entsprechend.

Bei den KV-Rohdaten (in % und ohne Nachkommas-
tellen) ergibt die Summe der einzelnen Anteile natur-
gemalf nicht in jedem Fall 100%. Vor der weiteren
Auswertung der Daten wurde dieser Fehler ausgegli-
chen und die absoluten Anteile der KV ermittelt.



Parallel dazu wurden die verbleibenden Daten ge-
man Gleichung (1) auf ein Intervall von [0;1] normiert
(zweites Widget von links in Abbildung 2-1):

_ x;—min(x)
Valuei - max(x)—min(x) (1)
mit:
e Min. RHO PR =1,06g/cm® 20,0
e Max. RHO PR=2,06g/cm*2 1,0

2.6 ZielgroBe(n); Output

Fur dieses Beispiel wurde die Proctordichte als Ziel-
groRe gewahlt. Es sollte gezeigt werden, ob
RHO_PR aus den Daten der anderen Parameter si-
cher abgeschatzt werden kann. AufRerdem sollte un-
tersucht werden, welche Parameter die Vorhersage-
genauigkeit mafigeblich beeinflussen. In einem wei-
teren Schritt (hier nicht behandelt) kdnnte auch der
zugehdrige optimale Wassergehalt ermittelt werden.

In »Orange Data Mining« kann tber das Widget Sel-
ect Columns (drittes Widget von links in Abbildung
2-1,) ausgewahlt werden, welche Parameter verwen-
det oder ignoriert werden sollen. AuRerdem werden
hier die ZielgroRen festgelegt.

2.7 Teilung der Daten

Mit »Orange Data Mining« kdnnen die Daten Uber
das Widget Select Rows (siehe Data Split in Abbil-
dung 2-1) in Trainings- und Validierungsdaten unter-
teilt werden.

In der Regel werden ca. 80% der verfugbaren Daten
fur das Training und der Rest fir die Validierung ver-
wendet, siehe z. B. [2]. Um dieses Beispiel zu trai-
nieren, wurden jedoch die Daten aus den Regionen
A und B zusammengefasst (236 Proben £ 73%). Die
Daten der Region Z (88 Proben 2 27%) wurden zur
Validierung verwendet. Da sich die Béden in den Re-
gionen zum Teil stark unterscheiden, kann auf diese
Weise Uberprift werden, wie gut sich das Prognose-
modell bei (stark) abweichenden, dem System unbe-
kannten Daten verhalt.

2.8 Bewertung der Prognosegiite

Im Idealfall lassen sich die Vorhersage- und Validie-
rungsdaten durch Gleichung (2) darstellen.

y=a-x+b (2)
mit:
e a=1,0
e =00

Die Abweichung von Gleichung (2) bzw. die Progno-
segute wird durch den Root Mean Square Error
(RMSE) beschrieben:

n o2
RMSE = [H=i (3)

Im Gegensatz zum mittleren prozentualen Fehler
(Mean Absolute Error oder MAE) werden beim RMSE
sehr kleine Wertabweichungen durch die Quadrie-
rung noch kleiner und grof3e Abweichungen noch
gréfRer. Wahrend kleine Abweichungen durch den
RMSE weitgehend ignoriert werden, erhalten grofRe
Fehler eine groflere Bedeutung, was sich in einem
grofReren RMSE ausdrickt [4]. Damit wird der RMSE
dem Charakter der Proctordichte bzw. der geforder-
ten Genauigkeit der Prognosewerte besser gerecht
als das MAE.

2.9 Kiinstliches Neuronales Netz (KNN)

Fir das hier betrachtete Problem ist ein extrem klei-
nes KNN ausreichend (Widget mittig in Abbildung
2-1).

Ein KNN [3,2] mit zwei Hidden Layer in Form eines
MLP konnte beispielsweise wie folgt aussehen:

e Input: FC, fSa, mSa, cSa, ..., U, C, etc.

1. Layer mit 3 Neuronen

2. Layer mit 2 Neuronen

e Output: RHO PR

Werden die Daten durch ein unangemessenes, d. h.
zu grofRes bzw. zu komplexes, KNN trainiert, fuhrt
dies zu einer deutlichen Verschlechterung der Ergeb-
nisse, vgl. Abbildung 2-5.
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Abbildung 2-5: Validierung der Prognose durch ein
KNN [12,6,3].
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3 Ausgewahlte Ergebnisse

Der aus den Trainingsdaten (Regionen A und B) er-
mittelte Zusammenhang (Training Prediction) wurde
mit den Daten der Region Z getestet (Validation Pre-
dictions), Widget rechts in Abbildung 2-1.

3.1 Analysewerkzeuge

In »Orange Data Mining« kénnen Datenpaare mit
dem Widget Scatter Plot dargestellt werden. Dazu
muss das Widget Predictions zwischengeschaltet
werden. Das Widget kombiniert den Trainingsdaten-
satz und mit einem (oder mehreren) Pradiktoren [7].

3.1.1 Lineare Regression (MLR)

Abbildung 3-1 zeigt die Wertepaare von tatsachlicher
(RHO_PR) und vorhergesagter Proctordichte (Lin.
Reg.) bei Anwendung einer MLR. Die mittlere Abwei-
chung betragt 0,078 g/cm3.

[
o

L Reg.

= 1

1.6 +

RMSE =0,078
1.4 . .
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Abbildung 3-1: Validierung der Prognose durch
lineare Regression.

3.1.2 Multi-Layer-Perceptron (MLP)

Die Prognosegute konnte durch die Anwendung ei-
nes KNN deutlich verbessert werden (Tabelle 3-1).
Mit nur einem hidden Layer konnte der RMSE auf
61% des Wertes der linearen Regressionsvorher-
sage reduziert werden.

Je nach Grofe und Anzahl der Hidden Layer kann
sich der RMSE auch verschlechtern, z.B. auf
u = 144% fur KNN [12,6,3]. Hier zeigt sich deutlich
der Effekt des Oveffitting, vgl. dazu Abbildung 2-5.

Tabelle 3-1: Prognosefehler ausgewéhlter MLP-Ana-
lysen im Vergleich zur MLR-Vorhersage.

RMSE RMSEy.p

KNN in g/cm?® k= RMSE 1, peg.
[3,2] 0,060 0,77
[4,2] 0,064 0,82
[6] 0,082 1,05
[6,3] 0,062 0,80
[8] 0,047 0,61
[8,4] 0,050 0,65
[10] 0,052 0,67
[12,6,3] 0,112 1,44

3.2 Einfluss der Features

Die Bedeutung des sogenannten »Expertenwis-
sens« wird deutlich, wenn dessen Einfluss auf die Er-
gebnisse ausgewertet wird. Dazu kann in »Orange
Data Mining« das Widget Feature Importance (oben
rechts in Abbildung 2-1) verwendet werden.

3.2.1 Alle Features

Wahrend der Einfluss von U und C auf die Ergeb-
nisse aus der linearen Regression eher gering ist
(Abbildung 3-2), hat das »Expertenwissen« unter-
schiedliche Auswirkungen auf die KNN-Prognosen.
Dies ist beispielhaft fur das KNN [8] in Abbildung 3-3
dargestellt. Entscheidend fur die »Gewichtung« der
Daten ist bei einem KNN vor allem dessen Komple-
xitat.

1} rills
I=erzaze m =KL 7 o=lE

Abbildung 3-2: Einfluss der Parameter auf die Ergeb-
nisse der linearen Regression.
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Abbildung 3-3: Einfluss der Parameter auf die »Ge-
wichtung« eines KNN [8].

4 Empfehlungen fiir die zukiinftige Er-
fassung geotechnischer Labordaten

Je mehr Parameter ein Modell hat, desto mehr Daten
werden bendétigt, um ein robustes Modell zu trainie-
ren. Da der Datenbedarf mit abnehmender Akzep-
tanz von Fehlerabweichungen zunimmt, ist eine ent-
sprechend groRe Datenmenge erforderlich.

Hier standen ca. 320 Proben zur Verfligung. Eine
mindestens dreifache Probenmenge ware wiin-
schenswert. Fur eine robuste Anwendung von Ki-
Methoden ware dies vermutlich immer noch zu we-
nig. Aus Sicht der Autoren werden ca. 4.000 Daten-
punkte (Zeilen) als Untergrenze fur eine sinnvolle Kl-
Anwendung angesehen. Bei deutlich groReren Da-
tenmengen ware es auch moglich, komplexere Kl-
Methoden zu erproben, die derzeit in anderen Berei-
chen eingesetzt werden.

Die Komplexitat der Daten kann durch Hinzufiigen
weiterer Parameter erhoht werden. Dazu eignen
sich in erster Linie Zwischenwerte der KV, d. h. Siebe
der GroRRen 0,125 mm, 1,0 mm und 4,0 mm, die stan-
dardmaRig nicht verwendet werden. Von den Para-
metern eines Proctorversuchs konnten neben den
Werten fur die maximale Proctordichte (und den kor-
respondierenden optimalen Wassergehalt) auch die
Zwischenwerte in die Daten aufgenommen werden.
Fir die Beurteilung von feinkdrnigen (bindigen) Bo-
den sind zuséatzliche Informationen zur Fliel3-, Aus-
roll- und Schrumpfgrenze sowie zur Tonmineralogie
denkbar.

Je nach Aufgabenstellung kann sich die Datenvielfalt
positiv oder negativ auf die Ergebnisse auswirken.
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Statistische Analysen der Scherfestig-
keit, Index- und Kompressibilitatseigen-
schaften glazilimnischer Sedimente in
Norddeutschland

Dr.-Ing. J. Sorgatz & Dr.-Ing. M. Pohl,
Bundesanstalt fir Wasserbau (BAW), Hamburg

Die Méglichkeit nach neuem Eurocode 7 (EC 7) zukliinftig charakteristische Kennwerte mittels
statistischer Methode zu ermitteln, fordert indirekt auch Kenntnis liber die lokale Variabilitdt des
Baugrundes ein. In diesem Beitrag wird die Variabilitédt glazilimnischer Sedimente in Norddeutsch-
land anhand von Bestandsdaten der BAW beleuchtet. Am Beispiel einer frei gelagerten, einfach
gestitzten Spundwand werden anschlieBend die Gleichungen des EC 7 angewendet, um unter-
schiedliche Annahmen zur Variabilitdt sowie den Einfluss des Stichprobenumfangs zu illustrieren.
Die Untersuchungen zur lokalen Variabilitdt der glazilimnischen Sedimente zeigen eine weitge-
hende Ubereinstimmung mit Literaturangaben. Wenn méglich, soliten jedoch lokale Angaben bei
der Bestimmung des charakteristischen Kennwertes herangezogen werden. Eine Erh6hung des

Stichprobenumfangs hat einen deutlich positiven Effekt auf das Bemessungsergebnis.

1 Einleitung

Boden weist als natlirliches Baumaterial eine inha-
rente Variabilitat auf. Baugrundaufschlusse liefern le-
diglich Informationen beschrankt auf den Bepro-
bungsort. Auch sind bei geotechnischen Projekten
die verfiigbaren lokalen Daten oft begrenzt. In der
Vergangenheit wurden daher weltweit Daten gesam-
melt, um Bereiche fiir den Variationskoeffizienten der
inharenten Variabilitat fir verschiedene Bodenarten
anzugeben, z. B. Lumb (1966), Lacasse & Nadim
(1996) oder TC 304 (2021).

Betrachtet man diese Daten, fallt jedoch auf, dass
kaum regionaltypische Daten fir (Nord-)Deutschland
vorliegen. Inwieweit internationale Quellen die Varia-
bilitat typischer ,deutscher* Béden abbilden, wurde
bisher nicht untersucht. Der neue Eurocode 7 (EC 7,
erscheint vrsl. 2024) riickt dieses Defizit starker in
den Fokus, da er statistische Methoden zur Ermitt-
lung reprasentativer Bodenkennwerte zuldsst und
somit indirekt auch Kenntnis Uber die lokale Variabi-
litat einfordert.

In diesem Beitrag werden, aufbauend auf einer Vor-
studie zur Differenzierung von norddeutschen glazi-
limnischen Sedimenten nach ihrem eiszeitlichen Ur-
sprung (Sorgatz & Pohl, 2022), Streubreiten des Va-
rianzkoeffizienten V, fur die Scherfestigkeit sowie In-
dex- und Kompressionseigenschaften anhand von
Untersuchungen an verschiedenen Lokationen und
innerhalb verschiedener Teildatenmengen angege-
ben. Mit einem einfachen Bemessungsbeispiel wird
der Mehrwert lokaler Informationen veranschaulicht.

2 Daten und Methoden

2.1 Glazilimnische Sedimente in Nord-
deutschland

Neben Meereston und Geschiebemergel sind glazi-
limnische Sedimente typische bindige Boéden in
Norddeutschland. Diese Sedimente wurden in Seen
abgelagert, die durch glaziale Erosion oder Ablage-
rung wahrend der Vereisungsperioden (Elster-,
Saale- und Weichseleiszeit) entstanden. Nach der
KorngréRenanalyse werden sie als schwach sandige
bis sandige Tone oder Schluffe charakterisiert. An-
hand ihres Plastizitatsindex /r und der FlieRgrenze
wL ergeben sich Einordnungen in UL, UM, UA, TL,
TM oder TA. Mit einem wL von 20 % bis 90 % (im
Durchschnitt 46 %) reicht die Plastizitat von Ton und
Schluff von niedrig bis hoch. Aufgrund lokaler Braun-
kohlestreifen und -linsen sind glazilimnische Sedi-
mente schwach bis maRig organisch; es werden
Gluhverluste zwischen 1 % und 18 % (im Durch-
schnitt 4 %) und Kalkgehalte zwischen 1 % und 51 %
(im Durchschnitt 18 %) festgestellt. Mit Konsistenz-
zahlen Ic zwischen 0,71 und 5,86 (im Durchschnitt
1,63) werden sie als Uberwiegend fest eingestuft.

2.2 Statistische Analysen

Als Datenbasis stehen Ergebnisse aus Projekten der
Wasserstrallen- und Schifffahrtsverwaltung an 13
Standorten in Norddeutschland zur Verfigung. Die
Daten (u. a. Konsistenz, Kornverteilung, Kalkgehalt,
Gluhverlust, Scherfestigkeiten aus Triaxialversu-
chen, effektiver Reibungswinkel ¢‘ und effektive Ko-
hasion ¢, und Steifemodul der Wiederbelastung aus



Odometerversuchen, Es:) wurden Uber einen Zeit-
raum von ca. 25 Jahren erhoben. Alle Versuche wur-
den nach den zum Zeitpunkt der Versuchsdurchfih-
rung gultigen DIN-Standards durchgefihrt.

Mit Hilfe eines Clustering-Verfahrens wurden in Sor-
gatz & Pohl (2022) zwei Bodengruppen (C1: Sedi-
mente der Weichsel- und Saaleeiszeit und C2: Sedi-
mente der Elstereiszeit) mit unterschiedlichen Mate-
rialeigenschaften identifiziert. Darauf aufbauend wird
nun die Variabilitat verschiedener Bodeneigenschaf-
ten in der Gesamtdatenmenge, in den einzelnen
Clustern sowie standortspezifisch untersucht.

Bei Steifemodul und Scherparametern handelt es
sich um tiefenabhangige bzw. voneinander abhan-
gige Parameter. Fur Esr wird daher zunachst eine li-
neare Regression mit der Methode der kleinsten
Quadrate durchgefiihrt, um den spannungsabhangi-
gen Es: in Abhangigkeit von der mittleren Boden-
spannung Om zu bestimmen. AnschlieRend erfolgt
eine Trendreduktion unter Verwendung der Regres-
sionsresiduen. Die statistischen Kennwerte werden
fir die trendbereinigten Daten ermittelt.

Bei den Scherfestigkeitsparametern ergibt die lineare
Regression mit dem erweiterten Scherdiagramm (p'-
q - Diagramm) fir alle untersuchten Datengruppen
negative Werte fir ¢'. In dieser Arbeit wird daher die
Variabilitat von ¢' und ¢' getrennt voneinander be-
trachtet. Dazu wird jede Versuchsreihe, die in der
Regel aus jeweils drei Teilversuchen besteht, ausge-
wertet. AnschlieRend werden ¢'und c¢'in den Teilda-
tenmengen statistisch beschrieben.

2.3 Charakteristische Kennwerte

Nach prEN 1997-1 handelt es sich beim charakteris-
tischen Kennwert einer Baugrundeigenschaft um
eine mittels statistischer Methoden ermittelte Kenn-
groRe. Der reprasentative Kennwert (vormals cha-
rakteristischer Kennwert) ergibt sich aus einem Kon-
versionsfaktor n multipliziert mit dem charakteristi-
schen oder nominalen, aus Erfahrungswissen abge-
leiteten Kennwert. Der Konversionsfaktor soll ver-
schiedene Umwelteinfliisse beriicksichtigen. Wer-
den diese Einfliisse bereits an anderer Stelle berlick-
sichtigt, kann n=1 gesetzt werden.

Fir unabhangige Parameter ergibt sich der charak-
teristische Kennwert X,, wie folgt:

Xy = Xmean[l + anX] (1)

wobei V, der Variationskoeffizient der Bodeneigen-
schaft [(Standardabweichung) / (Mittelwert)] ist und
k, ein Koeffizient ist, der von der Stichprobengréfle
n, vom Kenntnisstand tber V,, und von der Art der
Schatzung (Mittelwert, 5 % bzw. 95 % Fraktil) ab-
hangt.

Hinsichtlich des Kenntnisstandes uber den Wert von
Vy werden in prEN 1997-1, Anhang A drei Falle un-
terschieden. Entweder ist Vy, bekannt, Vy wird ange-
nommen oder Vy ist unbekannt. Kenntnis Uber die
Variabilitdt der Baugrundeigenschaft fir ,V, bekannt*
und ,Vyx angenommen®“ kann aus Vorwissen, voran-
gegangenen Untersuchungen in vergleichbaren Be-
messungssituationen und Literaturwerten abgeleitet
werden. Hierbei obliegt es der Ingenieurin bzw. dem
Ingenieur zu entscheiden, welche Bemessungssitua-
tionen als ,vergleichbar® bewertet werden. Fur ,Vy
unbekannt® ist eine Schatzung anhand der Tabellen-
werte in prEN 1997-1 vorzunehmen.

Far ,Vy bekannt® und ,V;, angenommen® kann k,, zur
Bestimmung eines vorsichtig geschatzten Mittel-
werts (5% Fraktii des Mittelwerts) nach Glei-
chung (2) und fir den ,Vy unbekannt® nach Glei-
chung (3) ermittelt:

o = Nos 2 )
kn = t95,n—1\/% (3)

wobei n die Anzahl der Stichproben ist, Ny den kriti-
schen Wert der Normalverteilung fir ein Konfidenz-
niveau von 95 % und unendliche Freiheitsgrade dar-
stellt und ty5,_, der kritische Wert der Student-t —
Verteilung fur ein Konfidenzniveau von 95 % und (n-
1) Freiheitsgrade ist.

Es ist zu beachten, dass mit Gleichung (2) und Glei-
chung (3) nur eine vorsichtige Schatzung des Mittel-
werts bestimmt wird. In Bemessungssituationen, in
denen das 5 % oder 95 % Fraktil einer Verteilung zu
ermitteln ist, sind andere Gleichungen zu verwenden.
Gleichung (2) und Gleichung (3) gelten zudem fir
unabhangige und normalverteilte Kenngrofien. Eine
den EC 7 begleitende Guideline (TG C1, n.d.) gibt
Hinweise zum Umgang mit Baugrundeigenschaften,
auf die diese Annahmen nicht zutreffen. Fur die
nachfolgenden Untersuchungen wird mit Standard-
annahmen gerechnet.

3 Ergebnisse und Bewertung der sta-
tistischen Analysen

3.1 Ergebnisse

In Tabelle 3-1 — 3-5 sind der Mittelwert X,,.,,, die
Standardabweichung der Stichprobe sy und der Va-
rianzkoeffizient Vy fur das Wiederbelastungsmodul
Es (trendbereinigt), die Indexeigenschaften /r und Ic
sowie die effektive Scherfestigkeit ¢‘ und ¢ angege-
ben. Es werden statistische Kennwerte fir den ge-
samten Datensatz, Weichsel-/Saalesedimente (C1),
Elstersedimente (C2) sowie fir ausgewahlte Loka-
tion (L1 — L3) ermittelt. Um eine unautorisierte Ver-
wendung der Kennwerte zu vermeiden, werden die
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einzelnen Lokation anonymisiert. Lagen fir eine Teil-
datenmenge weniger als drei Ergebnisse vor, wurde
keine statistische Auswertung vorgenommen.

Tabelle 3-1: Statistische Kennwerte fiir das Wieder-
belastungsmodul Es, (trendbereinigt) in MPa
L1 L2 L3

total C1 C2 (C1) (C1) (C2
n 62 34 28 14 11 24
Xomean 349 414 253 24,3 42,7 257
Sy 19,0 20,1 14,2 8,8 234 15,1
Vy in % 54 49 56 36 55 59

Tabelle 3-2: Statistische Kennwerte fiir die Plastizi-
tatszahl Ip

L1 L2 L3

total C1_ C2 (C1) (C1) (C2)
n 31 16 15 8 3 13
Xmoan 0,33 0,18 0,49 0,15 0,22 0,24
Sy 0,17 0,10 005 0,10 0,08 0,03

Vx in % 53 57 11 66 36 11

Tabelle 3-3: Statistische Kennwerte fiir die Konsis-
tenzzahl Ic

L1 L2 L3
total C1 C2 (C1) (C1) (C2)
n 31 16 15 8 3 13

Xomoan 1,79 224 132 324 094 1,37
Sy 1,20 1,52 028 1,50 0,05 0,27
Vy in % 67 68 21 46 6 20

Tabelle 3-4: Statistische Kennwerte flir den effekti-
ven Reibungswinkel ¢‘in °

total C1___C2 L1(C1) L3(C2)
n 25 13 12 6 10
Xmoan 26,7 299 233 325 233
Sy 83 85 65 7,0 6,5
V, in % 31 28 28 22 28

Tabelle 3-5: Statistische Kennwerte fiir die effektive
Kohésion c¢'in kPa

total C1___C2 L1(C1) L3(C2)
n 22 12 9 6 8
Xean 152 17,7 8,3 4,8 6,6
Sy 214 257 82 5,7 7,2
Vein% 141 145 99 117 108

Die Stichprobenanzahl der Teildatenmengen liegt fur
die einzelnen Lokationen Uberwiegend zwischen
sechs und zwolIf und I&sst somit belastbare Schliisse
Uber die statistischen KenngroRen zu. Sowohl X, cans
sy als auch Vi variieren zwischen den einzelnen
Gruppen. Die geringste Streuweite zwischen den
Gruppen wird bei ¢‘beobachtet. Vy, sinkt, wenn lokale
Datengruppen betrachtet werden. Bei den Konsis-
tenzgrenzen (lp und Ic) ist dieser Trend auch zu be-
obachten, wird jedoch stets von einem Ausreiler mit
besonders hohem Vy-Wert unterbrochen. Die Werte
fur Esr streuen ohne erkennbaren Trend. Eine mdégli-

che Ursache hierfir ist die insgesamt grof3e Streu-
ung bzw. Unsicherheit innerhalb des Versuchs (vgl.
Sorgatz & Pohl, 2022).

3.2 Vergleich mit Literaturangaben

Zur Einordnung und Bewertung werden die erzielten
Ergebnisse mit Literaturwerten verglichen. Es wird
sich auf Standardwerke beschrankt, da diese im All-
gemeinen verschiedene Einzelverdffentlichungen
zusammenfassen und oftmals flr eine projektbezo-
gene Kennwertermittlung herangezogen werden. Ip
und /c werden nicht bertcksichtigt, da unzureichend
Vergleichswerte vorliegen. Beim Steifemodul wurde
nicht in Erst- und Wiederbelastung unterschieden.

Es wurde versucht, mdglichst dhnliche Boden mitei-
nander zu vergleichen. Dies ist insofern eine Heraus-
forderung, als dass vor allem die Standardwerke oft
nur eine grobe Unterteilung in Bodengruppen vor-
nehmen. So wird in prEN 1997-1 und JCSS (2006)
beispielsweise gar keine Unterscheidung nach der
Bodenart vorgenommen; TC 304 (2021) unterschei-
det primar in bindige und nichtbindige Béden. In der
deutschen Literatur finden sich bis dato keine Infor-
mationen zur Variabilitdt einzelner Baugrundeigen-
schaften. Gangige Empfehlungen wie EAU (2020)
und EAB (2021) sowie regionale Veroffentlichungen
(Kausch, 2010) beschranken sich auf die Angabe
von unteren und oberen Grenz- sowie Mittelwerten.
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Abbildung 3-1: Vergleich der ermittelten Varianzko-
effizienten (E;,, ' und ¢’) mit Literaturangaben

In Abbildung 3-1 sind die ermittelten Varianzkoeffi-
zienten im Vergleich zu Literaturwerten dargestellt.
Es ist erkennbar, dass die ermittelten Werte mehr-
heitlich im Bereich der Literaturangaben liegen. Da-
bei weisen die lokalspezifischen Angaben zu Vy in
der Regel eine kleinere Streubreite auf als die Litera-
turangaben. Fur die Abweichungen bei c¢‘ kdnnen
verschiedene Erklarungen gefunden werden. Einer-
seits handelt es sich bei Beckensedimenten um teil-
weise schluffige, teilweise tonige Materialen (mit ei-
nem geringen Sandanteil). Dadurch ergibt sich



grundsatzlich eine groRere Variabilitat innerhalb der
untersuchten Proben. In der Literatur finden sich im
Allgemeinen nur Angaben zu reinen Tonen oder
Sanden. Auch kann wie in 2.2 beschrieben, die sta-
tistische Auswertung der Scherfestigkeitsparameter
unterschiedlich erfolgen. Auch hieraus kénnen Un-
terschiede bei den ermittelten V;-Werten resultieren.
In der Gesamtschau liefern die ermittelten Werte je-
doch ein stimmiges Bild. Sie kdnnen als gute Ergan-
zung zur internationaler Literatur betrachtet werden.

4 Anwendungsbeispiel

4.1 Berechnungsmodell Spundwand

Zur lllustration, welchen Effekt die Variabilitat von ¢
und ¢’ sowie die daraus resultierende Annahme des
charakteristischen Kennwerts auf eine Bemessung
haben kénnen, wird der Nachweis der Einbindetiefe
fur eine einfach gestitzte, frei gelagerte Spundwand
an einer Wasserstrafie gerechnet (s. Abbildung 4-1).

g = 10 khim?

Abbildung 4-1: Systemskizze ,Frei gelagerte, einfach
gestlitzte Spundwand” (Abbildung nicht mal3stéblich)

Das Modell wurde in Anlehnung an die EAU (2020)
konzipiert. Die Wasserspiegeldifferenz zwischen
Ufer und Kanal betragt 0,80 m. Auf das Ufer wirkt
eine veranderliche Last von 10 kN/m2. Der Erddruck-
neigungswinkel & wird unter Annahme einer rauen
Spundwand (5§, = 2/3 ¢ 6, =— 2/3 ¢") festgelegt.
Mit einer Ankerlage a zwischen 0,2 < a < 0,3 Hg, wo-
bei He die Hohe des Erddruckumlagerungsbereichs
oberhalb der Sohle ist, wird eine Erddruckumlage-
rungsfigur gemal Abbildung 8.33, Fall 3 der
EAU (2020) angesetzt. Beim aktiven Erddruck wird
im oberen Bereich der Spundwand mit Mindesterd-
druck gerechnet. Die theoretische Einbindetiefe der
Spundwand wird fir steife, bindige Boden zu t* =
0.5 t angenommen. Auf einen Nachweis der Vertikal-
komponenten des Erdwiderstands zur Uberpriifung
des verwendeten passiven Erddruckneigungswin-
kels wird vereinfacht verzichtet. Zur Ermittlung der

mindestens erforderlichen Einbindetiefe erfolgt eine
Variation der Einbindetiefe in Schritten von 10 cm.
Die Teilsicherheitsbeiwerte beziehen sich auf GEO-
2 (BS-P, y; = 1,35; yo = 1,5; vz = 1,4).

4.2 Berechnungsannahmen charakte-
ristische Kennwerte

Die charakteristischen Kennwerte fiir ¢* und c¢* wer-
den entsprechend der Ansatze in prEN 1997-1 ermit-
telt (vgl. Abschnitt 2.3). Da beim Nachweis der Ein-
bindetiefe davon ausgegangen werden kann, dass
das im Grenzzustand der Tragfahigkeit betroffene
Bodenvolumen gro3 und der Grenzzustand somit
weniger empfindlich gegeniber der raumlichen Vari-
abilitat der Bodeneigenschaften ist, wird ein vorsich-
tig geschatzte Mittelwert verwendet (vgl. prEN 1997-
1, TG C1, n.d.). Es wird darauf hingewiesen, dass es
sich hierbei um eine (vereinfachte) Modellannahme
handelt, die keine Empfehlung darstellt. In Abhangig-
keit von den Spundwanddimensionen und der raum-
lichen Korrelation der Baugrundeigenschaften ist es
moglich, dass die raumliche Variabilitat einen Ein-
fluss auf das Nachweisergebnis hat. In diesen Fallen
sollte der charakteristische Kennwert als Zwischen-
wert zwischen dem unteren bzw. oberen Fraktil und
dem Mittelwert gewahlt werden verwendet (vgl.
prEN 1997-1; TG C1, n.d.).

Fir eine Parameterstudie werden X,,cqn s =30 °
und Xpeano =15 kPa angesetzt. Die charakteristi-
sche Wichte des Bodens wird konstant yi / y«' =
19/11 kN/m? gesetzt. Variiert werden der Ansatz zur
Ermittlung von kn (,V, bekannt®, .V, unbekannt®), der
Varianzkoeffizient V, und die Anzahl der Stichpro-
ben n (s. Tabelle 4-1). Die Werte fur die Variabilitat
der Baugrundeigenschaften werden in Anlehnung an
Literatur (JCSS, 2006; TC 304, 2021; prEN 1997-1)
sowie der in dieser Veroffentlichung erzielten Ergeb-
nisse festgelegt. Es wird vereinfacht von normalver-
teilten, unkorrelierten Eigenschaften ausgegangen.

Tabelle 4-1: Untersuchte Parameterkombination zur
Ermittlung der charakteristischen Kennwerte

Gleichung  Vy in % Verin % n

i,(Vx be- 10,20,30 50, 100, 150 3,5, 12
annt

Ve unbe- 45 50 30 50,100,150 3, 5, 12

kannt

Zunachst werden ¢‘ und ¢ einzeln untersucht. Hier-
fur werden entweder ¢ = 27.5 ° oder ¢ = 10 kPa als
vorsichtig geschatzte Mittelwerte (nominale Kenn-
werte) festgelegt, wahrend der jeweils andere Wert
als charakteristischer Kennwert ermittelt wird. An-
schlieRend werden sowohl ¢* als auch ¢* als charak-
teristische Kennwerte verwendet.
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4.3 Ergebnisse

Die Effekte von zunehmender Variabilitat und Stich-
probengrofie sind in Abbildung 4.2 — 4.4 dargestellt.
Als Mal} zur Bewertung wird alleinig die rechnerisch
erforderliche Einbindetiefe der Spundwand t betrach-
tet; ebenso kénnte man das maximale Biegemoment
oder die erforderlichen Ankerwiderstande auswer-
ten. Die unterschiedlichen Stichprobengréf’en sind
durch die schattierten Bereich gekennzeichnet.
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Abbildung 4-2: Rechnerisch erforderliche Einbinde-
tiefen t bei zunehmender Variabilitét von ¢
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Abbildung 4-3: Rechnerisch erforderliche Einbinde-
tiefen t bei zunehmender Variabilitét von c'

Aus den drei Abbildungen geht hervor, dass die Ver-
wendung von ,V, unbekannt® zu deutlich gréeren
Einbindetiefen fuhrt als die Verwendung von .V, be-
kannt‘. Bei ¢ ist im Falle der untersuchten Parame-
terkombinationen dieser Effekt besonders stark bei
kleinen StichprobengréRen ausgepragt. Bei ¢* wird
innerhalb der untersuchten Parameterkombinationen
ein weniger stark ausgepragter Effekt beobachtet.
Dies ist dadurch zu begriinden, dass bei einer gro-
Ren Variabilitdt negative Werte fir ¢ ermittelt wer-
den, welche im Berechnungsmodell vereinfacht
¢'=0 kPa gesetzt werden. Dadurch ergibt sich ein
Plateau fur V,» = 1,0 bei , V, unbekannt” in Abbil-
dung 4-3. Wird fur ¢‘ und ¢ der charakteristische

Kennwert ermittelt (Abbildung 4-4), ergeben sich
auch bei bekanntem V, schnell groRe Einbindetiefen.
In diesen Fallen fihrt eine Erhéhung des Stichpro-
benumfangs zu geringeren Einbindelangen.

[ R, =T %09 - § 58 |V, Sekanst |

¥, unibga sl

@ und & varieneEn

T B0 a5 TATET S TERT]
yaiatlilan Wy
Abbildung 4-4: Rechnerisch erforderliche Einbinde-
tiefen t bei zunehmender Variabilitdt von ¢‘ und c'.

Insgesamt zeigen die Ergebnisse, dass der Stichpro-
benumfang zur Bestimmung des charakteristischen
Kennwertes einen ahnlich grofen Einfluss auf das
Ergebnis haben kann, wie die Entscheidung fur eine
der beiden Gleichungen und einen V, — Wert. Je klei-
ner die Stichprobe, desto groRer die erforderliche
Einbindetiefe. Je groRer die Stichprobe, desto weni-
ger Unsicherheit muss im charakteristischen Kenn-
wert berlicksichtigt werden. Es ergeben sich kleinere
Einbindetiefen. Die statistische Ermittlung des cha-
rakteristischen Kennwerts verdeutlicht damit den
Mehrwert eines gréReren Stichprobenumfangs.

5 Diskussion

Die in-situ beobachtete Variabilitdt des Baugrunds
setzt sich aus der rdumlichen Variabilitat, der statis-
tischen Unsicherheit aus dem Stichprobenumfang,
Messunsicherheiten sowie der Transformationsunsi-
cherheit (z. B. Ableitung von ¢‘ and ¢‘) zusammen.
Die hier dargestellten Analysen unternehmen keine
Trennung zwischen diesen Unsicherheiten. Es wird
vereinfacht und wie in prEN 1997-1 verlangt, die Ge-
samtvariabilitat betrachtet. In weiterfihrender Litera-
tur (z. B. TG C3, n.d.) werden Anséatze fir eine ge-
trennte Berlcksichtigung der Unsicherheitsquellen
gezeigt. Zukinftige Arbeiten sollten hier anknupfen.

Auch wurden alle Berechnungen unter der Annahme
normalverteilter Eigenschaften durchgefuhrt. Fur
erste Betrachtungen zur Anwendung der Gleichun-
gen nach prEN 1997-1 ist diese Naherung ausrei-
chend; auch, weil bei der regularen Projektbearbei-
tung oftmals keine genaueren Hinweise zur Art der
Verteilung vorliegen. Insbesondere bei grolen V,



kann diese Annahme jedoch zu unplausiblen Kenn-
werten fuhren (vgl. Abschnitt 4.3). In diesen Fallen ist
zu prifen, ob eine Lognormalverteilung mit entspre-
chend korrigiertem V-Wert verwendet werden kann.

Fir die verwendeten Daten der Triaxialversuche las-
sen sich statistische Kennwerte fir ¢‘ und ¢' nur ab-
leiten, wenn die einzelnen Versuchsergebnisse, in
der Regel ermittelt aus drei Teilversuche, herange-
zogen werden; ¢ und ¢’ werden also als voneinander
unabhangige Grofien betrachtet. Dies ist eine gan-
gige Modellannahme, welche auch in vergleichbaren
Untersuchungen getroffen wurde (vgl. Lumb, 1966;
Lacasse & Nadim, 1996 und TC 304, 2021). Zukinf-
tige Analysen sollten jedoch die Variabilitat fir ab-
hangige ¢‘- und c¢- Werte bestimmen oder mindes-
tens eine Korrelation dieser Parameter berlcksichti-
gen. Derzeit ist der Fall ,,J, angenommen® die einzige
Méoglichkeit, um charakteristische Kennwerte flr ab-
hangige Bodeneigenschaften zu ermitteln.

Das Berechnungsbeispiel verdeutlicht den Effekt ver-
schiedener Annahmen zur Variabilitdt von ¢‘, ¢‘ so-
wie des Stichprobenumfangs. Die Relevanz der
NOTE 3 in prEN 1997-1, Anhang A.4 (8) zur Auswahl
des V,-Wertes fur den Fall ,V, unbekannt®, wird her-
ausgestellt. Diese besagt, dass es in der Praxis oft
vorzuziehen ist, den Fall ,V, angenommen® mit einem
konservativen oberen Schatzwert fir 1, anzuneh-
men, anstatt ,V, unbekannt® zu verwenden.

In dieser Verdffentlichung wurde nur ein Nachweis
mit einer begrenzten Anzahl an Parametervariatio-
nen mit einem einfachen Modell untersucht. Auch
wurden nur ¢‘- und ¢* als charakteristische Kenn-
werte mittels  statistischer Methoden nach
prEN 1997-1 ermittelt. Weitere Eingangswerte wie
z. B. die Wichte des Bodens und der Wasserstand
wurden als nominale Kennwerte auf Basis von Erfah-
rungswissen geschatzt. Diese Vorgehensweise ist
unter Bericksichtigung der Zielstellung dieser Verof-
fentlichung vertretbar. Fur weitergehende Schluss-
folgerungen sollten jedoch zusatzliche Fallstudien
und Parametervariationen erfolgen.

6 Schlussfolgerungen

Aus den Untersuchungen kann abgeleitet werden,
dass die ermittelte Variabilitat fur glazilimnische Se-
dimente in Norddeutschland weitgehend mit interna-
tionalen Literaturangaben fur vergleichbare Boden-
gruppen Ubereinstimmt. Fir zuverlassigere Schat-
zungen im Rahmen einer Nachweisflihrung sollten
jedoch, wenn méglich, lokale Angaben unterstiitzend
herangezogen werden. Neben der Wahl des Ansat-
zes zur Ermittlung von kn (,V, bekannt®, ..V, angenom-
men*, ,V, unbekannt“) kann auch eine Erhéhung des
Stichprobenumfangs eine prazisere Schatzung des

charakteristischen Kennwertes ermdglichen. Sind
wenig Stichproben vorhanden, sollte gepruft werden,
ob die Bayes'sche Statistik unter Verwendung von
Vorwissen ein geeigneteres Instrumentarium zur
Kennwertschatzung darstellt.

Nicht zuletzt zeigen die Ergebnisse, dass statistische
Methoden das Urteilsvermdgen der Ingenieurin bzw.
des Ingenieurs nicht ersetzen. Sie kdnnen jedoch bei
der Beschreibung des Baugrunds unterstiitzen. So
konnte ein Vergleich des statistisch ermittelten, cha-
rakteristischen Kennwerts mit dem nominalen, auf
Erfahrungswissen basierenden Kennwert helfen, Un-
stimmigkeiten bei der Festlegung der reprasentati-
ven Kennwerte zu identifizieren und bestehende An-
nahmen zum Baugrund zu plausibilisieren.
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Standortbezogene Transformations-
modelle zur Ableitung geotechnischer
Kennwerte mittels Bayesscher Inferenz

Sigrid Wilhelm, Dr. Patrick Arnold, Prof. Dr.-Ing. Thomas Richter
GuD Geotechnik und Dynamik Consult GmbH, Berlin

Bei der indirekten Ableitung von Berechnungskennwerten zur Bemessung geotechnischer Bauwerke, z.B. aus
Drucksondierungen mittels empirischer Korrelationen, miissen die durch das Transformationsmodell induzierten
Unsicherheiten berticksichtigt werden. In diesem Beitrag wird aufgezeigt, welche Unsicherheiten hierbei auftreten,
wie diese quantifiziert werden kénnen und wie ein vorhandenes Transformationsmodell (a-priori Information) mit
lokalen Messdaten (Beobachtungen) unter Nutzung der Bayesschen Inferenz an den jeweils betrachten Standort
angepasst (a-posteriori Information) werden kann. Hierbei wird in die Unsicherheiten im Erwartungswert der Re-
gressionsgleichung (Mittelwert) und die Unsicherheit in der Vorhersage unterschieden. Vergleichend wird an ei-
nem generischen Beispiel aufgezeigt, wie zusétzliche Informationen vom betrachteten Standort auch bei begrenz-
tem Stichprobenumfang die Qualitét der Ergebnisse, d.h. die Unsicherheit in der Transformation, signifikant be-
einflussen kénnen. Dieser quantitative Modellansatz wird anhand eines Beispiels zur Bemessung einer Pfahlgriin-
dung veranschaulicht. Ergebnisse von Feld- und Laboruntersuchungen werden verwendet, um eine bestehende
empirische Korrelation zu aktualisieren, um diese dann zur Ableitung standortspezifischer Bodeneigenschafts-
werte aus Feldversuchen anzuwenden. AnschlieBend wird die Pfahigriindung auf Grundlage dieser posterioren
Daten bemessen. Die Ergebnisse von Sensitivitdtsanalysen zeigen, dass eine Verwendung der standortbezoge-
nen Daten basierend auf den geléufigen frequentistischen Ansétzen nahezu keinen zusétzlichen Informationsge-
winn liefert, wohingegen bei Anwendung der Bayesschen Inferenz die Unsicherheiten z.T. mal3geblich reduziert

werden und somit fundiertere Entscheidungen fiir das Design der Pfahlgriindung erméglichen.

1 Einleitung

Ein wesentlicher Bestandteil des Berufsbilds eines
Geotechnikers oder einer Geotechnikerin betrifft den
Umgang mit Unsicherheiten bei der Bestimmung der
Baugrund beschreibenden Kennwerte auf Basis be-
grenzter Informationen. Der im aktuellen EC 7-1 (DIN
EN 1997-1, 2014) festgelegte Bemessungsansatz
basiert auf dem Teilsicherheitskonzept. Um Unsi-
cherheiten abzudecken, werden vorsichtige Schatz-
werte (charakteristische Werte) fir Lasten und Wi-
derstande mit Teilsicherheitsbeiwerten zu sogenann-
ten Bemessungswerten kombiniert. Bei Unsicherhei-
ten in der Geotechnik kann prinzipiell in die inharente
Variabilitat, Messunsicherheit, statistische Unsicher-
heit und Transformationsunsicherheit unterschieden
werden (Phoon & Kulhawy, 1999).

Dieser Beitrag behandelt die Unsicherheit in der An-
wendung empirischer Korrelationen, d.h. in den
Transformationsmodellen, die in der Regel auf einer
Vielzahl von Datenpunkten aus direkten (z.B. Labor-
versuchsergebnissen) und indirekten Messungen
(z.B. Drucksondierungen) beruhen und durch die sta-
tistische Unsicherheit aufgrund begrenzter Anzahl an
Daten beeinflusst sind.

Die gebrauchlichsten Transformationsmodelle in der
Geotechnik sind linear sowie eindimensional und
wurden in der Regel durch lineare Regression mit-

hilfe der klassischen frequentistischen Inferenz ab-
geleitet. Ein anderer, eher selten genutzter Ansatz
der statistischen Inferenz ist die Bayessche Inferenz.
Prinzipiell werden beide Ansatze zuverlassiger je
mehr Daten vorliegen, jedoch kann der Bayessche
Ansatz durch das Einbeziehen von Vorwissen bereits
bei einer geringeren Anzahl an Datenpunkten zu ei-
ner belastbaren Quantifizierung der Unsicherheiten
fuhren.

In diesem Beitrag wird ein Uberblick {iber die vorge-
nannten Ansatze gegeben und diese im Hinblick auf
eine Anwendung in der Geotechnik bewertet. An-
schlieBend werden die Erkenntnisse an einem Bei-
spiel zur Monopfahlbemessung angewendet.

2 Frequentistischer Ansatz

Mithilfe der linearen Regression wird eine Geraden-
gleichung zur Abbildung der linearen Beziehung zwi-
schen der unabhéangigen Variablen x, (z.B. logarith-
mierte und normierte Messung des Sondierspitzen-
widerstands q;) und der abhangigen, interessieren-
den Variablen y (z.B. dem Reibungswinkel ¢') be-
stimmt, die im Kontext der Wahrscheinlichkeitsrech-
nung als Zufallsvariablen behandelt werden. Das li-
neare Regressionsmodell in Matrixschreibweise lau-
tet (Fahrmeir, et al., 2009):

rempve = SRR o



mit x und y, den Beobachtungsdaten, X, der De-
signmatrix, B, den Regressionskoeffizienten und &,
der normalverteilten Stérgroe € ~ N(0, 02I) mit Va-
rianz o2 und Einheitsmatrix I.

Sofern hinreichend Datenpunkte vorhanden sind,
kann die Unsicherheit mithilfe der Normalverteilung
N(XB,0%I) und zugehoriger Quantilwerte angege-
ben werden. Dabei weist der Mittelwert keine Unsi-
cherheit auf und die Daten unterliegen nur der zufal-
ligen Streuung. Bei einer geringen Anzahl an Daten
muss jedoch die statistische Unsicherheit einbezo-
gen werden. Bei der mit dem Transformationsmodell
verbundenen Unsicherheit wird in die Unsicherheit
des Mittelwerts (Lage der Regressionsgeraden) und
die der Vorhersage unterschieden. Im frequentisti-
schen Ansatz wird die Unsicherheit des Mittelwerts
mithilfe eines Konfidenzintervalls fur den Mittelwert
angegeben. Das Vorhersageintervall gibt an, in wel-
chem Bereich ein zukunftiger Wert erwartet wird. Fur
n — oo nahert sich das Vorhersageintervall den
Quantilwerten der Normalverteilung an.

3 Bayessche Methode

3.1 Bayessche Inferenz

Im Rahmen der statistischen Inferenz soll von Be-
obachtungen, welche eine Information Uber die
Grundgesamtheit darstellen, auf diese Grundge-
samtheit rlickgeschlossen werden. Es wird unter-
stellt, dass die Grundgesamtheit durch eine Wahr-
scheinlichkeitsdichteverteilung modelliert werden
kann, welche durch die Modellparameter 6 charakte-
risiert wird (z.B. @’ ~ N(61,V0,) = N(u,,020).

Im Gegensatz zur frequentistischen Methode werden

die Modellparameter 6 nicht als konstant sondern als

Zufallsvariablen behandelt und die Beobachtungen

x;,y; kdnnen mit Vorwissen kombiniert werden, um

auf die unbekannten Modellparameter 6 zu schlie-

Ren. Hierfur wird der Satz von Bayes genutzt, der aus

drei Teilen besteht (Fahrmeir, et al., 2009):

- Priori-Verteilung f(6) - Beschreibt das Vorwis-
sen Uber den Modellparametervektor 8, bevor
Beobachtungen gemacht wurden.

- Likelihood f(x|0) = L(0) - Reprasentiert die Be-
obachtungen in Form der angenommenen Wahr-
scheinlichkeitsdichtefunktion.

- Posteriori-Verteilung f(0|x) - Das Ergebnis.

Fir kontinuierliche Zufallsvariablen lautet der Satz
von Bayes:

_ r(x18)-r®
f(8lx) = R (2)
mit  f(x) = [ f(x]0) - f(8)d8 als Normierungs-

konstante.
Ein haufiges Missverstandnis liegt in der Definition
des Vorwissens (Juang & Zhang, 2017), da nicht di-

rekt Vorwissen Uber die interessierende Zufallsvari-
able (z.B. den Reibungswinkel ¢’) notwendig ist,
sondern Vorwissen Uber die Modellparameter wie
z.B. bei einer Normalverteilung Gber den Mittelwert
des Reibungswinkels p, = 6; ~ N(u,,07) und die
Varianz des Reibungswinkels o, = 8; ~ N (i, a2).

In diesem Beitrag wird die Priori-Verteilung in infor-
mativ (Vorwissen vorhanden) und nicht-informa-
tiv/diffus (kein Vorwissen vorhanden) unterteilt.

3.2 Bayessche lineare Regression mit
konjugierten Prioren

Komplexe Bayessche Modelle werden in der Regel
numerisch (z.B. Markov Chain Monte Carlo) berech-
net, jedoch gibt es fiir bestimmte Modelle auch ana-
lytische Lésungen. Diese beruhen auf sogenannten
konjugierten Prioren, bei denen die Kombination aus
Likelihood und Priori-Verteilung eine Posteriori-Ver-
teilung bildet, die zur gleichen Familie gehért wie die
Priori-Verteilung. Fur die klassische lineare Regres-
sion zeigen Fahrmeir, et al. (2009) und Klauenberg,
et al. (2015) solche analytischen Lésungen.

Die Modellparameter fiir die Bayessche lineare Re-
gression sind der Regressionsparametervektor g
und die Varianz der Zufallsfehler o2 (siehe Glei-
chung (1)). Die gemeinsame konjugierte Priori-Ver-
teilungsfamilie ist in diesem Fall die Normal-Invers-
Gamma-Verteilung (NIG) wobei die abhangige Vari-
able y einer Normalverteilung folgt.

Likelihood: y|B,0*> ~ N(XB,o%I) (3)
Priori: (B,62) ~ NIG(By, Vo, ag, bo) 4)
Posteriori: (B,0%|y) ~ NIG(B1,Vy,a5,b)  (5)

Auch hier kann die Unsicherheit fir den Mittelwert
und fur eine Vorhersage einer weiteren Beobachtung
berechnet werden. Dies ist auf der Grundlage der
Posteriori-Verteilungen maoglich (s. Wilhelm, et al.,
2023). Hierbei wird jedoch nicht nur ein Intervall, son-
dern auch die zugehdrige Wahrscheinlichkeitsdichte-
funktion selbst berechnet (Fahrmeir, et al., 2009).
Die angegeben Intervallgrenzen sind Quantilwerte
dieser Dichtefunktion, wodurch explizit eine Wahr-
scheinlichkeit fir jeden Wert innerhalb des Intervalls
angegeben werden kann.

4 Ermittlung von charakteristischen
Bodenkennwerten

Wahrend man in anderen Disziplinen des Bauwe-
sens auf groRe Stichprobenumfange zur Feststellung
der Unsicherheit in den Eigenschaften der Materia-
lien zurlckgreifen kann, wird fir geotechnische Be-
messungen in der Regel die Unsicherheit der Boden-
eigenschaften fur jedes Projektgebiet einzeln auf
Grundlage einer kleinen Stichprobengrofie bewertet.
In der Regel werden dabei bestmdglich verschiedene
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Randbedingungen berticksichtigt: Vorinformationen
aus Projekten in der Umgebung bzw. in dhnlichem
Baugrund, Unsicherheiten aufgrund begrenzter Pro-
ben, unterschiedliche Qualitat und Lage der Feld-
und Laborversuche, der betrachtete Grenzzustand
und die vom Grenzzustand betroffene Bodenzone.
Auch hinsichtlich der Nutzung statistischer Methoden
zur Festlegung charakteristischer Werte x,, gibt es
Angaben in DIN EN 1997-1 (2014), 2.4.5.2(11). Darin
werden zwei Falle definiert, die zwischen den im
Grenzzustand betroffenen Bodenvolumina unter-
scheiden und die statistische Unsicherheit aufgrund
kleiner Stichprobenumfange einbeziehen:
(1) ortliches Versagen ist fur den Grenzzustand
nicht mafligebend (groRe Bodenvolumina)
— x;.: 95 % Konfidenzintervall der Punktschéat-
zung des Mittelwerts
(2) ortliches Versagen ist fir den Grenzzustand
mafgebend (kleine Bodenvolumina)
— x;.: 5 % Fraktil der unbekannten Grundge-
samtheit (Verwendung Vorhersageintervall)

5 Studie zum Vergleich der Regressi-
onsansatze und Priori-Verteilungen

Im Bauwesen und speziell der Geotechnik werden
haufig Transformationsmodelle verwendet, die in der
Regel mithilfe der frequentistischen linearen Regres-
sion abgeleitet wurden. Nach Kulhawy & Mayne
(1990) sollten, sofern verflgbar, zusatzliche stand-
ortspezifische Daten zur Uberpriifung bestehender
Modelle oder sogar zur Erzeugung lokaler Beziehun-
gen verwendet werden. Das ubliche Problem hierbei
ist die begrenzte Stichprobengrofie, die insbeson-
dere bei der Berechnung von statistischen Intervallen
zu einer Uberschétzung der Varianz und damit zu ei-
nem unwirtschaftlichen Design fihren kann.

Zhang, et al. (2004) und Ching, et al. (2016) haben
gezeigt, dass globale Daten (Ergebnisse einer Re-
gion oder anderer Baufelder) als Vorwissen fir zu-
satzliche lokale Daten (untersuchtes Baufeld) zu ei-
ner Reduktion der Unsicherheit flhren kénnen.
Nachfolgend sollen die vorgestellten Ansatze verglei-
chend an einem generischen Beispiel betrachtet wer-
den, bei dem ein existierendes Modell durch lokale,
standortspezifische Daten angepasst wird.

5.1 Transformationsmodell und generi-
sche lokale Daten

Ein haufig genutztes Transformationsmodell nach
Kulhawy & Mayne (1990) leitet flr nichtbindige Bo-
den den effektiven Reibungswinkel ¢’ aus dem kor-
rigierten Spitzendruck g, unter Berlicksichtigung der
vertikalen effektiven Spannung g,, und dem atmo-
spharischen Druck p, ab. In Ermangelung des origi-
nalen Datensatzes wird diese Beziehung hier mithilfe
des Datensatzes SAND/7/2794 (Chen & Ching,
2021) bestehend aus 376 Datenpunkten aus 176

Edl

= Worwiiaan: ¢ = 16,02 *+ 10,87 10gy ol Qi)
okal (geraihlly: @ = B,50 = 12,00 00300 Tr1 )
51 4

LT

- L
. T R
. T3 g’#{ Raafaasen | =1
__*r.---:"f #% 5 Reslsaon s 2

T
10 10" 10
an = [gipa e alpa )2 [

Abbildung 5-1: Transformationsmodell: global = Vor-
wissen (schwarz), lokal, hier gewéhlt (rot), Realisati-
onen mit n = 30 lokalen Daten = Baufeld (rot).

Studien (Baufeldern) angenahert (s. Abbildung 5-1,
schwarz). Das Transformationsmodell ergibt sich zu:

@' = 16,92 + 10,87 - 1og10((4c/Pa)/ (50/Pa)**)  (6)
Dieses Modell soll als Vorwissen fur kinstlich gene-
rierte lokale Daten dienen. Die lokalen Daten werden
aus einer gewahlten, ,wahren® lokalen Geraden ( Ab-
bildung 5-1, rot) zufallig gesampelt (Realisationen).

5.2 Modell und Analysen Set-Up

Um den Einfluss von Vorwissen und Stichprobenum-
fang zu bewerten, werden Analysen fir die drei in Ta-
belle 5-1 dargestellten Ansatze (A, B, C) durchge-
fuhrt. Fir jede Stichprobengrofte n =11, 2, 3, 4, 5, 6,
7, 8,9, 10, 20, 30, 50, 100, 500, 1.000, 10.000,
100.000] werden 5.000 Datensatze (Realisationen)
kinstlich generiert und berechnet.

Tabelle 5-1: Auflistung der untersuchten Ansétze.

Priori-Verteilung | berticksichtigte Daten

A | frequentistisch nur standortspezifische
Daten (kein Vorwissen)
globale und standortspezi-
fische Datenpunkte wer-
den ungewichtet zu einem
Datensatz kombiniert
globaler Datensatz als in-
formative Priori-Verteilung
genutzt (Informationsge-
halt variiert mit 1,2,3)

Fir Ansatz C wird eine konjugierte NIG-Priori-Vertei-
lungen verwendet (s. Abs. 3.2), wofir die Formulie-
rung von Klauenberg et al. (2015) in ein Python-
Skript implementiert wurde. In einem ersten Schritt
wird eine lineare Bayessche Regression mit einer
nicht-informativen Priori-Verteilung fir die globalen
Datenpunkte durchgefihrt, um Verteilungen fir die
Regressionsparameter zu erhalten. Im nachsten
Schritt wird die Posteriori-Verteilung (Ergebnis) als
Priori-Verteilung fir die standortspezifischen Daten
verwendet.

B | frequentistisch

C | informativ,
Priori-Verteilung
1,2,3




Die verwendeten Parameter sind:

Bo= [16,9211 10,8728]T (7)
_ ., [0,0985 0

Vo= v [ 0 0.0222)' 7 € [1,5,10] (8)

a, = 183,0 (9); bo=  1836,8516 (10)

Um den Einfluss des Informationsgehalts der Priori-
Verteilung zu bewerten, werden drei Falle betrachtet,
die sich in der GrofRe der Varianz der Regressions-
parameter (die Unsicherheit des Vorwissens), ge-
steuert durch den Parameter v, unterscheiden. In Ab-
bildung 5-2 sind beispielhaft die Priori-Verteilungen
des y-Achsenabschnitts 3, fiir g;; = 100 dargestellt.
Firv = 1 (Priori 1) betragt die Standardabweichung
1°, diese Verteilung umfasst jedoch nur einen Bruch-
teil der roten Funktion, mit der die Datenpunkte ge-
neriert werden. Mit den Prioris 2 und 3 wird dem Vor-
wissen ein geringerer Informationsgehalt (gréRere
Unsicherheit) zugewiesen. Hierbei wird die gesamte
rote Funktion abgedeckt.
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Abbildung 5-2: Priori (schwarz) des y-Achsenab-
schnitts im Vergleich zu der den lokalen Daten zu-
grundeliegenden Verteilung (rot) bei q,;, = 100.

5.3 Ergebnisse

In dieser Studie soll die Unsicherheit bei der Ermitt-
lung der Regressionsgeraden (das Vertrauen in den
Mittelwert) betrachtet werden. Diese vorsichtige
Schatzung des Mittelwerts ist reprasentativ fir die
statistische Ableitung eines charakteristischen Werts
fir groRe Bodenvolumina (s. Abs. 4). Die Vorher-
sageunsicherheit (das Vertrauensintervall fir zukinf-
tige Werte) wird aus Platzgriinden nicht betrachtet.
Die Ergebnisse sind in Abbildung 5-3 dargestellt. Die
x-Achse gibt die StichprobengréRRe auf einer lognor-
mierten Skala an, wahrend auf der y-Achse ein nor-
mierter Reibungswinkel abgebildet ist. Die ¢'-Werte
werden normiert, indem sie durch den erwarteten
~wahren ¢'-Wert (berechnet aus der gewahlten Ge-
raden, s. rote Linie in Abbildung 5-1) dividiert werden,
sodass der Zielwert 1,0 betragt:

Werte < 1,0: sichere Seite
Werte > 1,0: unsichere Seite
In jeder Unterabbildung sind die Ergebnisse fiir drei

q:1-Werte dargestellt.
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Abbildung 5-3: Untersuchung des Einflusses der
Stichprobengréf3e und Vergleich der Streubreiten der
verschiedenen Ansétze.

Die Linienstile sind durch die schwarzen Legenden-
eintrage erklart und gelten fir alle drei gq.,-Werte.
Unter Verwendung des Bayesschen Ansatzes und
informativer Priori-Verteilungen (Ansatz C) kdnnen
bereits Ergebnisse fir n = 1 erzielt werden, wahrend
im frequentistischen Ansatz mindestens drei Stich-
proben bendtigt werden, um die StorgréoRe und folg-
lich das Konfidenzintervall zu berechnen.

Sofern ¢’ nur aus dem Vorwissen (globaler Daten-
satz, s. Abbildung 5-1) bestimmt wird, ergeben sich
die als gestrichelte Linien dargestellten Mittelwerte
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und die als Strich-Punkt-Linien dargestellten charak-

teristischen Werte (5%-Konfidenzgrenzen).

Fir jede StichprobengroRRe der lokalen Daten wird

der Mittelwert der 5000 Ergebnisse berechnet

(durchgezogene Linie) sowie der charakteristische

Wert (gepunktete Linie). Zudem ist die Streubreite

des charakteristischen Werts durch die gefarbten

Flachen dargestellt. In diese Bereiche fallen 90% der

Werte. Fur die Ableitung des charakteristischen

Werts in dieser Studie (lokale Werte liegen unter der

Regressionsgeraden) ist festzustellen:

e Ansatz A liegt auf der sicheren Seite (Werte
<1,0). Fur n < 10 ist eine sehr konservative
Schatzung zu erwarten.

e Ansatz B liegt auf der unsicheren Seite. Die loka-
len Daten werden erst ab einer Stichproben-
groRRe von ca. 200 relevant, vorher dominiert das
Vorwissen. Hier ist Ansatz A deutlich besser.

e Auch Ansatz C, Priori 1 unterliegt dem starken
Einfluss des Vorwissens und liegt auf der unsi-
cheren Seite. Die Funktion des Vorwissens ist
hier sehr informativ gewahlt und umfasst nur mi-
nimal die lokalen Daten (vgl. Abbildung 5-2) und
beschrankt folglich die Regression zu stark.

e Fur Ansatz C, Priori 2 und 3 liegen 95 % der
charakteristischen Werte bereits bei kleinen
StichprobengréRen im Nahbereich unterhalb des
Zielwerts. Entsprechend sind sie weniger kon-
servativ als Ansatz A.

(=2}

Beispiel: Auswirkungen Transforma-
tionsunsicherheit am Monopfahl

In diversen Bemessungsansatzen wird uber die
Kopfverformung im Grenzzustand der Ge-
brauchstauglichkeit (GZG) ein Kriterium fir die Be-
messungslange eines Monopfahls abgeleitet. In die-
sem Beispiel soll die Lange fir einen Monopfahl in
einem nichtbindigen Boden unter lateraler Belastung
bestimmt werden. Die Ermittlung der Lange erfolgt
mit einem deterministischen Bemessungsansatz un-
ter Berlcksichtigung der Transformationsunsicher-
heit im charakteristischen Wert. Dies beinhaltet die
Anpassung eines bestehenden globalen Transfor-
mationsmodells mit lokalen Daten aus standortspezi-
fischen Untersuchungen.

6.1 Modell

Die horizontale Verformung wird mithilfe eines gebet-
teten Balkens und tiefenabhangigen Last-Verfor-
mungs-Kurven (p-y-Kurven) berechnet (s. Arnold, et
al., 2019). Im hier genutzten Modell hangen diese fir
nichtbindige Béden von dem effektiven Reibungswin-
kel ¢’ und der effektiven Wichte y’ ab. Die Modell-
randbedingungen sind in Abbildung 6-1 dargestellt.

Als Ergebnis der Analyse wird eine Bemessungs-
lange Lio% berechnet, die die Lange kennzeichnet,
bei der der Pfahl eine Kopfverformung aufweist, die
10% groRer ist als die eines unendlich langen Pfahls.
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Abbildung 6-1: Modell fiir Monopfahlbemessung.

Um den Einfluss der Transformationsunsicherheit
unter Einbeziehung lokaler Versuchsdaten besser
beurteilen zu kdnnen, wird in diesem Beispiel verein-
fachend eine durchgehende nichtbindige Schicht be-
trachtet. Es wird angenommen, dass die vertikale
Korrelationslange gering ist, sodass von einer Mitte-
lung der Bodeneigenschaften ausgegangen werden
kann und nur die Unsicherheit des Mittelwerts rele-
vant ist.

Es werden y’ und ¢’ als konstant (iber die Tiefe an-
gesetzt. Daraus folgt, dass auch der normierte CPT-
Spitzenwiderstand konstant Gber die Tiefe ist. Dieser
wird hier zu g, = 200 gewahlt.

Fir dieses Beispiel wurden lokale Daten zweier
Sandbdden (Abbildung 6-2) aus einem realen Offs-
hore-Projekt (RVO, 2022) extrahiert, bei dem stand-
ortspezifische ¢’ fir nichtbindige Béden mittels Tri-
axialversuchen ermittelt und mit lokalen Druckson-
dierergebnissen korreliert wurden. Das Transforma-
tionsmodell aus Gleichung (6) dient als Vorwissen
und soll fir diese Béden angepasst werden.
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Abbildung 6-2: Vergleich globaler Daten (Vorwissen)
mit lokalen Datenpunkten (Baufeld) flir Boden 1 und
Boden 2.

6.2 Ergebnisse

Die in Abschnitt 5 vorgestellten Ansatze werden auf
die vorliegenden Daten angewendet. Fir beide Bo-
den sind die Ergebnisse fur den charakteristischen
Wert und die Bemessungspfahllange in Abbildung
6-3 dargestellt. Die alleinige Verwendung der globa-
len Beziehung (Vorwissen) fihrt zu dem als Strichli-
nie gekennzeichneten Wert.
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Abbildung 6-3: Darstellung charakteristischer Wert
@' (links), Bemessungspfahllénge L1y (rechts).

Wie schon in Abbildung 6-2 zu sehen ist, liegen die
standortspezifischen Werte unterhalb der Geraden
aus der Literatur. Daher liegt die Verwendung des
globalen Modells ohne Anpassung voraussichtlich
deutlich auf der unsicheren Seite. Ansatz B (grau)
fuhrt nahezu zu demselben Ergebnis, da wie im vori-
gen Abschnitt die Anzahl der globalen Daten deutlich
hoher ist und diese somit dominieren.

Die Priori 1 (rot) ist fur dieses Beispiel als nicht ge-
eignet anzusehen, da die lokalen Daten nicht abge-
deckt werden (vgl. Abs. 5, Abbildung 5-2) und somit
die Ergebnisse auf der unsicheren Seite liegen. An-
satz A (gelb) fihrt zu den geringsten charakteristi-
schen Werten bzw. zu den langsten Pfahlen. Dies
wird voraussichtlich auf der sicheren Seite liegen, ba-
sierend auf den Ergebnissen von Abs. 5 sind diese
jedoch auch als konservativ einzustufen. Fir Boden
1 fuhren die Priori 2 und 3 (Ansatz C, blau, griin) zu
ca. 75 cm kurzeren Pfahlen als fur Ansatz A. Fur Bo-
den 2 hingegen ist die Differenz zu Ansatz A gering.
Mithilfe des Bayesschen Ansatzes kann nachvoll-
ziehbar und nachpriifbar das Transformationsmodell
lokal angepasst und die Unsicherheit bei kleinen
Stichproben reduziert werden. Das Ergebnis ist eine
Wahrscheinlichkeitsverteilung, die auch in probabi-
listischen Berechnungen verwendet werden kann.
Allerdings ist bei der Wahl der Priori-Verteilung abzu-
schatzen, ob diese zu restriktiv sein kdnnte.

7 Zusammenfassung

In diesem Beitrag wurden die Auswirkungen der Ein-
beziehung standortspezifischer Daten auf die empiri-
sche Korrelation zwischen normiertem Spitzenwider-
stand q;, und effektivem Reibungswinkel ¢‘ (Kulhawy
& Mayne, 1990) auf der Grundlage frequentistischer
und Bayesscher Inferenz untersucht und hinsichtlich
der Transformationsunsicherheit verglichen.

Sofern nur standortspezifische Daten verwendet
werden, ist eine hohe Stichprobengrofte notwendig,
um zuverlassige Korrelationen abzuleiten. Eine ein-
fache (ungewichtete) Kombination von globalen und
standortspezifischen Daten zu einem neuen Daten-
satz fuhrt zu dem geringsten Erkenntnisgewinn.

Mit abnehmendem Stichprobenumfang wird die An-
wendung des Bayesschen Ansatzes relevanter, um
die fehlenden Daten mit Vorwissen auszugleichen.
Hierbei darf das Vorwissen jedoch nicht Uberschatzt
werden. Es zeigt sich im Beispiel zur Monopfahlbe-
messung, bei dem reale Daten eines Offshore-
Standorts verwendet wurden, dass ohne die explizite
und gewichtete Einbeziehung standortspezifischer
Daten ein unkonservativer Entwurf zu erwarten ware.
Der vorgestellte Bayessche Ansatz kann zur Bestim-
mung charakteristischer Werte in deterministischen
und zuverlassigkeitsbasierten Bemessungen unter
Berlcksichtigung standortspezifischer Daten ange-
wendet werden.
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