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Vorwort des Herausgebers

Beim Geotechniktag 2010 am 19. Februar 2010 standen die Wechselwirkungen von Boden,
Wasser und Bauwerken im Fokus.

Anlass dazu hat der Schaden am Waidmarkt im Marz 2009 beim U-Bahn-Bau in Kdln
gegeben, Uber den zu berichten aufgrund der laufenden gerichtlichen Verfahren noch nicht
moglich war. Der extreme Schaden hat aber der breiten Offentlichkeit klarzumachen
vermocht, dass ein Wassereinbruch in ein unterirdisches Bauwerk Boden mitreil’en und
dramatische Folgen haben kann. Nach Kdéln wird das unterirdische Bauen im Grundwasser
zuklnftig mit Argusaugen beobachtet werden. Wir Geotechniker werden intensiver als je
zuvor aufzuzeigen haben, dass und wie Boden und Wasser gestitzt und gehalten werden
kénnen, wenn zuklnftig tief reichende BaumalRnahmen in stadtischer Umgebung realisiert
werden sollen.

Die Problematik des hydraulischen Grundbruchs wurde in der Veranstaltung unter verschie-
denen Aspekten beleuchtet, ebenso wurden maogliche Abdichtungen im Boden vorgestellt
sowie Erosion und Kolkbildung grundlegend behandelt. Es wurde sehrt kompetent berichtet,
wie die Entstehung von Porenwasseruberdricken mit ihren Folgen dazu flhrten, dass der
Ablauf einer Grolibaustelle vollstandig geandert wurde. Anhand eines Schadensfalles wurde
verdeutlicht, dass die Anderung der Wassersattigung im Boden die Scherfestigkeit drama-
tisch herabsetzen kann. Weitere Schadensereignisse, aus denen wir lernen kdnnen, wurden
analysiert und Bauwerke fir den Hafenbau und in strébmenden Gewassern eindrucksvoll
vorgestellt.

Die groRe Zahl der Teilnehmer von deutlich Uber 500 machte deutlich, dass das Thema fur
viele Fachleute der Geotechnik spannend und wichtig ist. Es ist allen eingeladenen Referen-
ten herzlich zu danken, die die Themen verstandlich aufgearbeitet und klar vorgetragen
haben. Jetzt liegen ihre Beitrdge auch in schriftlicher Form vor und ermdéglichen den Teil-
nehmern des Geotechniktages und weiteren Lesern einen Rickblick und bei Bedarf auch die
detailliertere Betrachtung des einen oder anderen Aspektes.

Midnchen, im Mai 2010, Norbert Vogt






Schlauer als die Physik?
Technische Risiken und Moglichkeiten bei Abdichtungen gegen
Grundwasser

Dr.-Ing. Ulrich Trunk,
Keller Holding GmbH, Offenbach

1 Einleitung

Komplexe Randbedingungen bei Infrastrukturprojekten, mit gréReren erforderlichen
Baugrubentiefen, Anspriiche hinsichtlich moglichst geringer Beeintrachtigung der Anwohner
sowie vorhandener Verkehrsstrome fuhren zu anspruchsvollen Bauaufgaben mit Tunneln,
Dicht- und Anfahrblocken sowie Baugruben, die in aller Regel als ,wasserdichte Baugruben*
auszufihren sind. Innerhalb dieser Bauwerke ist das Grundwasser ohne Beeintrachtigung
des aulien liegenden Grundwasserspiegels soweit abzusenken, dass das Bauwerk mit der
erforderlichen Sicherheit hergestellt werden kann. Die mit den erforderlichen Abdichtungen
verbundenen Risiken werden nachfolgend vorgestellt und anhand mdglicher Lésungen
diskutiert. Dauerhafte Abdichtungen gegenliber dem Grundwasser oder auch Injektionen, die
begleitend zu Tunnelbaumalnahmen entlang der Tunnelstrecke ausgefihrt werden, sind
nicht Gegenstand des Beitrags.

Bei den Abdichtungsaufgaben wird unterschieden zwischen Baugruben mit Dichtwanden und
Dichtsohlen, sogenannten Dicht- oder Anfahrblécken und vertikalen Abdichtungselementen.
Bei Dicht- oder Anfahrblocken beim Ein- oder Ausfahren in eine Baugrube mit einer
Tunnelbohrmaschine ist der Bereich zwischen Schneidrad und ersten bzw. letzten
Tubbingrings abzudichten, so dass bei einer Schildeinfahrt das Grundwasser auch unter
atmospharischen Bedingungen nicht eindringt.

Vertikale Abdichtungselemente neben den genannten Wanden sind erforderlich bei
Andichtungen an bestehende Bauwerke oder bei Ubergangen zwischen verschiedenen
Wand- oder Verbausystemen.

Die mit der Abdichtung gegen das Grundwasser verbundenen Risiken und notwendigen
Sicherheiten bei Baugruben mit UmschlieBungen und Sohlabdichtungen kénnen wie folgt
zusammengefasst werden:

- Einhalten der zuldssigen Restwassermenge und Erreichen des Absenkziels.
- Ausreichende Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch.
- Ausreichende Sicherheit gegen Wasser- und Materialzutritt durch Fugen, Fehlstellen 0.a.

- Ausreichende Sicherheit gegen ein Stabilitatsversagen von Abdichtelementen, die
gleichzeitig statisch beansprucht werden. Dies kann sowohl Wandelemente als auch
Sohlelemente betreffen.



- Ausreichende Sicherheit gegen das Eindringen von Wasser und Boden bei Ein- und
Ausfahrten von Tunnelbohrmaschinen.

2 BaugrubenumschlieBungen, Absperrungen und Dichtsohlen

Wandelemente werden Ublicherweise mit Spundwanden, Schlitzwanden, Wanden im Deep
Soil Mixing-Verfahren oder Pfahlen hergestellt. Hinsichtlich der Dichtigkeit bzw. dem
Absperren gegen Grundwasser ist dies zunachst ein geometrisches Problem. Durch
Herstellung und Kontrolle muss sichergestellt werden, dass ein ausreichender Uberschnitt
der einzelnen Schlitzwandelemente oder Pfahle vorhanden ist. Auf weitere Aspekte wie die
Ausbildung von Schlitzwandfugen oder die Integritat einzelner Elemente wird hier nicht
weiter eingegangen.

Die Folgen eines nicht ausreichenden Uberschnitts solcher Wandelemente kdnnen
vereinfachend wie folgt unterschieden werden:

Liegt die offene Fuge oberhalb der spateren Aushubsohle, so kann dies neben héheren
Wassermengen auch zu einem Materialeintrag fUhren. Je nach GroRe der Fuge und
anstehendem Baugrund kann dies im Zuge des Aushubes bei bereits teilweise abgesenktem
Grundwasserspiegel innerhalb der Baugrube bewaltigt werden. Andernfalls sind Malinahmen
vor Aushubbeginn erforderlich oder es muss eine teilweise oder vollstandige
Wiederverfiillung der Baugrube erfolgen, sieche TRUNK et al. (2009). Kritischer kann es
werden, wenn die Fuge unterhalb der Aushubsohle liegt. Je nach Baugrund, Offnungsweite
der Fuge und wirksamer Grundwasserdifferenz kann eine solche Fuge oder Liicke zu
héherem Wasserzufluss fihren, der in Abhangigkeit der Baugrubengeometrie, der
Uberlagerung und Fehlstellengrée zu einem hydraulischen Grundbruch fiihren kann, siehe
ZIEGLER und AULBACH (2010). Sollen zusatzlich erforderliche Abdichtungen bei bereits
vorhandenem abgesenkten Grundwasserspiegel aus der bereits teilweise oder vollstandig
ausgehobenen Baugrube heraus ausgeflihrt werden, sind Einschrankungen bei der
Ausflhrbarkeit und Wirksamkeit der zur Verfligung stehenden Methoden gegeben. Haufig ist
ein Abdichten oder Nacharbeiten aus der Baugrube heraus bei abgesenktem
Grundwasserspiegel nicht moglich. Hierzu ist in vielen Fallen, wie bereits ausgefihrt, ein
ausgeglichener Grundwasserspiegel verbunden mit einer zumindest teilweisen
Wiederverfiillung der Baugrubeerforderlich, um eine nachtragliche Abdichtung erfolgreich
ausflhren zu kénnen.

Schmalwande, hergestellt mit Aufsatzrittler und Bohle, werden selten als
Baugrubenumschlieung ausgefiihrt, aus diesem Grund werden sie hier nicht eingehender
behandelt. Bei bindigem Baugrund kann die Ruckverformung des Schlitzes zu Fehlstellen,
sogenannten Fenstern, fihren. Da bei Schmalwanden auftretende Lasten aus Erd- und
Wasserdruck durch Bermen vor den Wanden aufgenommen werden missen, werden sie nie
vollstandig freigelegt.

Bei der Herstellung von Dichtwanden im Deep Soil Mixing Verfahren ist neben der
erreichbaren Festigkeit des Boden-Bindemittel-Gemischs auf eine ausreichende
Uberlappung oder einen ausreichenden Uberschnitt zu achten. Dies ist vorwiegend ein
geometrisches Problem und kann durch die Planung des Saulenabstands und Kontrolle der
Lotabweichungen bei Herstellung beherrscht werden.



Bei Injektionen als porenflllende Injektion, dem Dusenstrahlverfahren und Vereisungen sind
die Eindringtiefe des Injektionsmittels, die Reichweite des Disenstrahls und die Eindringtiefe
des Vereisungskorpers um eine Lanze mafigebend. Neben der Lage des Injektionsventils,
der Bohrung oder der Vereisungslanze wird der herstellbare Korper vom eingesetzten
Verfahren und den Baugrundeigenschaften maf3gebend bestimmt. Die durchzufihrende
Baugrunderkundung muss den Aufgabenstellungen und den damit verbundenen Risiken
entsprechen. Die Méglichkeiten und Anforderungen an die Qualitatssicherung wurden bereits
an anderer Stelle ausfuhrlich vorgestellt.

Die Elemente fur Baugrubenumschliefungen, Absperrungen und Dichtkubaturen sind
nachfolgend vereinfachend zusammengefasst:

Baugrubenwande
e Pfahlwand » Abmessungen der Elemente primar durch
e Schlitzwand Abmessungen der Werkzeug oder Bauteile
e Spundwand bestimmt.
e DSM-Wand > Erforderlicher Uberschnitt zwischen den Elementen

» Kontrolle der Lage oder Achse

Abdichtungen oder Absperrungen vertikal und horizontal

e Disenstrahlverfahren » Reichweite von Injektion, Dlsenstrahl oder

e |njektionen Temperatur mallgebend

o Kombinationen » Abhangig von Baugrundeigenschaften

e Vereisungen » Kontrolle u.a. durch Probeelemente, Messungen,

Parameteraufzeichnung
¢ Dichtsaulen
e Dichtkubaturen
e Sohlen
- Tiefliegend
- Hochliegend oder halbhoch liegend

3 Ausfihrungsbeispiel: Innerstadtische Baugrube fiir Verkehrsbauwerk

Aufgrund der verkehrlichen Randbedingungen sieht die Planung die Herstellung der in
Deckelbauweise auszufihrenden Baugrube in Teilabschnitten vor. Der Bauablauf ist
vereinfachend in Bild 1 dargestellt. Bei Herstellung der linken Baugrubenhalfte einschliellich
der linken Halfte der Dichtsohle und des Deckels werden die bestehenden Verkehrsstrome
Uber die rechte Seite der Gesamtbaugrube gefuihrt. Nach Herstellung der linken
Teilbaugrube erfolgen die Umlegung des Verkehrs auf die linke Seite und die Herstellung der
rechten Teilbaugrube einschliellich des Anschlusses des rechten Dichtsohlenabschnitts an
den vorhandenen linken. Der Pumpversuch soll dann fir die gesamte Baugrube durchgefiihrt
werden.
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Bild 1:  Herstellung einer innerstadtischen Verkehrsbaugrube mit Sohlabdichtung in
Teilbaugruben, linke und rechte Teilbaugrube
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Der Abstand unterhalb des Deckels zum Grundwaserleiter wird hier mit weniger als 2,0 m
angenommen. Wirde beim Pumpversuch, siehe Bild 2 a), festgestellt, dass die
Restwassermenge Uber der zulassigen oder geplanten Menge lage, so kénnten zusatzliche
Untersuchungen der Dichtsohle oder Nacharbeiten im Bereich der linken Baugrubenhalfte
nur ausgefuhrt werden, wenn hierzu der vorhandene Deckel durchbohrt wurde oder alle
Bohrungen mit z. T. groRen Neigungen zur Vertikalen ausgefihrt wirden. Ein Arbeiten
unterhalb des Deckels ware aufgrund des geringen Abstandes zum Grundwasserleiters nicht
moglich. Beim Durchbohren des vorhandenen Deckels wirde die vorhandene Bewehrung
partiell zerstort werden, zudem miusste fir die Ausfihrung dieser Arbeiten der Verkehr
komplett umgeleitet werden. Kontrollen und Nacharbeiten wéaren in diesem Fall nur sehr
eingeschrankt oder mit erheblichen Behinderungen, Zeitverlust und Zusatzmaflnahmen
moglich.

Mit dem Einbau einer zusatzlichen Baugrubenwand in Langsachse koénnte der Entwurf
deutlich fehlertoleranter oder robuster gestaltet werden, siehe Bild 2 b). In diesem Fall ware
es moglich, die Dichtigkeit beider Teilbaugruben getrennt voneinander unmittelbar nach ihrer
Herstellung zu Uberprifen. Gegebenenfalls erforderliche Zusatzarbeiten kénnten ausgefiihrt
werden, bevor der jeweilige Abschnitt des Deckels betoniert wirde oder eine
Verkehrsumlegung stattfande. Sicher ware dies mit zundchst hdheren Herstellkosten
verbunden, die jedoch im Vergleich mit der damit verbundenen Reduzierung der Risiken und
deren Auswirkungen als gering einzustufen waren.

Noch mehr an Bedeutung gewinnt dies, wenn die Sohle als hoch liegende oder halbhoch
liegende Sohle ausgefliihrt werden soll, jeweils mit der erforderlichen Rickverankerung zu
Aufnahme der Auftriebskrafte. In beiden Fallen ist eine Uberpriifung der Restwassermengen
nach Installation der Auftriebspfahle zwingend notwendig.

Die Erfahrungen mit Baugruben, bei denen Restwassermengen uberschritten wurden und
bei denen eine Nacharbeit der Dichtsohle erfolgte, haben gezeigt, dass in vielen Fallen
unabhangig von den zunachst ausgefuhrten Nacharbeiten die komplette Flache der
Dichtsohle nachgearbeitet wurde, um die geforderte Restwassermenge einzuhalten. Im



vorliegenden Entwurf hatte dies zur Folge, dass der Deckel auf der linken Teilbaugrube
zuruickzubauen und der Verkehr flr die Zeit der Nacharbeit umzuleiten wéare.
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Bild 2: a) Wasserhaltung bei Ausfuhrung ohne Mittelwand
b) Ausfihrung der Baugrube mit Mittelwand als hydraulisch getrennte
Teilbaugruben

4 Sicherheit gegen Sohlaufbruch

41 Ermittlung der erforderlichen Dicke der Bodenschicht Uiber einer Dichtsohle

In einem Forschungsvorhaben an der Uni Karlsruhe (BIEBERSTEIN et al., 1999) wurde die
notwendige Bodenauflast bzw. Dicke einer Bodenschicht bei einer halbhoch liegenden Sohle
untersucht, so dass im Falle einer Fehlstelle in der Sohle eine ausreichende Sicherheit
gegen hydraulischen Grundbruch oder Stabilitatsverlust der Baugrubensohle gegeben ist,
siehe Bild 3.
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Bild 3:  Zuflul® zur Baugrube durch eine Fehlstelle in der Sohle



Fur homogene Verhaltnisse, sprich gleiche Durchlassigkeit des Bodens unterhalb der Sohle,
im Bereich der Fehlstelle und oberhalb der Sohle, ergeben sich die in BIEBERSTEIN et al.
(1999) dargestellten Zusammenhange zwischen der GroRe der Fehlstelle und der
erforderlichen Dicke der Bodenschicht oberhalb der Dichtsohle bis zur Baugrubesohle.

Variiert man den  Durchlassigkeitsbeiwert oberhalb der Sohle und den
Durchlassigkeitsbeiwerten innerhalb der Fehlstelle gegenlber dem Durchlassigkeitsbeiwert
unterhalb der Sohle, erhdlt man folgende Ergebnisse: Ist die Durchlassigkeit des Bodens
oberhalb der Sohle geringer ist als die Durchlassigkeit des Bodens unterhalb der Sohle, flihrt
dies zu einer grofRReren notwendigen Bodenauflast, um eine Stabilitatsverlust an der
Baugrubensohle zu verhindern. Wird die Sohle mit Injektionen oder im Dusenstrahlverfahren
hergestellt, kann die Durchlassigkeit starker durchlassiger Schichten durch die eingesetzte
Bohrspllung und den Rucklauf reduziert werden. Sofern oberhalb und unterhalb der Sohle
vor Beginn der Arbeiten Boden gleicher Durchlassigkeit ansteht — so die Annahme — ist der
Durchlassigkeitsbeiwert oberhalb der Sohle nach deren Herstellung auf jeden Fall nicht
groler ist als vor Beginn der Arbeiten. Fir die Annahme, dass der Durchlassigkeitsbeiwert
oberhalb der Sohle um den Faktor 2 reduziert wird, fihrt dies zu einer Verdoppelung der
erforderlichen Bodenauflast auf der Sohle, siehe Bild 4 und 5.

Erforderliche Dicke Bodenschicht in Abhangigkeit der FehlstellengroRe

10.00 und dem Durchlédssigkeitsbeiwert k-L der Fehlstelle Eingabewerte:
] Ahges = 11,00 [m]
5 900 — — — — — — — — — — — == — — — — — - (.Sohle =2.50
s 1 ko= 5,00E-04 [m/s]
kS 8,00
2 1 kU= 5,00E-04 [m/s]
® = 7,00 n Sohlaufbruch = 2,00
5E
HE ] === Auftrieb =
§ 5 6,00 1 1,05
= g ]
87T 500 ——kL= 5,00E-03
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0,00 0,05 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30
Radius der Fehlstelle r, [m]

Bild 4: Erforderliche Dicke der Bodenschicht d, gen. in Abhangigkeit des Radius der
Fehistelle r. und Durchlassigkeitsbeiwert der Fehlstelle k. bei gleichen
Durchlassigkeitsbeiwerten k, oberhalb und k, unterhalb der Sohle,
ko = ky, = 510" m/s

Einen weiteren Einfluss auf die erforderliche Bodenauflast hat der Durchlassigkeitsbeiwert in
der Fehlstelle. Sofern innerhalb der Fehlstelle eine Reduzierung der Durchlassigkeit




gegeniber dem Ausgangswert z.B. um den Faktor 50 oder 100 erreicht wurde, ist die
erforderliche Auflast mehr oder weniger gleich wie im Fall ohne Fehlstelle. Die Belastung
durch den wirksamen Auftrieb muss bei ausreichender Erosionsstabilitdt aufgenommen
werden koénnen. Ist der Durchlassigkeitsbeiwert in der Fehlstelle jedoch groRer als der
Durchlassigkeitsbeiwert des Bodens unterhalb der Sohle oder groRer als der
Durchlassigkeitsbeiwert des urspriinglich vorhandenen Bodens, so steigt der Wert der
erforderlichen Dicke der Bodenschicht oberhalb der Sohle deutlich an und erreicht - hier
kommt man an die Gultigkeitsgrenze des Modells - sehr schnell die Bodenauflast fur eine
tiefliegende Dichtsohle.

Hohere Durchlassigkeiten im Bereich der Fehlstelle kdnnen sich einstellen, wenn z. B. die
Fehlstelle durch das Verstlirzen des Bodengewdlbes oberhalb der frischen Sohle aufgrund
einer nicht ausreichenden Stitzung der frischen Saule durch die Suspension entsteht. Dies
kann zu einem Durchlassigkeitsbeiwert in der Fehlstelle fihren, der um den Faktor 2 bis 10
groler ist als der Durchlassigkeitsbeiwert des urspriinglich vorhandenen Bodens. In diesem
Fall erfolgt innerhalb des fiur homogene Verhaltnisse ermittelten Bodenpakets keine
ausreichende Entspannung des Differenzwasserdrucks. Dies kann zu Stabilitatsverlust mit
erhohtem Zutritt von Grundwasser und je nach vorhandenem Baugrund auch Bodenmaterial
fuhren.

Erforderliche Dicke Bodenschicht in Abhéangigkeit der FehlstellengroRe
und dem Durchlassigkeitsbeiwert k-L der Fehlstelle Eingabewerte:

10,00
1 Ahges = 11,00 [m]
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Radius der Fehlstelle r_ [m]

Erforderliche Dicke der Bodenschicht auf

Bild 5:  Erforderliche Dicke der Bodenschicht d, gen. in Abhangigkeit des Radius der
Fehlistelle r. und Durchlassigkeitsbeiwert der Fehlstelle k_ bei geringerer
Durchlassigkeit des Bodens oberhalb der Sohle als unterhalb der Sohle,
ko =2,5:10* m/s, k, = 5-10* m/s



Aus den Ergebnissen kann gefolgert werden, dass der Ansatz homogener Durchlassigkeiten
fur die Beurteilung der erforderlichen Bodenauflast auf einer halbhoch liegenden Sohle
deutlich auf der unsicheren Seite liegen kann.

Die Ergebnisse zeigen ferner, dass die erforderliche Bodenauflast sehr stark von der
anzunehmenden Fehlstellengréfe abhangt.

4.2 Bewertung des Risikos

Vor- und Nachteile sowie Risiken und Kosten einer halbhoch liegenden Sohle sollten immer
mit denen einer tief liegenden Sohle verglichen werden. Der erforderliche Uberschnitt bzw.
die Uberlappung von Pfahlen oder Schlitzwandelementen kénnen durch entsprechende
Messungen auch bei gréfieren Tiefen Uberprift werden. Fur die Herstellung von Dichtsohlen
liegen erprobte Methoden zur Sicherung der Ausflihrungsqualitat vor. Bei einer tiefliegenden
Sohle wird mit dem Pumpversuch genau die Eigenschaft der Sohle getestet, die im weiteren
Bauablauf erforderlich ist, namlich die Reduzierung der Restwassermenge. Bei einer
halbhoch liegenden oder hoch liegenden Sohle wird aus den im Pumpversuch ermittelten
Restwassermengen und daraus ermittelten effektiven Durchlassigkeiten von Wand und
Sohle auf eine spatere ausreichende statische Tragfahigkeit der Sohle bei Beanspruchung
durch Auftriebskrafte geschlossen. Die statische Wirkung der Sohle selbst kann nur
stichprobenartig, z. B. mittels Festigkeitsbestimmungen an Bohrkernen Uberpruft werden.
Hinzu kommen die Erkenntnisse und ggf. Aufzeichnungen beim Durchbohren der Sohle fir
den Einbau der Auftriebssicherung, sofern die Auftriebskrafte nicht in anderer Weise
abgetragen werden. Eine volumendeckende Uberpriifung ist nicht méglich.

Trotz der durchgefuhrten Kontrollen kann nicht zweifelsfrei gewahrleistet werden, dass die
statische Wirkung am Ende tatsachlich gegeben ist. Bei Schadensfallen war immer wieder
zu beobachten, dass der Durchbruch des Grundwassers oder der Aufbruch der Sohle erst
auf den letzten Metern Aushub oder beim Abgraben des Bodens unmittelbar vor einer
Verbauwand erfolgte. Hinweise auf zu erwartende Fehlstellen ergeben sich nur bei grofieren
Fehlstellen direkt aus héheren Restwassermengen. Vor allem bei anstehenden Sanden
konnen bereits kleinere Fehlstellen zu einem erheblichen Materialeintrag flihren.

5 Doppelt gediiste Sohle

5.1 Ausfilihrungsvarianten

Verschiedentlich wurde die Ausfliihrung von sog. doppelt gedisten Sohlen geplant und
ausgeschrieben. Einige Aspekte solcher Losung werden nachfolgend diskutiert.

Bei tiefliegenden Dichtsohlen mit einer reinen Dichtfunktion soll die geplante Sohlstarke mit
zwei Ubereinander liegenden und nacheinander hergestellten Sohlen mit versetzten Rastern
hergestellt werden, siehe Bild 6.

Wurde man in getrennten Arbeitsschritten zunachst die untere und dann die obere
Sohlscheibe herstellen, wirde man bei Herstellung der oberen Sohle durch die bereits
vorhandenen und erharteten Bohrpfeifen aus der Herstellung der unteren Sohle Fehlstellen
infolge Verschattungseffekte nicht verhindern konnen, verbunden mit einer hoheren
Durchlassigkeit der oberen Sohlscheibe.
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primar sekundar

mit Boden zwischen den beiden Sohlen

mit Boden zwischen den beiden Sohlen

Bild 6: Herstellung einer doppelt gediisten, tiefliegenden Sohle, oben ohne Zwischenraum,
unten mit Zwischenraum zwischen beiden Sohlscheiben

Aus diesem Grund muss zunachst die obere Sohle gedist werden, die dann bei Herstellung
der darunter liegenden Sohle durchbohrt wird. Die Verschattungsproblematik ist auch bei der
Herstellung von héher gelegenen reinen Aussteifungssohlen gegebenenfalls zu beachten.

Ein Vorteil dieser Ausfiuhrungsvariante wird darin gesehen, dass vorhandene oder zu
erwartende Hindernisse mit einer geringeren Wahrscheinlichkeit zu Fehlstellen fihren. Diese
Erwartung wird auch mit Erfahrungen bei der Sanierung von Dusenstrahlsohlen begrindet,
bei denen durch das sogenannte vollstandige Unterdiisen einer bestehenden Sohle, die eine
zu hohe Restwassermenge oder Durchlassigkeit aufwies, eine Reduzierung der
Restwassermenge erreicht werden konnte.

Freigelegte Dlisenstrahlsaulen, vor allem bei gréReren Durchmessern, weisen eine konvexe
Untersicht auf, siehe TRUNK (2007). Aus diesem Grund ist es nicht mdglich, die untere
Sohle vollstandig und ohne jeden Zwischenraum an die vorhandene obere Sohle
anzuschlielBen. In den verbleibenden nicht erodierten Zwischenrdumen zwischen beiden
Sohlen kann sich je nach GroRe der Durchlassigkeit der oberen Sohle im Vergleich zur
unteren Wasserdruck aufbauen. Hierzu im Nachfolgenden mehr.

Verschiedene Planungen fir hoch liegende oder halbhoch liegende Sohlen, wie in Bild 7
schematisch dargestellt, sehen eine Unterteilung in eine unten liegende reine Dichtsohle und
der daruber liegenden statisch wirkenden Sohle zur Aufnahme der Auftriebskrafte vor. Der
Zwischenraum zwischen beiden Sohlen wird hierbei, wenn nicht explizit in Skizzen oder
Zeichnungen angegeben, mit einem Abstand von 1-2 m dargestellt.
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Gleichzeitige
Herstellung
beider Sohlen

Herstellung
nacheinander,
Raster
versetzt

Bild 7: Halbhoch oder hochliegende Dichtsohle als doppelte Sohle: Untere Sohle als
Dichtsohle, obere Sohle zur Aufnahme der Auftriebskrafte
links: Ausfihrung horizontal, rechts: Ausfliihrung geneigt

Die Aufnahme der wirksamen Auftriebskrafte erfolgt durch die obere Sohle, in denen die
Auftriebspfahle verankert sind. Der unteren Sohle wird eine reine Dichtfunktion zugewiesen,
obwohl sie nicht in auftriebssicherer Tiefenlage liegt. Die auf sie wirkenden Auftriebskrafte
mussen durch andere Bauteile aufgenommen und abgetragen werden.

Aussteifungssohle, horizontale statische Funktion|

Dichtsohle, keine statische Funktion, tiefliegend

Bild 8: Ausflihrung einer horizontalen Aussteifungssohle mit Offnungen fiir den
Grundwasserdurchtritt und einer tiefliegenden Dichtsohle
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Von diesen doppelt gedisten Sohlen sind Planungen zu unterscheiden, bei denen ein oberer
horizontal wirkender Aussteifungsrost und eine tiefliegende Dichtsohle ausgefiihrt werden.
Im oberen Aussteifungsrost sind planmaRig Offnungen vorhanden, so dass eine Belastung
der hochliegenden Aussteifungssohle durch Auftriebskrafte sicher verhindert wird, siehe Bild
8.

5.2 Risiken bei der Herstellung

Werden die beiden Sohlen nacheinander hergestellt, sind die 0. g. Zusammenhange zur
Vermeidung von Fehlstellen in der oberen Sohlscheibe zu beachten. Das Raster der beiden
Sohlen muss wegen der vorhandenen Bohrpfeifen gegeneinander versetzt werden, siehe
Bild 6 und 7.

Werden beide Sohlscheiben in einem Zug hergestellt, wie dies bei der o. g. Variante
Aussteifungssohle mit tiefliegender Dichtsohle erfolgen kann, ist darauf zu achten, dass
beide Sohlscheiben in einem ausreichenden Abstand zueinander hergestellt werden, so
dass sich oberhalb der unteren frischen Saule ein ausreichend stabiles Gewolbe im Boden
ausbilden kann. Bei einem nur geringen Abstand von 1-2m zwischen den beiden
Sohlscheiben ist dies nach vorliegenden Untersuchungen zum erforderlichen Stitzdruck in
frischen Saulen nicht méglich, siethe SONDERMANN und KIRSCH (2002). Ein Nachbrechen
des nichtbearbeiteten Bodenbereiches in die untere Saule kann ohne weitere
Untersuchungen oder Messungen nicht ausgeschlossen werden. Dies ist auch zu beachten,
wenn die untere Sohlscheibe nach dem Erharten der oberen hergestellt wird.

Dist man nun zunachst die obere Sohle und danach die untere, so muss der Riicklauf durch
das Bohrloch in der vorhandenen oberen Sohle hindurchgeflhrt werden. Hierzu ist es
erforderlich, das Durchbohren mit einem ausreichend groRen Durchmesser auszufiihren. Der
grolere Bohrdurchmesser ist dann selbstredend auf der gesamten Bohrlange vorhanden.

Die Notwendigkeit geringer Sedimentationsraten des Bindemittels fir die Herstellung von
Sohlen wurde in TRUNK (2007) erlautert. Im speziellen Fall der doppelten Sohlen kommt
hinzu, dass aufgrund der vorhandenen Warme in der oberen Sohlscheibe die Suspension in
diesem Bereich des Bohrlochs sehr schnell ansteift und erhartet. Ein Nachflllen der Saule
Uber den Bohrkanal ist nicht mehr mdglich. Eine hohe Sedimentationsrate flihrt zu einem
instabilen Bodengewolbe Uber der Saule.

5.3 Risiken bei Belastung

Wird die obere Sohle ohne planmaBige Offnungen fiir den ungehinderten Durchfluss des
Grundwassers hergestellt, so baut sich zwischen den beiden Sohlen der volle
Differenzwasserdruck auf. In den dazwischen liegenden nicht erodierten Bodenbereichen
oder dem planmaRig verbleibenden Bodenpaket sind keine Pumpen o. &. installiert und somit
findet keine Grundwasserentspannung statt.

Einen weiteren EinfluR auf die Belastung der beiden Sohlen haben deren erreichte
Systemdurchlassigsbeiwerte Kynen Und Kopen SOWie deren Dicken dynten Und dopen.

Wahrend des Pumpversuchs und der Wasserhaltung stromt durch bei Sohlen die gleiche
Wassermenge, Q = v-A. Aus der Kontinuitatsbedingung folgt Vunten = Voben bZW. v, = Vo
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vunten = voben bZW' Vu = V()
k,-i, =k, -i
k, i, AhJd, Ah, d,
ko ilt Ahu / du Ahu do
Ah, = b, L Ko
d, k,
Ah = Ah, + Ah,
Ah, = Ah—Ah, :Ah_Aho_du Ky
do ku
Aho +Aho ° du 'ﬁzAh
do ku
Ah
M= d &,
1+
do ku

Der Abbau des vorhandenen Differenzwasserdrucks Ah durch die untere Sohle mit Ah, und
die obere Sohle mit Aho ist in Abhangigkeit des Verhaltnisses der Dicken der beiden Sohlen
d,/ d, sowie dem Verhaltnis der Systemdurchlassigkeitsbeiwerte k,/ k, in Bild 9 dargestellt.

Anteil des Abbaus des gesamten Differenzwasserdrucks Ah
durch die obere Sohle

100%
90%

80%
70%
60%
50%
40%
30%

—&—d-u/d-0 =0,25
=8 d-u/d-o=0,50
- A~ d-u/d-o=0,75
—Xx= d-u/d-o =1,00
—o= d-u/d-o =1,25
—®—d-u/d-o =1,50

20%
10%
0% ‘
0,1 1,0 10,0
Verhiltnis Durchlassigkeitsbeiwerte
obere zu untere Sohle: k-o/k-u

Anteil Differenzwasserdruck obere
Sohle

Bild 9: Abbau des Differenzwasserdrucks durch die untere und obere Sohle in
Abhangigkeit der Dicken und der Durchlassigkeitsbeiwerte der unteren und oberen
Sohle
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Bei gleichen Durchlassigkeitsbeiwerten - k,/ k, =1 - und Dicke - d, / d, =71 - bauen die beiden
Sohlen den vorhandenen Differenzwasserdruck zu 50% ab, siehe Bild 9. Daraus folgt eine
statische Beanspruchung der unteren Sohle, die nach den Ausschreibungsplanen nicht
vorgesehen ist.

Ist die Dicke der planmaRig statisch beanspruchten Sohle z.B. doppelt so grof3 wie die der
untenliegenden Dichtsohle - d, / d, =0,5 — erfolgt der Abbau des Wasserdrucks bei gleichen
Durchlassigkeitsbeiwerten - k,/ k, =1 — zu ca. 70% durch die obere Sohle, verbunden mit der
entsprechenden hdheren statischen Beanspruchung.

Bei ungleichen Durchlassigkeitsbeiwerten der beiden Sohlen k, # k, Gbernimmt die Sohle mit
dem geringeren Durchlassigkeitsbeiwert einen hdheren Anteil am Abbau des
Differenzwasserdrucks wie im Fall gleicher Durchlassigkeitsbeiwerte.

Die erreichbaren Durchlassigkeitsbeiwerte sind u. a. abhangig vom anstehenden Boden, der
Art der Ausflihrung und der Bindemittelsuspension. Nach den vorliegenden Erfahrungen ist
es nicht mdglich, die zu erreichenden Systemdurchlassigkeiten gleichzeitig mit einer
Obergrenze und Untergrenze einzuhalten, deren Bandbreite im Bereich der von natirlichen
Bdden lage. Solches vertraglich zu vereinbaren entsprache nicht dem Stand der Technik.
Hinzu kommt, dass eine Uberpriifung bzw. Ermittlung der Systemdurchldssigkeiten jeweils
der oberen und der unteren Sohle nur mit hohem Aufwand mdglich ware und bisher nie
ausgefuhrt wurde.

Die erreichten Systemdurchlassigkeiten haben jedoch, wie dargestellt, einen erheblichen
Einfluss auf die Verteilung der auf die beiden Sohlen wirkenden Auftriebskrafte. Sofern diese
nur von der oberen Sohle aufgenommen und tber Auftriebspfahle abgetragen werden sollen,
mussen die auf die untere Sohle wirkenden Auftriebskrafte Uber das dazwischen liegende
Bodenpaket mit vertraglichen Verformungen auf die obere Sohle tbertragen werden. Ob dies
aufgrund der Steifigkeitsunterschiede zwischen Sohle und Boden mdoglich ist, ware mit
numerischen Berechnungen weiter zu untersuchen. Sofern dies nicht moglich ist, kann eine
statische Beanspruchung der unteren Sohle sowie eine Krafteinleitung in die Auftriebspfahle
nicht verhindert werden. Die Bemessung der einzelnen Bauteile muss dann im Rahmen der
aufgezeigten Bandbreiten der moglichen Belastungsanteile erfolgen. Die in der Planung
dargestellte Trennung zwischen Dichtsohle und Auftriebssohle ist in dieser Form nicht
moglich.

Sofern man die obere Sohle planmaBig mit Offnungen versieht, um den Aufbau des
Wasserdrucks zu verhindern, erfolgt der Abbau des Differenzwasserdrucks ausschliellich
durch die untere Sohle, die dann auch durch die Auftriebskrafte belastet wird. Eine
Aufnahme und Ableitung der Auftriebskrafte durch die obere Sohle erfolgt nur dann, wenn
diese Krafte, wie oben erlautert, durch das Bodenpaket bei vertraglichen Verformungen auf
die obere Sohle Ubertragen werden kénnen, die diese dann Uber Auftriebspfahle o. &. in den
Baugrund ableitet.

Das Unterteilen der Funktionen Dichtwirkung und Aufnahme der Auftriebskrafte in zwei
Sohlscheiben bietet gegentber der Herstellung einer Sohlscheibe mit gleicher Gesamtdicke
keinen Ausflhrungsvorteil. Sowohl die Bemessung als auch die Herstellung sind mit
Schwierigkeiten verbunden, die zu keiner Erhohung der Ausfuhrungssicherheit fuhren.
Vorteilhaft ist es, die erforderliche Sohlstarke in einem Arbeitsvorgang mit einer Bohrung in
einem Zuge herzustellen und hierbei bekannte Entwurfsgrundsatze zu beachten. Hierzu
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zahlen u. a. das Vermessen jeder Bohrung sowie eine ausreichend haufige Kontrolle des
erreichten Saulendurchmessers.

6 Dichtsohlen mit Weichgelunterdeckelung

Als Variante zu der vorgenannten Losung wurde diskutiert, eine hoch oder halbhoch
liegende und rlckzuverankernde Sohle zur Erhéhung der Ausflihrungssicherheit mit einer
Weichgelsohle zu unterdeckeln.

Die halbhoch oder hoch liegende Dichtsohle, hergestellt im Dusenstrahlverfahren, wird zur
Aufnahme der Auftriebskrafte mit Kleinbohrpfahlen riickverankert. Unterhalb der
Dusenstrahlsohle wird eine Weichgelsohle ausgefiuhrt, welche gegebenenfalls in der
Dusenstrahlsohle vorhandene Fehlstellen abdichten soll.

Wirde die Weichgelsohle vor der Disenstrahlsohle hergestellt, kdnnten Dishindernisse aus
den bestehenden Injektionsrohren und der sie ggf. umschlieRenden Mantelmischung mit
einer hoheren Wahrscheinlichkeit zu Fehlstellen in der auch statisch beanspruchten Sohle
fuhren. FUr die Ermittlung des Injektionsrasters sind bei entsprechenden Tiefen wie auch fur
bei der Herstellung von Dusenstrahlsohlen die moéglichen Bohr- oder Rammabweichungen
zu berlicksichtigen. Die Reichweite der Injektion liegt in aller Regel unter der Reichweite des
Dusenstrahls, so dass das Raster fir die Injektionssohle enger gewahlt werden muss als das
Raster fur die Dusenstrahlsohle, siehe Bild 10.

Injektion tiber
Manschettenrohr 6,0

—— bzw. FuBventil AE J
v o) o
5,0 1 . \
7 " N~
5 a0/
307 h ) q
- i_D;t.1 Weichgel- '
T unter- 2,0
deckelung \f_)\ yo
=
| —
] 1,0 Y/\
o @] ﬂ
— 0,0 T T t T 1
RUCKYCIankering 0,0 10 20 30 40 50 6,0
O Sohle @ Auftriebspfdhle @ Bohrung Sohle ‘
O Injektion @ Bohrung Inj

Bild 10: links: Unterdeckelung einer halbhoch liegenden Dusenstrahlsohle mit einer
Weichgelsohle,
rechts: Schnitt und Raster fir Disenstrahlsohle, Weichgelsohle und Auftriebspfahle

Fuhrt man die Bohrungen fir das Einbringen der Injektionsrohre oder Manschettenrohre
nach Fertigstellung der Dichtsohle aus, so muss die vorhandene Dichtsohle zusatzlich zum
Einbau der Auftriebspfahle durchbohrt werden. Alle Bohrungen durch die Disenstrahlsohle
muassen, auch beim Einbau der Injektionsrohre, mit einer Suspension mit hoher Festigkeit
verfullt werden. Das Aufflllen mit einer Ublichen Mantelmischung ware aufgrund der
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statischen Beanspruchung der Sohle nur mit entsprechenden Nachweisen der Tragwirkung
aufgrund der Schwachung durch die Bohrungen ausfihrbar.

Fur das Aufsprengen der Injektionsventile unterhalb der Sohle ergeben sich daraus deutlich
hohere Driicke wie bei Verwendung einer Gblichen Mantelmischung.

Die Planung und Ausfihrung von Injektionssohlen erfordert eine detaillierte
Baugrunderkundung im Bereich der Sohltiefe, da das Einbringverhalten der Injektion und
somit die Reichweite in stdrkerem Mall vom vorhandenen Baugrund abhangt als bei der
Herstellung einer Dusenstrahlsohle, u. a. von der Feinschichtung und deren Feinanteilen.
Vereinfacht dargestellt ist dies in Bild 11 a). Wird die UmschlieBungswand nicht tiefer geflhrt
als die Dusenstrahlsohle, ergeben sich in den Randbereichen Anschlussprobleme der
Weichgelsohle an die vorhandene Dusenstrahlsohle. Die UmschlieRungswande sollten auf
jeden Fall bis unter die Unterkante der geplanten Weichgelsohle gefuhrt werden, woraus sich
jedoch hoéhere Herstellkosten fiir die Umschlielungswande ergeben.

In der Ddusenstrahlsohle vorhandene Fehlstellen, die die statische Tragwirkung
beeintrachtigen kénnten, werden wahrend des Pumpversuchs durch eine Weichgelsohle
Uberbruckt oder verschlossen, sofern die Weichgelsohle ihre Dichtwirkung erfullt. Wahrend
des Pumpversuchs erhalt man keine Hinweise auf diese Fehlstellen durch eine hohere
Restwassermenge, die Fehlstellen werden kaschiert. Aus den geringen Restwassermengen
wird, wie bereits erwahnt, haufig auf eine ausreichende statische Tragwirkung geschlossen.
Aufgrund der gewahlten Bauart kann jedoch nicht ausgeschlossen werden, dass es durch
eine Erosion der Weichgelschicht im Bereich der Fehlstellen zu einem plétzlichen
Sohlaufbruch kommt, siehe Bild 11 b). Dies muss nicht unmittelbar nach Erreichen der
Endaushubtiefe erfolgen. Zu einem Sohlaufbruch kann es auch erst nach langerer
Belastungszeit durch den Wasserdruck kommen.

Dies qilt fur horizontal als auch geneigt auszufuhrende Sohlen oder das Einschlie3en oder
Einkapseln vorhandener Hindernisse oder Bauteile durch Weichgelkubaturen in Hoéhe oder
unmittelbar unter halbhoch oder hoch liegenden DUsensohlen.

Dichtsohle

Manschettenrohr

Mantelmischung

1l I R R A

Bild 11: a) Anschlufld Weichgel an Baugrubenwand und vorhandene Disenstrahlsohle
b) Belastung einer Weichgelsohle im Bereich von Fehlstellen in der
Dusenstrahlsohle durch den Differenzwasserdruck

Weichgel-
unterdeckelung
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Die Ublichen und mdglichen Kontrollen im Zuge eines Pumpversuches durch das Messen
der Restwassermenge und gegebenenfalls auch von Temperaturprofilen haben durch
unterlagernde Weichgelsohle nur einen begrenzten Aussagewert. Wenn im Bereich einer
gegebenenfalls vorhandenen gréleren Fehlstelle die Weichgelsohle durch einen hohen
Differenzwasserdruck von 10m wund mehr beansprucht wird, kann eine solche
Weichgelsohle diese Belastung gegebenenfalls nicht dauerhaft aufnehmen. Das Risiko ist
noch hoher einzuschatzen, wenn das Aushubniveau ohne oder nur mit einem geringen
Abstand zur vorhandenen Dichtsohle geplant und ausgefuhrt wird.

Man kann dagegen anfihren, dass die Sohle fir das Einbringen der Injektion und der
Auftriebspfahle mehrfach zu durchbohren ist, und aus diesem Grund ein sehr genauer
Aufschluss Uber die tatsachlich erreichte Sohlstarke vorlage.

Bei einem Raster der Ddisenstrahlsohle von 5,0 m? der Injektionssohle unter
Bertcksichtigung von Bohrabweichungen von 2,0 m? und der Auftriebspfahle von 4,0 m?
muss die hergestellte Disenstrahlsohle auf einer Flache von 1.000 m* ca. 750-mal
durchbohrt werden. Bei einem Bohrdurchmesser von 180 mm entspricht dies ca. 2% der
Sohlflache. Alle Bohrungen missen mit einer Suspension mit ausreichender Festigkeit
verschlossen werden, so dass die statische Tragwirkung der Sohle mit ausreichender
Erosionssicherheit gegeben ist.

7 Schlussfolgerungen

Bei UmschlieRungswanden ist eine Kontrolle der Lage und des Uberschnitts der einzelnen
Schlitzwandlamellen, Pfahle oder DSM-Saulen maligebendes Element, um die erforderliche
Abdichtung gegen Grundwasser herzustellen. Die Abmessungen sind durch das eingesetzte
Werkzeug mehr oder weniger vorgegeben. Bei Injektionen, Dusenstrahlarbeiten und
Vereisungen ist neben der Kontrolle der Lage der Bohrungen und Lanzen auch eine
Uberprifung der baugrundabhangigen Reichweite durch z.B. Probeelemente, Messungen
und Qualitatssicherung wahrend der Ausfuhrung notwendig.

Bei Planungen von Abdichtungsaufgaben missen die Einwirkungen auf die einzelnen
Elemente wahrend der Herstellung und bei Ingebrauchnahme sowie die erforderlichen und
moglichen Kontrollen zur Uberpriifung der Abdichtungs- und ggf. Tragwirkung bewertet
werden.

Die aufgezeigten Losungen zur Verbesserung der Ausfuhrungsqualitédt von Dichtsohlen, vor
allem fur hoch liegende oder halbhoch liegende Sohlen zeigen, dass der hiermit verbundene
Aufwand nicht zwingend mit einer héheren Ausflihrungssicherheit verbunden ist. Im Fall der
doppelt gedisten halb hoch oder hoch liegenden Sohlen wird die Beanspruchung der
Bauteile durch die baugrundbedingten Schwankungen der Produkteigenschaften beeinflusst.
Dies muss in der Bemessung und Bewertung der auftretenden Verformungen berlcksichtigt
werden.

Bei einer Unterdeckelung von Disenstrahlsohlen mit Weichgel verlieren zur Verfligung
stehende Kontroll- und Prifmoglichkeiten ihre Aussagekraft, so dass das Risiko plotzlicher
Sohlaufbriiche im Zuge des Pumpversuchs fast nicht mehr Gberprift und bewertet werden
kann.
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Es kann darlUber hinaus nicht ausgeschlossen werden, dass mit dem erhdhten Aufwand an
Zeit und Kosten fir die Herstellung der Sohlabdichtung keine Reduzierung, sondern eine
Erhdhung des Ausflhrungsrisikos erreicht wird. Vorteilhafter sind dagegen robuste
Planungen, die neben der Uberpriifbarkeit der Qualitét eine ausreichende Fehlertoleranz
gegenuber unvermeidlichen und nicht volumendeckend durch Baugrunduntersuchungen
erkundbaren Schwankungen der Baugrundeigenschaften aufweisen.
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Der Nachweis gegen hydraulischen Grundbruch bei tiefen und
schmalen Baugruben in nichtbindigem Baugrund

Prof. Dr.-Ing. Martin Ziegler, Dipl.-Ing. Benjamin Aulbach
Geotechnik im Bauwesen, RWTH Aachen

1 Allgemeines

Wenn der Boden vor einer Verbauwand infolge einer nach oben gerichteten Stromungskraft
gewichtslos wird, kommt es zum sogenannten hydraulischen Grundbruch. Dies geschieht in
der Regel so plétzlich, dass GegenmalRhahmen meist wirkungslos bleiben, wenn bereits
erste Anzeichen zu erkennen sind. Innerhalb kiirzester Zeit kommt es zum schlagartigen
Aufbrechen der Baugrubensohle und groRe Mengen an Boden und Wasser werden in die
Baugrube gespllt. Trotz dieser Gefahr, welche von einem hydraulischen Grundbruch
ausgeht, werden oftmals einfache Naherungsverfahren verwendet, um die Sicherheit
nachzuweisen. Im Rahmen dieses Beitrags soll zunachst anhand eines einfachen Beispiels
aufgezeigt werden, dass die Anwendung einfacher Naherungsverfahren gerade bei schma-
len Baugruben zu unsicheren Ergebnissen fuhren kann. Weiterhin werden Untersuchungser-
gebnisse vorgestellt, mithilfe derer eine einfache und sichere Ermittlung der fir die Sicherheit
gegen hydraulischen Grundbruch erforderlichen Einbindetiefe in homogenem und isotropen
Baugrund mdglich ist.

Nach DIN 1054 ist die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch durch eine Gegenulber-
stellung der gunstig wirkenden Gewichtskraft des Bodens unter Auftrieb Gy und der unguns-
tig wirkenden, nach oben gerichteten Stromungskraft S’y multipliziert mit den jeweiligen
Teilsicherheitsbeiwerten yg s, bzw. y4 nachzuweisen.

S'kvh < G'k'"/e,stb (1)

Hierbei ist die Stromungskraft ,in der Regel durch Auswertung des Stréomungsnetzes zu
ermitteln® und alle unglinstigen Einflisse, ,insbesondere eine Bodenschichtung mit einer
Konzentration des Druckgefélles in der aufbruchgefahrdeten Bodenschicht sowie die
raumliche Wirkung bei schmalen, runden oder rechteckigen Baugruben® [DIN 1054], sind zu
bertcksichtigen. Allerdings lasst DIN 1054 in ,lberschaubaren® Fallen auch Naherungslo-
sungen zu. Es finden sich in DIN 1054 jedoch keine naheren Erlauterungen dazu, wann
~=uberschaubare® Falle vorliegen und welche Naherungslésungen verwendet werden dirfen.
Bezuglich des zu untersuchenden Bodenkdrpers besagt DIN 1054 weiterhin, dass dessen
Breite b in der Regel gleich der halben Einbindetiefe T der Stitzwand angenommen werden
darf. Dies entspricht dem nach Terzaghi benannten Terzaghi-Korper.

Erganzend zur DIN 1054 existieren diverse Literaturquellen und Empfehlungen zum Nach-
weis der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch wie beispielsweise die Empfehlungen
des Arbeitsausschusses ,Ufereinfassungen® - kurz EAU. Nach EAU (2004) kann der
Nachweis auch vereinfacht am Stromfaden gefuhrt. Hierbei reduziert sich die Nachweisglei-
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chung auf eine Gegenuberstellung der Wichte des Wassers vy,, multipliziert mit dem hydrauli-
schen Gradienten i und der Wichte des Bodens unter Auftrieb y°.

(Yw 'i)'YH < Y"YG,stb (2)

2 Berechnungsbeispiel

Zur Verdeutlichung welche Konsequenzen sich aus der Verwendung einfacher Naherungs-
verfahren ergeben koénnen, wird die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch zunachst
fur die in Bild 1 dargestellte breite Baugrube mit B = 50 m und anschlieRend fir die gleiche
Baugrube, jedoch mit einer wesentlich geringeren Breite von B =5 m (vgl. Bild 4), mithilfe
verschiedener Verfahren tberprift.

B =50m

)l v
AN (0 Xt xrz
¥ =11 kN/m? H = 10m
LF2/ ) o
glinst. Baugrund: U R7RN =
Yosw = 0,99 T=5m
Y« =130 | S = 30m

Bild 1: Berechnungsbeispiel ,breite Baugrube®

Die Tiefe der Baugrube entspricht gleichzeitig der Wasserspiegeldifferenz und betragt
H = 10 m. Die Einbindetiefe des Verbaus wird zu T =5 m und die Machtigkeit des Aquifers
zu S =30 m angenommen. Weiterhin betragt die Wichte unter Auftrieb des homogenen,
isotropen Bodens y* = 11 kN/m3. Der Baugrund ist als glinstig einzustufen, so dass sich nach
DIN 1054 die Teilsicherheitsbeiwerte im Lastfall 2 zu yg s = 0,95 und yy = 1,30 ergeben.
Desweiteren wird angenommen, dass ebene Anstromverhaltnisse vorliegen und somit ein
zweidimensionales Problem vorliegt.

Das einfachste Verfahren zu Ermittlung des am Verbauwandful? noch abzubauenden
Restpotentials Ah bzw. des hydraulischen Gradienteni stellt die Annahme eines linearen
Potentialabbaus auf einem Stromfaden dar, welcher direkt an der Verbauwand entlang fihrt.

T 5m

Ah=H ——=10m ——
H+2-T 10m+2-5m

=25m 3)

Der hydraulische Gradient berechnet sich dann zu:

i_A_h_2,5m_

0,5 4
T 5m “)
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Eingesetzt in Gleichung (2) erhalt man schlieflich:
(10kN/m?*-0,5)-130 <11kN/m?*-0,95

6,59kN/m? < 10,45kN/m?
Der Nachweis kann somit erbracht werden und der Ausnutzungsgrad p betragt:

Sy 65kN/me
G, 1045kN/m?

W= - 0,62 (5)

Ein weiteres Verfahren zur Bestimmung des noch am Verbauwandfull abzubauenden
Restpotentials ist das Verfahren nach Brinch Hansen, welches beispielweise in der
EAU (2004) enthalten ist.

Iqwu ' hso +hwo \E h

\/E+\/¥ wu

Die in Gleichung (6) einzusetzenden GroRRen ergeben sich anhand von Bild 2.

Ah=h, = (6)

she

S

WL

Bild 2: Abmessungen fiir das Verfahren von Brinch Hansen nach EAU (2004)

Setzt man die Zahlenwerte des Berechnungsbeispiels in Gleichung (6) ein so erhalt man

_5m-4/15m +15m-+/5m

Ah —5m =3,66m
V15m ++/5m
und daraus
j= 386m _ 73
5m

Die Nachweisgleichung (2) lautet dann
(10kN/m?-0,73)-130 < 11kN/m?-0,95
9,49kN/m? < 10,45kN/m?
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und der Ausnutzungsgrad betragt

 9.49KkN/m?

p=—0 09,
10,45kN/m?

Demnach lasst sich auch nach dem Verfahren von Brinch Hansen die Sicherheit gegen
hydraulischen Grundbruch nachweisen.

Zusatzlich zur Anwendung der beiden Naherungsverfahren wird der Nachweis am Terzaghi-
Kdrper gefihrt, woflr die Stromungskraft, wie nach DIN 1054 eigentlich gefordert, durch
Auswertung eines Stromungsnetzes ermittelt wird. Das aus numerischen Berechnungen
erhaltene Potentialliniennetz sowie die Verteilung des Restpotentials in Hohe des Verbau-
wandfulRes sind in Bild 3 dargestellt.

b=T/2
=2,5m
T=5m
N[ oo
S
| Potentialabbau 3 =
SH=3
BH=5 |
Isolinien Potentiale |

Bild 3: Potentialverteilung aus numerischer Berechnung

Der Nachweis der Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch gemaf Gleichung (1) ergibt
sich dann zu:

(Yw ') Veyy <yWVe Y Gstb

Ah '
Yw~?'T~A-YH <Y T-A-ve "

Yw Ah-yy <y T- Y Gstb

Hierbei sind V das Volumen des Terzaghi-Korpers, A die Flache im Schnitt und Ah das in
Hohe des VerbauwandfulRes Uber die Grundflache gemittelte noch abzubauende Restpoten-
tial, welches im vorliegenden Fall

Ah =297m

betragt. Damit lautet der Nachweis
10kN/m?-2,97m-1,30 <11kN/m?*-5m- 0,95
38,61kN/m? < 52,25kN / m?
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und der Ausnutzungsgrad betragt

~ 3861kN/m?

p=—o2 2N 074,
52,25kN/ m?

Somit lasst sich fir das betrachtete Beispiel mit jedem der hier angewandten Nachweisver-
fahren eine ausreichende Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch nachweisen.

Im Folgenden wird nun eine schmale Baugrube mit einer Breite von B = 5 m betrachtet.

B=5m b=T/2
A7AN = 1 X7X =25m
¥ =11 kN/m? H=10m T
LF2/ v T=5m
gunst. Baugrund: || |
Yesw = 0,95 T=5m J(
e =130 | & o
| s=30m SHTIK

Bild 4: Berechnungsbeispiel ,schmale Baugrube“ mit Potentialverteilung

Abgesehen von der Breite entsprechen alle anderen Randbedingungen und Parameter dem
zuvor betrachteten Berechnungsbeispiel ,breite Baugrube®.

Da der lineare Potentialabbau und das Verfahren nach Brinch Hansen die Breite der
Baugrube, wie Ubrigens auch die Machtigkeit des Aquifers, in keinerlei Weise berticksichti-
gen, ergibt sich mit diesen Verfahren unabhangig davon ob es sich um eine breite oder um
eine sehr schmale Baugrube handelt immer die gleiche Sicherheit. Folglich ergeben sich
auch fir das geanderte Berechnungsbeispiel keinerlei Anderungen gegeniiber dem zuvor
betrachteten Fall.

Durch Auswertung eines Stromungsnetzes (vgl. Bild 4) ergibt sich hingegen ein gegenuber
der breiten Baugrube groReres noch abzubauendes Restpotential von

Ah =5,62m

und die Nachweisgleichung lautet:
10kN/m?*-5,62m-130 <11kN/m?3-5m-0,95
73,06kN/m? < 52,25kN /m? '

Mit einem Ausnutzungsgrad von

~ 73,06kN/m?

w= 22N 440
52,25kN / m?

lasst sich somit keine ausreichende Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch mehr
nachweisen, wenn die Stromungskraft durch Auswertung eines Stromungsnetzes ermittelt
wird, wodurch die tatsachlichen geometrischen Randbedingungen und somit auch die Breite
der Baugrube berlcksichtigt werden.
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3 Einfluss der Baugrubenbreite auf die Sicherheit

Das vorangegangene Berechnungsbeispiel zeigt, dass die Breite einer Baugrube wesentli-
chen Einfluss auf die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch hat. In Bild 5 sind die
Potentialverteilungen der beiden Baugruben nochmals gegenubergestellit.

‘ \

| schmale \ \
i Baugrube

‘ mit B/H = 0,5

Bild 5: Potentialverteilung einer schmalen und einer breiten Baugrube

Man sieht, dass bei der schmalen Baugrube eine Konzentration der Potentialschritte und
damit auch des Potentialabbaus im Baugrubeninneren stattfindet, wohingegen bei der
breiten Baugrube eine relativ gleichmalige Verteilung vorliegt. Dies liegt daran, dass aus
Grunden der Kontinuitat bei kleiner werdendem Durchflussquerschnitt eine Erhéhung der
FlieRgeschwindigkeit und damit auch eine Erhéhung des hydraulischen Gradienten bzw. des
abzubauenden Potentials erfolgt.

Zur Verdeutlichung wurden weitere Berechnungen flr verschieden breite Baugruben
durchgefiihrt und hinsichtlich des noch abzubauenden Restpotentials ausgewertet.

. . ! B/2
Restpotential Ah bezogen aufH in * -
Hohe des VerbauwandfuRes i
100 . : H
|
80 —#-Terzaghi-Kérper : Terzaghi-Kérper
anH 0 = i
el 40 } T
20 : ,
0 i
0 1 2 3 4 5 :
B L L L L L e L

Bild 6: Abzubauendes Restpotential in Abhangigkeit von der Baugrubenbreite

Anhand von Bild 6 ist zu erkennen, dass das auf den Terzaghi-Kérper bezogene noch
abzubauende Restpotential mit abnehmender Baugrubenbreite zunachst leicht und ab einem
Verhaltnis von B/H = 1,5 stark zunimmt. Wahrend bei einer Breite von B/H = 5,0 noch etwa
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30% der gesamten Wasserspiegeldifferenz abzubauen sind, verbleibt bei einer Breite von
B/H = 0,5 mit etwa 60% bereits nahezu das doppelte Restpotential.

Dies spiegelt sich auch direkt in der Sicherheit wieder wie Bild 7 zeigt.

Ausnutzungsgrad p in Abhingigkeit
von der Baugrubenbreite
18

I I
—=Stromungsnetz

1,4 Brinch Hansen H
——Ilinearer Potentialabbau

pld 10 T I 1
1M
06
0,2
0 1 2 3 4 5

B/H []

Bild 7: Ausnutzungsgrad in Abhangigkeit von der Baugrubenbreite

Anhand des Ausnutzungsgrades zeigt sich, dass dieser flr eine auf der Auswertung eines
Stromungsnetzes beruhenden Nachweisfliihrung ebenfalls mit abnehmender Baugrubenbrei-
te stark zunimmt. Fir das betrachtete Beispiel lasst sich ab B/H < 1,5 keine ausreichende
Sicherheit mehr nachweisen. Wie bereits erwahnt bleibt der Ausnutzungsgrad bei Verwen-
dung der Naherungsverfahren hingegen konstant und es wird bei schmalen Baugruben eine
nicht vorhandene Sicherheit vorgetauscht.

Aus diesem Grund muss gerade bei schmalen Baugruben davor gewarnt werden, einfache
Naherungsverfahren zu verwenden, welche nicht die geometrischen Randbedingungen und
insbesondere die Baugrubenbreite berlcksichtigen.

4 Untersuchungen zur Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch

Die Ermittlung der erforderlichen Einbindetiefe auf der Grundlage von Strémungsnetzen
bertcksichtigt automatisch die geometrischen Randbedingungen, da das Stromungsnetz und
die daraus erhaltene Stromungskraft von den Randbedingungen selbst abhangen. Da die
iterative Bestimmung der erforderlichen Einbindetiefe mittels Stromungsnetzen sehr aufwen-
dig sein kann, falls diese nicht schon z.B. aus statischen Erfordernissen vorgegeben ist,
wurde ein Forschungsvorhaben mit dem Ziel initiiert, Bemessungsdiagramme aufzustellen,
mithilfe derer die erforderliche Einbindetiefe in Abhangigkeit von den geometrischen Rand-
bedingungen einfach ermittelt werden kann. Das Forschungsvorhaben wurde in Zusammen-
arbeit mit der Wayss&Freytag Ingenieurbau AG durchgefiihrt und vom Deutschen Institut fir
Bautechnik geférdert. Weitere Unterstlitzung in Form der kostenlosen Bereitstellung des
Programmsystems Sofistik-HYDRA erfolgte durch die Sofistik AG. Im Rahmen dieses
Forschungsvorhabens wurden sowohl zwei- als auch dreidimensionale Untersuchungen fur
homogenen und isotropen Baugrund durchgeflihrt. Diese Untersuchungen basieren auf der
Auswertung von Stromungsnetzen, welche mittels numerischer Berechnungen erhalten
wurden.
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4.1 Untersuchungen im ebenen Fall

Ohne den Ansatz von Reibungskraften ware ein infinitesimal kleiner Streifen bzw. ein
Stromfaden an der Verbauwand der malRgebende Bruchkoérper fur den Nachweis der
Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch, da direkt an der Verbauwand das noch
abzubauende Potential am groften ist (vgl. Bild 3). Tatsachlich wirkt aber eine Reibungs-
kraft, so dass der malRgebende Bruchkorper eine endliche Dicke aufweist. Mit zunehmender
Breite des betrachteten Bruchkdrpers geht dann aber der Einfluss der Reibungskraft wieder
zurlck. Es wurden deshalb vor den eigentlichen Berechnungen zur Ermittlung der erforderli-
chen Einbindetiefe Voruntersuchungen zur maRgebenden Bruchkoérperbreite angestellt. Wie
in Bild 8 dargestellt ist, sind im Boden Vertikal- und Horizontalspannungen vorhanden, die
wiederum Schubspannungen und daraus resultierende Reibungskrafte bewirken.

! B/2

;' VA Pavere

i

I

i H Beobachtungen von Terzaghi
I ]

i Gl“ b=T/2

I

i Rechnerisch

= A7ZAN

i o4 R p — ohne Reibung

! = Tl > T b -+ 0 (Stromfaden)
! h

: S — mit Reibung

! T b=?

I

| S

1

LN

Bild 8: Einwirkungen am Bruchkdrper

Daher wurde fir die Voruntersuchungen eine Reibungskraft in der Boden-Boden-Fuge mit
angesetzt und die Breite des Bruchkdrpers variiert. Diese Untersuchungen haben ergeben,
dass die grolte Ausnutzung bei etwa b =T/2 vorhanden ist und damit der Ansatz von
Terzaghi zwar nicht zu 100% aber in guter Naherung zutreffend ist. Aufgrund dieser Er-
kenntnis wurden alle weiteren Untersuchungen zur Ermittlung der erforderlichen Einbindetie-
fe — entsprechend DIN 1054 allerdings ohne den Ansatz von Reibungskraften — auf den
Terzaghi-Koérper bezogen. Naheres hierzu in Ziegler und Aulbach (2009).

In zahlreichen iterativen Berechnungen wurden schlieBlich die erforderlichen Einbindetiefen
fur verschiedene Baugrubenbreiten und Aquifermachtigkeiten ermittelt. Hierbei wurde
zwischen gunstigem und unglnstigem Baugrund unterschieden und jeweils vier verschiede-
ne Wichten in Ansatz gebracht. Durch Auswertung dieser Berechnungen entstanden so
insgesamt acht Bemessungsdiagramme im ebenen Fall. Die Diagramme fiur eine Wichte
unter Auftrieb von y* = 11 kN/m? sind in Bild 9 dargestellt. Weitere Diagramme finden sich bei
Ziegler und Aulbach (2009) und Ziegler et al. (2009).

Aufgetragen ist jeweils die erforderliche Einbindetiefe T/H Uber der Baugrubenbreite B/H. Die
Machtigkeit des Aquifers S/H wird durch unterschiedliche Kurven berlcksichtigt. Durch den
Bezug der einzelnen GroRRen auf die Wasserspiegeldifferenz lassen sich die Diagramme fir
beliebig grolte Baugruben anwenden.
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Einbindetiefe Einbindetiefe

(LF2, giinstiger Baugrund, vy'/v,,=1,1) (LF2, ungiinstiger Baugrund, y'/y,=1,1)
130 1 1,60 —r
I '
]
120 ! 1,50 i
] 1
‘ 1 1,40 I
1,10 ; 1
‘ ! 130 e
I
‘ 1,20 1
‘ : ——S/H=3,0 1,10 ——S/H=30
——S/H=25 1,00 ——S/H=25
‘ ——S/MH=20 ||TH ——S/H=20
0,90
‘ —-SH=15 —=SH=15
——S/H=10 0.80 ——S/H=1,0
‘ - — Grenze 0,70 - - Grenze
b=B/2 h=B/2
0,60
sl %
0,30 = |
0,0 1,0 2,0 3,0 4.0 50
B/H B/H

Bild 9: Bemessungsdiagramme im ebenen Fall

Bei sehr schmalen Baugruben wird die erforderliche Einbindetiefe gréer als die Baugruben-
breite und der anzusetzende Terzaghi-Kérper reicht tber die Mitte der Baugrube hinaus. Aus
diesem Grund wurde in diesen Fallen der Nachweis ersatzweise an einem Bruchkdrper der
Breite b = B/2 gefuhrt.

Anhand der Diagramme erkennt man nicht nur den bereits erwahnten Einfluss der Baugru-
benbreite, sondern auch, dass sich die erforderliche Einbindetiefe mit zunehmender Aqui-
fermachtigkeit ebenfalls erhoht.

Es wurde weiterhin eine Approximation gefunden, mit der die erforderliche Einbindetiefe auf
Grundlage der Einbindetiefe fur eine Wichte unter Auftrieb von y* =11 kN/m?* fur beliebige
Wichten ermittelt werden kann.

(8)

11kN/m3Jﬁ
Y

)= ity =a0me) [ T

Der Vergleich von nach Gleichung (8) erhaltenen Einbindetiefen mit auf der Basis von
Strémungsnetzen ermittelten Einbindetiefen weist eine sehr gute Ubereinstimmung auf
(Ziegler und Aulbach 2009). Einzig bei sehr schmalen Baugruben in Kombination mit
geringmachtigen Grundwasserleitern kommt es zu etwas gréReren Abweichungen. Da in
diesen Fallen die erforderliche Einbindetiefe die Groflenordnung der Aquifermachtigkeit
erreicht, ist jedoch ohnehin eine Einbindung bis in den Grundwasserstauer empfehlenswert.
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4.2 Untersuchungen im raumlichen Fall

Im Anschluss an die zweidimensionalen Untersuchungen wurden Untersuchungen im
raumlichen Fall angestellt. Hierbei wurde neben der Baugrubenbreite und der Aquifermach-
tigkeit auch das Verhaltnis der Breite zur Lange der Baugrube B/L (vgl. Bild 10) variiert.
Weiterhin wurden die Baugrubenecke, die Stirn- und die Langsseite getrennt voneinander
betrachtet und jeweils eine erforderliche Einbindetiefe so bestimmt, dass die Sicherheit an
der jeweiligen Stelle gerade gegeben ist.

b«

maRg. Geometrie?
b=T/2 malRgebend?

LSS S S S rdrehiassae S
Bild 10: Systemskizze 3D und verschiedene Bruchkorper in der Ecke

Der Nachweis an den Baugrubenseiten kann analog zu 4.1 zweidimensional gefuhrt werden,
so dass hierfur keine weiteren Voruntersuchungen notwendig waren. Fir den Nachweis in
den Ecken wurde jedoch vorab untersucht, welche Bruchkdrpergeometrie malRgebend ist
(vgl. Bild 10). Diese Voruntersuchungen haben gezeigt, dass ein Dreieck mit einer Katheten-
lange von b = T/2 in guter Naherung den ungunstigsten Fall darstellt, so dass die anschlie-
Renden Berechnungen auf diesen Bruchkorper bezogen wurden. Naheres hierzu in Ziegler
und Aulbach (2009). Fur die Ermittlung der erforderlichen Einbindetiefe wurde bei sehr
schmalen Baugruben an den Seiten analog zum ebenen Fall verfahren und in den Baugru-
benecken, wie in Bild 11 skizziert, anstatt des Dreiecks ein im Grundriss quadratischer
Bruchkorper der Seitenlange b = B/2 angesetzt.

Baugrube im
T/2 Grundriss
B/2|

Bild 11: Bruchkorper in der Ecke bei sehr schmalen Baugruben
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Im raumlichen Fall wurde zundchst nur gunstiger Baugrund mit einer Wichte unter Auftrieb
von v = 11 KN/m? untersucht. Fur die Verhaltnisse B/L = 0,5 und 0,3 entstanden jeweils drei
Diagramme fir die Ecke, die Stirn- und die Langsseite (vgl. Ziegler et al. 2009) und fir die
quadratische Baugrube mit B/L = 1,0 die beiden in Bild 12 dargestellten Diagramme fir die

Ecke und die Stirn- bzw. Langsseite.
Einbindetiefe in der Ecke Einbindetiefe an der Stirn- bzw. Langsseite
fir BIL=1,0 firB/L=1,0
(LF2, glinstiger Baugrund, v'fv,=1,1) (LF2, guinstiger Baugrund, y'ly,=1,1)
1.20 1.20 .
]
1
1.10 1.10 b
)
1
1.00 | 1.00 | i
I
1
0.90 0.90 '.
—+—S/H=30 : —4&—8/H=3,0
e —sH=2s5 | 080 ——S/H=25
TH ——3SH=20 |TH ' ——S/H=20
0.70 —a-SH=15 0.70 : —--SH=15
——SH=10 ! \\ ——SH=1,0
0.60 = = Grenze 0.60 ] - = Grenze
]
0.50 0.50 :
] \
1
: -__\I
0.30 L 030 ! 1
0.0 10 2.0 3.0 4.0 5.0 0.0 10 20 3.0 4.0 5.0
B/H BIH

Bild 12: Bemessungsdiagramme im raumlichen Fall

Auch im raumlichen Fall ist der Einfluss der Baugrubenbreite und der Aquifermachtigkeit
deutlich erkennbar. Weiterhin ist zu sehen, dass in der Ecke, bedingt durch die rdumlichen
Anstromverhaltnisse, wesentlich grofere Einbindetiefen erforderlich sind.

Um eine ausreichende Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch zu gewahrleisten, kdénnte
man die gesamte Baugrube mit der fir die Ecke erforderlichen Einbindetiefe ausfihren. Da

dies bei grofien Baugruben unwirtschaftlich sein kann, wurden Untersuchungen angestellt,
inwiefern mit den getrennt fiir die Ecke und die Seiten ermittelten Einbindetiefen abgetreppte

Verlaufe ausgefihrt werden kdénnen.
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Bild 13: Ausnutzungsgrad entlang des Verbaus bei abgetreppter Einbindetiefe
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Erste Untersuchungen haben gezeigt, dass dies dann moglich ist, wenn die Stufen von der
Eckeinbindetiefe auf die Stirn- bzw. Langseinbindetiefe in einer Entfernung von der Ecke von
0,3-B bzw. 0,3-L angeordnet werden (vgl. Bild 13). Zur Verifizierung sind jedoch noch weitere
Untersuchungen notwendig.

5 Fazit und Ausblick

Das vorherige Berechnungsbeispiel und die am Lehrstuhl fur Geotechnik im Bauwesen
durchgefuhrten Untersuchungen zeigen, dass die fur die Sicherheit gegen hydraulischen
Grundbruch erforderliche Einbindetiefe bei schmalen Baugruben Gberproportional anwachst.
Weiterhin zeigen die Untersuchungsergebnisse, dass auch mit zunehmender Aquifermach-
tigkeit grofere Einbindetiefen erforderlich werden. Naherungsverfahren, welche weder die
Geometrie der Baugrube noch die Machtigkeit des Aquifers berlcksichtigen, sollten daher
insbesondere bei tiefen und schmalen Baugruben nicht verwendet werden, da hierdurch
unsichere Ergebnisse erhalten werden kénnen.

Mit den vorgestellten Bemessungsdiagrammen ist hingegen eine einfache und sichere
Ermittlung der erforderlichen Einbindetiefe fir homogene, isotrope Verhaltnisse unter
Berlcksichtigung der geometrischen Randbedingungen moglich. Fir ebene Anstromverhalt-
nisse ist durch die verschiedenen Bemessungsdiagramme und die Approximation ein breites
Spektrum an mdglichen Baugrundverhaltnissen abgedeckt. Fir rdumliche Anstromverhalt-
nisse sind hingegen noch weitere Untersuchungen notwendig.

Im Rahmen eines weiteren Forschungsvorhabens sollen die dreidimensionalen Untersu-
chungen vertieft und ausgeweitet werden. Neben Untersuchungen flr verschiedene Wichten
in homogenem und isotropem Baugrund sollen auch geschichteter sowie anisotroper
Baugrund betrachtet werden. Darlberhinaus sollen die Untersuchungen zu abgetreppten
Verlaufen fortgesetzt werden.
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Hydraulischer Grundbruch im bindigen Baugrund:
Schadensmechanismen und Nachweisstrategie

Dipl.-Ing. Robert-Balthasar Wudtke, Prof. Dr.-Ing. Karl Josef Witt
Bauhaus-Universitat Weimar, Professur Grundbau, Weimar

1 Einfihrung / Motivation

Die Standsicherheit eines durch eine gerichtete Stromung belasteten Bodenkontinuums wird
im Kontext der verschiedensten Bausituationen bereits seit Beginn des 20. Jahrhunderts
ingenieurtechnisch analysiert. Die Arbeiten von Bligh (1910), Lane (1935), Terzaghi & Peck
(1961), Davidenkoff (1964) und Knaupe (1968) stellen verschiedene Etappen auf dem Weg
zur Verbesserung des Verstandnisses der Problematik der Phanomene Erosion und
hydraulischer Grundbruch dar. Ein Vergleich der Arbeiten zeigt, dass der Grenzzustand
hydraulischer Grundbruch teilweise unterschiedlichen Versagenszustanden zugeordnet ist.
Dies ist vor allem der Tatsache geschuldet, dass die Untersuchungen in Zusammenhang mit
bestimmten Versagensereignissen, —fallen und Randbedingungen standen. Die vorliegenden
Erlauterungen beziehen sich vor diesem Hintergrund auf die Betrachtung des hydraulischen
Grundbruches am Bodenwiderlager eines umstromten Baugrubenverbaus in bindigem
Baugrund.
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Bild 1: Berechnungsansatze fur einen hydraulischen Grundbruch an einer umstromten
Baugrubenwand: 1) fUr nichtbindigen Baugrund nach Terzaghi & Peck (1961), 2) fir
bindigen Baugrund nach Davidenkoff (1964)

Entsprechend der gliltigen Definition des Grenzzustandes tritt ein hydraulischer Grundbruch
ein, wenn flir ein bestimmtes Bodenkontinuum eine vorhandene Strdmungsbelastung die
durch den Boden aktivierbaren Widerstande ubersteigt, vgl. DIN EN 1997-1 (2005) und

33



DIN 1054 (2005). Der Bodenwiderstand wird hierbei durch das Gewicht des Bodens im
Betrachtungsbereich reprasentiert. Die normativen Definitionen sehen fiir den Grenzzustand
entweder die Betrachtung an einem diskreten Bodenvolumen (Bild 1-1) oder einen lokalen
Spannungsvergleich vor. Konform zu den Festlegungen der DIN 1054 (2005) sind damit
folgende Ansatze gultig:

S'k'VHSG'k'7G,stb (1)

yw'i.j/HSj/'.}/G,sth (2)

Die Vorgaben der DIN 1054 (2005) sehen keine Differenzierung der Nachweismethode nach
der im mdglichen Versagensbereich vorhandenen Bodenart vor. Allein die Einwirkung wird
anhand des Teilsicherheitsbeiwertes vy flr eine Stromungsbelastung in guinstigem und
ungunstigem Baugrund unterschieden.

Mit dem Ziel, speziell die im bindigen Baugrund aktivierbaren Bodenwiderstdande beim
Nachweis der Sicherheit gegen eine hydraulischen Grundbruch zu bertcksichtigen, integrier-
te Davidenkoff (1964) in seinem Berechnungsansatz an einem diskreten, rechteckigen
Kontrollvolumen in den vertikalen Scherflachen Widerstdnde aus der Kohasion des Bau-
grundes, vgl. Bild 1-2. Im Unterschied zum Berechnungsansatz von Terzaghi & Peck (1961)
wird die Breite des Kontrollvolumens als variabel vorausgesetzt, d. h. die fur den Grenzzu-
stand unglnstigste GroRe des Versagensbereiches ist im Vorfeld zu ermitteln. Obwohl der
Berechnungsansatz die Maglichkeit der Berlcksichtigung bindigen Bodenverhaltens
vorsieht, ist es fraglich ob der bei einer entsprechenden Bausituation relevante Grenzzu-
stand, dargestellt als Versagensablauf, adaquat abgebildet ist.

Die Berlcksichtigung bindiger Bodeneigenschaften beim Nachweis gegen hydraulischen
Grundbruch erfordert eine Optimierung der Nachweismethode beziglich der folgenden
Fragestellungen:

- Ist der Versagensablauf und damit die Grenzzustandsdefinition fur nichtbindigen und
bindigen Boden identisch?

- Wie tritt der Grenzzustand bei der hydraulischen Belastung eines bindigen Bodens ein,
d. h. welche Versagensmechanismen sind relevant? Durch welche Randbedingungen
werden die Versagensmechanismen bestimmt?

- Welche Form und Grélie weist der Versagensbereich an einer umstréomten Baugruben-
wand auf?

Ziel der nachfolgenden Ausfiihrungen ist es, durch eine Verbesserung des Verstandnisses
Uber den Grenzzustand ,hydraulischer Grundbruch in bindigem Baugrund“ die Grundlage
einer okonomischeren Bauweise zu schaffen. Eine Detaillierung des Wissens (ber den
eigentlichen Vorgang fuhrt zu einer Steigerung der Sicherheit der Konstruktion.

2 Phanomenologische Beschreibung

Mit dem Ziel, eine Optimierung des Nachweises ,hydraulischer Grundbruch* fir bindigen
Boden zu erreichen, wurden verschiedene Versuche ausgeflhrt, um insbesondere das
Versagensphanomen zu dokumentieren und zu beschreiben, vgl. Wudtke & Witt (2008;
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2006). Wesentliche Versuchsziele waren die ldentifizierung des Versagensablaufes, des
Grenzzustandes und des Ortes der initialen Bodenschadigung. Aulierdem sollte die Form
des im Grenzzustand relevanten Bodenvolumens geometrisch beschrieben und Randbedin-
gungen, welche die Grofie des Versagensbereiches bestimmen, identifiziert werden.

Fur die Durchfihrung der Versuche wurde ein an der Materialforschungs- und Prifanstalt an
der Bauhaus-Universitat Weimar (MFPA Weimar), Fachgebiet Geotechnik, entwickeltes
Versuchsgerat verwendet. Das aus Plexiglas gefertigte Gerat ermdglicht in den Kontaktfla-
chen zwischen Kunststoff und Boden eine kontinuierliche Beobachtung des durchstromten
bindigen Versuchsbodens, einem tonigen Schluff. Die bei eingebautem Boden zweigeteilte
Konstruktion simuliert die Umstromung einer Baugrubenwand. Wahrend des Versuchsablau-
fes wird das eingebaute, gesattigte Bodenvolumen (b -1-h =120 cm - 60 cm - 20-30 cm),
beginnend mit einem einheitlichen Druckzustand, durch eine kontinuierliche Steigerung der
Potenzialdifferenz bis zum Versagens belastet.

Wesentliches Ergebnis der Versuche ist die Visualisierung des Versagensablaufes. Der
Grenzzustand wird durch eine Abfolge von initialen Rissen und Porenaufweitung am
Trennwandful® (Bild 2-1) initiiert, was schlieRlich zur Entstehung einer ersten diskreten
Bruchscholle fuhrt. Infolge einer fortgesetzten Poren- und Rissaufweitung bildet sich nach
einer lokalen strukturellen Zerstérung des bindigen Bodenkontinuums schlielllich ein
Stromungskanal bis zur abstromseitigen Bodenoberflache aus (Bild 2-2). Findet auch
weiterhin ein Druckausgleich durch den Stromungskanal statt, wird der zwischenzeitlich
etablierte Bruchkdrper erodiert. Im Laufe der Versuchsdurchfihrung wurde ausgehend von
Referenzwassergehalt des Bodens beim Einbau, w = 24,5 %, bis zum Grenzzustand ein
Anstieg um bis zu 20 % festgestellt. Dieser entspricht einer hydraulisch verursachten
Volumendehnung von bis zu 15 %.

Zire

W < TEgrivand

Rissinitiation

Stromung

Bild 2: Versuchsergebnisse: 1 - initiale Schadigung, 2 - trichterférmiger Aufbruch (Blick auf
den Versagenskdrper)

Ruckblickend zur Fragstellung der Gltigkeit einer von der Bodenart unabhangigen Definition
des Grenzzustandes kann festgestellt werden, dass auch im nichtbindigen Boden eine
Volumendehnung fliir das Eintreten des Grenzzustandes erforderlich ist. Der eigentliche
Grenzzustand ist eine Verflissigung mit anschlielender Erosion. Im bindigen Boden werden
jedoch bis zum Aufbrechen der baugrubenseitigen Bodenoberflache starkere Bodendeforma-
tionen eintreten und grofRere sowie andere Widerstande aktiviert werden. Im Versuch zur
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phanomenologischen Beschreibung des Grenzzustandes wurde beispielsweise vor der
initialen Schadigung eine Hebung der baugrubenseitigen Bodenoberflache von 1,5 cm bei
einer Wandeinbindung von nur 10 cm festgestellt, was auf die deutlich gréRere Kompensa-
tionsfahigkeit des Bodens hinsichtlich der hydraulische Belastung hinweist.

Die zuvor beschriebene Abfolge des Versagens lasst unterschiedliche Varianten der
zeitlichen Einordnung des Grenzzustandes zu. Ahnlich wie fiir nichtbindigen Boden ist eine
Differenzierung zwischen einer lokalen und einer globalen Betrachtung mdglich. Die initiale
Rissentstehung kann in diesem Kontext als lokales Versagen angesehen werden. Eine
globale Analyse des Grenzzustandes erfordert die Betrachtung an einem Kontrollvolumen
und berlcksichtigt fir dieses unterschiedliche wahrend des Versagensablaufes aktivierte
Widerstandsanteile. Ein Vergleich beider Ansatze zeigt, dass der wesentliche Unterschied in
der im Grenzzustand akzeptierten Bodenschadigung besteht. Wahrend bei einer lokalen
Betrachtung erst mit Erreichen des Grenzzustandes eine Schadigung eintritt, integriert eine
globale Betrachtung samtliche dem Aufbruch vorausgehenden Schadigungsereignisse im
Nachweis.

Der Grenzzustand des hydraulischen Grundbruches ist im bindigen Baugrund erreicht, wenn
die effektive Bodenspannung die Materialzugfestigkeit Ubersteigt. Im Gegensatz zum
hydraulischen Grundbruch im nichtbindigen Boden tritt das Versagen nicht als Bodenverflis-
sigung sondern als Bruch, Auftrieb oder sukzessive Auflésung des bindigen Bodens in
Schollen ein. Der Versagensablauf wird durch die Entstehung eines Risses eingeleitet und
fuhrt anschlielend infolge einer zunehmenden Volumendehnung zur Abnahme der Festigkeit
des Bodens bis schlie8lich der Kollaps eintritt. Homogene Baugrundverhaltnisse vorausge-
setzt wird der Versagensbereich direkt an der umstromten Baugrubenwand liegen. Die Form
des Kontrollvolumens wird sich an der vorhandenen Stromungsverteilung orientieren.

3 Einfluss des Wassers auf die Bodeneigenschaften

Ein hydraulischer Grundbruch wird im bindigen Baugrund hauptsachlich durch die Struktur
des Bodens, also dessen Zusammensetzung, bestimmt. Die auf den Grenzzustand Einfluss
nehmenden Parameter sind der durch die Konstruktion, den Boden und den Grundwasser-
stand bestimmte Spannungszustand, der Wassergehalt des Bodens und die durch den
Baugrund aktivierte Festigkeit. Nach Lambe & Withman (1979) kann fir den wahrend des
Baufortschrittes zwangslaufig relevanten Uberkonsolidierten Boden keine allgemeinglltige
Beziehung zwischen den Festigkeitseigenschaften, dem effektiven Spannungszustand und
dem Wassergehalt hergestellt werden, da sich diese jeweils in gegenseitiger Beeinflussung
befinden. Die nachfolgenden Erlauterungen zum strukturellen Aufbau bindiger Béden, dem
auf Zugversuchen begriindeten Zusammenhang zwischen Wassergehalt und zu erwartender
Zugfestigkeit und der spannungsabhangigen Festigkeit bindiger Bdden sind daher wesentli-
che Grundlagen einer am Bauzustand orientierten Nachweisfuhrung.

Die mechanischen Eigenschaften von Boden werden durch die Interaktion der Grundbe-
standteile Feststoff, Wasser und Luft bestimmt. Im Detail sind die Arten und Mechanismen
der Kraftibertragung in Abhangigkeit der PorengréRen der Kornstruktur definiert. Die
PorengroRen werden mafgeblich durch die Zusammensetzung und Genese des Bodens
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bestimmt. Wahrend in nichtbindigem Boden die Kraftibertragung Uber die Kornkontakte der
Partikel stattfindet, wird in bindigem Boden zusatzlich der Einfluss von anziehenden und
abstoRenden Kraften zwischen den Tonmineralen relevant. Chemische Vorgange fihren in
diesem Zusammenhang zu Wassereinlagerungen und —bindungen durch Dipolbindung,
lonenbindung, Wasserstoffbriickenbindung und Van-der-Waals-Krafte (Hiltmann & Stribrny
(1998)). Fur Tonminerale werden die Wirkungsweisen oft mit der Theorie der Diffusen
Doppelschichten erklart (Heibrock (1996)). Durch die im bindigen Boden unterschiedlichen
Funktionsprinzipien zur Kraftibertragung bildet sich eine aus Aggregaten bestehende
Sekundarstruktur. Scherwiderstande werden in den Aggregatkontaktbereichen aktiviert.

Zur Analyse der Zugfestigkeit bindiger Boden existiert eine Vielzahl direkter und indirekter
Versuchsmethoden. Die Zugfestigkeit kann indirekt durch den einaxialen Druckversuch nach
DIN 18136 (2003), den Spaltzugversuch nach Schick (2005; 2006), den Biegezugversuch in
Anlehnung an DIN EN 12390-5 (2001) und den Versuch mit der Laborfligelsonde nach
DIN 4094-4 (2002) ermittelt werden. Zugfestigkeitsermittiungen bei direkter Krafteinleitung
sind oft Thema wissenschaftlicher Untersuchungen gewesen. Ohne einen Anspruch auf
Vollstandigkeit zu erheben sind der Achterling-Versuch nach Niemeyer (1946), die Ver-
suchsmethoden nach Scherbeck (1996), Briggemann (1998), Junge (1999), Junge et al.
(2000), Wendling & Meiliner (2000; 2005), Zeh (2007) sowie der Modified-Tension-Test flr
Boden, vgl. Witt & Wudtke (2009), als Verfahren zur Untersuchung der Zugfestigkeit bindiger
Bdden zu nennen. Alle Versuchsmethoden haben eine mechanische Probenzerstérung
gemeinsam.
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Bild 3: Zugfestigkeit in Abhangigkeit von Wassergehalt und Konsistenzzahl

Mit dem Ziel, die Zuverlassigkeit der Verfahren zu vergleichen und die verfahrensspezifische
Grolenordnung der Zugfestigkeit zu identifizieren, wurden die verschiedenen Versuchsme-
thoden an einem tonigen Schluff der Bodengruppe TM ausgefihrt. Als Ergebnis der Versu-
che ist in Bild 3 der Zusammenhang zwischen Zugfestigkeit und Wassergehalt sowie
Konsistenzzahl dargestellt. Anhand des Verlaufes der oberen und unteren Zugfestigkeits-
grenzen kann festgestellt werden, dass unterhalb einer steifplastischen Konsistenz (I, < 0,75)
die Zugfestigkeit vernachlassigbar gering ist.
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Um eine dem Baufortschritt entsprechende Berucksichtigung der Zugfestigkeit zu ermdgli-
chen, ist zusatzlich zum Zusammenhang zwischen Zugfestigkeit und Wassergehalt die
Spannungsabhangigkeit der mechanischen Eigenschaft zu bericksichtigen. Die oben
genannten direkten und indirekten Zugversuche bilden aufgrund der vorhandenen einaxialen
Krafteinleitung keinen fur ein Baugrubenwiderlager realistischen Spannungszustand ab. Die
Spannungsabhangigkeit der Zugfestigkeit bindiger Béden wurde in eigenen Versuchen
untersucht, indem flr einen definierten totalen Spannungszustand der gegeniber einer
hydraulischen Einwirkung aktivierbare Widerstand ermittelt wurde. Die hydraulische Einwir-
kung wurde durch eine Steigerung des Porenwasserdruckes realisiert. Die Versuche wurden
drainiert ausgeflihrt, d. h. die Druckdnderungsgeschwindigkeit wurde sehr langsam gewahlt
und die Zu- und Abfllisse orientierten sich an der Wasserdurchlassigkeit des Versuchsbo-
dens. Ein wesentliches Ergebnis der Versuche ist die Feststellung, dass eine Steigerung des
wirksamen Spannungszustandes zu einer Erhéhung der Bodenzugfestigkeit fihrt. Die am
Bodenwiderlager eines Verbaus wirksamen Zugfestigkeiten werden damit Gber den her-
kédmmlich ermittelten Werten liegen.

4 Versagensmechanismen

Die Optimierung der Nachweismethode fir einen hydraulischen Grundbruch im bindigen
Boden erfordert eine Anpassung des Bemessungsansatzes an die Grenzzustandsbedingun-
gen. Die Versagensmechanismen sind Rissentstehung, Scherbruch und Erosion. Obwohl
innerhalb des Bodens stattfindende Partikeltransportvorgange bereits im Stadium der
hydraulisch verursachten Porenaufweitung zu einer Beeinflussung der Durchlassigkeits- und
Festigkeitseigenschaften fihren kénnen, wird eine Erosion gromaflstablich erst nach
Erreichen des Grenzzustandes relevant, nach dem Aufbruch der baugrubenseitigen Boden-
oberflache. Vergleichsrechnungen zur moglichen Oberflachenerosion von Partikeln bei einer
angenommenen aufwarts gerichteten Stromung haben gezeigt, dass bereits mit einem sehr
geringen Kohasionsanteil an der Gesamtscherfestigkeit eine Erosion nicht mehr der domi-
nante Versagensmechanismus sein kann, vgl. Witt & Wudtke (2007) und Wudtke & Witt
(2006).

Die Abgrenzung der Grenzzustande Rissentstehung und Scherbruch kann anhand der
Spannungspfadanalyse im p’-g-Diagramm fiur beim hydraulischen Grundbruch kritische
Bodenbereiche vorgenommen werden. Fur das Bodenwiderlager einer Baugrubenwand sind
grundsatzlich Spannungs- und Verformungsanderungen resultierend aus einem Bodenaus-
hub, dem Einbau von Aussteifungen oder Verankerungen sowie Grundwasserabsenkungen
relevant. Die BaumaRnahmen haben eine Anderung des Spannungszustandes zur Folge,
die von einer gleichmaRigen Bodenentlastung (-Acq =-Ac3) bis hin zu einer gerichteten
Widerbelastung des Bodenwiderlagers (Acs; > 0) reichen. Der Verformungszustand des
Bodens wird sich gleichzeitig in einem Bereich zwischen volumenkonstant und durch
Aufweitungseffekte beeinflusst bewegen. Der Ubergang zwischen dominanten Zug- oder
Schubversagen wird durch die Funktion q = p’ beschrieben.

Um die Mdglichkeit des Eintretens der beiden Versagensarten naher zu analysieren sind in
Bild 4 zwei Spannungspfade gegenubergestellt. Ausgehend von einem an einem Baugru-
benwiderlager giltigen Spannungszustand sind die Spannungspfade flir eine Erhéhung der
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hydraulischen Belastung (-Ac4 = -Ac3) und flr eine Verringerung der grofiten Hauptspannung
(Ao < 0) bei gleichzeitig konstanter kleinster Hauptspannung (Ac; = 0) dargestellt. Es wird
deutlich, dass ein Zugversagen nur bei Steigerung der hydraulischen Einwirkung eintreten
kann. FUr den Bau einer Baugrube sind Spannungs- und Verformungszustdnde die eine
gleichmafige Entlastung bei einer gleichzeitigen Volumenkonstanz darstellen, pradestiniert
fur ein Zugversagen des Bodens. Entsprechende Randbedingungen sind hauptsachlich fir
den Ful® eines umstromten Verbaus gultig. Fir samtliche Bodenbereiche, die im weiteren
Abstand zum Verbau liegen, wird im Grenzzustand ein Schubversagen relevant sein.

qa

Zugbereich | Schubbereich Bruchbedingung

ey

Anfangsspannung

Bild 4: Spannungspfade am Bodenwiderlager eines Verbaus beim Aushub einer Baugrube

Eine Interpretation des Grenzzustandes durch bruchmechanische Theorien definiert den
Grenzzustand zwangslaufig fur die Rissentstehung oder fir das Eintreten einer definierten
Rissaufweitung. Die Theorie, urspringlich fur Feststoffe entwickelt Griffith (1921), hat
inzwischen flr verschiedene geotechnische Problemstellungen Anwendung gefunden.
Hierzu zahlen beispielsweise die béschungsparallele Rissausbreitung bei infiniten Lamellen
Saada et al. (1985) sowie Tragfahigkeitsanalysen fir Béschungen und Erddammen mit und
ohne den Einfluss von Porenwasserdruck Vallejo (1993). Durch Anwendung der Bruchme-
chanik wird es mdglich, das Verformungsverhalten bei Spannungsanderungen als Resultat
eines Baugrubenaushubs oder variabler Grundwasserstande zu berlcksichtigen. Das
Rissversagen reprasentiert schliellich die Zerstérung eines bestimmten Bodenvolumens.
Der Grenzzustand findet nach Eintreten der Rissaufweitungseffekte in Form eines Scherbru-
ches oder durch Auftrieb der verbleibenden relativ geringméachtigen Bodenschicht ein. Beim
Nachweis kann der Gesamtwiderstand durch die wahrend der Rissentstehung und Rissauf-
weitung dissipierte Energie vergrofiert werden Wudtke & Witt (2008).

5 Nachweisstrategie

Entsprechend der derzeitigen Bemessungspraxis ist keine Differenzierung der Nachweisme-
thode nach der im Versagensbereich vorhandenen Bodenart vorgesehen. Durch den oben
beschriebenen Unterschied der Versagensablaufe im nichtbindigen und bindigen Baugrund
kann die Relevanz der bodenspezifischen Festigkeitseigenschaften auf den Grenzzustand
klar belegt werden. Eine verbesserte Nachweismethode muss den Bruchmechanismus, die
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Geometrie des Bruchkdrpers und die bis zum Grenzzustand aktivierten Widerstande
bertcksichtigen.

Als konsequente Folge der Beschreibung des Grenzzustandes werden bis zum Aufbruch der
abstromseitigen Bodenoberflache Widerstande aus der wahrend der strukturellen Zerstérung
des Bodenkontinuums aktivierten Zugfestigkeit (Z), der durch die Widerlagerwirkung des
Verbaus bedingten Bodenverspannung (A,) sowie den beim finalen Aufbruch aktivierten
Anteilen aus Scherfestigkeit (C,) und Bodeneigengewicht (G’) berlcksichtigt, vgl. Bild 4-1.
Die Widerstandsanteile A,, C, und G’ sind durch die etablierten Bodenparameter bestimm-
bar.

1) 2)

—

[ ) . [ ) )
| ,/ | [ ©#*0,c’*0 | ,/ | I ©#*0,c*0

undurchlassiger Untergrund undurchléssiger Untergrund

Bild 5: hydraulischer Grundbruch — Bemessungsansatz fir bindigen Boden: 1) Einflussgré-
Ren, 2) Grundlage Vergleichsrechnung

Um das beim hydraulischen Grundbruch im bindigen Baugrund relevante Bodenverhalten
realistisch im Grenzzustand abzubilden, ist eine separate Betrachtung der strukturellen
Bodenzerstorung und des finalen Aufbruches erforderlich. Im Nachweis ist zunachst die
Ermittlung der Grofe des strukturell zerstorten Bereiches notwendig um fur die beiden
resultierenden Kontrollvolumen jeweils die Sicherheit gegen das Versagen zu bestimmen.
Wahrend die Analyse der rissbedingten Bodenzerstérung einen ungeschadigten Boden
voraussetzt, werden beim finalen Aufbruch die zuvor absolvierten Versagensschritte durch
das verkleinerte Kontrollvolumen beim Nachweis berucksichtigt.

Das im Grenzzustand betrachtete Kontrollvolumen orientiert sich in Form und Dimension am
Stromungsnetz, vgl. Bild 4-2. Im Versagenszustand reicht der relevante Versagensbereich
bis unter die Wand, vgl. Odenwald & Herten (2008). Eine Unterscheidung der nach dem
Versagensablauf identifizierten Bodenbereiche des Kontrollvolumens erfordert die Definition
der geometrischen Parameter t; und t,. Im Detail bezeichnet t; die fur den finalen Aufbruch
relevante Einbindung der Wand wahrend t, die GroRe des Bereichs der im Vorfeld stattfin-
denden strukturellen Bodenzerstérung charakterisiert. Die Abgrenzung des Kontrollvolumens
zum umgebenden Baugrund kann durch eine parabelférmige Funktion dargestellt werden.
Die Breite des Versagensbereichs muss den kritischsten Belastungszustand abbilden und ist
daher zunachst variabel definiert, m - t.
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Die Berucksichtigung bindigen Bodenverhaltens wird nachfolgend anhand der Analyse des
finalen Aufbruches dargestellt. Auf die Gegenulberstellung der Standsicherheitsberechnung
bei einer Rissentstehung wird an dieser Stelle verzichtet. Das Grenzgleichgewicht kann
demnach wie folgt beschrieben werden:

3
(]/'—i-yw,)-t—l-[tl+t2— \/Z J+c'-t10 (3)
3 Jt +t,

Die effektive Kohasion ¢’ reprasentiert den beim Aufbruch aktivierten Scherwiderstand. Die
Breite des Bruchkorpers ist mit /2 angenommen. Der am Kontrollvolumenwirksame hydrauli-
sche Gradient i charakterisiert die hydraulische Einwirkung.

Exemplarisch soll im Folgenden der Nachweis ohne, Gleichung (1), und mit Berucksichti-
gung des Bodenwiderstandes, Gleichung (3), gegenlbergestellt werden. Der Grenzzustand
soll hierbei zunachst anhand der charakteristischen Werte der Einwirkungen und Widerstan-
de analysiert werden. Das Berechnungsbeispiel geht von folgenden Randbedingungen aus:

t=2,0m Wandeinbindung
t1=1,75m Restwandeinbindung beim finalen Aufbruch
t,=0,5m Bereich des Strukturverlustes

Y =11 kN/m*  Auftriebsgewicht
¢ =10 kN/m? effektive Kohasion

Wird far den Fuld des umstrémten Verbaus ein hydraulisches Potenzial von 4,5 m vorausge-
setzt, ergibt sich nach dem herkdmmlichen Berechnungsansatz aus Gleichung (1) ein
Ausnutzungsgrad von p = 114%. Die Sicherheit gegen einen hydraulischen Grundbruch ist
somit rechnerisch nicht mehr gegeben. Bereits die in Gleichung (3) enthaltene Berlicksichti-
gung der beim Aufbruch der Baugrubensohle aktivierten Scherwiderstande resultiert in
einem Ausnutzungsgrad von p =55% und zeigt damit noch deutliche Sicherheitsreserven
des Bodenwiderlagers.

6 Zusammenfassung

Beim Nachweis des hydraulischen Grundbruches bleiben die nach DIN 1054 (2005) durch
Scherverformung oder Zugfestigkeit aktivierbaren Widerstande unbericksichtigt. Die Folge
ist bei bindigem Baugrund eine Uberdimensionierung und unwirtschaftliche Abmessungen
der Wand.

Eine Berucksichtigung der Bodenwiderstande erfordert zunachst eine differenzierte Betrach-
tung des die Bausituation und die Unterstrdmung charakterisierenden Kontrollvolumens. Die
durch eine hydraulische Einwirkung verursachte strukturelle Zerstérung des Bodens vor dem
Aufbruch erfordert die Berlicksichtigung der Zugfestigkeit. Die Zugfestigkeit wird global durch
die Bodenart und im Detail durch den Spannungszustand, die Porenzahl und den Wasser-
gehalt des Bodens bestimmt.
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Eine geschlossene Nachweismethode erfordert fir bindigen Boden die Analyse der Sicher-
heit fir die zwischenzeitlich eintretende strukturelle Bodenzerstérung und den finalen
Aufbruch der baugrubenseitigen Bodenoberflache.
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Die Phasen des Bodens und ihre mechanischen Wechselwirkungen

- Gesetz von Darcy und Prinzip der effektiven Spannungen

Prof. Dr.-Ing. Eugen Perau
Universitat Duisburg-Essen, Fakultat fir Ingenieurwissenschaften, Abt. Bauwissenschaften,
Fachgebiet Geotechnik, Essen

1 Einfiihrung

Bei ,Boden® handelt es sich um den Sammelbegriff fur Materialen, die im wesentlichen nur
ihre zumeist natirliche Entstehung gemeinsam haben. lhre mechanischen Eigenschaften
jedoch sind aufgrund der unterschiedlichen mineralischen Bindungen ihrer Bestandteile
aullerst vielfaltig und bekanntlich nicht immer leicht zu beschreiben.

Eine wichtige Rolle bei den mechanischen Eigenschaften von Boden spielt das Wasser, das
sich meistens in den Poren des Korngefliges oder in den Trennflachen des Felsens befindet.
Es handelt sich beim Boden — im Unterschied zu den anderen Materialien, die im Bauwesen
zum Einsatz kommen — um ein Mehrphasenkontinuum, das als solches nicht verandert
werden kann.

Die Mehrphasigkeit von Bdden stellt eine weitere Schwierigkeit bei der Beschreibung von
deren mechanischem Verhalten dar. Uber die Definition der Zusammenhange der mechani-
schen Grolen des Korngefliges (Spannung, Dehnung, Porenanteil, ...) hinaus, sind auch
entsprechende Zusammenhange zwischen den mechanischen Groflen der in den Poren
enthaltenen Fluide (Wasser, Luft, ...) zu formulieren. Weiterhin muss berticksichtigt werden,
dass die einzelnen Phasen sich den ,Aufenthaltsbereich® teilen missen und allein deshalb
schon in Wechselwirkung zueinander treten. Das heil3t, dass das mechanische Verhalten der
einzelnen beteiligten Phasen nicht allein Uber Zusammenhange zwischen ihren jeweiligen
eigenen mechanischen GroRen formuliert werden kdénnen, sondern vielmehr auch die
mechanischen GréRen der anderen Phasen eine Rolle spielen werden.

gas%iokes
’.“.

a) von Wasser durchstromtes b) Stromungskrafte beim Nachweis  c) aufsteigendes Kapillarwasser

Korngefiige (Durchlassigkeit) der Standsicherheit

Bild 1: Einige Phanomene infolge von Wechselwirkungen zwischen den Phasen des
Bodens

Beispiele fur Phanomene infolge derartiger Wechselwirkungen sind (vgl. Bild 1):

a) Die ,Durchlassigkeit* von Bdden, die bei ihrer Durchstromung mit Fluiden eine wichtige
Rolle spielt. Hier ist vor allem das Fluid ,Wasser® zu nennen (vgl. Bild 1a). Aber auch
Durchstromungen mit Luft sind baupraktisch relevant, vgl. z.B. den Druckluftbetrieb
beim Tunnelvortrieb.
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b) Die ,Strdomungskraft’, die beim Strémen von Fluiden in Béden eine wichtige Rolle
spielt, weil sie auf die Standsicherheit (vgl. Bild 1b) eine erhebliche Auswirkung hat.
Weiterhin sind hier Phanomene wie der hydraulische oder pneumatische Grundbruch
Zu nennen.

c) Die ,Kapillaritat® von Boden, die bei verschiedenen Fragestellungen in der Geotechnik
von Bedeutung ist. Als Beispiel kann die ,kapillare Steighohe“ (vgl. Bild 1c) in Béden
genannt werden. Aber auch die Kapillarkohasion entsteht aus der Wechselwirkung der
verschiedenen Phasen des Bodens: Korngefuge, Wasser und Luft.

Es darf angesichts dieser vielfaltigen Zusammenhange und der wenig anschaulichen
Situation — mehrere Phasen, die sich einen Kontrollraum teilen — nicht verwundern, dass die
Beschreibung derartiger Mehrphasenkontinua eine langere Entwicklungsphase durchlaufen
musste und sich dabei auch viele Irrtimer eingeschlichen und teilweise sogar Uber lange Zeit
gehalten haben.

2 Die Theorie Poroser Medien

Ein groflieres Hindernis bei der Entwicklung von entsprechend konsistenten und unstrittigen
Materialgesetzen ist, dass die Baupraxis bereits Uber lange Zeit konkrete Losungen abge-
fragt hat, bevor die mechanischen Grundlagen erarbeitet werden konnten. Mit der ,Theorie
Poréser Medien“ (Bowen 1976, Bowen 1980, Ehlers 1989) liegt nunmehr seit einigen Jahren
eine derartige mechanische Grundlage vor, auf deren Basis Mehrphasenkontinua wie das
des Bodens mechanisch adaquat behandelt werden kdnnen.

Grundlage der Theorie Pordser Medien ist die ,Rationale Mechanik® nach Truesdell (1984)
bzw. Truesdell & Noll (1992), die ein umfassendes und wohldefiniertes Werkzeug fiir die
Beschreibung der Mechanik eines einphasigen Kontinuums darstellt. Dabei werden zunachst
empirisch belegte, materialunabhangige Gesetzmaligkeiten wie z.B. die Erhaltungssatze der
Mechanik (Masse, BewegungsgrofRe, Energie, ...) Uber Gleichungen formuliert. Dies ist
exemplarisch in Bild 2 fir die Bewegungsgréfie (Impuls) dargestellt. In der rechts dargestell-
ten Bewegungsgleichung sind die einzelnen einwirkenden Bewegungsgrofien enthalten: die
raumliche Anderung der Spannung, die Gewichtskraft sowie die Tragheitskraft.

AR eine Phase

—

(MR -

Bild 2: Differenzielles Element und daran wirkende Kréafte bei einer Phase (links),
zugehdrige Gleichung zur Erhaltung der Bewegungsgrofe (rechts)

Darlber hinaus wird das spezifische Materialverhalten, das ,Stoffgesetz”, in Form von

.konstitutiven Beziehungen® formuliert. Fir diese gelten GesetzmaRigkeiten, zum Beispiel,
dass sie den o. g. Erhaltungssatzen nicht widersprechen durfen und dass sie unabhangig
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von der Lage des Koordinatensystems sind. Uber die Einhaltung bestimmter Vorgehenswei-
sen kann die Erfullung dieser Gesetzmafigkeiten gesichert werden. Beispiele fur konstitutive
Beziehungen sind z.B. eine Spannungs-Dehnungsbeziehung fir den Festkdrper ,Korngefi-
ge“, die Formulierung der Inkompressibilitat fir das Fluid ,Wasser® oder das Boyle-
Mariotte’sche Gesetz flr die Luft.

Die Theorie Poréser Medien besitzt als wichtigste Grundlage die Rationale Mechanik,
bendtigt darlber hinaus jedoch weitere Regelungen, die naturgemal die mannigfachen
Wechselwirkungen zwischen den verschiedenen Phasen betreffen.

In Bild 3 ist das Gedankenmodell der Theorie Poréser Medien am Beispiel eines Bodens mit
drei Phasen (Korngeflige, Wasser, Luft) wiedergegeben. Das darin links dargestellte, mit den
drei Phasen geflllte Kontinuum wird, wie rechts dargestellt, gedanklich in die drei einzelnen
Phasen mit deren jeweiligem Volumenanteil unterteilt. Die Volumenanteile werden in der
klassischen Bodenmechanik folgendermallen Uber den Porenanteil n und den Sattigungs-
grad S ausgedriickt: Korngefiige (1-n), Wasser S-n und Luft (1-S)-n. Die Einhaltung einer
wichtigen Gleichung der Theorie Poréser Medien, der Saturierungsbedingung kann daran
leicht nachvollzogen werden: Die Summe der Volumenanteile ist zeitlich und o6rtlich konstant
und betragt 1. Darin druckt sich bereits eine Wechselwirkung aus, dass namlich der Kontroll-
raum von den Phasen insgesamt genau einmal ausgenutzt werden kann. Gelangen an eine
Stelle mehr Volumenanteile von der einen Phase ist das unweigerlich mit einer entsprechen-
den Verringerung des Volumenanteils anderer Phasen verbunden.

Bild 3: Gedankenmodell fir die Wechselwirkungen zwischen den drei Phasen (Korngefiige,
Wasser und Luft)

Die drei einzelnen Phasen nehmen zwar wie in Bild 3 dargestellt den gleichen Kontrollraum
ein, sind aber grundsatzlich frei beweglich, kénnen also eigene Bewegungszustande
annehmen, wie durch die beliebig ausgerichteten hellen Pfeile rechts angedeutet wird.

Die dunklen Pfeile zwischen den einzelnen Phasen deuten hingegen an, dass jede der drei
Phasen mit den beiden anderen in Wechselwirkung steht. Dieser Gedanke beinhaltet bereits
eine Restriktion, die bei der Formulierung von konstitutiven Beziehungen behilflich sein kann.
Es handelt sich hier namlich tatsachlich um eine Wechselwirkung im engeren Sinne. Es
kénnen also z.B. die BewegungsgroRRen (die Impulse) zweier Phasen durch deren Zusam-
mentreffen nur ausgetauscht werden. Die Bewegungsgrofle insgesamt kann jedoch nicht
verloren gehen. Das Gleiche gilt z.B. fir die Masse und die Energie, die jeweils insgesamt
nicht verloren gehen, jedoch zwischen den einzelnen Phasen ausgetauscht werden kdnnen.

Die konstitutiven Beziehungen flir die Spannungen des Korngefiiges, die bei einem einpha-
sigen Kontinuum in einer einfachen Abhangigkeit seiner Spannungen von seinen eigenen
Dehnungen bestehen kann ( ¢ = f(¢) ), kdnnte bei einem mehrphasigen Kontinuum dartber
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hinaus auch vom Druck einer fluiden Phase oder zum Beispiel vom Volumenteil der beiden
Fluide Wasser und Luft abhangen ( 6 =f(g, u, n, S, ...) ). Ein bekanntes Beispiel stellt hier die
Kapillarkohasion dar. Die Flie3bedingung, das Mohr-Coloumb'sche Bruchgesetz f(cs) < 0 als
Teil einer konstitutiven Beziehung flir die Spannungen des Korngefliges (os) enthalt hier
auller dem Spannungszustand des Korngefliges auch die Volumenanteile der Fluide oder
einen Fluiddruck (f(os, n, S, u)<0). Die durch die Oberflichenspannungen der beiden
Fluide Luft und Wasser fur das Korngefuge entstehende Festigkeit erscheint in der Flie3be-
dingung an der Stelle, an der normalerweise die Kohasion erscheint (Gudehus, 1995). Der
Begriff "Kapillarkohasion" flr dieses Phanomen beschreibt das Phanomen deshalb sehr
anschaulich.

3 Das Gesetz von Darcy (Korngefiige — Wasser)

Anhand eines bekannten, mdglichst einfachen Mehrphasenkontinuums sollen die Mdglich-
keiten der Theorie Poréser Medien dargelegt werden. Es handelt sich um einen wasserge-
sattigten Boden als Zwei-Phasen-Kontinuum; die beiden Phasen sind hier das Korngefiige
und das Wasser.

Bild 4 zeigt, wie sich die beiden Phasen durchdringen kénnen. Hierbei ist nur deren Relativ-
bewegung fir die weitere Betrachtungen relevant. Im Allgemeinen wird bei geotechnischen
Aufgabenstellungen das Korngeflige bei der Berechnung der Stromung als starr und
unverschieblich unterstellt. Dies stellt bei den Formulierungen in der Theorie Pordser Medien
jedoch keine Voraussetzung dar.

Bild 4: Durchdringung der Phasen Wasser und Korngefuge

Das Wasser stromt in Bild 4 — relativ zum Korngeflige — von links nach rechts und wird dabei
vom Korngeflige gebremst. Infolge der gegenseitigen Durchdringung kommt es bei den
beiden Phasen zu einer Ubertragung von BewegungsgroRe. Das heilt beispielsweise bei
einem unbeweglichen Korngefiige, dass das stromende Wasser Krafte, sogenannte "Stro-
mungskrafte" auf dieses Korngeflige auslibt, die entsprechend von dem Korngeflige auf das
stromende Wasser erwidert werden. Das Korngefiige behindert auf diese Weise das Wasser
bei seiner Stromung.

Allgemein bedeutet das fur die Bewegungsgleichungen der beiden Phasen jeweils einen
zusatzlichen Term, der die Aufnahme von Bewegungsgrof3e fur die jeweilige Phase darstellt.
In Bild 5 ist an einem differenziellen Element fiir die beiden Phasen — analog zu Bild 2 fir
eine Phase — dargestellt, welche Bewegungsgrofien flr die jeweilige Phase im oder am
Element wirken und wie die zugehoérige Bewegungsgleichung aussieht. Oben sind die
Bewegungsgréfen und die Gleichung fiur das Korngeflige (S = solid), unten die Bewegungs-
gréfien und die Gleichung flir das Wasser (F = fluid) wiedergegeben.
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Bild 5: Zwei Phasen: Differenzielles Element und zugehdrige Gleichungen zur Erhaltung
der Bewegungsgrdfien flr das Korngeflige (oben) und das Wasser (unten)

Gegeniiber Bild 2 erscheinen in den Bewegungsgleichungen aus Bild 5 zusatzliche Uber-
gangsterme fur die BewegungsgrofRe (ss und sg). Da die BewegungsgrofRe analog zu der
Bewegungsgleichung in Bild 2 auch flir den Gesamtkoérper erfillt sein muss, folgt aus der
Addition der beiden linken Seiten der Bewegungsgleichungen in Bild 5, dass auch die
Summe der beiden Ubergangsterme gleich null sein muss. Dies ist als Gleichung in Bild 6
ausgedrickt.

S +8,=0

Bild 6: Zusammenhang fiir die beiden Ubergangsterme der Bewegungsgleichungen

Die Bedeutung dieser Gleichung darf nicht unterschatzt werden. Zum einen besagt die
Gleichung, dass getreu dem Prinzip ,actio = reactio” die Bewegungsgrofie, die das Wasser
auf das Korngeflige ausibt, betragsmafllig gleich und genau entgegengesetzt ist zur
Bewegungsgrole, die das Korngefiige auf das Wasser ausubt.

Weiter lasst sich daraus folgern, dass es hinreichend ist, einen der beiden Ubergangsterme
zu definieren. Es kann also konstitutiv und experimentell der Ubergangsterm bestimmt
werden, der einfacher zu bestimmen ist. Der andere lasst sich unmittelbar daraus ableiten.
Es ist darliber hinaus auch nicht erlaubt, beide Ubergangsterme frei zu bestimmen, da die in
Bild 6 wiedergegebene Gleichung nicht verletzt werden darf. Die Gleichung stellt also eine
Restriktion dar, die bei der Festlegung der konstitutiven Beziehungen herangezogen werden
darf und muss.

Bild 7 enthalt einen relativ einfachen Ansatz fiir eine konstitutive Gleichung fiir den Uber-
gangsterm sg, in dem der Ubergang der BewegungsgréRe proportional zur Relativgeschwin-
digkeit der beiden Phasen angesetzt wird. Das negative Vorzeichen drickt aus, dass der
Ubergang der BewegungsgroRe der Durchdringung entgegengesetzt ist, das Durchdringen
also stets bremsend wirkt. Die Durchdringungskraft ist demnach zum Beispiel proportional
zur Stromungsgeschwindigkeit, wenn das Korngeflige unverschieblich ist. Entsprechend sind
auch nicht-lineare Beziehungen zwischen Durchdringungskraften und Relativgeschwindigkei-
ten sowie anisotrope Beziehungen mdglich.
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Bild 7:  Ansatz fiir eine konstitutive Beziehung des Ubergangsterms fiir die Bewegungsglei-
chung des Wassers

divT, +p;-(b—%.)+5, =0

/____/

§F =Ry (xr _xs)

Konstitutive

~Pr 0 0 Beziehung:

T,=| 0 -Ps 0 hydrostatischer
Spannungs-

0 0 -—ps zustand

Bild 8: Auswertung der Bewegungsgleichung fur die Phase Wasser

In Bild 8 ist die Auswertung der Bewegungsgleichung fir die Phase Wasser dargestellt.
Unter der Annahme, dass der Spannungszustand des Wassers als hydrostatisch angesetzt
werden kann (gleiche Driicke in alle Richtungen, keine Schubspannungen) und der Uber-
gangsterm gemafl konstitutiver Beziehung aus Bild 7 angesetzt wird, ergibt sich nach
wenigen elementaren mathematischen Umformungen und einer Detaillierung der Proportio-
nalitatskonstante Rrs aus Bild 7 die in Bild 9 dargestellte Gleichung.

Systembeschleunigung Durchdringungskraft
I_Aﬁ A
e Y
.. N Mg TlF
_gradpFR+pFR'(b_x ) ( -

\Tl Relatlvgeschvvlndlgke|t
Druckgradient Massentragheltskra dy” Viskositat Wasser

Permeabilitat Korngefiige

Bild 9: Ausgewertete Bewegungsgleichung fir das Wasser mit Erklarung einzelner Terme

Mit dieser Gleichung kann die Bewegung von Wasser im Boden grundsatzlich beschrieben
werden. Eine interessante Frage ist nun, welcher Zusammenhang zwischen dieser Glei-
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chung und dem bekannten Gesetz von Darcy (v = k - i) besteht, das ebenfalls den Anspruch
erhebt, eine Gesetzmaligkeit zur Stromung von Wasser im Boden zu sein.

Leicht erkennbar enthalt die Gleichung in Bild 9 sowohl eine Geschwindigkeit, einen Gra-
dienten sowie eine Permeabilitat K in Vertretung der Durchlassigkeit k. Es gibt jedoch auch
Terme, die im Darcy‘schen Gesetz nicht vorkommen, obwohl sie aus Ubergeordneten
mechanischen Prinzipen (v.a. dem Erhalt der Bewegungsgrofe) abgeleitet wurden.

Bild 10 enthalt einige Spezifikationen, um die aus mechanischen Prinzipen abgeleitete
Bewegungsgleichung soweit zu reduzieren, dass darin letztendlich das Gesetz von Darcy zu
erkennen ist. Dies erfolgt, um die im Gesetz von Darcy latent vorhandenen Annahmen zu
identifizieren und dessen Anwendungsgrenzen herauszuarbeiten.

—grad py, +pr -9 _){)_HF%(XF _/}{):0

Bild 10: Spezifikationen der Bewegungsgleichung fur Wasser

Als erstes werden hier die Massentragheitskrafte zu streichen sein, da eine Beschleunigung
(zweite zeitliche Ableitung der Bewegungsfunktion des Wassers xg) im Gesetz von Darcy
nicht enthalten ist. Als nachstes wird die Bewegungsgleichung auf ein konstantes Beschleu-
nigungsfeld, namlich das des Schwerefelds an der Erdoberflache eingeschrankt (d.h.
b=g=9,81 m/s?). Als drittes wird die Geschwindigkeit des Korngefiiges zu null gesetzt.
Diese Spezifikationen sind in der Gleichung in Bild 10 eingearbeitet. Zum Schluss werden
die Summanden der dann noch verbleibenden Gleichung durch den Betrag der Erdbe-
schleunigung |g | und die Wichte des Wassers per geteilt (vgl. Perau, 2001).

Die dann noch verbleibende Gleichung stellt das Gesetz von Darcy in der Formi-v/k=0
dar. Darin stellen die ersten beiden Summanden den hydraulischen Gradienten, der letzte
Summand den Quotient von Filtergeschwindigkeit und Durchlassigkeit dar.

Hinsichtlich des Gesetzes von Darcy und dessen Giltigkeit lassen sich daraus einige
Erkenntnisse ziehen (vgl. Perau, 2001): Die Durchlassigkeit eines Korngefiiges stellt den
Kehrwert des Widerstands gegen das Durchdringen dar; er hangt vom Beschleunigungsfeld
an der Erdoberflache ab. Der k-Wert kann aus der Proportionalitatskonstanten zwischen
Ubergangsterm der BewegungsgroRe und Relativgeschwindigkeit der beiden Phasen
hergeleitet (vgl. Bild 7) werden.

Die vollzogene Herleitung des Gesetzes von Darcy aus Ubergeordneten mechanischen
Prinzipen zeigt die eingeschrankte Gultigkeit des Gesetzes von Darcy. So schlief3t die
Streichung der Massentragheitskrafte die theoretisch richtige Bearbeitung von dynamischen
Fragestellungen aus. Die Spezifikation der Bewegungsgleichung auf das Schwerefeld der
Erde schliet Anwendungen in anderen Schwerefeldern aus, so muss zum Beispiel bei
Experimenten in der Schwerelosigkeit oder der Zentrifuge beachtet werden, dass auch hier
von den latenten Voraussetzungen des Darcy'schen Gesetzes abweichende Bedingungen
vorliegen. Auch die vorgenommene Vernachlassigung der Geschwindigkeit des Korngefiiges
stellt eine einschrankende Bedingung dar.
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Da die geschilderten Einschrankungen bei allen gewohnlichen Fragestellungen der Baupra-
xis zumindest naherungsweise eingehalten sind, ist die Verwendung des Darcy’schen
Gesetzes dort grundsatzlich statthaft. Vorsicht ist aber zum Beispiel bei speziellen Laborver-
suchen und dynamischen Fragestellungen angebracht. Dort sollte im Vorfeld zumindest
untersucht werden, ob die o.a. Vereinfachungen zulassig sind, d.h. die gestrichenen Terme
der Bewegungsgleichung im Vergleich zu anderen Termen dieser Gleichung hinreichend
klein und damit vernachlassigbar sind.

4 Das Prinzip der effektiven Spannungen

Auf die Frage nach dem ,Prinzip der effektiven Spannungen®, das im Allgemeinen Terzaghi
zugeschrieben wird, wirde vom fachkundigen Ingenieur in erster Linie die in Bild 11 darge-
stellte, von Terzaghi formulierte Gleichung benannt werden.

c=o0-u
Bild 11: Terzaghis Gleichung zum Prinzip der effektiven Spannungen

Darin stellt ¢* die effektiven oder wirksamen Spannungen, ¢ die totalen Spannungen und u
den Porenwasserdruck dar. Nicht ohne Grund — wie in Lade & de Boer (1997) ausflhrlich
dargelegt — wurde dieses Prinzip Uber viele Jahrzehnte hinweg mit teilweise kontroversen
Ansichten diskutiert. Die theoretischen und experimentellen Untersuchungen von Lade & de
Boer (1997) sowie die klar formulierten Schlussfolgerungen zum Beispiel von Kolymbas
(2007) haben die kontroverse Diskussion quasi beendet, da sie die Relation des ,Prinzips®
zur o.a. Gleichung in Bild 11 herausgearbeitet haben.

Da auf der einen Seite die Untersuchungen von Lade & de Boer ausfihrlich und wenig
pointiert sind, auf der anderen Seite die Aussagen von Kolymbas sehr pointiert aber nicht
ausfluhrlich sind, erscheint eine weitere Ausfuhrung dieser Thematik — unter Einbeziehung
eines gedanklichen Experiments Terzaghis (1942) — sinnvoll.

Gegenstand des Prinzips ist zweifelsfrei die Beschreibung des mechanischen Verhaltens
des Korngefliges eines Bodens, dessen Poren mit Wasser gefillt sind. Es handelt sich also
wie in Bild 12 dargestellt um ein Zweiphasenmodell mit einem deformierbaren Festkorper
(Korngefuge) und einem Fluid (Wasser). Mit dem ,Prinzip“ soll also quantitativ beschrieben
werden, welche Rolle das Porenfluid Wasser bei dem mechanischen Verhalten des Kornge-
fuges spielt.

Bild 12: Zweiphasenmodell fir den Boden (Korngefiige, Wasser)
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Zunachst erscheint eine grundlegend scharfere Definition der im Zusammenhang mit dem
.Prinzip der effektiven Spannungen® verwendeten Begriffe angebracht:

In Ubereinstimmung mit Terzaghi werden hier unter den totalen Spannungen o die Span-
nungen verstanden, die vom Boden insgesamt aufgenommen werden. Dies waren z.B. in
einem mit Boden geflillten Standzylinder, wie er in Bild 13 dargestellt ist, an dessen Untersei-
te die Spannungen, die aus einer Wagung des gesamten Bodens und einer Division durch
die Querschnittsflache bestimmt werden kénnen. Der Porenwasserdruck u kdnnte dort durch
eine Messung der Standrohrspiegelhdhe bestimmt werden und muss hier nicht naher
erlautert werden. Die Spannungen im Korngefiige o' mussen notwendigerweise genau die
Differenz (o - u) dieser beiden Spannungen betragen. Dies folgt — anschaulich gesprochen —
aus einem ,inneren Kraftegleichgewicht®, dass also die Krafte, die insgesamt vom Boden
Uber eine Querschnittsflache aufgenommen werden, zu einem Anteil vom Korngeflige und
zu einem anderen Anteil vom Wasser aufgenommen werden. Fir eine differenziertere
Betrachtung auch hinsichtlich des Auftriebs siehe Perau (2001).

Folgt man diesen Definitionen, ergibt sich automatisch eine Bedeutung der Gleichung in Bild
11. Es handelt sich um ein relativ einfaches mechanisches Prinzip, dass namlich die Krafte,
die in einer Querschnittsflache von einem Mehrphasensystem (Boden) Ubertragen werden,
genau von der Summe der Krafte der einzelnen Phasen (Korngefiige und Wasser) aufge-
nommen werden mussen. Die Gleichung spiegelt demnach zwar ein wichtiges Prinzip wider;
stellt jedoch nicht die gefragte Beschreibung des mechanischen Verhaltens des Korngefliges
dar. Was namlich die Auswirkung des Wassers, insbesondere hier des Wasserdrucks u auf
das mechanische Verhalten des Korngefliges ist, wird durch diese Gleichung keineswegs
ausgedrickt.

Terzaghi (1942) fuhrt zur Erklarung seines Prinzips ein einfaches und ausdrucksvolles
gedankliches Experiment an. Damit scheint er die Richtigkeit der von ihm aufgestellten
Gleichung in Bild 11 unterlegt zu haben — in Wirklichkeit belegt das Experiment etwas ganz
anderes: namlich welchen Einfluss der Porenwasserdruck auf das mechanische Verhalten
des Korngefliges besitzt.

Das Experiment beginnt — wie in Bild 13 dargestellt — mit zwei Standzylindern, die beide
identisch bis zu einer gewissen Hohe mit Boden (Korngeflige und Wasser) geflllt sind.

a) b)

Bild 13: Terzaghis Experiment — Ausgangssituation mit zwei Standzylindern
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Dann werden in beiden Standzylindern auf den Boden Lasten aufgebracht (Bild 14): der links
dargestellte Standzylinder (a) wird mit Wasser, der rechts dargestellte Standzylinder (b)
ausschliel3lich mit Bodenkornern aufgefillt und der urspriinglich bereits vorhandene Boden
auf diese Weise belastet.

Im Bild 14 ist unten dargestellt, wie sich dabei jeweils der Porenwasserdruck u und die
Spannungen im Korngeflige o (siehe Definition oben) verandern.

a) b)

Bild 14: Terzaghis Experiment — Lastaufbringung:
(a) Auffullen mit Wasser, (b) Aufflllen mit Bodenkdrnern

Bei der Lastaufbringung durch Wasser (a) steigt der Porenwasserdruck um Au, die Span-
nungen im Korngefiige bleiben unverandert (Ac‘). Wird dabei das mechanische Verhalten
des Korngefliges beobachtet, lasst sich feststellen, dass sich dieses nicht verformt hat. Die
Steigerung des Porenwasserdrucks hat auf das mechanische Verhalten des Korngefluges
also keinen Einfluss. Ebenfalls hatte die Steigerung des Porenwasserdrucks bei einem
analog durchgefiihrten Triaxialversuch keinen Einfluss auf die Scherfestigkeit und damit das
mechanische Verhalten des Korngefliges. Terzaghi spricht daher beim Porenwasserdruck
mit Recht von einer neutralen Spannung, also von einer Spannung, die sich hinsichtlich des
mechanischen Verhaltens des Korngefliges neutral verhalt.

Anders verhalt es sich beim Standzylinder (b). Infolge der Lastaufbringung durch Bodenkor-
ner steigen hier die Spannungen im Korngefliige um Ac’; hier bleibt der Porenwasserdruck
unverandert (Au = 0). Wie sich eine Belastungssteigerung fiir das Korngeflige auswirkt, ist in
Bild 15 dargestellt.

Mit der Lastaufbringung durch die Bodenkdrner geht eine Verformung des Korngeflges
einher. Das Korngeflige wird durch die Steigerung der Spannungen im Korngeflige zusam-
mengedruckt, in dem sich die einzelnen Kérner umlagern und das Korngeflige so dichter
wird. Die Spannungen im Korngeflige sind also hinsichtlich des mechanischen Verhaltens
des Korngefliges wirksam. Das Gleiche gilt fUr einen Triaxialversuch, bei dem analog dazu
die Spannungen auf das Korngefiige variiert werden (Lade & de Boer, 1997). Terzaghi
spricht daher bei der Spannung im Korngeflige von der effektiven Spannung, also von einer
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Spannung, die hinsichtlich des mechanischen Verhaltens des Korngefiiges wirksam oder
effektiv ist. Dabei wird auch zugrunde gelegt, dass der Porenwasserdruck sich hier vollig
neutral verhalt, also keinen Einfluss auf das mechanische Verhalten nimmt. Die Spannungen
im Korngeflige erscheinen hier also exklusiv als "effektive Spannungen".

b) Folge

Bild 15: Terzaghis Experiment — (b) Lastaufbringung durch Auffillen mit Bodenkdrnern und
deren Folge (Zusammendrickung des Korngefiiges)

Dem Experiment Terzaghis folgend, koénnten die Begriffe ,Porenwasserdruck u“ und
,neutrale Spannungen® einerseits und ,Spannungen im Korngefiige ¢‘“ und ,effektive
Spannungen® andererseits gleichgesetzt werden. Dies ware jedoch ein voreiliger Trug-
schluss, wie die Experimente von Lade & de Boer (1997) eindrucksvoll belegen.

Zur Widerlegung dieses Trugschlusses reicht jedoch schon eine einfache Weiterentwicklung
des gedanklichen Experiments von Terzaghi aus. Analog zu den Experimenten von Lade &
de Boer (1997) konnten fur das in Bild 13-15 dargestellte Experiment statt der typischen
Bodenkorner aus Quarz, die selber als inkompressibel, nicht deformierbar und undurchlassig
gelten kdnnen, auch Koérner verwendet werden, die diese Eigenschaften eben nicht besitzen.

Man stelle sich vor, dass in dem in Bild 13-15 dargestellten Experiment statt der realen
Bodenkorner z.B. Gummiballe verwendet werden, die allerdings schwerer als Wasser sein
sollten. Hier wiirde die in Bild 14(a) dargestellt Steigerung des Porenwasserdrucks zu einer
Zusammendrickung der Balle selber und damit auch zu einer Verformung des Korngefiiges
fuhren — der Porenwasserdruck kénnte dann nicht mehr als neutrale Spannung bezeichnet
werden. Eine Veranderung der Spannungen im Korngeflige hatte dann zwar ebenfalls
Auswirkungen auf die Verformung und damit die mechanischen Eigenschaften des Kornge-
fliges, von einer exklusiven Effektivitdt kann dann jedoch nicht mehr die Rede sein. Die
Spannungen im Korngeflige als ,effektive Spannungen® zu bezeichnen, ware dann falsch.

Ahnlich liegt der Fall, wenn sich die einzelnen Kdorner unter dem Einfluss des Porenwasser-
drucks verformen kdnnten, zum Beispiel unter hohen Porenwasserdriicken Extremitaten wie
Ecken, Kanten oder Rillen verléren oder die Kérner gar brachen; dann kénnten sich selbst
bei Inkompressibilitat des Kornmaterials die Festigkeitseigenschaften des Materials (Rei-
bung, Kohasion) mit zunehmendem Porenwasserdruck positiv wie negativ, unter Umstanden
sogar dauerhaft verandern. Auch bei derartigen Kornmaterialien durfte also der Porenwas-
serdruck nicht mehr als eine neutrale Spannung und die Spannung im Korngefuge nicht
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mehr als effektive Spannungen gesehen werden. Das Materialverhalten konnte hier sogar
weitaus komplexer sein.

Aus dieser Uberlegung allein wird bereits deutlich, dass die effektiven Spannungen im Boden
auch fir Verformungs- und Festigkeitsverhalten von Bdden grundsatzlich unterschiedlich
sein kdnnen und nicht ohne weiteres Ubertragbar sind. Lade & de Boer (1997) verweisen auf
derartige experimentelle Beobachtungen.

Welche Spannungen im Boden genau die ,effektiven Spannungen® dieses Bodens sind,
kann also nicht mit einem Prinzip erklart werden, sondern dessen Festlegung stellt die
Beschreibung einer mechanischen Eigenschaft dieses spezifischen Bodens dar. Es handelt
sich dabei um eine konstitutive Beziehung, deren Einzelheiten und Parameter nur durch
experimentell gestiitzte Uberlegungen ermittelt werden kénnen (vgl. Kolymbas, 2007).

Bei der besagten Definition der konstitutiven Beziehung zur Beschreibung des mechani-
schen Verhaltens des Korngefiiges wird in erster Linie zu berlcksichtigen sein, welches
Verformungs- und Festigkeitsverhalten die einzelnen Bodenkdrner unter den auftretenden
Porenwasserdricken haben. Fur die meisten Aufgabenstellungen in der Geotechnik wird die
klassische Vorgehensweise, den Porenwasserdruck u als neutrale Spannung und die
Spannungen im Korngeflge o' als effektive Spannungen zu sehen, ausreichen.
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Havarie an der Kanalbriicke Lippe und Hinweise zum Nachweis
gegen hydraulischen Grundbruch

Dr.-Ing. Markus Herten, Dipl.-Ing. Eva Dornecker,
Bundesanstalt fir Wasserbau (BAW), Referat Grundbau

1 Einleitung

Am 11. Oktober 2005 kam es beim Neubau der Kanalbriicke Lippe im Bereich der Neuen
Fahrt Olfen am Dortmund-Ems-Kanal (DEK) zu einem Kanalwasseraustritt unter einer Flu-
gelwand am nordlichen Widerlager der im Betrieb befindlichen alten Kanalbriicke. Durch das
SchlieRen der Sicherheitstore Datteln und Schlieker konnte das Leerlaufen des Kanals auf
einen 8 km langen Abschnitt begrenzt werden (siehe Bild 1). Nur durch den ungehinderten
Abfluss des Kanalwassers in die Lippe und das umsichtige Handeln der Beteiligten kam es
zu keinen Personenschaden. Jedoch betrugen allein die Sanierungskosten flir die Beseiti-
gung der Schaden uber 15 Millionen Euro und der Kanal musste fur mehrere Wochen ge-
sperrt werden. Im Folgenden werden das Projekt und der Schadenshergang kurz beschrie-
ben. Weiterhin werden einzelne Ergebnisse der Untersuchungen zum Hydraulischen Grund-
bruch, die aufgrund des Schadensfalls in der BAW durchgefiihrt wurden, dargestellt.

Sicherheitstore
-+

Schlieker

Bild 1: Lageplan
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2 Projektbeschreibung

Der Dortmund-Ems-Kanal (DEK) wird fur das Gromotorguterschiff ausgebaut. Im Rahmen
dieser Malnahme missen die Kanalbriicken zur Uberfihrung des Dortmund-Ems-Kanals
Uber die Ems und Uber die Lippe erneuert werden. Baubeginn an der Kanalbricke-Lippe war
im Fruhjahr 2004. Mit dem Bau der Kanalbriicke-Ems soll demnachst begonnen werden. Wie
aus der Luftaufnahme von der Kanalbrlcke Lippe (Bild 2) zu erkennen ist, liegt das Baufeld
in einer hohen Dammstrecke des DEK. Die Dammkrone liegt ca. 15 m Uber dem natirlichen
Gelande. Der Normalwasserspiegel der Lippe ist ungefahr 16 m tiefer als der des Kanals.
Die Damme des DEK und die oberen Meter des natirlichen Geldndes bestehen aus schluffi-
gen Sanden. Darunter steht als tragfahiger Baugrund fester Sandmergel an.

Die BaumalRnahme muss unter laufendem Schifffahrtsverkehr durchgefiihrt werden. Daher
wurde direkt neben dem vorhandenen ein neuer Stahltrog hergestellt. Erst nach dessen In-
betriebnahme wurde die alte Kanalliberfihrung abgeschottet und abgerissen. Sie soll durch
einen weiteren neuen Trog an gleicher Stelle ersetzt werden. Zum Zeitpunkt der Havarie
waren die Arbeiten auf der Nordseite annahernd soweit fortgeschritten, wie das Luftbild vom
August 2005 den Zustand fir die Siidseite zeigt (Bild 2).

r bJ £

Bild 2: Luftaufnahme der BaumalRnahme vom 18.08.2005

B g / ’
e £ Rt
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Die noérdlichen Widerlager der alten und der neuen Kanalbriicke wurden als Flachengrin-
dung bei NN + 37,00 m auf dem festen Sandmergel errichtet. Die alten und die neuen FIli-
gelmauern sind auf Pfahlen, die im Sandmergel enden, gegrindet. Die Unterkante der alten
norddstlichen Fliagelwand liegt mit NN + 43,50 m deutlich héher als die Grindungsebene der
Widerlager.

3 Schadenshergang

Am Schadenstag wurde kurz vor Mittag von einem Arbeiter ein Wasseraustritt zwischen den
nordlichen Widerlagern der alten und der neuen Kanalbricke beobachtet. Die umgehend
informierte Bauaufsicht entdeckte zusatzlich einen Wasserstrudel im Kanal vor der Fligel-
wand des alten ndrdlichen Widerlagers (Bild 3). Der Wasseraustritt nahm in kirzester Zeit
betrachtlich zu. Das Wasser lief aus dem Kanal unter der auf Pfahlen gegrindeten Flugel-
wand (Bild 4) in eine sehr schmale Baugrube, die mit einem Auflastfilter gesichert werden
sollte, und von dort zwischen den beiden Widerlagern in die Lippe (Bild 5).

Bild 3: Wasserstrudel vor der Fliigelwand des nérdlichen Widerlagers
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vorh. Widerlager

41.50mNN
<

Bild 4: Schnitt durch die Griindungen bei 45,0 m (. NN mit Wasserzustrom zum Auflastfilter

Es wurde Grofdalarm ausgeldst und nachdem alle Schiffe den Abschnitt verlassen hatten,
konnten die Sicherheitstore geschlossen werden. Zusatzlich wurde die Entlastungsanlage
zum Entleeren des Kanalabschnittes geoffnet. Der Versuch, durch Zugabe von Bodenmate-
rial die Fehlstelle wasserseitig zu schlieRen, scheiterte. Aufgrund der hohen Strémungs-
geschwindigkeiten erodierte der an die Flugelwand angrenzende Damm und brach (Bild 6).
Ein Kanalabschnitt von 8 km Lange entleerte sich vollstandig in die Lippe.

Bild 5: Blick auf die Baugrube zwischen den beiden Widerlagern
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Bild 6: Luftbild vom gebrochenen Damm neben der unterstrémten Fliigelwand

4 Hydraulischer Grundbruch

Bei intakter Dichtung findet nur eine geringe Grundwasserstromung zur Lippe statt. Erst
durch ein hydraulisches (Teil-)Versagen der Kanaldichtung kommt es zu einem deutlichen
Zustrom von Kanalwasser in den Untergrund. Da der Ausfall einer Dichtung nach MSD
(2005) prinzipiell zu bertcksichtigen ist, wird im Weiteren nicht auf die Ursache fir den Aus-
fall der Tondichtung eingegangen. Vielmehr werden nur die Standsicherheitsnachweise und
hier explizit der Nachweis gegen Hydraulischen Grundbruch flr diesen Lastfall betrachtet.
Auf vorhergehende Bauzustande, die teilweise mit Abwehrbrunnen gesichert wurden, wird
nicht eingegangen und es werden zusatzlich zum besseren Verstandnis vereinfachte An-
nahmen (z. B. fir den Baugrund) getroffen. Eine Ubersicht iber die wesentlichen Verdffentli-
chungen zu Fragen des Hydraulischen Grundbruchs ist in Hettler (2008) enthalten.
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Bild 7: Schnitt durch die unterstromte Fliigelwand und Ersatzsystem

In Bild 7 ist ein Schnitt vom Kanal zur Baugrube zwischen den beiden Widerlagern durch die
Fligelwand dargestellt. Die Fligelwand ist wie einleitend beschrieben auf Pfahlen gegriindet,
die im Mergel abgesetzt sind. Bei einem Ausfall der Tondichtung kann das Kanalwasser
durch den rolligen Boden zur Sohle der Baugrube stromen (Bild 4). In der Sohle von auf
Pfahlen gegriindeten Bauwerken darf nach MSD (2005) kein Potentialabbau berlicksichtigt
werden, d. h. es ist mit einer hydraulisch wirksamen Fuge zwischen Sohle und Boden zu
rechnen. Vereinfacht kann aufgrund des nicht zu berucksichtigenden Potenzialabbaus die
Dicke des Bauteils entsprechend reduziert werden, wodurch die bis zu 8 m breite Fllgel-
wand wie eine Spundwand betrachtet werden kann (siehe Ersatzsystem Bild 7). Zur weiteren
Vereinfachung wurde das Potential an diesem Spundwandfuld mit der Formel nach EAU
2004 und nicht mit Hilfe eines Potentialliniennetzes ermittelt. Diese Vorgehensweise ermdg-
licht nur die Untersuchung an einem Stromfaden nach Baumgarten/Davidenkoff (1970) und
nicht einen Nachweis des hydraulischen Grundbruchs mit einem Bruchkoérpers nach Terzag-
hi/Peck (1961), was Ergebnisse auf der sicheren Seite liefert. Fur den in Bild 7 dargestellten
Schnitt wird die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch (n nach altem Sicherheitskon-
zept) bei Variation der Einbindetiefe t unter Annahme eines homogenen Baugrunds ohne
Auflastfilter ermittelt. Der Wasserspiegel auf der Luftseite entspricht hierbei immer der Ge-
landeoberkante.

Unter Anwendung der in der EAU 2004 aufgefuhrten Formel

h. = hyuvhgo "'hwo\/z
' \/hso +\/¥

hr = hF _hWU

mit
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kann das Potential am Spundwandful® berechnet werden. Hierin bedeuten (siehe Bild E115-
1 EAU 2004):

h, = Differenz der Standrohrspiegelhéhe am Spundwandfu3punkt gegeniber
der
Unterwasserspiegelhthe,
he = Standrohrspiegelhdhe am Spundwandful3punkt,
hso= durchstromte Bodenhdhe auf der Oberwasserseite der Spundwand,

Ao = ober-
wasserseitige Wasserspiegelhéhe tber dem Spundwandfuld,
hWU = un_

terwasserseitige Wasserspiegelhdhe Gber dem Spundwandful},
t = Einbindetiefe der Spundwand.

Angewendet auf das Ersatzsystem ergeben sich hier:

t=h,,
h, =5115-4350=7,65m
h,, =56,65—-43,50=13,15m

Vereinfacht wird die Wichte des Bodens unter Auftrieb der des Wassers gleichgesetzt.
Y =7y =10kN/m?.

Somit kann die Sicherheit gegen hydraulischen Grundbruch nach Baumgarten/Davidenkoff
als Verhaltnis des ,Gewichts“ t - y* des Stromfadens unter Auftrieb zur Strémungskraft h, - vy,
in dem Stromfaden ermittelt werden mit:

t-y' t

t) = -
O o, Tho

Zusatzlich wurde bericksichtigt, dass es sich bei der realen Baugrubengeometrie um eine
raumliche Anstrdomung handelt. Die Sicherheit wurde daher mit einem Formfaktor f = 0,6 mul-
tipliziert. Der Formfaktor wurde durch Vergleichsrechnungen der BAW mittels 3-D-
Grundwasserstromungsmodell ermittelt. Das Ergebnis dieser Berechnungen, die Sicherheit
gegen hydraulischen Grundbruch in Abhangigkeit von der Einbindetiefe, ist in Bild 8 als ge-
strichelte schwarze Linie dargestellt. Fir das untersuchte Beispiel ware flr eine ausreichen-
de Sicherheit bei einem Ausfall der Dichtung (Lastfall 3 — n = 1,2 nach MSD von 1998) bei
homogenem Baugrund eine Einbindtiefe von 6,42 m erforderlich.

In einem zweiten Schritt wurde fir die Ermittlung der Sicherheit gegen hydraulischen Grund-
bruch auf der Luftseite ein Auflastfilter bertcksichtigt. Da der Auflastfilter keinen Einfluss auf
die Ermittlung des Potentials am Spundwandful® hat, wurde er in der Berechnung durch eine
Auflast berlcksichtigt, die hier exemplarisch mit 25 kN/m? angesetzt wurde. Die so ermittel-
ten Sicherheiten gegen hydraulischen Grundbruch in Abhangigkeit von der Einbindetiefe der
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Wand sind in Bild 8 als durchgehende rote Linie dargestellt. Dabei ergibt die Berechnung,
dass fur dieses System mit Auflast sowohl bei Einbindetiefen der Wand von t 24,90 m als
auch von t £ 0,10 m eine ausreichende Sicherheit gegen Hydraulischen Grundbruch im Last-
fall 3 vorhanden ist.

257

mit Auflast

t[m]

Bild 8: Sicherheit gegen Hydraulischen Grundbruch fiir verschiedene Einbindetiefen

Dies ist auf die Bestimmung der Sicherheit mit

_tY'+G

Filter

n(t)
h.(t)-v,

zurtckzufiihren. Wird der Boden komplett abgegraben (t — 0) gehen sowohl das Bodenge-

wicht als auch die Strémungskraft gegen Null, und es ergibt sich eine unendlich grol3e Si-

cherheit.

_0+G

Filter _

nt —0) 0
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Bild 9: Grafische Bestimmung der Sicherheit aus Terzaghi K./Jelinek R. Abb. 79

Damit lieRe sich fur jedes System mit einer beliebigen Auflast eine ausreichende Sicherheit
nachweisen, indem gegebenenfalls tiefer abgegraben wird. Numerische Untersuchungen
von Odenwald & Herten (2008) haben gezeigt, dass dieses auch bei einer Nachweisflihrung
mit einem Bruchkorper nach Terzaghi/Peck auftritt. Es ist jedoch offensichtlich, dass eine
geringere Einbindetiefe in der Realitat nicht zu héheren Sicherheiten fihren kann. Fir den
Grenzfall ohne Einbindung der Baugrubenwand wurde z. B. von Weildenbach (1977) schon
erwahnt, dass eine solche Sohle stets aufbruchgefahrdet ist.

Ein realistischeres Ergebnis ergibt sich, wenn, wie in Terzaghi & Jelinek (1954) schon be-
schrieben, das Gleichgewicht nicht nur am Spundwandful}, sondern auch in anderen Tiefen-
lagen betrachtet wird (Bild 9). Sie schreiben: ,Die Untersuchung kann fiir verschiedene waa-
gerechte Schnitte durch den Sand wiederholt werden, die in verschiedenen Tiefen t3 unter
der Baugrubensohle anzunehmen sind. Die kritische Druckhohe ist durch die Bedingung h,, =
Minimum bestimmt und die waagrechte Schnittflache, die zu diesem Minimum flhrt, ist die
kritische Schnittflache. Sie stellt die untere Begrenzung der Sandmasse dar, die im Anfangs-
zustand der Grundbrucherscheinung einem Hochdriicken unterworfen ist.*
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Bild 10: Sicherheit in der mal3gebenden Tiefe und am Spundwandful3

Um die von Terzaghi & Jelinek geforderte mafligebende Tiefe flir die Ermittlung der Sicher-
heit gegen hydraulischen Grundbruch fiir verschiedene Einbindetiefen der Spundwand t er-
mitteln zu kdnnen, wurde je ein Stromungsnetz fur jede Einbindetiefe ermittelt. FUr die Be-
rechnungen wurde weiterhin nur ein Stromfaden betrachtet. Die mafligebende Tiefe t; fur den
Nachweis wurde durch Variation bestimmt. Sie ist hier groRer als die Einbindetiefe t. In Bild
10 ist die so ermittelte Sicherheit in Abhangigkeit von der Einbindetiefe t der Spundwand
dargestellt (gestrichelte pinkfarbene Linie). Im Unterschied zu den Berechnungen mit einem
Stromfaden, der immer am Spundwandful® beginnt (durchgezogene rote Linie), steigt die
Sicherheit nicht mehr ins Unendliche bei einer Abgrabung bis zum Fufd der Spundwand, d. h.
es ist rechnerisch eine Auflast deutlich groRer Null erforderlich. Es zeigt sich jedoch auch
hier, dass bei einer Einbindetiefe der Wand von t = 0,8 m die Sicherheit wieder ansteigen
wulrde, obwohl dabei auch die abzubauende Druckdifferenz Ah = hg, — hy,, ansteigt. Ein Vor-
schlag wie fir solche auRergewohnlichen Bemessungssituationen (t — 0) der Nachweis im
Sinne von Terzaghi mit dem neuen Teilsicherheitskonzept angewendet werden kdnnte, ist in
Odenwald & Herten (2008) enthalten. Es wird empfohlen, fir die Ermittelung des Gewichts
des Filters die rechnerisch geringer werdende erforderliche Auflast bei sehr kleinen Einbin-
detiefen nicht zu bertcksichtigen.

Eine weitere Verbesserung bei den rechnerischen Nachweisen konnte erreicht werden,
wenn wiederum ein Hinweis von Terzaghi (1925) aufgegriffen wirde. Er schreibt: ,Falls nun
das Gewicht an irgendeiner Stelle nicht hinreicht, um in der Erddruckzone senkrecht zu den
Kraftlinien wirkenden Druck zu kompensieren, so tritt an dieser Stelle die als Zerrung des
Sandes bezeichnete Erscheinung ein. Die Zerrung hat eine Zunahme des Porenvolumens
zur Folge. ... d. h. es bildet sich am Ort der Umlagerung eine Zone erhdhter Durchlassigkeit.
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Die Stromlinien werden nach der Stelle verminderten Stromungswiderstandes hin abgelenkt
und die mit der Zusammendrangung der Stromlinien verbundene ortliche Zunahme der
Stromungsgeschwindigkeit fihrt den Grundbruch herbei.”

Statt die von Terzaghi beschriebene Kraftlinie zu verwenden, kdnnten gekoppelte Finite-
Elemente-Berechnungen durchgefiihrt werden. D. h. Dehnungen der Elemente, verursacht
durch Stromungskrafte, beeinflussen die Durchlassigkeit der Elemente und fuhren dadurch
zu Anderungen der Strdmungskrafte und erzeugen wiederum weitere Dehnungen. Solche
Berechnungen und auch die Anwendungen der Distinkten-Element-Methode kénnen zukinf-
tig dabei helfen, ein besseres Verstandnis flir solche Grenzzustande zu entwickeln. Somit
konnte der Widerspruch - groRere Sicherheit durch tieferes Abgraben - aufgeldst werden,
und es wuirde eine wirtschaftlichere aber trotzdem ausreichend sichere Bemessung ermdg-
licht.

5 Schlussfolgerungen

Der Schadensfall zeigt, dass der Ausfall einer Sohldichtung kein akademischer Lastfall ist,
insbesondere dann, wenn Bautatigkeiten stattfinden. Der Ausfall der Dichtung kann aber nur
als Ausloser nicht als Ursache fiir den Schaden bezeichnet werden, da er fiir alle Bauzu-
stande zu berlcksichtigen war. Eine Ursache hingegen lasst sich mit einem Zitat aus Ter-
zaghi & Peck (1961) treffend beschreiben: ,Jeder Wasseraustritt aus dem Baugrund an der
Grenze zwischen einer groben und einer feinkdrnigen Schicht (Anmerkung: hier der Auflast-
filter) kann ein Ausspllen des feineren Erdstoffs verursachen, sofern die Geschwindigkeit
des ausstromenden Wassers grofy ist. Das Aussplilen beginnt gewdhnlich mit der Bildung
kleiner Quellen an verschiedenen Punkten entlang der Grenze, von wo in ruckwartige Rich-
tung verlaufende, schlauchartige Hohlrdume ausgehen, die bis zur Flache, wo das Wasser in
den Boden eindringt, fihren kdénnen. Dieser Vorgang wird unterirdische riickschreitende
Erosion genannt. Sie ist eine der grofdten Gefahren flir Staudamme und die Ursache fiir
einige der folgenschwersten Dammbriiche.” D. h. schon bevor es wegen zu groRer Stro-
mungskrafte zu dem oben beschriebenem Hydraulischen Grundbruch kommen kann, be-
steht mit Beginn des Wasserzutritts sogar bei geringen Stromungskraften die Gefahr des
Versagens durch Erosion. Einen solchen Wasserzutritt hat es vor dem Schadensereignis
nachweislich gegeben.

Erosion kann jedoch verhindert werden, indem der Auflastfilter nach dem Merkblatt MAK
(1989) der BAW hergestellt wird. Der Hydraulische Grundbruch kann vermieden werden,
indem die in Abschnitt 4 dargestellten Anwendungsgrenzen der vereinfachten Nachweise
berlcksichtigt werden.
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Zur Vorhersage von Kolken- Beobachtungen, empirische Ansatze
und angemessene Modellierung

Prof. Dr. P. Rutschmann, Dr. M.-D. Bui, MSc. S. Abdelaziz
Lehrstuhl fir Wasserbau und Wasserwirtschaft, TUM, 80333 Miinchen

1 Einfiihrung

Ein Kolk kann beschrieben werden als stromungs- oder wellenbedingter Abtrag wasserbe-
netzter Sedimente, der zu Schaden am natirlichen oder kinstlichen Umfeld fihren kann.
Kolke entstehen infolge einer Wechselwirkung von Boden, Bauwerk und Wasser, wobei
Bodenmaterial infolge verstarkter Turbulenz und/oder Strémungskraften durch Wasser
verlagert wird. Kolke gefahrden weltweit sowohl die Infrastruktur als auch menschliches
Leben und Eigentum.

Die Vorhersage von Kolkbildung und die Bemessung von MalRhahmen, um die Infrastruktur
gegen Kolk zu schutzen, erfordert Wissen und Erfahrung in der Geotechnik, der Hydraulik,
der Hydrologie und der Ingenieurgeologie. Die Analyse der Wechselwirkung zwischen
Bauwerk, Boden und Wasser erfordert Kenntnis Uber die Strdomungsvorgange im Wasser
und die Krafte, die davon auf Bauwerk und Boden ausgelibt werden. Die Frage, die es zu
beantworten gilt, heil3t: Wie reagiert der Boden auf die vereinte Belastung von Bauwerk und
flieRendem Wasser?

2 Verschiedene Arten von Kolken

2.1 Flusskolke

Globale Kolke entstehen in Fliissen unabhangig vom Vorhandensein von zusatzlich errichte-
ten Bauwerken. Die morphologischen Prozesse, die zu globalen Kolken fuhren, entstehen in
groBen Raum- und Zeitbereichen. Instabilitdten innerhalb einer Haltung, die Uber einen
grolien, raumlichen und zeitlichen Bereich auftreten kdnnen, sind in den meisten Fallen
wichtige Faktoren fiir globale Kolke in Flissen. Umnutzung der umgebenden Landschaft
(z.B. Abholzung und Besiedelung) kann erhebliches Kolken in einem Flusssystem ausldsen.

2.2 Kolke an Wasserbauwerken

Kolke entstehen haufig auch an Bauwerken, die der Strdmung ausgesetzt sind, als Folge
verstarkter Turbulenz und damit erhéhter Stréomungskrafte. Aus der Wechselwirkung von
Stromungsangriffen mit der umgebenden Sohle entsteht Sedimenttransport, der nicht im
Gleichgewicht ist. Diese Art der Kolkung findet man hauptsachlich an Dammen, Bricken,
Schussrinnen, Rohrleitungskreuzungen in Flissen, Rohrleitungen am Meeresboden,
Ufersicherungen in Flissen, Wellenbrechern, Abflussstollen und anderen Infrastrukturbau-
werken.
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2.3 Beispiel Briickenpfeiler

Durch die Umlenkung der Stromlinien entstehen Sekundarstrémungen, die ein charakteristi-
sches Wirbelsystem verursachen (s. Bild 1), welches von mehreren Parametern abhangig
ist: Dem Winkel der Anstromung, der Form und Abmessungen des Pfeiler und den Stro-
mungsbedingungen (Wassertiefe, FlieRgeschwindigkeit) oberstrom des Pfeilers im ungestor-
ten Zulauf. Das Wirbelsystem besteht aus: Vertikalstromung vor dem Pfeiler, Oberflachen-
wirbel; Hufeisenwirbel (Hauptbeitrag zur Erosion), Ablésewirbel und / Nachlaufwirbel.
Hierdurch werden an der Sohle im Nahbereich des Pfeilers zusatzliche Schubspannungen
erzeugt, so dass es zur Erosion der Sohle mit der Bildung eines Kolkes kommt, obwohl im
ungestorten Zustand die Sohle stabil sein kann.

Pier )

Surface roller [ /
\ e E Wake vortex
g g

Downﬂow-——-: ;

Bild 1: Stromung und Kolk an einem Brlickenpfeiler (Hamil, 1999).

3 Physikalische Modellierung von Kolken

Die physikalische Modellierung eines hydraulisch-sedimentologischen Transportprozesses
beinhaltet zahlreiche Schwierigkeiten:

- Die Strémung im physikalischen Modell wird zumeist nach der Froude’schen Ahnlichkeit
abgebildet. Fur feines Natursediment kann eine geometrische Verkleinerung auf ein Mo-
dellsediment nicht ohne weiteres erfolgen. Eine geometrische Verkleinerung des Natur-
materials wirde flr das Modellsediment bedeuten, dass der Bereich der voll ausgebilde-
ten Rauheitsstromung um das Korn verlassen wird und die Sohlenmaterialien im Shields—
Diagramm im hydraulisch glatten oder Ubergangsbereich liegen, wo mit einem EinfluR der
Zahigkeit auf die experimentellen Untersuchungen zu rechnen ist. Zudem unterliegen zu
feine Modellsedimente Adhasions-und Kohasionskraften, die im Naturmaterial kein Aqui-
valent haben und eine malstabliche Verkleinerung ausschlief3en.

- Neben der Froud’schen Ahnlichkeit kann nicht gleichzeitig die Ahnlichkeit nach Reynolds
gewahrleistet werden, die im vorliegenden Fall beim Umstrémen der Sedimentkdrner
ebenfalls wichtig ist.

- Beim fraktionierten Sedimenttransport kann die Kornverteilung nicht mafstablich skaliert
werden, da die Feinanteile nicht berticksichtigt werden kénnen (s. oben).
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Es zeigt sich, dass trotz aller Bemihungen der modernen Forschung die physikalisch
aulerordentlich komplexen hydraulisch-sedimentologischen Transportprozesse nur mit
Einschrankungen zu quantifizieren sind. Im physikalischen Modellversuch trachtet man
danach, obige Schwierigkeiten dadurch zu umgehen, dass man versucht, im Modellmal3stab
moglichst nahe an der Natur zu bleiben.

Bei der Planung von Grindungen fur Bauwerke und der Abschatzung einer mdoglichen
Kolkbildung haben sich in der Praxis zwei LOsungsansatze durchgesetzt:

- Entweder wird die Grindung fur die grofite zu erwartende Kolktiefe bemessen, wobei
dieser Wert dann jedoch abgesichert sein muss.

- Oder der Gewasserboden wird durch Kolksicherungen so geschutzt, dass Kolke unter den
herrschenden hydrodynamischen Bedingungen Uber die Bauwerkslebensdauer gar nicht
erst auftreten kdnnen.

4 Empirische Kolkformeiln

Fur verschiedene Anordnungen gibt es aus Laborversuchen abgeleitete Kolkformeln, die die
Kolktiefe und Kolkposition in Beziehung setzen zur Hydraulik, der Beschaffenheit der Sohle
und der Art des Bauwerks.

4.1 Kolk mit Horizontalstrahl

Entsprechende Kolke treten im Anschluss an Blockrampen oder unterhalb von Wehren auf.
Die bestehenden Formeln sind hauptsachlich flr den Fall einer unterstromten Schitze mit
anschliel’ender, befestigter Strecke entwickelt worden (s. Bild 2).
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natirliche Sohle (unbefestigt)

Bild 2: Definitionsskizze fir Stromung und Kolk mit Horizontalstrahl (Minor, 2008).

So kann nach Shalash die Kolktiefe S mit nachfolgender Gleichung berechnet werden:

05 0,6 0,6
S=t+h, —965h (IShJ
dt /

90
wobei:

h Differenz der Abflusstiefe im Oberwasser hsund im Unterwasser h, [m]
t Sohleintiefung im Bezug zur urspriinglichen Flusssohle [m]
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q spezifischer Abfluss [m*/(m-s)]
I Lange der befestigten Strecke [m]

4.2 Kolk mit Vertikalstrahl

Kolke beim Vertikalstrahl entstehen unterhalb von Sohlabstirzen, Sperren, etc. (s. Bild 3).
Die Endkolktiefe S kann im Falle von freien Uberfallstrahlen mit einer allgemeinen Formel
abgeschatzt werden:

o
S=w h ;If
g'd,
wobei:
S Endkolktiefe [m]
w Faktor gemafR Tabelle 1

h Sprungtiefe [m]
q Spezifischer Abfluss [m*/m/s]
den Korndurchmesser gemaf Tabelle 1

Je nach Autor variieren die Faktoren und Exponenten gemaf nachfolgender Tabelle 1:

Bild 3: Definitionsskizze fir Vertikalkolke (Minor, 2008).

Autor Faktor Exponenten Korndurchmesser
w a B v o den[m]

Schoklitsch

(1932) 4,75 0,2 0,57 0,32 1 dgo

Veronese (1937) 3,68 0,225 0,54 0,42 1 dgg

Kotoulas (1967) 30,11 0,35 0,7 0,4 0,35 dogs

Tabelle 1: Faktoren und Exponenten verschiedener Autoren fiir Vertikalkolke.

4.3 Kolk bei Verengungen

Durch starke Einengungen im FlieRquerschnitt, z.B. durch Baugruben oder Bricken, kbnnen
grolie lokale Kolke auftreten. Im Kontraktionsquerschnitt erhdhen sich die Geschwindigkeit
und damit auch das Erosionsvermdgen. Sie entsprechende Situation ist in Bild 4 dargestellt.

72



Solche Kolkungen kénnen nach der Formel von Hoffmans/Verheij (1997) und Breu-
sers/Raudikivi (1991) abgeschatzt werden (s. Eisenhauer, 2004):

B
yﬁ%{ﬁ] o Q

Yo B, 0-0,
wobei:
Yk Kolktiefe im Bereich der Einengung [m]
Yo mittlere Wassertiefe oberstrom der Einengung [m]
Bo Gerinnebreite des Flussschlauches oberstrom [m]
B Gerinnebreite nach der Einengung [m]
Q Gesamtabfluss [m®/s]

Q, Vorlandabfluss oberstrom der Einengung [m®/s]

— > Q.

' s

Bo — Qq B, — Q=Qu+Qv

\ A

Bild 4: Definitionsskizze flir Verengungskolke (Eisenhauer, 2004).

4.4 Kolk mit Briickenpfeiler

Die Endkolktiefe S an Pfeilern wird von unterschiedlichen hydraulischen und sedimentologi-
schen Parametern beeinflusst. Nach Melville (1997) lasst sich der Einfluss der einzelnen
Parameter am einfachsten durch verschiedene Beiwerte K; in der folgenden Art berlicksichti-
gen:

S=K,, K, K, KK,

wobei:

S Endkolktiefe [m]
Kyp Einfluss der Grundtiefe [m]

K Einfluss der Stromungsintensitat [m]
Ky Einfluss des Bettmaterials [m]

Ks Einfluss der Pfeilerform [m]

Ks Einfluss des Anstromwinkels [m]

Zur Bestimmung der einzelnen Faktoren obiger Gleichung sind die nachfolgenden Bezie-
hungen, Definitionsskizzen und Figuren (s. Bild 5) zu beachten.
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Bild 5: Definitionsskizze fur Brickenkolke (Melville, 1997)

Aquivalente Pfeilerdicke D, bei verbreitertem Fundament (s. Bild 5):

D.=D- h—7 +D*—Z+D*
h+ D, h+ D,

Grundtiefe K,p

K,=24D fir 2<07

h

. D
Kp=2:h-D fir 07<—<5
K,=45h fir %>5

Stromungsintensitat K: Einfluss, ob mit oder ohne Geschiebetrieb

K[ — mll’l{ Vm — (0’8 ) I/ch — VcrU )’ 1:|
I/crU

Vi mittlere Geschwindigkeit [m/s]
Vgu  mittl. Geschw. bei Transportbeginn fir dn,us (Unterschicht) [m/s]
Vap  mittl. Geschw. bei Transportbeginn fir dmps (Decksicht) [m/s]

Bettmaterial Ky: Kolk ist reduziert, wenn D < 25.ds ist.

0,57.10g(2,24.£j i 2 o<os
K. = dso dso
a D
1 fir —>25
d

50
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Pfeilerform Ks (s. Bild 6):

D/L KS DI/L DIL’ KS

O Ip 111 100 pod o 1:3 1:1 o090
L

rE
1.22

= 5 1:3 1:2 0.76
1.08 D'f_; _I_D 1:4 0.65

0.99 HL'

Bild 6: Einfluss der Pfeilerform auf den Pfeilerkolk (Melville, 1997)
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Anstromwinkel Ks (s. Bild 7):

‘ 16
. {7 ~ 14—
—_— —
54— \6 \&/ ///:s?-
. / f /// .
= — —
1] — )} LI1D=1—
0 T
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Bild 7: Einfluss des Anstromwinkels auf den Pfeilerkolk (Melville, 1997)

5 Numerische Modellierung von Kolken

Numerische Modelle, welche die Stromung und den Sedimenttransport mittels eines
Systems partieller Differentialgleichungen beschreiben, werden immer dort eingesetzt, wo
die Stromungssituation so komplex ist, dass der Einsatz einfacherer Verfahren (z.B.
empirischer oder physikalischer Modellen) nicht in Frage kommt. Dabei wird ein Strémungs-
modul mit einem Sedimenttransportmodul gekoppelt. Aus dieser Interaktion ergeben sich
Geschiebebwegungen und damit Sohlveranderungen, die iterativ gelést werden (s. Bild 8).
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Bild 8: Flussdiagramm einer gekoppelten, numerischen Simulation von Stromung und
Sedimenttransport (Bui, 1998)
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5.1 Die Stromungsgleichungen

In der Hydromechanik wird Wasser als ein inkompressibles und isothermes Fluid betrachtet.
Deshalb gilt:
+ die Dichte andert sich nicht entlang einer Bahnlinie, und
+ die Stoffgrodssen sind unabhangig von der Temperatur und deshalb ist die Energie-
erhaltungs- bzw. Zustandsgleichung zur Beschreibung von hydromechanischen Prob-
lemen unnatig.
Unter diesen Voraussetzungen konnen die Navier-Stokes-Gleichungen in der folgenden
Form geschrieben werden:

a—”+v-(ﬁ®ﬁ)=—lvp—g+vv(v-ﬁ)
ot p

V.i=0

wobei:

u Geschwindigkeit [m/s]

t Zeit [s]

p Druck [Pa]

g Erdbeschleunigung [m/s?]

\Y dynamische Viskositat [kg/(ms)]

\Y Nabla Operator

Probleme der Navier-Stokes Gleichungen

Ein nichtlineares partielles Differentialgleichungssystem kann prinzipiell nur mit einem
Computerprogramm numerisch geldst werden. Eine zusatzliche Schwierigkeit bei dieser
Losung stellt die Tatsache dar, dass bei turbulenten Stromungen die kleinsten Wirbel um
GroBenordnungen kleiner sind als das Rechengebiet (ca. Faktor 10°). Deshalb wiirde man
fir ein 3D Problem ein sehr feines Gitternetz mit mindestens 10° Rechenzellen benétigen,
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was zu sehr langen Rechenzeiten fuhren wirde. Diese Problematik kann durch folgende
Lésungsansatze umgangen werden:

* FUr kleine Rechengebiete und kleine Reynolds-Zahlen kdnnen die Gleichungen ohne
Vereinfachungen gelost werden, sog. direkte numerische Simulation (DNS).

* Bei der Large Eddy Simulation (LES), werden nur die grof3skaligen Turbulenzen ohne
Vereinfachungen, direkt gelost, wahrend flr die kleineren Wirbel, die wenig Energie
enthalten, ein vereinfachtes Turbulenzmodell gewahlt wird.

* Meistens wird fur praktische Anwendungen der Ansatz von Reynolds (RANS) ge-
wahlt, der die Grundlage von Turbulenzmodellen bildet. Dabei werden unbekannte
Grofien der Turbulenzmodelle mit primaren Stromungsgroflen bzw. deren Gradienten
durch einfache Ansatze oder komplexe, partielle Differentialgleichungen korreliert.

5.2 Gleichungen fiir den Feststofftransport

Schwebstoff

Der Transport von Schwebstoff kann mittels einer Advektion-Diffusionsgleichung beschrie-
ben werden, wobei dem Austausch von sohlennahem Geschiebematerial und Material das in
Schweb transportiert wird, eine Austauschbeziehung zugrunde gelegt werden muss.

Geschiebe

Empirische Gleichungen beschreiben den Transport von Geschiebe als eine Funktion der
Differenz der herrschenden Sohlschubspannung zu einer sog. Grenzschubspannung, ab
welcher Material Uberhaupt erst transportiert wird. Normalerweise gelten die entsprechenden
Beziehungen fur einen Gleichgewichtszustand in welchem die Stromung so viel Geschiebe
mobilisiert und transportiert, wie sie maximal bewegen kann. Das heif3t, dass es in diesem
Gleichgewichtszustand weder zu Erosion noch zu Deposition von Material kommt. Fur
Bedingungen, wo diese Annahme nicht zutrifft, insbesondere auch fur Kolkungen, wo mehr
Material aus- als eingetragen wird, gibt es empirische Ansatze fur Nicht-
Gleichgewichtsbedingungen. Ebenso muss naturlich bertcksichtigt werden, dass sich das
Geschiebe entsprechend einer Kornverteilungskurve verhalt, was normalerweise so ge-
schieht, dass man eine kleinere Anzahl von Kornfraktionen mit identem Durchmesser
berucksichtigt.

Sohlverdnderung

Die Bodenevolutionsgleichung beschreibt die Massenerhaltung des Sedimentes in einem
Kontrollvolumen. Bewegt sich in dieses Kontrollvolumen innerhalb eines Zeitschrittes mehr
Feststoff hinein als heraus, so erhoht sich die Sohle des Kontrollvolumens (Sedimentation).
Beim umgekehrten Prozess findet die Erosion statt. Die sog. Exner-Gleichung beschreibt
diesen Vorgang:

L%z—V-Q)#(D—E)
-8 ot

wobei:

B Sohlporositat

Zp Sohlhéhe [m]

Q,  Geschiebefracht [m*/s/m]
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D Auflandungsrate [m/s]
E Erosionsrate [m/s]

5.3 Verwendete Software

Am Lehrstuhl fur Wasserbau und Wasserwirtschaft der TUM werden die folgenden Compu-
tercodes fur Erosionsberechnungen und damit auch zur Bestimmung von Kolken verwendet:

FAST

Auf der Basis des Finite-Volumen-Codes FAST (Flows Analysis Simulation Tool) wurden am
Institut fir Hydromechanik der Universitat Karlsruhe Ansatze entwickelt, um die Strdmung
und den Sedimenttransport in Flissen zu modellieren. Im Modell werden Ansatze fur das
Nichtgleichgewicht des Geschiebetransports verwendet, mit denen das Sohlveranderungs-
glied in der Massenbilanzgleichung fur Geschiebe Uber eine empirische Anpassungsléange
zum Unterschied zwischen aktuellem Geschiebetransport und Gleichgewichtsgeschiebe-
transport in Beziehung gesetzt wird. Weitere Modellentwicklungen flr fraktionierten Sedi-
menttransport wurden in Innsbruck bzw. Miinchen durchgefihrt.

FLOW3D

FLOW-3D ist ein kommerzielles Computerprogramm, das von der Flow Science Inc. in Los
Alamos (New Mexico) erstmals 1985 entwickelt wurde, und das am Lehrstuhl fir Wasserbau
und Wasserwirtschaft der TUM zum Einsatz kommt. Das numerische Modell 16st die Navier-
Stokes Gleichungen im 3D Raum. Es ist speziell fuir die Analyse von komplexen Freispiegel-
abflissen geeignet. Ein am Lehrstuhl entwickelter Sedimenttransportmodul kann mit dem
Stromungsmodul Flow3D gekoppelt werden.

5.4 Beispiele

Beispiel 1: Verengungskolk

Das nachfolgende Beispiel zeigt die Anwendung des Programms FAST am Beispiel eines
Verengungskolks in einem Kanal. Dabei wurden sowohl fur die Strdmungsgrof3en als auch
fur die Sohllagen die numerischen Ergebnisse mit den Messungen am physikalischen Modell
verglichen.

B [ [ [ [ [ [ [ [ e
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2 4 5] 8 10 12 14 16
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Bild 9: Vergleich berechneter und gemessener Oberflachengeschwindigkeiten in einer
Verengungsstrecke.
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Bild 10: Vergleich berechneter und Wasserspiegel- und Sohllagen in der Verengungsstrecke.

Beispiel 2: Kolk beim Horizontalstrahl

Auskolkungen eines Horizontalstrahls im Nachlauf einer befestigten Sohle wurden mit dem
kommerziellen Softwarepaket Flow3D, unter Verwendung des oben erwahnten Sediment-
transportmoduls, vorgenommen. Die nachfolgenden Bilder zeigen den Vergleich von
Messung und Rechnung.

velocity magnitude and vectors {max=8.57E-07) 0.08

0.000 0.175 0.350 0.525 0.700
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-0.02 :‘i

o —+—Time 3 min Experiment
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0.272
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X

Bild 11: Situation, dreidimensionale Rechnung und Vergleich der Sohllagen in Numerik und
Rechnung einer Kolkung verursacht durch einen Horizontalstrahl.

6 Zusammenfassung und Ausblick

Trotz aller Bemihungen der modernen Forschung sind die physikalisch aufierordentlich
komplexen hydraulisch-sedimentologischen Kolkprozesse, momentan nur mit Einschrankun-
gen zu quantifizieren. Die im physikalischen Versuch gewonnen, empirischen Formeln sind
fur den Bereich anwendbar, flir den sie gewonnen wurden. Eine Extrapolation auf andere
Randbedingungen kann gefahrlich sein!
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Einen allgemeineren Ansatz stellen dreidimensionale, numerische Modelle dar. Mit ihnen ist
es mdglich, mindestens qualitativ ein realistisches hydro-morphodynamisches Verhalten zu
modellieren. Da die Ergebnisse aber in hohem Male von der Qualitat der Transportformulie-
rung abhangen und diese zumeist auf querschnittgemittelte Grolken Bezug nehmen, ist eine
Verbesserung der Grundlagen zwingend notwendig, um in Zukunft quantitativ bessere
Aussagen machen zu kénnen.
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Geotextile Sohlensicherungen als effektive Filter- und Ballast-
schichten zur Vermeidung und Stabilisierung von Kolk
an Grundungsstrukturen von Bauwerken

Dipl.-Ing. Katja Werth
BBG Bauberatung Geokunststoffe GmbH & Co. KG, Espelkamp-Fiestel
Prof. Dr.-Ing. Georg Heerten
NAUE GmbH & Co. KG, Espelkamp-Fiestel

1 Kolkbildung

Kolke sind lokale Eintiefungen des Gewasserbetts an Bauwerken und entstehen infolge
hydrodynamischer Einwirkungen auf Sohlen oder an Bdschungen, wenn das anstehende
Bodenmaterial, insbesondere Fein- und Mittelsande, keine ausreichende Erosionsstabilitat
besitzt. Die hydrodynamischen Angriffe sind natlrliche Strémungen in Flie- und Tidege-
wassern oder Stromungsbelastungen durch z.B. Schifffahrt oder Wasserkraftnutzung. Bei
Griindungen im Offshorebereich kdnnen Uberlagerungen aus Stréomung und Seegang
auftreten.

Aufgrund der Wechselwirkungen im turbulenten Abflussregime sind Kolkbildungen an
AuRenufern von Flusskrimmungen sowie unterhalb von Stauanlagen und an Brickenpfei-
lern zu erwarten. Extremhochwasserabflisse erzeugen Auskolkungen an Brlickenpfeilern
oder Bruckenwiderlagern, wodurch ein Brickeneinsturz verursacht werden kann. An
Schleusen, Liegeplatzen von Schiffen und Ufersicherungen von WasserstraRen ist mit
Kolkbildung durch den Mandvrierbetrieb von Schiffen zu rechnen. Bugstrahlruder grof3er
Containerschiffe kdnnen sohlnahe Strémungsgeschwindigkeiten von 8 m/s erzeugen (EAU,
2004). Die Ausbildung von Kolken mit zu erwartender Kolktiefe muss bei Griindungsmalf-
nahmen im Gewasser (Fluss, Kanal, Kiste oder offenes Meer) berlcksichtigt werden.
Vorhandene Ansatze und Berechnungsmethoden sind immer noch mit sehr groRen Unsi-
cherheiten besonders im Hinblick auf das Einwirken von Extremereignissen (extremer
Hochwasserabfluss, extreme Seegangsbelastung) behaftet. Daher kann es vielfach sinnvoll
sein, einen sicher dimensionierten Kolkschutz am Bauwerk anzuordnen, um Standsicher-
heitsgefahrdungen auch bei extremen Belastungen auszuschlieRen.

Im Allgemeinen ist es kostengunstiger, an Bauwerken, bei denen eine Kolkbildung zu
erwarten ist, einen Schutz des gefahrdeten Bereiches bereits beim Neubau auszuflhren.
Werden diese Schutzmallnahmen nicht oder nur unzureichend ausgefiihrt, sind spater
grolkere Aufwendungen zur Kolkstabilisierung erforderlich. Die Grundsatzfrage nach
Heibaum (2002) ist: Entweder Einwirkung reduzieren oder Widerstand erhéhen, wodurch
sich folgende Uberlegungen ergeben:

e Reduktion der Einwirkung: z.B. flusslenkende MalRnahmen oder Bauwerksschutz zur
Optimierung von FlieRvorgangen oder
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e Erhdhung des Widerstandes: Deckschichten als Angriffsflache flr hydraulische Lasten
(Wellen, Stromung etc.) und als Ballast flr ausgeglichenen Spannungszustand am Un-
tergrund,

e Ziel beider Mallinahmen: Stabilitat der Sohle und Grenzschicht Sohle / Untergrund.

2 Kolkschutz als GegenmalBnahme

Als Schutz der Gewassersohle im kolkgefahrdeten Bereich eines Bauwerkes wird Ublicher-
weise eine Sohlensicherung ausgefiihrt. Hierbei werden Deckschichten, z.B. Schiittsteine,
auf der hydraulisch beanspruchten Sohloberflache aufgebracht. Um einen stabilen Gleich-
gewichtszustand zu erreichen ist es erforderlich, die Stabilitdt des Untergrundes einzubezie-
hen, wodurch hydraulische und geotechnische Aspekte in die Betrachtungen einzubeziehen
sind.

Als Kolkschutz sind zwei wesentliche Bauteile erforderlich: Ein Filter und eine Deckschicht.
Der Filter halt die Bodenpartikel zurtick und die Deckschicht liefert die erforderliche Auflast.
Eine Deckschicht ohne Filter reicht nicht, da entweder die Deckschichtelemente in die
"verflissigte" Bodenschicht einsinken oder der Boden durch die Deckschicht ausgespuilt
wird. Deshalb ist ein Filter erforderlich. Der Filter verhindert nicht nur, dass Bodenteilchen mit
geringem Korndurchmesser durch die Deckschicht hindurchgesplilt werden, sondern flihrt
auch zu einer Stabilisierung der Grenzflache zum Sohlenmaterial. Der Filter kann als
Mineralkornfilter oder als geotextiler Filter (Bild 1) ausgefihrt werden.

Bild 1: Herstellung einer Béschungssicherung mit Deckwerk auf geotextilem Filter unter
trockenen Randbedingungen (Foto: Colcrete v. Essen Bau GmbH)
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In vielen Anwendungsfallen sind Filter- und Deckschicht unter Wasser einzubauen, wodurch
fur eine sichere Ausflihrung bereits in der Bauphase Stromung, Seegang und Einbauwasser-
tiefen zu berlcksichtigen sind. Die hier behandelten Elemente flr den konstruktiven Kolk-
schutz berlcksichtigen die Randbedingungen im Unterwassereinbau, geeignete Elemente
sind:

e Schiuttsteindeckschicht (lose / verklammert ab ca. v = 4 m/s) auf Mineralkornfilter,
e Schuttsteindeckschicht (lose / verklammert ab ca. v = 4 m/s) auf geotextilem Filter und
e Geotextile Sandcontainer (mit oder aber vorzugsweise ohne Schuttsteiniberdeckung).

Die Auswahl und Dimensionierung einer Kolksicherung im Aufbau und in der flachigen
Ausdehnung hangt u.a. von folgenden Kriterien ab:

Neubau einer Kolksicherung oder den Verbau eines entstandenen Kolkes;

Sohlenmaterial,

Hydrodynamische BelastungsgrofRen

Geometrische Besonderheiten im Kolkbereich, z.B. raumliche und zeitabhangige

Kolkausdehnung, Wassertiefe, Bdschungsneigungen,

5. regional / lokal verfligbares Material (Entfernung Gewinnungsstelle, Transportwege flr
Kies, Sand, Steine, Schlacke),

6. Gefahrdungspotential fir sensible Bauteile des zu schitzenden Bauwerks,

Geratetechnologie zur Herstellung der Kolksicherung,

8. Wirtschaftlichkeit.

N~

N

21 Einbau von Filterschichten unter Wasser

2.1.1 Mineralkornfilter

Der Einbau von Kornfiltern unter Wasser, d.h. in gréfieren Wassertiefen, fuhrt wegen der
Entmischungsgefahr zur Anforderung, dass nur Materialien mit sehr steiler Kornverteilung
(enggestuft) verwendet werden konnen. Bei Filtermaterialien mit einer weiter gestuften
Kornverteilung brauchten Partikel mit kleinerem Korndurchmesser langer, um die Sohle zu
erreichen als die gréberen Fraktionen, d. h. das Material wirde sich entmischen. Dadurch
entstiinde ein umgekehrter Filter: das Feine nach oben, wo es leicht erodiert werden kann
und das Grobe nach unten, das nicht in der Lage ware, das Feinmaterial des Untergrundes
zurtckzuhalten. Wird ein Material mit enger Kornverteilung gewahlt, so kann eine grél3ere
Anzahl von Lagen mit zunehmendem Korndurchmesser erforderlich sein, um ein Filtersys-
tem aufzubauen. Das erhoht die Kosten deutlich und fihrt auRerdem dann zu Problemen,
wenn eine bestimmte Wassertiefe eingehalten werden muss (Tiefgang fur Schiffsverkehr).
Bei Stufenfiltern aus Mineralkorn besteht die erste Filterlage so kleinen Korndurchmessern,
dass das Material bereits beim Einbau durch die Stromung erodiert werden kann, wodurch
der Einbau in FlieRgewassern nur bedingt moéglich ist. Grenzwerte fir die Stabilitat von
Sedimentablagerungen bei zu bzw. abnehmender GewasserflieRgeschwindigkeit nach
Hjulstrom (1953) sind in Bild 2 angegeben.
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Bild 2: Grenzwerte flir die Stabilitdt von Sedimentablagerungen bei zu bzw. abnehmender
GewasserflieRgeschwindigkeit nach Hjulstrém (1953)

2.1.2 Geotextile Filter

Bereits in 1967 wurden weltweit erstmalig geotextile Filtermatten aus Vliesstoff an den
Bdschungen des Mittellandkanals in Deutschland eingesetzt. Aufgrund vorheriger Erfahrun-
gen mit Geweben sind in Deutschland flr die Regelbauweisen an Wasserstrallen nur
geotextile Filter aus vernadeltem Vliesstoff mit u.a. spezifischer Anforderung an die Dicke der
Filterschicht zugelassen.

Mit dem Merkblatt zur Anwendung geotextiler Filter MAG (1993), der Richtlinie zur Prifung
von Geotextilien RPG (1994), den technischen Lieferbedingungen fir Geotextilien TLG
(2008) und den zusatzlichen technischen Lieferbedingungen fur Béschungs- und Sohlensi-
cherung ZTW-LB 210 (2006) der Bundesanstalt fir Wasserbau (BAW) werden alle relevan-
ten Kriterien zur Einhaltung filter- und materialtechnischer Anforderungen von geotextilen
Filter fir lange Funktionsdauern im Bereich der Wasserstralten beschrieben. Die Regelbau-
weisen flr Boschungs- und Sohlensicherungen an Wasserstrallen sind in MAR (2006)
aufgefuhrt. Far Vliesstofffilter sind Bestandigkeit gegen Abrieb, Durchschlagfestigkeit
gegenlber Schittsteinen, Filterwirksamkeit, mechanische Festigkeiten etc. in Verbindung mit
Mindestanforderungen an die Dicke und Zugfestigkeit Gber Eignungsprifungen fir Filter-
vliesstoffe nachzuweisen, um einen Eignungsnachweis fur die Anwendung an Wasserstra-
Ren zu erhalten.

Bei stehendem und flieRendem Wasser kann ein geotextiler Filtervliesstoff, wie er Ublicher-
weise unter trockenen Randbedingungen eingesetzt wird, an B&schungen und Sohlen nur
mit speziellen Einbaugeraten verlegt werden, wobei eine sofortige (zeitnahe) Beschittung
und Ballastierung durch den Einbau der Deckschicht (Schiittsteine) erfolgen muss. Die
Einbauwassertiefe wird dann durch die Einbautechnologie begrenzt. Das Flachengewicht
solcher Filtervliesstoffe betragt 600 bis 800 g/m? wodurch eine ausreichende Durchschlag-
festigkeit gegenlber Schittsteinen und eine effektive Filterwirksamkeit sichergestellt sind.
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Bei groRen Wassertiefen werden Sinkstlicke als Sohlensicherung eingesetzt. Ublicherweise
wird eine Vliesstoff-Gewebe-Kombination als geotextiles Filter- und Tragermaterial mit darauf
gebundenen Faschinen hergestellt, zum Einsatzort geschleppt und dort abgesenkt, indem
die Deckschicht, Schuttsteine, darauf gesturzt werden (Bild 3). Diese Sicherung kann auf
horizontalem und leicht geneigtem Untergrund angewandt werden, nicht aber in B&schun-
gen.

Bild 3: Herstellen von Sinkstlicken flir Sohlensicherungen mit geotextilen Filter- und
Tragermaterial (Foto: Colcrete v. Essen Bau GmbH)

Seit Beginn 1990 steht mit der sogenannten ,Sandmatte” eine alternative geotextile Losung
zu einem Sinkstlck zur Verfigung: Als Verbund-Geokunststoff ist zwischen zwei Filtervlies-
stoffschichten eine Sand- und Ballastlage eingekapselt (Bild 4). Damit wurde eine fur den
Unterwassereinbau ausreichend schwere und mit bewahrter Filtereffektivitat konzipierte
Kolkschutz- und Filtermatte geschaffen, die unter Einsatz einer Traverse verlegt werden
kann. Die Sandmatte ist ausreichend stabil gegenulber FlieRgeschwindigkeiten bis ca. 1 m/s
im unbelasteten Zustand. An der Grenzschicht zum Untergrund wird ein gutes Reibungsver-
halten erzeugt und die Filterstabilitdt ist fur alle vier Bodentypen nach dem BAW-
Bodentypverfahren nachgewiesen.
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Bild 4: Sandmatte als geotextiler Filter fur den Unterwassereinbau

2.2 Geotextile Container als Kolkschutzsysteme

Wird der Einbau eines Mineralkorn- oder eines Filtervliesstoffes im Unterbau eines Schutt-
steindeckwerkes fiir Sohlen- und KolksicherungsmalRnahmen aufgrund grofRer Wassertiefe
sowie hydrodynamischer Belastungen schwierig oder werden durch lange Transportwege flr
Schuttsteine hohe Kosten verursacht, werden zunehmend Sandcontainer eingesetzt.
Sandcontainer aus Filtervliesstoff kdnnen gleichzeitig die Filter- und Ballastfunktion Uber-
nehmen. Die sehr gute Anpassungsfahigkeit an den Untergrund und Anpassungswilligkeit an
die aktive Kolkgeometrie fuhren dazu, dass geotextile Sandcontainer eine ideale flexible
Sohlensicherung darstellen. Unmittelbar nach Einbau dieser Filterlagen mit integrierter
Ballastfunktion wird die Funktion Kolkschutz erflllt. Nach Aussage der Bundesanstalt fir
Wasserbau, Abteilung Geotechnik (Herr Dr. Heibaum), kann bei einem 2-lagigen System mit
geotextilen Sandcontainern aus Filtervliesstoff von einer flachig wirksamen Filterlage
ausgegangen werden, da eine Vollflachigkeit des Filters vorausgesetzt werden kann.

Durch die Auswahl eines qualitativ hochwertigen Filtervliesstoffes gemal den Anforderungen
der Bundesanstalt fiir Wasserbau (Flachengewicht von mindestens 600 g/m?) als Umhiillung
der geotextilen Sandcontainer ist eine hohe Abriebbestandigkeit und Robustheit gegeben, so
dass sich weitere Schutz- und Decklagen erlibrigen. Die Abriebbestandigkeit der Vliesstoffe
kann nach RPG (1996) unter Einsatz einer Abriebtrommel auch mit projektspezifisch
anstehendem Bodenmaterial nachgewiesen werden. Fur Wasserbaufiltervliesstoffe geman
Abschnitt 2.1 ist der Abriebtest obligatorisch.

Eine aufwendige Vorbereitung des Planums im Sohlbereich zur Herstellung einer ebenen
Auflagerflache ist bei Einsatz der flexiblen und anpassungsfahigen Sandcontainer nicht
erforderlich. Nach Befullen und Erreichen des optimalen Fullgrades werden die Sandcontai-
ner mit einer Handnahmaschine und hochzugfestem Garn mittels Doppelnaht geschlossen.
Die bei der Produktion der Sandcontainer werkseitig hergestellten Nahte werden aus
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speziellen hochzugfesten und flexiblen Garnen hergestellt. Die Kombination der speziellen
Nahte mit dem mechanisch verfestigten (vernadelten) Filtervliesstoff gewahrleistet einen
druckarmen Durchtritt eingeschlossener Luft nach Abwurf ins Wasser. Die spontane,
explosionsartige Freisetzung eingeschlossener Luft kann bei falscher Auslegung zum
Platzen des Sandcontainers fuhren. Erfahrungen mit speziellen Klett- oder Klammersyste-
men als alternative Verschlusstechnik liegen ebenfalls vor. Die alternativen Verschlusstech-
niken kdnnen im Zusammenhang mit einer Bauablaufplanung diskutiert werden.

Neben einer Vielzahl von KolkschutzmaRnahmen an Elbe und Oder im Bereich der Strom-
buhnen wurden 48.000 Stiick Sandcontainer (V = 1 m®) bei der gréRten bisher in Deutsch-
land durchgefuihrten Kolksicherung zur Stabilisierung und Festlegung der Kolkbdschungen
eingesetzt. Ausloser dieser Kolke am Eidersperrwerk waren 1993 Stromungsumlagerungen
durch UnterhaltungsmalRnahmen (SchlieRen eines Wehrsegmentes) und das Versagen der
vorhandenen flexiblen Sohlensicherung aus traditionellem Schuttmaterial. Ein konventionel-
ler Kolkschutz konnte auf den bis zu 1:n = 1:1 geneigten und bis zu 30 m tiefen Kolkbd-
schungen nicht eingebaut werden. Im Masseneinbau wurden die Sandcontainer mittels
Steinstlrzer im zweilagigen Aufbau erfolgreich eingebaut. Die Bundesanstalt flir Wasserbau
(BAW) war damals bei der bautechnischen Losung beratend tatig und hat die Ausfihrung als
sehr erfolgreich bewertet (Heibaum, 1994 und 2002, Saathoff & Witte, 1994). Bei der
Anwendung von Sandcontainern aus mechanisch verfestigtem Vliesstoff gilt diese Malinah-
me als Meilenstein, da sich die negativen Erfahrungen, die zuvor mit Sandcontainern aus
Gewebe gemacht wurden, nicht wiederholten. Dabei wurde die Erkenntnis gewonnen, dass
Gewebe zwar den Vorteil einer hohen Zugfestigkeit bieten, jedoch wie ein Sieb wirken und
nicht wie ein Kornfilter mit dreidimensionalem Porenraum. Sind auRerdem Schuss und Kette
an ihren Kreuzungspunkten nicht fixiert, besteht die Gefahr des Verschiebens, so dass
gréRere Offnungen entstehen, die den Bodenriickhalt an dieser Stelle nicht gewahrleisten.
Ein Filtervliesstoff bietet als Filterstrecke den Porenraum eines Wirrgeleges, wodurch
FlieRvorgange im Filter in der dritten Dimension moglich werden. Dieser Effekt ist umso
ausgepragter, je dicker die geotextile Filterschicht ist. Eine ausreichend hohe Festigkeit ist
mit heutiger Technik auch bei Vliesstoffen erreichbar. Das Dehnvermdgen der eingesetzten
Vliesstoffe flihrt zu einer sehr hohen Widerstandsfahigkeit gegentber den Einbaubeanspru-
chungen am Eidersperrwerk (Bild 5), so dass eine Abwurftiefe von 28 m problemlos bewaltigt
werden konnte. Laut damaligem Bautagebuch wurden insgesamt 48.000 Stk. weniger als 10
Sandcontainer bei Verladung, Transport und Einbau beschadigt (Saathoff & Witte, 1994),
wahrend bei Gewebecontainern eine Ausfallquote von 25 % beobachtet wurde.

Bild 5: Eidersperrwerk 1993: Verklappen der Sandcontainer mit Steinstirzer zur Kolkstabili-
sierung in 28 m Wassertiefe
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1997 wurde ein dauerhafter Kolkschutz unter Verwendung von 1 m® groRen Sandcontainern
an den Dalben und Brickenpfeilern an der Peene eingesetzt. Die geotextilen Sandcontainer
aus mechanisch verfestigten Filtervliesstoff wurden im Bereich der Brickenpfeiler als
Filterlage mit einer zusatzlichen Deckschicht aus Wasserbausteinen und im Bereich der
Leitwerksdalben als eigenstandiger flexibler Kolkschutz eingebaut. Die Verlegung in einer
Wassertiefe von 15 m konnte mittels Langarmbagger und Greiferschutz (Bild 6) auch bei
einer maximalen Stromungsgeschwindigkeit von v = 1 bis 2 m/s erfolgreich durchgeflihrt
werden (Schlie, 1999).

1994 entwickelten sich erhebliche Auskolkungen aufgrund von Strdmungsverlagerungen am
Hafen List / Sylt. Die statisch erforderliche Mindesteinbindung der seeseitigen Molenspund-
wand war nicht mehr gewahrleistet und so wurden unter tidebedingten Stromungsgeschwin-
digkeiten von 2 m/s und Wassertiefen bis zu 20 m Sandcontainer (V = 1 m?®) mittels Hydrau-
likbagger mit Zweischalengreifer-Ausstattung (bis 10 m Wassertiefe) und mittels Ausleger mit
Laufkatze und Hubwagen in Wassertiefen (ab 10 m Wassertiefe) zur Stabilisierung der Kolke
eingebaut. Nach ca. 15 Jahren Liegezeit wurde die Funktionstlichtigkeit der eingesetzten
geotextilen Sandcontainer im Rahmen von Kontrolluntersuchungen zur Wirksamkeit des
Kolkschutzes nachgewiesen und in (Schade, 2009) veroéffentlicht. Es wurden weder Umlage-
rungen der Sandcontainer noch Schaden an den Vliesstoffen festgestellt und fur diese
Bauweise eine gute Funktionstiichtigkeit dokumentiert.

Bild 6: Robustheit der Sandcontainer aus dehnfahigem vernadeltem Vliesstoff (V = 1 m?)

Die hier in den Projektbeispielen eingesetzten Sandcontainer mit einem Fullvolumen von
1 m® wurden aus vernadeltem Filtervliesstoff (Rohstoff Polypropylen PP) mit einem Flachen-
gewicht ma > 600 g/m? werkseitig konfektioniert und bieten folgende Merkmale und Vorteile:

e Langzeitbestandigkeit Uber Jahrzehnte in marinem, salzhaltigem Milieu auch unter UV-
Einwirkung,

e hohe Widerstandsfahigkeit gegen Sandschliff (nachgewiesene Abriebbestandigkeit
gemal Richtlinien zur Prifung von Geotextilien RPG (1994) der BAW. Erfahrungsgemaf
fuhrt die raue Oberflache der vernadelten Vliesstoffe zudem zum Auffangen und Anla-
gern von Schwebstoffen und Sandpartikeln in die Porenstruktur, so dass flr die obere
Lage von einem zuséatzlichen Abriebschutz auszugehen ist,

e Uberlegenes Reibungsverhalten der Sandcontainer zur Sohle und untereinander,

e hohe Robustheit gegeniber mechanischer Beanspruchungen (Stof3, Schlag oder
Aufprall) durch hohes Dehnvermdgen,

e hohes, flexibles Anpassungsvermogen an die Kolkgeometrie,
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o die werkseitig hergestellten und hochzugfesten Nahte sind abriebfest sowie im Zusam-
menwirken mit dem Filtervliesstoff durchlassig fur Luftfreisetzung beim Unterwasserein-
bau,

o werkseitige Vorkonfektionen ermoglichen gleichbleibenden Qualitatsstandard,

e vielfaltige Beflll- und Einbaumethoden maoglich.

Fur vernadelte Filtervliesstoffe wurde die Abriebbestandigkeit gegen Sandschliff und
Schuttsteinabrieb vielfach nachgewiesen. Auch zur Auswahl geeigneter Geotextilien fur
4 Millionen Stick Sandcontainer als Ufer- und Sohlsicherung am extrem schwebstoff- und
sedimenttransportierenden Prallufer des Bramaputra in Bangladesh wurden Abriebtests
gemall RPG (1994) unter Betreuung der Bundesanstalt fir Wasserbau (BAW, Karlsruhe)
durchgefiihrt. Die Untersuchungen fiihrten zu der Aussage, dass aufgrund dieses Nachwei-
ses der Abriebbestandigkeit nur mechanisch verfestigte (vernadelte) Vliesstoffe flr diese
Baumalinahme zugelassen wurden (Brihl & Oberhagemann, 2008, Heibaum & Oberhage-
mann et al, 2009).

In Kirze werden die Empfehlungen zur Anwendung von geotextilen Containern EAG-Con als
Ergebnis eines Arbeitskreises der Deutschen Gesellschaft flir Geotechnik e.V. (DGGT e.V.)
erscheinen. Fur die hier beschriebene Anwendung von geotextilen Sandcontainern wird die
Verwendung mechanisch verfestigter Filtervliesstoffe empfohlen, da Vliesstoffe durch ihren
Porenaufbau die optimalen Filtereigenschaften aufweisen, das Dehnvermdgen eine hohe
Widerstandsfahigkeit und Robustheit im Einbauzustand ermdglichen und ein gutes Rei-
bungsverhalten gegeniber Boden als auch im Stapel untereinander aufweisen.

3 Kolkschutz fiir Griindungsstrukturen von Offshore-Windenergieanlagen

3.1 Hydraulische Prozesse / Kolktiefe

Grindungsstrukturen von Offshore-Windenergieanlagen (OWEA) (Monopile, Mehrpfahlstruk-
turen, Schwergewichtgriindungskorper) verursachen eine Veranderung der hydro- und
morphodynamischen Prozesse im Nahfeld der Grindungsstruktur. Als Folge kommt es an
der ungeschutzten Gewassersohle zu Erosionen und Auskolkungen. Im unmittelbaren
Bereich um einen Grindungspfahl oder Grindungskorper ist die Art der ablaufenden
Prozesse malgeblich davon abhangig, in welchem Verhaltnis die Geometrie des Pfah-
les/Grindungskoérpers zum hydraulischen System steht, beschrieben durch die Wassertiefe
und den Seegang. Da auftretende Kolke die Standsicherheit der OWEA erheblich beein-
trachtigen konnen, ist fur die Grindungsstrukturen ein entsprechend dimensionierter
Kolkschutz als Sicherungsmafnahme grundsatzlich zu empfehlen.

Kolke an schlanken, pfahlartigen Strukturen (D/L < 0,1; Verhaltnis Pfahldurchmesser D [m]
und Wellenlange L [m], wodurch Wassertiefe und Wellenperiode eingeht) sind in der Literatur
bekannt. Je nach Art der hydrodynamischen Belastung des Pfahls sind die in Bild 7 darge-
stellten Prozesse unterschiedlich stark ausgepragt. Auf der angestromten Pfahiseite wird die
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Stromung durch den Pfahl in Richtung Sohle umgelenkt. Zusammen mit der horizontal an
der Sohle angreifenden Stromung bildet sich ein Hufeisenwirbel um den Pfahl aus, der
malfdgeblich fir Auskolkungen der ungeschiitzten Sohle um den Pfahl verantwortlich ist. Auf
der stromungsabgewandten Seite kommt es zur Bildung von sog. Leewirbeln, die z.B. bei
reiner Stromungsbelastung starker ausgebildet sind als bei reiner Wellenbelastung und sich
sogar von der Grindungsstruktur ablésen. Das auftretende Strémungsfeld um den Pfahl
infolge Stromungs- und Wellenbelastung wirkt auf die Sohle und verursacht je nach vorhan-
denem Sohlenmaterial mit den materialspezifischen kritischen Schubspannungen, ab der
Sedimente bewegt und transportiert werden kénnen, entsprechende Umlagerungen der
Sohle, die sich in der zeitlichen Folge zu Kolken um den Pfahl entwickeln. An der Gewasser-
sohle werden die Sedimente immer dann mobilisiert und daraufhin transportiert, wenn die
angreifenden Krafte aus Stromungen und Schubspannungen grofier sind als die riickhalten-
den Krafte. Dieses Krafteverhaltnis wird durch den bekannten dimensionslosen Shields-
Parameter 8 beschrieben.
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Bild 7: Hydraulische Prozesse an einem schlanken Pfahl (aus: Oumeraci, 1997)

Je nach Art der hydrodynamischen Belastung treten an der ungeschitzten Gewassersohle
unterschiedliche Kolktiefen und Kolkgeometrien um einen schlanken Pfahl auf. Die vorhan-
denen Berechnungsanséatze fur die Kolktiefe im Gleichgewichtszustand (Endtiefe) fihren
leider zu einer grofien Streubreite der Ergebnisse. Diese Streuung ist u.a. auf fehlende
Angaben zu Gliltigkeitsbereichen der Berechnungsansatze zurlickzufihren. Zur maximal zu
erwartenden Kolktiefe S (im Gleichgewichtszustand) mit Bezug zu dem Pfahldurchmesser D
[m] werden folgende relative Kolktiefen S/D [-] angegeben, die aus Natur- und Modellunter-
suchungen abgeleitet wurden (Sumer und Fredsge (2002), CERC (2001)):

e reine Stromungsbelastung S/D = 1,3 bis 1,75
¢ reine Wellenbelastung S/D = 0,5 bis 0,75
e kombinierte Stromungs- und Wellenbelastung S/D = 1,3 bis 1,75

Die Tiefe und Ausdehnung der Auskolkung unter kombinierter Stromungs- und Wellenbelas-

tung entspricht damit im Wesentlichen der Auskolkung unter reiner Stromungsbelastung.
Gemal CEM (2001) kann es bei kombinierter Strdomungs- und Wellenbelastung zu 10 %
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tieferen Auskolkungen kommen. Brechende Wellen kbnnen zu weiteren Vergrdlierungen der
relativen Kolktiefe S/D fuhren. Unter Berlcksichtigung von Wellenspektren sind groRere
Ausdehnungen des gekolkten Bereiches um den Pfahl zu erwarten als bei regularen Wellen
(CERC, 2001). Im Offshorebereich der Nordsee werden immer kombinierte Stromungs-
(Tide) und Wellenbelastungen mafRgebend sein, und zudem werden Flachwassereinflisse
die malRgebenden Wellenparameter bestimmen.

Die Kolkentwicklung selbst stellt einen fortschreitenden Prozess dar, in dem die angreifen-
den Stromungen und Turbulenzen um den Pfahl fir eine kontinuierliche Vertiefung der Sohle
sorgen. Durch diese VergroRerung der Kolktiefe entwickelt sich der Kolktrichter in Abhangig-
keit des Reibungswinkels des vorhandenen Sohlmaterials. Dieser Prozess dauert so lange,
bis sich das System im Gleichgewicht befindet. Im Schrifttum werden eine Reihe von
empirischen Ansatzen zur Berechnung der Kolktiefe um einen Pfahl unter Strémungs-
oder/und Seegangsbelastung genannt (sieche Sumer & Fredsoe (2002), Richwien & Lesny
(2004). Die Ansatze zeigen eine grolde Streubreite der Ergebnisse, so dass insbesondere flr
neuartige Bauwerksstrukturen wie Offshore-Windenergieanlagen Unsicherheiten besonders
im Hinblick auf Extremereignisse bestehen. Daraus kann abgeleitet werden, dass flr diese
Anwendungsfalle noch erheblicher Forschungsbedarf besteht, aber der Verzicht auf einen
Kolkschutz sollte vor dem Hintergrund, dass nachtragliche Gegenmalnahmen einen
hoéheren wirtschaftlichen Aufwand bedeuten, nicht als Ldsung Berlicksichtigung finden.
Vielmehr ist es aus Sicht der Autoren erforderlich, eine technisch einfache und effektive
Kolkschutzlésung auszufilhren, die eine leichte Anpassung/Reparatur auch im Betrieb
ermoglicht. Hierbei bieten geotextile Container wesentliche Vorteile.

3.2 Vorteile geotextiler Sandcontainer

Da die Kabeltrassen flir die Energieversorgung zum Festland durch den Kolkschutz hindurch
gelegt werden mussen, bieten geotextile Container gegentber Schittsteindeckschichten den
Vorteil der geringen Gefahrdung der Kabelanlage durch eine mechanische Beschadigung
beim Einbau des Kolkschutzes. Auch eine Gefahrdung der Korrosionsschutzbeschichtung
der Stahlbauteile wird vermieden.

Vorteile dieser Kolkschutzmethode sind zudem eine sofortige Funktion gegen Erosionen an
der Sohle, flexible Anpassung an die Untergrundverhaltnisse und eine einfache Einbautech-
nik unter Verwendung des lokal verfigbaren Fullmaterials. Lange Transportwege flr
Steintransporte im Offshorebereich, teilweise mehr als 40 km, entfallen, da die vor Ort zur
Verflgung stehenden Sohlsedimente als Fullmaterial verwendet werden kénnen. Zudem
kann der Einbau des Kolkschutzes beliebig dem Bauablauf angepasst werden, d.h. dass ein
Einbau sowohl vor als auch nach Griindung des Tragwerks, z.B. Monopile, erfolgen kann, da
die Sandcontainer den Grindungsprozess, z.B. Rammung, nicht behindern (Sandcontainer
kénnen durchrammt werden).

Die GroRRe des Sandcontainers richtet sich nach dem erforderlichen Gesamtgewicht jedes

Einzelementes, welches ausreichend lagestabil gegeniber den hydrodynamischen Belas-
tungen sein muss. Am Ubergang zwischen geschitztem und ungeschiitztem Kolkbereich
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treten aufgrund unterschiedlicher Rauhigkeiten Stromungsanderungen und lokale Turbulen-
zen auf, die lokal zu geringen Auskolkungen flihren werden. Im Falle einer flexiblen Kolksi-
cherung mit geotextilen Sandcontainern kann sich der flexible Kolkschutz an die veranderte
Topografie anpassen und der Kolk bzw. die Kolkentwicklung wird von der Bauwerksstruktur
ferngehalten.

Der Grundansatz fir die wirtschaftliche und hydraulisch effiziente Auslegung und Dimensio-
nierung des Kolkschutzes um eine Grindungsstruktur der OWEA geht davon aus, dass
durch die Dimensionierung eines Kolkschutzes in dem Bereich erhéhter hydrodynamischer
Belastungen die Kolkentwicklung gar nicht erst beginnen, weiter fortschreiten und zu einem
entsprechenden Kolktrichter fliihren kann. Dabei muss die von dem Kolkschutz abzudecken-
de Flache so grold ausgelegt werden, dass der Bereich erhdhter Stromungsgeschwindigkei-
ten und Schubspannungen abgedeckt wird, damit der Auskolkungsprozess nicht von aulen
nach innen voranschreiten kann.

3.3 Hydraulische Stabilitat geotextiler Sandcontainer

Eine sichere Bewertung der Lagestabilitat unter kombiniertem Einfluss von Seegang und
Stromung in groflen Wassertiefen kann zurzeit am besten durch grolmaRstabliche physika-
lische Modellversuche , z.B. am Groflden Wellenkanal (GWK) des Forschungszentrum Kiste
(FZK), erfolgen.

Ansatze, die eine Schubspannung entsprechend der Erosionswiderstandsfahigkeit (Bewe-
gungsbeginn) von Boden nach den bekannten Verfahren von Shields (1936) zugrunde legen,
sind bislang fur geotextile Sandcontainer noch nicht verfugbar, sodass auf praktische
Erfahrungen und groBmalfstabliche physikalische Modellversuche zuriickgegriffen werden
muss.

Die hydraulische Stabilitdt geotextiler Sandcontainer unter Bertcksichtigung von Verformun-
gen wurde zur Entwicklung von Stabilitatsgleichungen fiir die Anwendung in Kistenschutz-
bauwerken unter Seegangseinfluss im Flachwasserbereich nachgewiesen (Recio, 2007).

Fur eine pfahlartige Grindungsstruktur (Monopile) wurden grofmafstabliche Modellversu-
che (Maldstab 1:10) zur Lagestabilitat geotextiler Sandcontainer als Kolkschutz unter Einfluss
von Wellenparametern entsprechend Hs = 12,5 m, T, = 14s und einer Wassertiefe d = 21 m
am Grolien Wellenkanal (GWK) des Forschungszentrums Kuste (FZK) durchgefihrt (Grine
et al, 2007 und Sparboom & Schimmels, 2009). Als Ergebnis wurde dokumentiert, dass die
Stabilitat sowohl von der Reibung als auch vom Fliligrad und von der Wellenangriffsrichtung
abhangt und dass eine ungeordnete Anordnung der Sandcontainer eine héhere Lagestabili-
tat ausweist als eine geordnete, also gepackte Anordnung. Das ist ein fur die praktische
Ausflhrung bedeutendes, den Arbeitsaufwand und die Kosten reduzierendes Ergebnis. Eine
maogliche Erklarung fiir die geringere Stabilitdt nicht vollstandig gefiillter Sandcontainer ist,
dass sich die durch Wellenbewegung hervorgerufenen Stromungen innerhalb von nur locker
geflllten Sandcontainern ausbreiten und der Sand dort umgelagert wird. Dadurch verandert
sich die aulBere Form des Sandcontainers und damit der Formwiderstand. Nach einer
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Anfangsbewegung vergroRert sich die Flache fur den Strémungsangriff infolge der schlaffen
Fullung. Damit nimmt die Angriffskraft bedingt durch die relativ vergréfRerte Strémungsan-
griffsflache im Verhaltnis zum konstanten Gewicht zu und konsequenterweise die Stabilitat
ab, bis es zu einer Verlagerung des Sandcontainers kommt (Bild 8). Die erforderlichen
Gewichte der Sandcontainer wurden mit 3 bis 3,5 Tonnen (1900 kg/m®) bei einem Fiillgrad
von 85% ermittelt (Grune et al, 2007).

Bild 8: Geotextile Container vor und nach Versuchsdurchfilhrung zum Kolkschutz fir
Monopile-Grindungsstrukturen unter Seegangsbelastung bei ungeordneter Anordnung
(Sparboom & Schimmel, 2009)

Zur Abschatzung der Lagestabilitat kann fir Vorbemessungen der Ansatz aus Pilarczyk
(2001) auf Basis von Untersuchungen nach Bouyze & Schramm (1990) unter Substitution
der Gewichtskraft, Auftriebskraft und Horizontalkraft unter einer Strémungsbeanspruchung u
[m/s] herangezogen werden. Dabei wird eine eindimensionale Anstrdomung ohne Wellenein-
fluss auf einen geotextilen Schlauchquerschnitt entsprechend Bild 9 erfasst und die innere
Erosionsfestigkeit des Fullmaterials zugrundegelegt.

Bild 9: Krafteschema aus Pilarczyk (2001)
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Entwickelt aus theoretischen Ansatzen gilt:

u
cr
~1,2

Yle-4:-D) (1)
u, ~12-/(g-A,-D) (2)

Erganzend wird in Pilarczyk (2001) auf Basis experimenteller Ergebnisse angegeben:

u

Mo _05+10 3)
(g'At 'D)

Up_jow = 0,5-4/(g-A,-D) und 4)

Ucr—mean = 1,0- (g : At : D) (5)

In den Gleichungen (1) bis (5) sind

Ucr = kritische Stromungsgeschwindigkeit [m/s]

g = Erdbeschleunigung [kg/(m-s?)]

At = relative Dichte [-] = (ps - pw) / pw = 1,0

Pw = Dichte des Wassers [t/m°]

D = nominale Dicke [m] = aquivalenter Durchmesser, nach Pilarczyk (2001)

fur Schlauche mit D = Volumen™?

Gleichung (1) liefert die groften, Gleichung (5) die geringsten zulassigen Strémungsge-
schwindigkeiten. Mit Gleichung (4) wird in etwa ein mittleres Niveau erfasst. In Bild 10 ist die
Schwankungsbreite in den Ergebnissen aufgetragen. Fir zukinftige Untersuchungen ware
eine Verifikation der Fillvolumina unter Berlcksichtigung des Gewichts in Analogie zu Recio
(2007) anzustreben. ErfahrungsgemaR wird mit einem Fiillvolumen von ca. 1 m® eine hohe
Lagestabilitat gegentber Stromungsgeschwindigkeit v = 2 m/s erreicht (Schade, 2009).
Vertiefte Informationen fehlen bislang und sind in kiinftigen Untersuchungen zu ermitteln.

Basierend auf Ergebnissen aus Versuchen im GroRen Wellenkanal (Grune et al 2007) sollte
ein hoher Fullgrad angestrebt werden, damit Bewegungen des Flllsandes minimiert werden.

Da in Abhangigkeit vom Einbauverfahren Vorverformungen im Vliesstoff auftreten kdnnen, ist
der optimale Filtervliesstoff hinsichtlich Flachengewicht und Dehnvermdégen mit dem
Einbaukonzept festzulegen. Bis zu einem Fullvolumen von ca. V = 1,2 m?® bis ca. 1,5 m® hat
sich der Einsatz eines Vliesstoffes mit einem Flichengewicht von ma = 600 g/m? bewahrt.
Fir KistenschutzmaBnahmen unter Einsatz von Megacontainern ca. V = 200 m® wurden
erfolgreich Vliesstoffe mit ma = 1200 g/m? eingesetzt.
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Bild 10: Kritische Stromungsgeschwindigkeiten in Abhangigkeit vom Fullvolumen (nach
Pilarczyk, 2001)

4 Schlussfolgerung

Geotextile Filter als Bestandteil sicherer Boschungs- und Sohlensicherungen haben sich seit
4 Jahrzehnten erfolgreich bewahrt. Material- und Einbautechnologien wurden in der Vergan-
genheit laufend dem Stand der Technik angepasst, so dass heute moderne erosionsfeste
Filter sowohl flr den Trocken- als auch fir den Unterwassereinbau zur Verfligung stehen.
Gegenuber Mineralkornfiltern bieten geotextile Filter im Hinblick auf Einbausicherheit und
Wirtschaftlichkeit Vorteile.

Gegenmallnahmen zur Kolkbildung im Grindungsbereich von Bauwerken unterscheiden
sich in technisch-konstruktiver Hinsicht nicht von Béschungs- und Sohlensicherungen. Beide
Systeme bendtigen flr eine stabile Grenzschicht einen Filter sowie eine Ballastschicht. Zu
unterscheiden sind die hydrodynamischen Voraussetzungen im Anwendungsbereich, z.B.
Seegang und Stromung im Offshorebereich oder Schraubenstrahl- und Propellerbelastungen
in Wasserstrallen des Binnenbereiches. Die Ballastschicht muss den hydrodynamischen
Angriffen ausreichend widerstehen, die darunter angeordnete Filterschicht flr eine ausrei-
chende Stabilisierung der Grenzschicht am Untergrund sorgen. Kolksicherungsmafnahmen
erfordern auBerdem eine flexible Ubergangszone zum ungesicherten Kolkbereich.

Geotextile sandgefillte Container aus filterstabilem Vliesstoff vereinen die konstruktiv
erforderlichen Kolkschutzelemente Ballast- und Filterschicht und passen sich optimal einer
Kolkgeometrie an. Ubergangsbereiche zu einem ungesicherten Bereich werden flexibel
gestaltet, da sich die sandgefillten "weichen" Bauelemente den Untergrundverformungen
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anschmiegen. Projekterfahrungen mit geotextilen Sandcontainern als Kolkschutzsystem sind
seit Anfang der 1990er Jahre vielfaltig vorhanden, auch stehen bereits Ergebnisse aus
Untersuchungen zur Wirksamkeit nach 10-jahriger Freibewitterungszeit unter Seegangsein-
fluss zur Verfligung. Mit dem Ziel, technisch einfache und hoch effektive Kolkschutzsysteme
im schwierigen Grundungsbereich von Offshore-Windenergieanlagen zu konzipieren, sind
aus Sicht der Autoren samtliche Anforderungen, die an die geotextilen Komponenten zu
erfassen sind, ausreichend beherrschbar. Ein hoher Standard in Faserrohstofftechnologie,
Fertigung und Qualitatssicherung wird dabei vorausgesetzt.

Aufgrund von Erfahrungen wird bei der hier beschriebenen Anwendung die Philosophie
vertreten: "Die Fullvolumina sollten so grof3 wie nétig und so klein wie moglich sein." Daher
wird aus Sicht der Autoren darauf verzichtet, auf der sicheren Seite liegend per se grolRe
Fillvolumina vorzuschlagen, da folgende Vorteile kleinerer Einheiten (z.B. 10 Stk. x 1 m?
anstatt 1 Stk. x 10 m®) in die Uberlegungen einbezogen werden sollten:

e Anpassen / Nachrutschen an die Kolkgeometrie und an den Randern als "falling aprons"
wird besser unterstutzt,

e Einsatz auch bei im Vergleich zu Monopiles ausgelegten Mehrfach-Griindungsstrukturen
von OWEA, z.B. Tripods,

e Einfache Modifikation und Rickbau der geometrischen Auslegung der Kolksicherung
moglich und

e Einzelelemente (z.B. 10 Stk. x 1 m®) haben gegeniiber GroRelementen (z.B. 1 Stk. x 10
m®) einen Sicherheitsvorteil, da bei Schadigungen eines Einzelelementes keine nen-
nenswerten Folgen fir die gesamte Kolksicherung zu erwarten sind.

Hinsichtlich Bemessung der erforderlichen Fillvolumina fir eine ausreichende Lagestabilitat
bei grolten Wassertiefen und unter Seegangs- und Stromungseinfluss stehen nur bedingt
Ansatze aus Modellversuchen zur Verfligung, so dass aus Sicht der Autoren weiterer
Forschungsbedarf zur Bemessung der flexiblen, sandgeflllten Container besteht. Die
Funktionalitat geotextiler Sandcontainer kann aber voll vorausgesetzt werden, und es lassen
sich technisch und wirtschaftlich tberlegene Lésungen darstellen.
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Die Isarquerung an der Reichenbachbriicke
Geotechnische und bautechnische Herausforderungen

Dipl.-Ing. (FH) Jérg Hagen
Munchner Stadtentwasserung

1 Ausgangssituation

Seit den ersten Anfangen zur planmafRigen Kanalisierung Munchens im Jahre 1855 durch
Arnold Zenetti wurden in Minchen rund 2450 km Kanéle gebaut. Das Einzugsgebiet der
beiden im Norden der Stadt errichteten Klarwerke betragt inklusive der angeschlossnen
Zweckverbande knapp 31.000 Hektar.

Sowohl das Klarwerk Gut GroRlappen gegeniiber der Allianz Arena mit einer Ausbaugrofie
von 2 Mio. Einwohnergleichwerten als auch das Klarwerk Gut Marienhof (AusbaugréfRe 1
Mio. Einwohnergleichwerte) bei Eching befinden sich am westlichen Ufer der Isar.
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Abbildung 1 Einzugsgebiet der Miinchner Klédrwerke
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Aufgrund der Lage am westlichen Isarufer muss samtliches Ostlich der Isar anfallende
Schmutz- und Mischwasser die Isar queren. Gegenwartig existieren im Stadtgebiet 4
Querungen der Isar.

Eine dieser Querungen sind die ,Museumsduker” nordlich des Deutschen Museums. Die um
1906 errichtete Dikeranlage besteht aus zwei Stahlleitungen DN 600. Durch Vergrdlierung
und zunehmende Versiegelung des Einzugsgebietes ist diese Isarquerung inzwischen
hydraulisch stark Uberlastet; insbesondere bei Starkregenereignissen kommt es zu einem
Ruickstau ins Kanalnetz und Entlastung von Mischwasser Uiber Regenuberlaufe in die Isar.
Die Dukeranlage stellt eine hydraulische Engstelle im Netz dar und soll durch das Projekt
.Mischwassersammler links der Isar® entlastet und die Einleitung von Mischwasser in die Isar
bei Starregenereignissen deutlich reduziert werden.

Das Projekt ,Mischwassersammler links der Isar® ist Teil eines seit Beginn der 1980er Jahre
verfolgten Ausbaus des Minchner Kanalnetzes, in dessen Zuge zunachst ein unterirdisches
Regenuberlaufbecken mit einem Speichervolumen von 60.000m*® im Englischen Garten
sowie Zulaufkanale im Durchmesser bis DN 3400 auf rund 2,8 km errichtet wurden.

Die letzte Projektstufe umfasst mit einem Investitionsvolumen von rund 75 Mio. € ca. 2,4 km
Mischwassersammler DN 3400 entlang dem westlichen (linken) Isarufer zwischen dem
Maximilianeum und dem Deutschen Museum. Zentrales Element ist hierbei der Bauabschnitt
~Spartentunnel Reichenbachbriicke®, in dessen Zug die Isar gequert wird. Nach Fertigstel-
lung des Projekts kdnnen auch aus Einzugsgebieten Ostlich der Isar gezielt Abflussspitzen in
Regenrlckhalteanlagen zwischengespeichert werden, bis Reinigungskapazitaten in den
Klarwerken zur Verfugung stehen.

T
| %f i | ; .

g

Abbildung 2 Lageplan Projekt "Mischwassersammler links der Isar”
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Der Spartentunnel wird rund 250 m sidlich des Deutschen Museums an der Reichenbach-
briicke errichtet. Da der Abwasserkanal als Freispiegelsystem ausgelegt ist, ist die Héhenla-
ge des Fliel3gerinnes durch den Anschluss an die bestehenden Kanale vorgegeben, woraus
sich auch die lichten Abmessungen des Abflussquerschnittes ergeben. Weiterhin ergibt sich
die Lage des Bauwerks aus dem Hohenverlauf der Isarsohle, wodurch die Isar erst stdlich
des Deutschen Museums gequert werden kann. Infolge geringer Uberdeckung stellt die
Oberkante des Tunnel bereits die Isarsohle dar. Zur optischen Anpassung an die Flusssohle
werden Wasserbausteine in den Deckel einbetoniert.

Quelle: Vermessungsamt Miinchen

Abbildung 3 Ubersicht Baufeld mit Bauphasen

Die Bezeichnung ,Spartentunnel” rihrt daher, dass neben einer Fliel3rinne zur Ableitung von
Mischwasser auch eine neue Hauptwasserleitung DN 800 der Stadtwerke Miinchen, sowie
Leerrohre fur Daten- und Kommunikationsleitungen eingebaut werden.
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2 Projekt ,,Spartentunnel Reichenbachbricke*

2.1 Geologischer Uberblick

Zur Erkundung des Baugrunds wurden vor Planungsbeginn Aufschlussbohrungen im
Uferbereich und im Vorland (Hochwasserwiese) niedergebracht und aus den U-Bahn-
bauprogrammen vorhandene Bohrungen mit ausgewertet.
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Abbildung 4 Geologischer Ldngsschnitt mit Spartentunnel

Die Hochwasserwiese besteht Gberwiegend aus einer zwischen 0,90 m und 4,50 m machti-
gen Auffillung mit Trimmerschutt, die nach dem 2. Weltkrieg abgelagert wurde. Darunter
stehen quartare Kiese mitteldichter bis dichter Lagerung bis in eine Tiefe von rund 5,00 m
an. Diese werden von tertidren Sanden und Mergeln unterlagert, die ein zweites, gespanntes
Grundwasserstockwerk enthalten. Die tertiaren Schichten fallen zur Isar hin nach unten ab,
was darauf schlielRen lasst, dass die Isar bei vorangegangenen Hochwasserereignissen bis
in die Tertidren Schichten durchgeschlagen ist und nachfolgend die Kolke mit Geschiebe
aufgeflllt wurden. Die tertiaren Mergel weisen zum Teil kalzitisch verfestigte Bander auf, die
teilweise in die Bodenklasse 6 einzuordnen sind.

2.2 Losungsansatze

Nachdem im Zuge der Vorplanung die wesentlichen Elemente des Bauwerkes festgelegt
wurden, musste ein Bauverfahren gefunden werden, mit dem die MaRnahme unter den
Randbedingungen Hochwasser, Auskolkungen, Geologie und Altlasten realisiert werden
konnte.
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2.2.1 Maschineller Tunnelvortrieb

Der erste Losungsansatz sah vor, die Isarquerung mittels eines maschinellen Tunnelvortrie-
bes aufzufahren. Aufgrund der Grundwassersituation kam nur ein Verfahren mit Druckluft
oder hydraulisch gestutzter Ortsbrust in Frage. Da sich der Vortrieb im Bereich von fluvialen
Talboden befunden hatte, musste mit dem Antreffen von durch die Isar abgelagerten
Findlingen sowie Baumstammen gerechnet werden. Daraus erwuchs die Notwendigkeit einer
freien Zuganglichkeit zur Ortsbrust, was den Einsatz eines Hydroschilds ausschloss. Da
zudem die Uberdeckung unter der Isar zu gering war, um Ausbldser beim Einsatz von
Druckluft auszuschlie®en, wurde der Losungsansatz ,, Tunnelvortrieb® verworfen.

2.2.2 Offene Baugrube

Der zweite Ansatz sah als Losung die Herstellung des Bauwerkes in einer offenen Baugrube
mit wasserdichtem Verbausystem vor. Bei den Baugrunderkundungen wurden jedoch
verfestigte Mergelbander in Tiefenlagen angetroffen, die mit einem Spundwandverbau nur
mit groflem Aufwand zu durchoértern gewesen waren. Neben diesem Problems taten sich
weitere Probleme auf, die es zu lésen galt: Das Bauwerk hatte durch ZusatzmalRnahmen
auftriebssicher gemacht werden mussen; der Bauablauf ware infolge der erforderlichen
Steifenlagen stark behindert worden, da in der GrofRen Isar der Verbau nicht riickverankert
werden konnte. Darlber hinaus hatte dieses Verfahren eine offene Baugrube im hochwas-
sergefahrdeten Bereich flr eine relativ lange Zeit erfordert und so das Risiko einer Uberflu-
tung der Baustelle erhoht. Aufgrund dieser Nachteile wurde die Herstellung in einer offenen
Baugrube nicht weiter verfolgt.

2.2.3 Bohrpfahl-Deckel-Bauweise

Die Losung war schlieRlich die Herstellung des Bauwerks in Bohrpfahl-Deckel-Bauweise.
Dieses flr den Kanalbau untypische Bauverfahren bietet mehrere Vorteile. Zum einen
konnen die verfestigten Mergel mittels Bohrpfahlen relativ leicht durchértert werden und die
Pfahlwande als Tragwerkselement in das Bauwerk integriert werden. Nachfolgend wird
lediglich eine wasserundurchlassige Innenschale betoniert. Der Hauptvorteil liegt in der
Begrenzung der Zeit, in der eine offene Baugrube im Abflussquerschnitt der Isar besteht.
Sobald im Schutz eines Spundwandverbaus, der nicht bis in die verfestigten Mergel einbin-
den muss, die Bohrpfahle und die Deckel hergestellt worden sind, kann die Baugrube wieder
verfullt werden. Der nachfolgende Aushub des Tunnels und der Einbau der Bodenplatte und
Innenschale erfolgt unabhangig vom Abfluss in der Isar unterirdisch von den Kopfbauwerken
im Uferbereich aus. Zur Aufnahme der Auftriebskrafte wird die Bodenplatte mit den Bohr-
pfahlwanden kraftschlissig verbunden. Hierzu werden Auflagertaschen in jeden unbewehr-
ten Pfahl gefrast, um die auf die Bodenplatte wirkenden Krafte Uber die Pfahlwande in den
Baugrund einleiten zu kénnen.
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2.3 Projektdaten

Der Spartentunnel Reichenbachbriicke mit den lichten Innenmaf3en von 3,80 m x 5,00 m ist
rund 170 m lang. Er gliedert sich grundlegend in drei Bereiche: Die beiden je 11,50 m tiefen
Kopfbauwerke am Ost- und Westufer der Isar zur Aufnahme der Zugangsschachte und den
Anschlissen an das bestehende Abwasser- und Frischwassernetz sowie den Tunnelbereich
unter der Groflen Isar und der Hochwasserwiese. Die MaRnahme wurde europaweit
ausgeschrieben und von Mai 2007 bis November 2009 ausgefuhrt. Die Projektkosten liegen
bei rund 14,0 Mio. €

Spundwand
515,00 m NN
— OK Spuncwand = 513,85 Hihoeu 514,34
b1
Hochwassarwlese A Bahrpfahl ?ﬂ b

51325
h 4

spatere |sarsohle

510,00

507,50 Wasserleitung

505,00

Innenschale

Abbildung 5 Querschnitt Spartentunnel

3 Herausforderungen des Projekts

Die Errichtung eines Bauwerks im Abflussquerschnitt eines Flusses wie der Isar brachte
viele Schwierigkeiten mit sich. Bereits in der Planungsphase mussten standig Abstimmungen
mit Genehmigungsstellen vorgenommen und die Planungen ofters angepasst werden.
Wahrend der Ausfuhrung wurden dann die im Zuge der Planung getroffenen Annahmen,
festgelegten Vorgehensweisen und Alarmplane mit den zugehdrigen Meldeketten auf die
Probe gestellt.

Exemplarisch sind nachstehend einige der grof3ten Herausforderungen beleuchtet.
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3.1  Herausforderung Bauen im Fluss

Der Spartentunnel Reichenbachbriicke wurde in vier Bauabschnitten erstellt. Jeweils 2
Bauabschnitte liegen im Vorland und 2 in der GroRRen Isar. Fur die Bauabschnitte in der
Grolden Isar mussten Hilfsschittungen als Arbeitsplanum in den Fluss eingebracht werden.
Um den durch diese Inseln verminderten Abflussquerschnitt auszugleichen und einen
Aufstau der Isar sudlich der Baustelle zu verhindern, musste ein Nebengerinne geschaffen
werden. Dazu wurde ein Teil der Hochwasserwiese abgegraben und mit Wasserbausteinen,
die bereichsweise verklammert wurden, befestigt. Gleichzeitig mussten die Fundamente der
Reichenbachbriicke gegen Kolkbildung bei Hochwasserabflissen gesichert werden. Hierzu
wurde jeweils nérdlich und sldlich des Briickenfelds vor dem Nebengerinne ein Spundwand-
riegel eingebracht.

Abbildung 6 Lageplan Hilfsschiittung mit Nebengerinne zum Querschnittsausgleich

Aufgrund der hohen Stromungsgeschwindigkeit im Bereich der durch die Hilfsschittungen
eingeengten Isar wurde an den Stirnseiten der Inseln der Einbau von grofR3formatigen
Wasserbausteine erforderlich. Da die notwendigen Steine wegen ihres Gewichts nur mit
grollem Aufwand hatten versetzt werden kdnnten, wurden statt Natursteinen Geotextilsacke,
die vor Ort ausbetoniert wurden, verwendet. Beim Ruckbau der Hilfsinseln wurden diese Big
Bags im Fluss abgebrochen und aus dem Abflussquerschnitt entfernt.
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Abbildung 7 Einbau der Big Bags an den Kopfseiten der Inseln

Des weiteren wurden durch die Genehmigungsbehérden Auflagen fiir die Arbeiten im Fluss
festgelegt. Neben Auflagen zur Arbeitssicherheit wurden auch Anforderungen bezlglich des
Hochwasserschutzes definiert. So musste in jeder Phase des Projektes ein Bemessungsab-
fluss von 1.100 m?®s ohne Aufstau sudlich der Baustelle abgeleitet werden konnen.

Um die Hochwasserproblematik der Isar im Bereich der Baustelle zu verstehen, ist es
notwendig, sich mit dem Einzugsgebiet der Isar bis Minchen zu beschéaftigen.

Die Isar entspringt im 0Osterreichischen Teil des Karwendels und wird durch den Syl-
vensteinspeicher sudlich von Lenggries reguliert.

Sidlich von Miinchen mindet in der Pupplinger Au die Loisach in die Isar. Die Loisach ist
nicht reguliert und trégt entscheidend zum alpinen FlieRRverhalten der Isar in Munchen bei.
Einen groRen Einfluss auf die Baumalnahme hatte das Walchenseekraftwerk. Bei der
Stromproduktion werden in Spitzenzeiten bis zu 60 m?¥*s aus dem Walchensee Uber den
Kochelsee in die Loisach abgegeben. Mit einer durch die Berufsgenossenschaft und dem
Gewerbeaufsichtsamt festgelegten Grenzwassermenge von 80 m?3/s fur Arbeiten im Fluss
hatten bereits Schwankungen bei der Stromproduktion des Walchenseekraftwerkes erhebli-
chen Einfluss auf den Bauablauf.
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Farstanfaldbrusk

- lIsar (durch Sylvensteinspeicher reguliert)
- Loisach (unreguliert)
& Einfluss Walchenseekraftwerk

@ Pegel Puppling (Isar)

Gam

® Pegel Beuerberg (Loisach)

O Pegel Miinchen

Quelle: Bayerisches Landesamt fiir Umwelt (LFU)

Abbildung 8 Einzugsgebiet der Isar

Die fiir die Organisation der Baustelle malRgebenden Pegel waren die Pegel Minchen (Isar),
Puppling (Isar) und Beuerberg an der Loisach. Die Faustregel besagt, dass die Summe der
Abflisse aus den Pegeln Puppling und Beuerberg nach einer Fliel3zeit von rund 6 Stunden

den Pegel Munchen erreicht.
Pegel im Donaugebiet: Miinchen /Isar
Wasserstand [cm] Wasserstand [NN+m]

Alarmstufe 350 -

Meldestufe 2

Baustellenrdumung 300

\ 250 -
—

Meldestufe 1

200
150 -

Warnstufe 0

. } 00:00 08:00 16:00 00:00 08:00 16:00 00:00 08:00 16:00
Vorbereitung zur Rdumung Mo 22 06.09 Di 23.06.09 Mi 24.06.09

Quelle: Bayerisches Landesamt fir Umwelt (LFU) (ungeprifte Rohdaten)

Abbildung 9 Hochwasserwelle
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Abbildung 9 zeigt ein typisches Abflussverhalten der Isar am Pegel Minchen mit schnell
ansteigenden Abfllissen. Innerhalb von 6 — 8 h verdoppelt sich der Abfluss.

Aufgrund der Notwendigkeit, das komplette Baufeld innerhalb von 6 h rdumen zu kdnnen,
wurde ein umfangreicher Alarm- und Sicherheitsplan ausgearbeitet. Insbesondere musste
berlcksichtigt werden, dass z.B. Bohrpfahlarbeiten nicht kurzfristig abgebrochen werden
kénnen. Daher wurden im Alarmplan fir jede der vier Bauphasen zwei Abflussmengen
(Warnstufe und Alarmstufe) definiert, um eine kurzfristige Rdumung des Baufelds sicherstel-
len zu kénnen. Zur Abschatzung der Abflussentwicklung am Pegel Minchen wurden
Prognosen der Hochwasservorhersagenzentrale Weilheim herangezogen, mit der ein enger
Kontakt bestand.

Ab dem Erreichen der Warnstufe war die Baustelle auf eine mogliche Raumung vorzuberei-
en. Das heildt, die Arbeitsablaufe waren entsprechend zu organisieren und lang andauernde
Arbeiten wie z.B. Betonage von Deckelfeldern durften nicht mehr begonnen werden. Bei
ungiinstiger Entwicklung der Prognosen und Uberschreiten der als Alarmstufe festgelegten
Abflisse, wurde durch den Auftraggeber die Rdumung der Baustelle angeordnet. Durch den
Auftragnehmer hatte dann samtliches Gerat und Material aus dem Abflussquerschnitt
beziehungsweise dem hochwassergefahrdeten Bereich der Isar zu entfernen.

3.2 Herausforderung Bauvertrag

Eine weitere Schwierigkeit war, die bekannten Risiken aus dem Bauen im Abflussquerschnitt
der Isar vertraglich zu fassen.

Abbildung 10 Baufeld bei einem Abfluss von 950m?¥s: Herausforderung fiir den Kalkulator

Eine einfache Herangehensweise ware sicherlich gewesen, sich als Bauherr auf die VOB/B
zurtckzuziehen, die in §6/2 aussagt:

SWitterungseinfliisse wéahrend der Ausfiihrungszeit, mit denen bei Abgabe des Angebots
normalerweise gerechnet werden musste, gelten nicht als Behinderung.*
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Demzufolge ergibt sich fur den Bauherren kein Handlungsbedarf bei bauvertraglichen
Fragen, da die Bieter samtliche Kosten infolge von Hochwasserereignissen im Angebot
bertcksichtigen missen.

Diese Herangehensweise fiihrt weder zu einem flir den Auftraggeber noch fir den Auftrag-
nehmer fairen Bauvertrag. Darlber hinaus ergaben sich fir den Auftraggeber Schwierigkei-
ten die eingegangenen Angebote zu werten, da von den Bietern unterschiedliche Eintritts-
haufigkeiten von Hochwasserereignissen angesetzt wirden. Die Schwierigkeit, die Eintritts-
haufigkeit einer Baustellenraumung abzuschatzen, zeigt Abbildung 11. Eingetragen ist die
Alarmwassermenge der Bauphase IV (Hilfsinsel am westlichen Isarufer). Die Alarmwasser-
menge wird mehrfach knapp erreicht bzw. Uberschritten.

Pegel im Donaugebiet: Miinchen /Isar
Abfluss [m*/s]
450

400 MHQ Jahr

350 -

300 -

250 -

200

150 -

100
MQ Jahr

50 +

Jan Feb Mar Apr Mai Jun Jul Aug Sep Okt Nov Dez
2006

Quelle: Bayerisches Landesamt fir Umwelt (LFU) (ungepriifte Rohdaten)

Abbildung 11 Abflussganglinie der Isar 2006

Um gleiche Wettbewerbsbedingungen zu schaffen, wurden spezielle Positionen zur Baustel-
lenrdumung, Stillstandszeiten und Wiedereinrichtung fur jede Bauphase ins Leistungsver-
zeichnis aufgenommen. Diese Bedarfspositionen wurden, um Spekulation vorzubeugen, in
die Wertungssumme mit einbezogen, jedoch erst im Eintrittsfall beauftragt. Rickblickend ist
zu sagen, dass sich die Schaffung von Stillstandspositionen flir Hochwasserereignisse
bewahrt hat, da bereits bei Beauftragung feste Kosten flr den Stillstand der Baustelle bzw.
Groligerat je Tag benannt wurden und diese Kosten nicht nach einem Eintrittsfall verhandelt
werden mussen. Zusatzlich wurden Positionen flir die zeitabhangigen Kosten wie Allgemeine
Geschaftskosten (AGK) und Baustellengemeinkosten (BGK) je Bauphase ausgeschrieben.

Die Mengenfordersatze der Stillstandspositionen wurden anhand von statistischen Auswer-
tungen der Abflussganglinien der Isar am Pegel Minchen, unter Berlcksichtigung der
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Alarmwassermenge in der jeweiligen Bauphase festgelegt. Aufgrund der Erfahrungen aus
jungerer Zeit mit mehrfachem Erreichen von Hochwasserabflliissen, die nahe an einem
hundertjahlichen Abflussereignis lagen (1999 und 2005), wurde als Betrachtungszeitraum die
letzten 20 Jahre zugrunde gelegt.

3.3 Herausforderung Kolksicherung

Fir die Bauabschnitte in der Grofien Isar wurde mittels Hilfsinseln ein Arbeitsplanum erstellt,
durch das es zu einer Einengung des Abflussquerschnitts kam. Die Flie3geschwindigkeit im
eingeengten Bereich erhdhte sich und erforderte eine Sicherung der Inselbdschung mit
grol3formatigen Wasserbausteinen. Gleichzeitig bestand bei Hochwasserabflissen die
Gefahr von Auskolkungen an der Flusssohle. Die Sohle der Isar besteht aus Quartaren
Kiesen, deren Machtigkeit vor Baubeginn nur abgeschatzt werden konnte, da Aufschluss-
bohrungen im Fluss noch nicht vorlagen und erst im Zuge des Inselbaus erfolgen sollten. Mit
zunehmendem Abfluss erhdht sich die Flie3geschwindigkeit in der Engstelle und die kritische
Schubspannung an der Sohle wird Uberschritten. Die Isar wirde zunachst die quartaren
Kiese abtragen und die darunter anstehenden tertiaren Sande freilegen. Diese kdnnen der
Stréomung deutlich weniger Widerstand entgegensetzen und die Isar wirde im Baustellenbe-
reich schlagartig tiefe Auskolkungen an der Sohle hervorrufen, die die Standsicherheit der
angrenzenden Ufermauer und der unterstromig gelegenen Corneliusbriicke gefahrden
wurden.

Im Zuge der Planung wurden hydraulische und morphologische Berechnungen durchgefuhrt,
die zum Ergebnis hatten, dass auch fiur den Endzustand eine Sicherung der Isarsohle im
Bauwerksbereich mit Wasserbausteinen erforderlich ist.

Abbildung 12 Ergebnis der morphologischen Berechnungen (IB IFH)
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Vor Beginn der Arbeiten in der Grofen Isar bzw. vor dem Herstellen der Hilfsinseln musste
daher die Isarsohle gesichert werden. Durch die Berufsgenossenschaft und das Gewerbe-
aufsichtsamt wurde festgelegt, dass die Arbeiten im Fluss nur bis zu einem Abfluss von
80 m3/s durchgeflhrt werden durfen. Gleichzeitig musste, die im Baustellenbereich einge-
staute Isar abgesenkt werden, um die Wassertiefe zu verringern. Durch das Absenken des
Stauziels wurde jedoch die Wasserzufihrung zum Englischen Garten begrenzt, so dass hier
zahlreiche Bache trocken fielen und Kleinwasserkraftwerke die Stromproduktion einstellen
und entsprechend entschadigt werden mussten. Aufgrund dieser Umstéande wurde durch das
Wasserwirtschaftsamt Minchen nur eine Absenkung von 12 Arbeitstagen genehmigt.

Die Planung der Sohlsicherung sah vor, zunachst ca. 3.000 to Geschiebe aus der Grol3en
Isar zu entnehmen und rund 9.000 to Wasserbausteine der GréRenklassen LMB 40/200 bis
HMB 300/1.000 auf einer Filterschicht aus Schotter (32/56 mm) einzubauen. Der Einbau von
9.000 to Material bedeutete diesmal eine logistische Herausforderung. Bei einer zur Verfu-
gung stehenden Zeitspanne von 12 Tagen mussten pro Tag 750 to Material auf die Baustelle
im Herzen von Minchen geliefert werden. Um Verzégerungen bei der Anlieferung von
Material bei Verkehrsspitzen zu kompensieren und die Arbeiten nicht unterbrechen zu
mussen wurde ein Pufferlager von insgesamt rund 1.000 to Wasserbausteinen der unter-
schiedlichen Groenklassen im Vorland angelegt.

Abbildung 13 Pufferlager der Wasserbausteine im Vorland

Der Einbau der Wasserbausteine erfolgte durch zwei Kolonnen, die jeweils aus einem
Hydraulikbagger und einem Dumper zur Andienung zusammengesetzt waren. Die Dumper
wurden im Vorland beladen und Uber Rampen und Hilfsstralen in der Isar zum jeweiligen
Einbauort gebracht.
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Abbildung 14 Einbau der Sohlsicherung

4 Schlussfolgerung

Die Ausfihrung der BaumaRnahme ,Spartentunnel Reichenbachbricke® hat sich als eines
der komplexesten Projekte erwiesen, die die Minchner Stadtentwasserung bislang abgewi-
ckelt hat. In vielen Bereichen wurde Neuland fir die Minchner Stadtentwasserung betreten,
da Fragestellungen wie Sicherung einer Flusssohle oder die Ausarbeitung eines Alarmplans
bei drohender Uberflutung des Baufelds bei bisherigen Manahmen nicht aufgetreten waren.
Das Projekt konnte weitgehend wie geplant umgesetzt werden. Rickblickend zeigt sich,
dass eine realistische Abschatzung der zu erwartenden Gefahren im Planungsstadium
immens wichtig ist, um diese bei der Ausfiihrung bericksichtigen und in der Ausschreibung
entsprechende Leistungspositionen vorsehen zu kdnnen. Da bereits vor Ausfihrungsbeginn
klar war, dass Stillstinde der Baustelle aufgrund von Hochwasser zu erwarten waren,
konnten entsprechende Stillstandspositionen ausgeschrieben werden. Das Vorhanden sein
dieser Positionen hat sich als sehr ginstig erwiesen, da die Vergutung von Stillstanden
dadurch eindeutig geregelt war und langwierige Verhandlungen nicht erforderlich waren.

Gute Erfahrungen konnten auch mit der im Rahmen der MaRnahme praktizierten Offentlich-
keitsarbeit gemacht werden. Die Anwohner wurden zu Baubeginn durch Postwurfsendungen
informiert und Uber den aktuellen Baufortschritt durch Infotafeln auf dem Laufenden gehal-
ten. Zusatzlich wurde ein Buirgertelefon eingerichtet und Uber die Volkshochschule Fihrun-
gen auf der Baustelle angeboten, was zu einer merklich besseren Akzeptanz der zwangslau-
figen Beeintrachtigungen bei den Anwohnern beitrug.
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Bergung von Schildvortriebsmaschinen durch Bodenvereisung

nach Wassereinbriichen in den Vortriebsbereich
Dr.-Ing. Wolfgang Schwarz

Dr.-Ing. Stefan Schmitz
BAUER Spezialtiefbau GmbH, Schrobenhausen

1 Allgemeines

Die BAUER Spezialtiefbau GmbH erhielt in Zusammenarbeit mit ihren Tochterunternehmen
in der Turkei und in Agypten im Jahre 2009 den Auftrag fiir Vereisungsmafnahmen im
Rahmen der Bergung von Tunnelbohrmaschinen (TBM).

In Istanbul sollte die TBM die UmschlieRungs-Schlitzwand des bereits hergestellten Bahn-
hofs durchfahren. Hierzu wurde vorab ein HDI-Dichtblock vor der Wand hergestellt. Da die
Wirksamkeit dieses Dichtblockes nicht ausreichend war, mussten hier zusatzliche Abdich-
tungen erfolgen, damit die TBM ohne Wasser- und Bodeneintrieb in den vorhandenen
Bahnhof einfahren konnte.

In Kairo kam es auf Grund des Versagens eines Tubbingsegmentes im Bereich des Schild-
schwanzes zu einer Havarie der TBM, sodass hier spezielle Bergungsarbeiten erforderlich
wurden.

Im Folgenden werden beide Projekte vorgestellt. Die TBM in Istanbul konnte bereits erfolg-
reich geborgen werden. In Kairo dauern die Arbeiten noch an und werden vermutlich Ende
des Jahre 2010 abgeschlossen sein.

2 Bergung der TBM in Istanbul, Turkei

In Istanbul laufen derzeit die Arbeiten zur Verbindung des asiatischen mit dem europaischen
Teils der Stadt unter dem Bosporus (Projekt Marmaray). Die Verbindung soll Uber zwei
getrennt verlaufende Eisenbahn-Tunnelrdhren erfolgen. Im Vorfeld wurden bereits die
erforderlichen Bahnhofe hergestellt. Derzeit wird mit Thixschild-Tunnelbohrmaschinen die
Strecke aufgefahren.

Im Bereich des Bahnhofs Uskiidar (asiatischer Teil Istanbuls), der direkt am Bosporus
gelegen ist (Bild 1) wurden Zusatzmalnahmen erforderlich, um die TBM in den Bahnhof
einfahren lassen zu kénnen.
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Bild 1: Lage der Baustelle bzw. des Bahnhofs am Bosporus, Istanbul

2.1 Sachverhalt

Der in Uskidar bereits hergestellte Bahnhof wurde durch eine UmschlieRung mit einer
Schlitzwand ausgefuhrt. Vor der Schlitzwand wurde ein HDI-Block hergestellt. Es war
geplant mit der Tunnelbohrmaschine in diesen Dichtblock einzufahren von der Luftseite die
Schlitzwand zu 6ffnen und dann mit der TBM in den Bahnhof einzufahren. Linker Hand
(siehe Bild 2) konnte dieses Verfahren erfolgreich ausgefihrt werden.

o HDI-Block

rr,
2 025175

Legend | : Proposed Additional Grout Zone
“=1: Jet Grout Zone
: Chamical Grout Zone

.~ improvement Zone
(Jol Grout &80 ¢ 17 % 6 x 2= 204)

Uskudar SL

Bild 2: Die geplante Einfahrt der TBM in den Bahnhof Uskiidar

Rechter Hand wurde mit dem HDI-Block die ausreichende Dichtigkeit nicht erzeugt, sodass
hier Zusatzmalinahmen erforderlich wurden. Bild 3 zeigt einen Schnitt, wie die TBM in den
Dichtblock eingefahren ist und vor der Schlitzwand zu stehen kommt.
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Bild 3: Schnitt der vor der Schlitzwand anstehenden TBM

Um ein Offnen der Schlitzwand von der Luftseite zu erméglichen, wurde geplant einen
Vereisungsschirm um die TBM herzustellen. Bild 4 zeigt den geplanten Vereisungsschirm
bzw. das zugehorige Bohrbild. Neben den Gefrierlanzen wurden Bohrungen zur Kontrolle der
vorhandenen Temperatur im Baugrund hergestellt. Es wurde geplant die Vereisung mit
Zuhilfenahme von flissigem Stickstoff auszuflihren. Da die Vereisung nur eine dichtende,
keine statische Wirkung haben sollte, wurde eine Tiefe der Bohrungen von ca. 2 m hinter der
Schlitzwand geplant, wie Bild 4 zeigt und ausgefuhrt. Im Schutze dieses Vereisungsschirms
sollte dann das TBM-Schneidrad freigelegt werden.
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Bild 4: Bohrbild und geplante/ ausgefihrte Tiefe der Bohrungen
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Das Design fur die Vereisung wurde von der CDM Consult GmbH ausgefihrt. Fir die
Vereisung und die Stickstofflieferung war die Linde AG, Linde Gases Division verantwortlich.

Die Ausfuhrung erfolgte von Dezember 2009 bis Januar 2010.

2.2 Ausfiihrung der Bohrungen

Das Design sah insgesamt 33 Bohrungen flr die Vereisung vor. Zusatzlich wurden Tempera-
turlanzen in den Boden rund um den Schild eingebracht. Die Bohrungen sollten eine
geplante Tiefe von 2 m hinter der Schlitzwand haben.

Die Bohrungen wurden mit einer Klemm KR 806 drehschlagend mit Suspensionsspuilung
ausgefuhrt. Um alle zu bohrenden Bereiche zu erreichen wurde ein Gerust hergestellt (Bild
5) von dessen Plattform aus gearbeitet wurde.

NGRSO &'J-' ‘
Bild 5: Klemm KR 806 auf Stahl-Holzgerust

Da gegen drickendes Grundwasser (ca. 25 m Wassersaule) gebohrt werden musste,
wurden sogenannte Blow Out Preventer (BOP) eingesetzt (Bild 6).

Ein BOP ermdglicht z.B. den Wechsel des Bohrgestanges auch bei driickendem Grundwas-
ser durch den Einsatz von Gummikissen, die durch hydraulischen Druck geschlossen
werden kénnen.
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Bild 6: Montierter Blow Out Preventer

2.3 Planung und Ausfiihrung der Gefrierung

Mit Hilfe von thermischen Berechnungen wurde die Dicke des Eiskorpers nach einer
bestimmten Aufgefrierzeit bestimmt. Zur Kontrolle der im Baugrund herrschenden Tempera-
tur wurden Temperaturflhler in separat hergestellte Bohrungen eingebaut.

Das Bild 7 zeigt die theoretische Temperaturverteilung im Baugrund nach 15 Tagen Auf-
gefrierung.

Die Aufgefrierung erfolgte mit Hilfe von flussigem Stickstoff, der in Tanks auf die Baustelle
geliefert wurde.

Bild 8 zeigt die Ansicht der Schlitzwand im Bereich der Vereisung. Es ist deutlich die
Eisbildung rund um die Gefrierlanzen zu erkennen.
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Bild 7: Berechnung der Temperaturverteilung nach 15 Tagen Aufgefrierung

Bild 8: Vereisung im Bereich der Schlitzwand
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2.4 Bergung der TBM

Nach erfolgter Gefrierung des Baugrunds und Feststellung der ausreichenden Machtigkeit
des Gefrierkorpers, wurden Tests zur Dichtigkeit des Frostkorpers ausgefihrt. Nach Errei-
chen der ausreichenden Dichtigkeit konnte die Tunnelbohrmaschine freigelegt werden.

Bild 9 zeigt das freigelegte Schneidrad der TBM.

Bild 9: Freigelegtes Schneidr.

% <

ad der TBM

Das in Bild 9 erkennbare Bewehrungseisen hatte mit der TBM nicht durchfahren werden
kénnen, sodass die hier dargestellten Malinahmen erforderlich wurden. In Bild 10 kann man
die erfolgreich ausgefiihrte Bergung der TBM in Istanbul mit Hilfe der Bodenvereisung
sehen.

14/02/2010

Bild 10: In den Bahnhof eingefahrene TBM
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3 TBM-Rescue in Kairo, Agypten

Die Regierung in Kairo flhrt derzeit den Ausbau des U-Bahnnetzes durch. Die U-
Bahnstrecke wird Uberwiegend mit Tunnelbohrmaschinen hergestellt. Die Baugruben der
zugehdrigen Bahnhofe wurden durch der BAUER Egypt S.A.E., einer Tochterfirma der
BAUER Spezialtiefbau GmbH, ausgefiihrt. Bild 11 zeigt das bereits vorhandene, das sich im
Bau befindende und das geplante Netz der Cairo Metro Lines. Die Havarie der TBM fand im
Bereich zwischen Bab El Sha'reya und El Geish statt (Metro Linie 3).
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Bild 11: Die Streckenflihrung der Cairo Metro Line 3

3.1 Sachverhalt

Der Tunnel fur die U-Bahnstrecke in Kairo wird mit einer Thixschild-Tunnelbohrmaschine mit
nachfolgendem Tubbingausbau aufgefahren. Im Bereich hinter dem Schildschwanz kam es
zum Einbruch eines oder mehrerer Tilbbingsegmente, sodass der bereits vorhandene
Tunnel inklusive TBM geflutet wurde.
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Bild 12: Blick in die TBM

Durch die Havarie entstand oberhalb des bestehenden Tunnels ein Trichter in der Stral3e der
im Nachgang wieder verflllt wurde.

Zur Bergung der TBM hat man sich zu einer Vereisung entschieden. Die zugehdrigen
Gefrierlanzen sollten von einem zuvor herzustellenden Schacht aus hergestellt werden. Das
Bild 13 zeigt die geplanten Malinahmen fur die Vereisung. Von dem mit einer Schlitzwand-
frase hergestellten kreisrunden Schacht (Durchmesser ca. 18 m) aus sollten etwa 20 bis 25
m lange Bohrungen ausgeflihrt werden.
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Bild 13: Berechnung der Temperatur nach 15 Tagen Aufgefrierung
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Bild 13 zeigt den Schacht und die dahinter anstehende TBM mit dem zugehdrigen gepanten
Vereisungskdrper. Auf Grund der langen Haltezeit des Vereisungskorpers wird die Verei-
sung mit Kaltemaschinen und CaCl,-Sole durchgefiihrt..

Fir die Herstellung des Schachtes wurden etwa 6 Wochen bendtigt. Die Schlitzwand reicht
bis etwa 105 m Tiefe. In etwa dieser Tiefe steht der hydraulische Stauer an, sodass eine
wasserdichte Baugrube hergestellt werden konnte. Ein entsprechender Pumpversuch
bestatigte dies. Die maximale Aushubtiefe betragt etwa 40 m.

Bild 14: Hergestellter Schacht als Schlitzwand mit 18 m Durchmesser

3.2 Ausfiihrung der Bohrungen

Um zu verhindern, dass die TBM auf ganzer Lange an den Gefrierkdrper anwachst, werden
die Vereisungsbohrungen trichterférmig bis auf den unverstirzten Tunnelbereich hinter der
TBM gefihrt. Fir die Bohrungen wurde eine Klemm KR 806 verwendet, wobei iberwiegend
drehend gebohrt wurde. Bei Erfordernis wurde drehschlagend gebohrt.

Bild 15: Klemm KR 806 beim Bohren im Schacht
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Bild 16 zeigt den Grundriss und den Schnitt im Bereich des Schachtes und der TBM.
Urspringlich war vorgesehen, vergleichbar mit Istanbul, von einer Plattform die jeweiligen
Ebenen abzubohren. Von dieser Planung wurde bei der Ausflihrung abgewichen und es
wurde von insgesamt drei Aushubebenen aus gearbeitet.
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Bild 16: Grundriss und Schnitt des Schachtes und der TBM

Bei der Herstellung der Bohrungen muss gegen eine Wassersaule von maximal ca. 40 mWs
gearbeitet werden. Um Wasser- und Bodeneinbrtiche sicher zu verhindern, wurde auch hier,

vergleichbar mit Istanbul, mit sogenannten Blow Out Preventern gearbeitet (vgl. Bild 6).

Bild 17 zeigt die Ansicht der Schlitzwand im Schacht mit bereits hergestellten Bohrungen fir
die Gefrierlanzen und die Temperaturmessungen.
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3.3 Planung und Ausfiihrung der Gefrierung

Das Design fir die Gefrierung wurde durch das Biro CDM Consult GmbH durchgefiihrt. Fir
die thermische Berechnung wurde von zwei Gefrierkreisen ausgegangen (siehe Bild 18). Die
minimale Temperatur der Sole soll bei -35°C liegen.

Bild 18: Isothermen der thermischen Berechnung
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Ziel ist es einen mindestens 1,5 m machtigen Eiskorper zu erzeugen, der sowohl statische
als auch dichtende Wirkung hat. Es wird davon ausgegangen, dass der Eiskorper in ca. 30
Tagen hergestellt ist.

Die Gefrieranlage mit insgesamt vier Gefrieraggregaten zur Kihlung der Sole und die
Uberwachung der Gefrierung wird durch das Unternehmen Deilmann - Haniel Shaft Sinking
ausgefuhrt.

Es wird davon ausgegangen, dass Ende des Jahres 2010 die TBM vollstandig geborgen
werden kann, wobei die Bergung der Maschine durch den Auftraggeber der Vereisung selbst
erfolgen wird.

4 Zusammenfassung

Nahezu zeitgleich erhielt die BAUER Spezialtiefbau GmbH den Auftrag zu Vereisungsmal}-
nahmen im Rahmen der Bergungsarbeiten von zwei Tunnelbohrmaschinen. Die Arbeiten in
Istanbul wurden Ende 2009 und Anfang 2010 ausgeflihrt. Die Arbeiten in Kairo wurden im
Dezember 2009 begonnen.

Bereits Anfang 2010 konnte die TBM in Istanbul erfolgreich geborgen werden. Die Arbeiten
fur die Vereisung in Kairo sind aktuell noch am Laufen. Auf Grund der langen Haltezeit der
Vereisung in Kairo muss hier mit Sole gearbeitet werden. Ganz im Gegensatz zu Istanbul,
wo eine Vereisung mit flissigem Stickstoff méglich war.
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Vereisungen im innerstadtischen Tiefbau

Dipl.-Ing. (FH) Siegfried. Nagelsdiek
Ed. Zublin AG, Stuttgart

Bodenvereisungen finden im innerstadtischen Tiefbau in unterschiedlichster Weise Anwen-
dung. Der Frostkérper wirkt abdichtend und wird auch statisch wirksam zum Lastabtrag
herangezogen. Ein Beispiel zeigt den Einsatz des Verfahrens unter komplexen Randbedin-
gungen, die die enge Zusammenarbeit zwischen Planern und Ausflihrenden erfordern.

1 Einleitung

Ersten Einsatz fand die Bodenvereisung bereits 1862 beim Bau eines Bergwerkschachtes.
Fir das Gefrierverfahren wurde dann im Jahr 1883 von Friedrich Hermann Pétsch eine
Patentschrift verdffentlicht, in der bereits alle wesentlichen, bis heute verwendeten Merkmale
und Bestandteile einer Bodenvereisung genannt sind.

Bis zur Mitte des 20sten Jahrhunderts beschrankte sich die Anwendung mit wenigen
Ausnahmen auf gewdlbeartige, druckbelastete Frostkorper und im Wesentlichen dabei auf
den Schachtbau. Grundlagenforschung in den 1970er Jahren fihrte zu erweiterten Erkennt-
nissen Uber gefrorene Boden und ermoglichte u.a. auch die Ausbildung von plattenférmigen,
auf Biegung und Zug beanspruchten Eiskdrpern.

Seitdem hat sich die Bodenvereisung zu einem bewahrten, flexiblen und umweltfreundlichen
Verfahren entwickelt, das fur temporare Sicherungsmafinahmen im Tiefbau eingesetzt wird.
Dabei Ubernimmt der Frostkérper abdichtende Funktionen und wird zum Lastabtrag mit
herangezogen.

2 Verfahren und Anwendung

2.1 Haupteinsatzgebiete

Die Vereisung bzw. der vereiste Bodenkdrper dient in der Regel als zeitlich begrenzte
BauhilfsmalRnahme, bei der eine Abdichtung gegen das Grundwasser zwingend erforderlich
ist und die klassischen Verbaumallinahmen oder Injektionen aus geometrischen Griinden
nicht einsetzbar sind. Ein Einsatzgebiet ist z.B. die temporare Sicherung beim Unterfahren
von Gleisanlagen mit Rahmenbauwerken. Weitere Anwendung findet das Verfahren bei
temporaren Unterfangungen und Verbaumalinahmen jeglicher Art, vor allem aber solche bei
denen nur eine zeitweilige Abdichtung von Bodenbereichen genehmigt wird, da diese zur
Gewahrleistung des Grundwasserstromes nicht dauerhaft abgedichtet werden durfen.
Ebenso konnen Vereisungen zur Sanierung undichter Verbauwande, wie Spundwande,
Schlitz- und Bohrpfahlwande eingesetzt werden. Im bergmannischen Tunnelbau und im
Rohrvortrieb wird dieses Verfahren zur temporaren Sicherung bei der Herstellung von
Querschlagen und bei Ein- und Ausfahrsituationen angewandt.
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2.2 Prinzip der Vereisung

Zum Gefrieren des Porenwassers werden in festgelegten Abstanden Gefrierrohre in den
Boden eingebracht und mit Kaltemittel beaufschlagt. Das Kaltemittel flie3t durch das innere
Zulaufrohr zum Tiefpunkt und stromt am AulRenrohr entlang im Ringraum zurtck. (Bild 1).
Dabei wird dem umgebenden Boden kontinuierlich Warme entzogen, das Porenwasser wird
zu Eis gefroren. Es entstehen

um die einzelnen Lanzen herum Rucklauf Zulauf
nahezu zylindrische Eiskorper, —e={r

. . g s . NN ExE N N\ 7
die sich miteinander verbinden | f”{-"j\

b PR
: I¥F<1llrt>hr

und so den notwendigen B
Frostkorper entstehen lassen, 3
wodurch der Boden abgedichtet ;
und verfestigt wird. Aus der |
Umgebung  stromt  standig Y
Warme zum Frostkorper, so- : '
dass die Kaltezufuhr Gber die
gesamte Standzeit aufrecht er-
halten werden muss.

e

Gefrierrohr

I ~—TFrostkdrper

Bild 1: Prinzip der Vereisung

Voraussetzung fur die Ausfiihrung einer Bodenvereisung ist ein ausreichender Wassergehalt
des Bodens und eine nur geringe FlieBgeschwindigkeit des Grundwassers von max.
wenigen Metern pro Tag. Die Festigkeit gefrorener Bdden ist stark von der Temperatur
abhangig. Der Boden wird im Kernbereich der Vereisung im Mittel auf weniger als -10°C
abgekuhlt. Fur nichtbindige Bbéden ist dabei mit Festigkeiten von 1,2 bis 1,5 MN/m? und bei
bindigen Bdden von 0,6 bis 0,8 MN/m? zu rechnen.

Anhand von thermischen Finite-Elemente-Berechnungen kann die Dauer der Aufgefrierpha-
se und der Energiebedarf ermittelt werden. Bild 2 zeigt die Temperaturverteilung nach 3
Tagen ausgehend von einer Umgebungstemperatur von +12°C und Soletemperaturen von
-35°C. Im vorliegenden Fall beginnen die einzelnen Frostkdrper sich nach 8 Tagen zu einem
geschlossenen Koérper zu verbinden.
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Bild 2: Thermische Finite-Elemente-Berechnung

Bei den Gefrierverfahren sind zwei Arten zu unterscheiden: die Stickstoffvereisung und die
Solevereisung.
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2.3 Stickstoffvereisung

Bei der Stickstoffvereisung
wird als Kaltemittel Stick-
stoff in das Fallrohr

eingeleitet, wo er verdampft %:nclfjrtlcg;e
und gasférmig im Ringraum

aufsteigt. Tankwagen
Der Stickstoff wird mit isolierte
-196°C flissig in Spezial- Rohrleitung
fahrzeugen angeliefert und Austritt ins Freie Ba—

in Tankanlagen zwischen-

gelagert. Von dort aus

werden die Gefrierrohre Fonr?hr

Uber hochwertig isolierte Gefrierrohr
Rohrleitungen beaufschlagt. Frostkorper
Stickstoff ist weder explosiv

noch brennbar. Da er auch

nicht toxisch ist, kann er frei
in die Atmosphare abstro-
men, in Baugruben ist u.U. Bild 3: Prinzip Stickstoffvereisung

eine Bewetterung notwendig.

Die Versorgung erfolgt durch den Eigendruck des verdampfenden Stickstoffs. Durch den
Verdampfungsvorgang wird dem Boden Warme entzogen und er gefriert. Die Menge des
einstromenden Stickstoffes wird in Abhangigkeit festgelegter Abgastemperaturen Uber
Ventile gesteuert.

Durch die tiefen Temperaturen des Kaltemittels bendtigt der Frostkdrper nur eine relativ
geringe Aufgefrierzeit. Die notwendigen Anlagenkomponenten sind i. d. R. schnell verfligbar
und in kurzer Zeit installiert. Stickstoff ist ein Verbrauchsmaterial und deshalb der
Hauptbestandteil der Betriebskosten.

Diese Art der Vereisung ist schnell und flexibel einsetzbar und fir kurzzeitige kleinvolumige
MafRnahmen sehr gut geeignet.

2.4 Solevereisung

Bei der Solevereisung wird als Kaltemittel eine nicht gefrierende Flussigkeit in die Gefrierroh-
re gepumpt. Gebrauchlich sind dabei wassrige Lésungen aus Cl/Ca oder Cl/Mg. Die Sole
wird in einer Kaltemaschine auf bis zu -40°C abgekdihlt. Die freiwerdende Warme wiederum
wird einem Rulckkihlwerk, mit Wasser- oder Luftkiihlung, zugefuhrt. Als Kaltemittel in der
Kaltemaschine kommen Ammoniak oder Kohlendioxid zum Einsatz. Siehe Bild 4.

Insgesamt erfordert eine Solevereisung eine erheblich aufwendigere und teurere Grundin-
stallation als bei einer Stickstoffvereisung notwendig ist. Durch die hoheren Temperaturen
kann weniger Warme dem umgebenden Boden entzogen werden, sodass sich langere
bauzeitrelevante Aufgefrierzeiten ergeben.
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Der gesamte Kaltekreislauf muss ol

absolut dicht sein, ein Soleverlust Rohreitung Klengregat Rickidhlverk
fuhrt unweigerlich zum Auftauen des —- Kompressor
Frostkorpers. Die Kaltemittelkreislau- Kreisepumpe

fe werden dementsprechend vor
Inbetriebnahme Druckproben unter-

) _ Kaltemittel- Kaltetrdger-| £ |Kiihlwasser—
zogen, bei denen kein messbarer kreislauf kreisluf | 3 kreislauf
Druckverlust auftreten darf. pum 2 —
Der wesentliche Vorteil der Solever-
eisung liegt in den geringeren
Betriebskosten (im  wesentlichen
Stromkosten), so dass eine Solever- —Falrchr
eisung sich bei langeren und tiemerf"h’
groReren Vereisungsmaflnahmen roslirper
gegenuber einer Stickstoffvereisung il
als wirtschaftlicher darstellt. Bild 4: Prinzip Solevereisung

3 Ausfiihrungsbeispiel

Im Zuge des Neubaus der Nord-Sud Stadtbahn in Koln ist auch die unterirdische Haltestelle
Severinstrasse herzustellen. Bauherr ist die Stadt Kéln mit den Koélner Verkehrsbetrieben
(KVB). Die Ausfuhrung erfolgt durch die ARGE Nord-Sid Stadtbahn Koéln — Los Sud
bestehend aus den Firmen Bilfinger Berger, Wayss & Freytag und Ed. Ziblin AG. Die
Ausfuhrungsplanung fur die gesamte Mallnahme erfolgte in den technischen Buros der
beteiligten Hauser.

Die Haltstelle Severinstrasse entsteht im
Bereich der Kreuzung Perlengraben /
Severinstrasse. Der zur Rheinbriicke
fuhrende Perlengraben ist in diesem Bereich
als Trog ausgebildet.
Die neu herzustellende Haltestelle unter-
quert den Trog und wird in dem sogenann-
ten Langsvortrieb, der die vorab aufgefahre-
nen Tunnelrdhren und die ndrdlich und
sudlich anschliellenden Schlitzwandbaugru-
ben verbindet, hergestellt.
Im Bereich des Langsvortriebes ist ein
durchgehender Mittelbahnsteig herzustellen.
Der Abschnitt des Langsvortriebes ist ca.
45 m lang. An den Langsvortrieb schlie3en
E = TR T die nordliche und die sldliche Tertiarbau-
Bild 5: Lage Haltestelle Severinstrasse grube mit tiefen Schlitzwanden an.
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Hier sind die Treppen- und Aufzugsanlagen, sowie die Betriebsrdume untergebracht. Aus
den Schlitzwandbaugruben bestehen Uber Querschlage Verbindungen zu den Seitenbahn-
steigen in den Tunnelréhren. Die Querschlage werden im Schutze statisch tragender und

abdichtender Vereisungen hergestellt. (Siehe Bild 6).
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Bild 7: Querschnitt Langsvortrieb

Unterhalb des Trogbauwerks
stehen direkt die quartaren
Ablagerungen der Mittel- und
Niederterrasse des Rheins mit
mitteldicht bis dicht gelagerten
Kiesen und Sanden an. Die
Tertiaroberkante liegt in diesem
Bereich bei ca. 1500 m NN.
(Siehe Bild 7). Fir das obere
quartare Grundwasserstockwerk,
das durch die Grundwasser
stauenden Tertiarschichten
begrenzt ist, ist im Bereich der
Haltestelle Severinstrasse von
einem Mittelwasserspiegel von
38, 00 m NN auszugehen. Als
Bemessungswasserspiegel ist
jedoch 41,00 m NN anzusetzen.

In Folge wird genauer auf die Vereisungsmallinahmen im Bereich des Langsvortriebs
eingegangen. Bild 7 zeigt den Bahnhofsquerschnitt im Bereich des Langsvortriebs. Fur das
Auffahren des Bahnsteigbereiches zwischen den Tunnelrbhren werden hier aus einem
oberen und unteren Vorstollen heraus Vereisungskorper hergestellt, die das Dach bzw. die
Sohle des gesamten Ausbruchbereiches bis zu den Tunnelréhren hin darstellen. Die
Vereisungskdrper Ubernehmen statische und abdichtende Funktionen.
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Die Herstellung der Vorstollen erfolgte aus der Nordbaugrube heraus. Wahrend der obere
Vorstollen nur ca. 1m unter dem Trog verlduft und bei einem niedrigen Grundwasserstand im
Trockenen hergestellt werden konnte liegt der untere Vorstollen ca. 21 m unter Gelande und
musste gegen ca. 17 m Wasserdruck hergestellt werden.

Aus dem oberen Vorstollen heraus wurden als erste MalRnahme die Injektionsbohrungen
hergestellt und eine Feststoffinjektion zur Anreicherung der zu gefrierenden Boden durchge-
fuhrt. Im Anschluss daran wurden die Vereisungsbohrungen abgeteuft. Die Bohrungen
wurden radial angeordnet. Die Vereisungsbohrungen des unteren Vorstollens wurden im
Gegensatz zum oberen Vorstollen parallel angeordnet und mussten gegen Wasserdruck
hergestellt werden.

Bild 8 + 9: Installation der Vereisungslanzen in die Vorstollen

Far alle Vereisungskorper wurden thermische und statische Finite-Elemente-Berechnungen
durchgefiihrt. Dabei wurde fir die Querschlage insgesamt ein theoretisches Eisvolumen von
ca. 2760 m*® ermittelt. Fir den Langsvortrieb (Eisdach und Eissohle siehe Bild 7) betrug
dieses ca. 5800 m3. Insgesamt wurden ca. 900 Vereisungslanzen mit ca. 6420 m Lange in
den Untergrund eingerammt oder gebohrt. Fir die Zu- und die Ablaufleitungen kamen
1200 m Stahlrohre DN 125 bis DN 250 zum Einsatz. Ebenso wurden 2700 m Schlauchlei-
tungen verlegt.

Das Solesystem hatte ein Flllvolumen von 54 m3, es kam eine 30-Gew.%-ige CaCl,-Sole
zum Einsatz. Die Zulauftemperatur wurde mit -35°C festgelegt. Im Primar- und Sekundar-
kreislauf wurden kontinuierlich Flllstandsmessungen durchgefihrt. Der Durchfluss lag bei
90 m?¥h bzw. bei 380 m3/h.

Bendtigt wurden bis zu drei einstufige NH3-Kaltemaschinen wahrend der Aufgefrierphasen.
Die Rickkihlung wurde mit Grundwasser durchgefuhrt. Der Strombedarf betrug wahrend der
Haltephasen 320 kW fir den Langsvortrieb sowie 370 kW fur die Querschlage. In der
Aufgefrierphase des Langsvortriebs kamen weitere 320 kW hinzu.

Im Schutze der Vereisungskorper konnte nach dem Aufgefrieren des Vereisungsdaches und
der Vereisungssohle und nach Lenzen des Vortriebsbereiches ein eiférmiger Mittelstollen in
Spritzbetonbauweise abschnittsweise vorgetrieben werden. Der Ortbetonausbau dieses
Abschnittes erfolgte direkt im Anschluss. Nach diesem Ausbau wurde jeweils die seitliche
Verbindung vom Mittelstollen zu den Tunnelrdhren ausgebrochen. Auch dies erfolgte
abschnittsweise mit konstruktiver Spritzbetonsicherung. Als weitere Bauphase folgten der
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Abbruch der Spritzbetonsicherung des o.g. Mittelstollens sowie der Abbruch der Tibbinge
der beiden Schildréhren. Damit war der Haltestellenquerschnitt komplett ausgebrochen und
der Ortbetonausbau konnte erfolgen.

Bild 11: Vortrieb Firste Seitenstollen

Bild 12: Vortrieb Seitenstollen abgeschlossen,
Querschnitt nach Abbruch Spritzbeton des Mittelstollen und Tubbinge

3.1 Testfeld

Wie aus den Grundwasserstanden ersichtlich ist, sind die oberen Vereisungskorper planma-
Rig oberhalb des anstehenden Grundwassers herzustellen.

Da die statisch relevanten Festigkeiten eines nicht vollstdndig wassergesattigten, vereisten
Bodens von den Festigkeitswerten vereister, wassergesattigter Boden abweichen, sind
Zusatzmalnahmen zur Anreicherung der zu gefrierenden Bdden oberhalb des Grundwas-
serspiegels erforderlich.

Das Vereisungskonzept der ARGE sah vor, im Bereich der spateren Vereisungskorper eine
voraus laufende Injektion durchzuflihren, so dass fiur den oberhalb des jeweiligen Grund-
wasserstandes anstehenden Boden, auch ohne naturliche Wassersattigung, eine fur die
statische Funktion ausreichende Festigkeit erreicht wird.

Fur diese Vorgehensweise liegen nur geringe Erfahrungswerte aus vergangenen Projekten
vor, so dass in Zusammenarbeit mit der CDM Consult GmbH ein Testfeld ausgeflihrt wurde.
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Mit dem Testfeld sollten folgende Fragen beantwortet werden:

- welches Injektionsmaterial bzw. welche Kombination von Injektionsmaterialien fur die
Penetration der Porenrdume im anstehenden Boden besonders geeignet ist,

- welche Sattigungsgrade des Bodens oberhalb des anstehenden Grundwassers mit der
Schleierinjektion erreicht werden kbénnen,

- welche zuldssigen Spannungen im Bereich des vereisten Injektionskdrpers oberhalb des
wassergesattigten Bodens in der statischen Berechnung angesetzt werden kénnen.

Insgesamt wurden 8 Bohrungen (d=114 mm) mit einer Neigung von 28° mit den Langen von
11,5 m und 13,5 m abgeteuft. Die eingestellten Manschettenrohre aus PVC haben einen
Durchmesser von 1,5”, der Manschettenabstand betragt 33 cm. Weiterhin wurden Bohrun-
gen fur die Stickstoffvereisung und fur die Temperaturmessungen ausgefuhrt. Das Testfeld
befand sich in einer Tiefe zwischen 44,00 m NN und 39,00 m NN im enggestuften, schwach
schluffigen, schwach kiesigen Sand.

Das Testfeld wurde in zwei Bereiche (I und Il) unterteilt. Mit unterschiedlichen Injektionsma-
terialien bzw. Kombinationen davon wurden eine Erst- und eine Zweitinjektion ausgeflhrt.
Vor der Vereisung mit Stickstoff wurde in einem dritten Schritt Wasser verpresst. Der mit
Stickstoff vereiste Injektionskdrper wurde einem umfangreichen Versuchsprogramm unter-
zogen. Bereich | und Bereich Il unterscheiden sich hierbei durch die Wahl des Verpressgutes
fur die Erstinjektion. Alle Verpressvorgange wurden bei einem maximalen Druck von 10 bar
durchgefiihrt. Die Gesamtverpressmenge betrug 21'000 .

Bereich Erstinjektion Zweitinjektion
Material w/f-Wert Material w/f-Wert
| DIWA Mix 3,0 Feinzement 2,0
Il Feinzement 2,0 Feinzement 2,0

Es wurden begleitende Feld- und Laboruntersu-
chungen sowohl im Bereich des ungestorten
Bodens als auch an Proben aus dem eigentli-
chen Testfeld durchgefihrt. Mit den Proben
wurden  Kornverteilungskurven,  Sattigungs-
grade, einaxiale Druckfestigkeiten und das
einaxiale Kriechverhalten der injizierten Béden
aus allen Testfeldbereichen ermittelt. Es wurden
auch Proben am freigelegten Injektionskorper
gewonnen. (Siehe Bild 10). Durch Bohrabwei-
chungen der Injektionslanzen kam es zwischen
den beiden Testfeldbereichen zu einem
Uberwiegend nicht injizierten Bereich, der als
Bereich 0 (nicht injiziert) in die weiteren
Untersuchungen miteinbezogen wurde. Mit den
Injektionen konnte jeweils um die Injektions-
lanzen ein Bereich mit dem Radius von ca. 0,4
m bis maximal ca. 1,0 m verfestigt werden.

Bild 13: Freigelegte Injektionskorper
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Folgende Tabelle zeigt die Ergebnisse der Laboruntersuchungen beziglich Sattigung und

einaxialer Druckfestigkeit.

Bereich Sattigungsgrad Druckfestigkeit bei | Druckfestigkeit bei
T=-10°C T=-20°C
0 12-36 % 0,2 - 1,9 MN/m? -
I 68 - 86 % 11,0- 19,8 MN/m? | 17,8 - 25,6 MN/m?
Il 53-81% 10,8 - 16,3 MN/m? | 12,4 - 23,8 MN/m?

An Proben aus beiden Versuchsbereichen wurden bei -10°C einaxiale Kriechversuche
durchgefiihrt. Die untersuchten Proben des gefrorenen injizierten Bodenmaterials zeigen im
Gegensatz zu einem nicht injizierten gefrorenen Boden kein ausgepragtes Kriechverhalten.
Die Kriechversuche ergaben nach einer geringen Anfangsverformung nahezu keine weitere
Verformung Uber die Zeit. Dieses Verhalten entspricht dem Verhalten gefrorener Disen-
strahlkdrper.

Aufgrund der im Testfeld gewonnenen Erkenntnisse konnten fir die weitere Planung und fir
die statische Berechnung der Vereisungskorper differenzierte Rechenwerte fir die im
Grundwasserwechselbereich injizierten Béden angegeben werden. Die mittlere Temperatur
eines Vereisungskorpers ist von der Leistungsfahigkeit der Gefrieraggregate abhangig und
liegt erfahrungsgemaly zwischen -10°C und -20°C. Auf der sicheren Seite liegend und in
Hinblick auf die Temperaturabhangigkeit dieses ,Werkstoffes“ wurden fir die statischen
Berechnungen die Festigkeitseigenschaften bei T = -10°C herangezogen. Zum Einsatz kam
an der Haltestelle Severinstrasse Injektionen entsprechend Bereich | des Testfeldes.

3.2 Uberwachung

Begleitet wird die gesamte VereisungsmalRnahme von einem umfangreichen Messpro-
gramm. Zur Uberwachung des Eiskdrpers in der Aufgefrierphase und in der Haltephase
wurden alleine im Bereich des Langsvortriebes 7 Messquerschnitte mit insgesamt 171
Messpunkten im Gebirge, 96 Messpunkten in den Aneisungsbereichen angeordnet, mit
denen der Eiskorper selbst und die Anschlussbereiche Uberwacht werden. Gemessen
werden weiterhin die Ricklauftemperaturen an jedem Lanzenkopf jeweils des oberen und
unteren Vorstollen, so dass die Funktionstlchtigkeit jeder Lanze standig gewahrleistet
werden kann. Bl

Der Temperaturverlauf wird online iberwacht —WEST
und kontinuierlich ausgewertet. Abweichun-
gen des Temperaturverlaufs lassen damit
auch Ruckschlisse auf baubetriebliche
Ereignisse wie z.B. Vortrieb des seitlichen
Firststollens oder Betonage oder auf
Umwelteinflisse wie veranderte Grundwas-

serstande zu.

Messprogramm
Vereisung
Bild 14: Messdaten der Vereisung
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4 Zusammenfassung

Die Stahlbetonarbeiten fir das
Haltestellenbauwerk werden
Ende Marz 2010 abgeschlossen
sein, so dass die Vereisung im
Bereich des Langsvortriebs
nach einer Betriebsdauer von 21
Monaten planmafig abgeschal-
tet werden kann. Auf die
einzelnen Vereisungskorper zur
Herstellung der Querschlage
aus den Schlitzwandbaugruben ‘
heraus wurde aufgrund der T i

Uberschaubarkeit in  diesem e S SR \". AY
Bericht nicht eingegangen. Bild 15: Uberblick Langsvortrieb; Herstellung Sohle

it

Vereisungsmallnahmen koénnen im innerstéddtischen Bereich unter den vielschichtigen,
schwierigen Randbedingungen erfolgreich ausgefihrt werden, wie das dargelegte Beispiel
zeigt. Es handelt sich dabei jedoch um ein duflerst komplexes System, das die enge
Zusammenarbeit aller Beteiligten von der Planung Uber die Ausfihrung erfordert und nur so
der Erfolg der MaRnahme gewabhrleistet ist.
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Sydney, Port Botany Expansion
Geotechnische Herausforderungen beim Bau einer Kaimauer

Dr.-Ing. R. Cudmani, Dipl.-Ing. R. Jérger und Dr.-Ing. F. Huppert
Bilfinger Berger Ingenieurbau GmbH, Wiesbaden

T AR RO A g s

Das Bauvorhaben

1. Hafenerweiterung
* 5 neue Schiffsanlegeplatze (8.000 TEUSs)

¢ 1850 m Kaimauer mit 200 Stahlbetonfertig-Stitzmauerelemente
+ 1800 Ifm Kranbahn mit Pfahlgrindung
* 63 Hektar Aufspilung mit 7,8 Mio. m*,180.000 Tonnen Steinschittung

«  Erweiterung Stral3en-Schienen Korridor zum Terminal

2. Zusatzliche Arbeiten

*  Neuer Bootsanleger fir private Sportboote
*  Ausbau Zufahrtsstralle (Foreshore Road)
*  Brlcke fur Zufahrtsstrale (6 Felder)

*  Fullgangerbicke
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Das Bauvorhaben

* AG: Sydney Ports Corporation

Gegrindet 1995 in Nachfolge der ehemaligen “Ports and Maritime
Administration”. Eigentimer ist der Staat von New South Wales.

*  AN: Konsortium BHJDN

Baulderderstone Hornibrook (interne ARGE mit Bilfinger Berger
Ingenieurbau GmbH) und Jan de Nul Port Botany Consortium.

+ Auftragart: “Design & Construct”.
* Projektvolumen: ca. 550 Mio. AUD (ca. 370 Mio €).

*  Geplante Bauzeit: Januar 2008 bis Marz 2011 = 38 Monate.

* Designer: Hyder Consulting / Golder Associated
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)

Botany Bay
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Das Bauvorhaben
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Baugrunderkundung

Felduntersuchungen (am Wasser und am Land):

*Historische Aufschlussbohrungen und Sondierungen (1968-2000)
*91 Aufschlussbohrungen

*24 Drucksondierungen (CPTU)

*2 Dynamikpenetrometer

+3 Dilatometertests

» Geophysikalische Untersuchung (Seismik)

Laboruntersuchungen

Index-Versuche, Triaxialversuche, Odometerversuche

LEGEND:

@ D 2006 GECTECHNIGAL BOREHOLE LOGATIONS

O DP 2008 ENVIRONMENTAL BOREHOLE LOCATIONS

¥ DP 2008 PIE20CONE TEST LOCATIONS

@ 0P 2003 DYNAMIC PENETROMETER TEST LOCATIONS.

+ BOREMCLE LOCATIONS FROM COFFEY REPORT JUNE 1659
= OTHER KNOWN BOREHOLE LOCATICNS
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Baugrundaufbau

Table 1 - Summary of northern Botany Bay sediment stratigraphy

Unit

Composition

Sand, silty
clay and

sand, clay,
minor peat

Sand

Intercalated
peat, clay
and peaty
sand

Clay, sand,
silty sand and
clayey sand

Residual soil

Hawkesbury
Sandstone
bedrock

Description

Depositional
environments

Possible
depositional
timing*

Holocene

(~12-0 ka)

Late Pleistocene

Late Pleistocene

Late Pleistocene

— Quartar

Triassic

-t
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Shear Stress - q' (kPa)
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Ergebnisse der Laborversuche: Plastizitat — Unit 3 und 4
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Ergebnisse der Laborversuche: Triaxialversuche
Port Botany - SCU Triaxial Tests - By Fissures
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Geotechnisches Design

*  Interpretation der Baungrunderkundung und Erstellung eines Baugrundmodells

—

¢ Grundung der Kaimauer
*  BodenverdichtungsmalRnahmen

¢ West-Berme Design-life

100 Jahre

===

*  Grindung der Kranbahn

*  Grindung der Bricken (FuRgangerbriicke, Zufahrbriicke)

*  Ausbau Zufahrstrasse

Grundung der Kaimauer

| <];ERMI(AL LEVEL

LAT

v -16.5m ] o ——

l?l 1
-3 TTYFICAL)

Unit 2 TOP UNIT 3 '\l\‘l _.‘"
N, -30,0m

O
Ll -““
r—4Q0 5
® _18 3 RLLTT PP T L i 7
[ e gcu UR TUF UF RUCK

Unit3-4 ¢=5kPa

Nicht-linearer Gleitkérper n > 1,4
Gleitkreis n>1,5
Tragfahigkeit n>3,0
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Grundung der Kaimauer / Griindungsgraben

éERHW«I. LEVEL

ca. 600 to

Herstellungsablauf
STAGEA1 STAGE 2
> Remove » Backfill trench
sand to with sand
expose clay
¥ Vibrocompact
» Remove clay with
overburden
STAGE 3 STAGE 4
> Remove > Install
overburden counterfort
unit
» Form gravel
bedding for > Backfill to
counterfort +2.50
units
» Install scour
protection
STAGE 5 STAGE 6
» Vibrocompact » Construction
backfill capping
behind wall beam
» Install piles » Construct
for rear crane rear crane
beam beam
» Complete
formation
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Bodenverdichtung des Griindungsgrabens
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Anforderungen an die o

- COUNTERFORT WALL FOUNDATION TRENIH
TARGET qe=5 MPa AND ¢ =35*

Bodenverd ichtung SR —
. qe-15 ¥ AND ce35"
N B S
-0
,‘ PEDESTRIAN ACCESS BRIDGE ZONE WHERE SEABED ABOVE -1inCD

- TARGET qc 2 10MF3
REFER 5E00-ES-DT-181 FOR

Rt + sornee
" s : TARGET qc 26HPa
Fﬂl\ TVPIZAI. GEOLOGICAL NOTE: x

'WHERE TARGET qc VALUES ARE GREATER THAN 5MFa ACTUAL
TERMINAL ACCESS BRIDGE VALLES WILL BE OETERMNEDIN SUBSTANTIAL CETALEDREFORT

0ZRCDEPENDING ON DETALED SETTLEMENT AND SOL STRUCTURE
‘~:2::-
PENRHYN
ESTUARY

INTERACTION ANALYSIS. MINMUM qc AS PER DC-MOZ

\\‘<;\. S —
INTER TERMINAL

ACCESS CORRIDOR

£-SE-101FOR TYPICAL
{Tlow CROSS SECTIONS.
1-SE-213 TO 237 FOR

JCAL CROSS SECTIONS.

-

R T
e 518
st 1€
REFER 9EBI0-BR-SE-112 T0 122
FOR TYPICAL GEOLOGICAL.

q.=15 MPa o

Anforderungen an die Wandverformungen

1.Vertikale Verschiebungen Kaimauer (nach Ubergabe):

* max. nach 20 Jahren: 40 mm

* max. nach 50 Jahren: 50 mm

* max. langenbezogene Differenzverschiebungen nach 20 Jahren: 1/1000

2.Horizontale Verschiebungen Kaimauer (nach Ubergabe):

*max. nach 10 Jahren: 30 mm

emax. nach 20 Jahren; 40 mm

*max. langenbezogene Differenzverschiebungen nach 20 Jahren: 1/1000

— Umfangreichen Feldversuche
Zur Ermittlung des
Verdichtungsraster

q.=15 Mpa /10 MPa / 5 MPa
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Verformungsprognose

Gauge Summeary - MCAS Ch380 (With 1m Weak Layer Below Gravel Pad E,.~40MPa, ¢ = 32deg)

Time {yrsh - Post Constructon
Q 10 20 0 40 S0 60 70 80 90 100
-10
e i '\‘ﬁh
E 40
E 50
¥ 60
L)
=70
80
90
=100
—t—MCB0 CH380m - Front —a—MICB0 CH380m - Rear

e Front and Rear Limiting PSTR: Criteria 2t 20 years: s ope Line (Front) Edge PSTR Criteria at 50 years

153



Brotherson Dock: Herstellungsverfahren
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Brotherson Dock: Baugrund
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Movement (m)
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Brotherson Dock: Horizontalverschiebung

Lateral Movement Front Beam - North Wharf 1979-2006
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Bewaltigung von geotechnischen Problemen
beim Bau des Hafens Bandar Shahpour, Iran

Prof. Dr.-Ing. E. h. Manfred Nul3baumer, M. Sc.

Die Ed. Zublin AG arbeitete im Jahr 1975 auf Baustellen in Indonesien, in Malaysia und im
Irak. Ende des Jahres 1974 erhielt sie einen GroRauftrag im Iran in Arbeitsgemeinschaft mit
dem niederlandischen Unternehmen ,Royal Adrian Volker Group®, und zwar den Bau einer
rd. 2,5km langen Anlegeplattform fir Seeschiffe im bereits bestehenden Hafen Bandar
Shahpour.

Bild 1: Lage von Bandar Shahpour

Bandar Shahpour war zu dieser Zeit ein kleiner Ort, der im Zweiten Weltkrieg von den Briten
als Hafen ausgebaut wurde, um Transporte vom Golf nach Norden in den Siden der
Sowjetunion zu ermdglichen. 1975 war der Hafen mit einigen wenigen Anlegestellen fur
grol’e Seeschiffe weit Uberfordert. Schiffe hatten Liegezeiten von bis zu mehreren Wochen,
um entladen zu werden. Obwohl ca. 800 km von Teheran entfernt, war Bandar Shahpour
damals der wichtigste Seehafen Irans. Uber ihn wurden vor allem industrielle Gter aller Art,
Fahrzeuge, Schafe und Militarguter importiert.
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Bild 2: Lage von Bandar Shahpour

Der Hafen Bandar Shahpour liegt am Ende eines grofden Priels, dem Khor Musa, das sich in
Bandar Shahpour in mehrere Khors verzweigt, so auch in ein weiteres grofies Priel, den
Khor Doraq.

Bild 3: Lage der Hafenerweiterung

Die Anlegeplattformen waren parallel zum Khor Dorag zu bauen. Im Anschluss an den
bestehenden Hafen hatte die franzdsische Firma Dumez bereits einen Auftrag zum Bau von
10 Anlegeplattformen. Die Arge Ziblin / Volker erhielt den Auftrag Uber 14 weitere Anlege-
plattformen mit einem Auftragsvolumen in Hohe von 350 Mio. DM. Das entsprache heute
einem Auftragsvolumen von ca. 0,5 Mrd. EURO.
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Stahibefonkasseffenpiatten
Precast reinforced concrefe deck element

Vorgef Fender aus Stahibefon Ortbeton )
Precast reinforced concrefe Remforced concrefe cast in sitve
fender element

Service tunnel

2 80 (56)cm

e o i . S e

R il
ottt

Bild 4: Schnitt durch zu errichtende Anlegeplattform

Der Entwurf kam vom Ingenieurbiro Kampsax, Kopenhagen. Die Anlegeplattform war ent-
worfen fur 13 m Wassertiefe ab Mittelwasser, war 50 m breit und schloss nahtlos auf der
gesamten Lange an das Hinterland, das zur Lagerung von Umschlagsgltern genutzt werden
sollte, an.

Die Plattform stand auf 12 Pfahlreihen, bestehend aus ca. 35 m langen Spannbetonhohl-
pfahlen mit einem Aufiendurchmesser von 800 mm und 120 mm Wanddicke.

Bild 5: Spannbetonhohlpfahlherstellung
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Die Pfahle erhielten Pfahlkopfplatten, auf denen Fertigteilplatten mit max. 5,0 x 5,0 m verlegt

und dann mit Ortbeton zu einer zusammenwirkenden Tragkonstruktion verbunden wurden.
Wasserseitig verlauft ein begehbarer Versorgungstunnel,

der biegesteif mit einem
Fenderelement verbunden ist. Auch dazu wurden Fertigteile verwendet.

Landseitig wird die Anlegeplattform von einer Abschlusswand, die etwa 3 m in das Erdreich
einbindet, begrenzt.

Um die hohen Verkehrslasten unmittelbar neben der Plattform
aufzunehmen, verlaufen mit einem gegenseitigen Abstand von 3,5 m 4 Reihen Entlastungs-

pfahle mit lose aufgelegten Stahlbeton-Pfahlkopfplatten landseitig der Anlegeplattform.
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Bild 6: Baugrundverhaltnisse

Der Baugrund in der Region Bandar Shahpour besteht aus jungen Sedimenten, die der
grolien Deltaregion des Schatt al-Arab zuzurechnen sind. Bis nahe zu 30 m Tiefe stehen
feinsandige Tone und Schluffe sowie bindige Feinsande an. Die undrainierte Scherfestigkeit
dieser Schichten betragt bis zu 7 m Tiefe 20 kN/m2 und nimmt etwa linear bis zur Tonschicht

auf Kote -23 auf rd. 90 kN/m2 zu. SPT-Werte lassen sich erst unter diesem Horizont
bestimmen, sie betragen dort rd. 20 Schlage / 30 cm Eindringung.
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Stahibetonkasseffenpiatien
Precast renforced concrefe deck element

Ortbeton
Precast reinforced concrefe Reinforced concrete cast in sifue
element

Service funnel

475

EHW + 260
M5t +050

Bild 7: Geplanter Bauablauf

Der Bauablauf wurde anhand der Ausschreibungsunterlagen und entsprechend der verfiig-
baren Gerate urspriinglich wie folgt geplant:

- Zunachst Aufbringung einer 2 m machtigen und 30 m breiten Vorbelastung bis Kote
+5,00 im Bereich der Entlastungspfahle und landeinwarts

- Einrammen der 4 Reihen Entlastungspfahle mit 26 m Lange und einem Querschnitt
von 45 x 45 cm im Abstand von 3,5 x 3,5 m, Aufbringen der Pfahlkopfplatten und der Erd-
Uberschittung in Hohe von + 4,75

- Herstellung der Unterwasser-Béschung durch Nassbaggerung

- Wasserseitig Einrammen der 8 Pfahlreihen mit einem gegenseitigen Abstand von 3,5
bis 4,5 m von schwimmendem Gerat aus

- Einrammen der landseitig liegenden 4 Pfahireihen, die erste Reihe von Land aus, die
drei weiteren Reihen von einer Rammbriicke aus
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Bild 8: Pfahlrammung

- Einrammen der landseitigen Pfahireihe mit Vertikal- und Schragpfahlen von Land aus
- Herstellen der Fahrschienen fir die Rammung von der Rammbriicke aus und Einrammen
der drei verbleibenden Pfahlreihen

Im Februar 1975 Ubergab mir der zustandige Auslandsdirektor Projektunterlagen mit dem
Auftrag zu untersuchen, welche Probleme entstehen kénnen und welche eventuell durch die
Umstellung der Bauprozesse eintreten kdnnen.

Welche Grundbauprobleme konnen bei der
Baudurchfuhrung auftreten ?

— Fertigpfahle sind zu kurz oder zu lang

— Absperrdeich benotigt Kolkschutz

— Boschungen sind nicht standsicher

— Boschung wird durch Rammaktivitten instabil

— bereits gerammie Pfahle werden durch Boschungsbewegungen
beschadigt

Bild 9: Welche Grundbauprobleme kdénnen auftreten?
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Das Ergebnis meiner Untersuchung war aus geotechnischer Sicht wie folgt:

Grundbautechnisch gunstiger Bauablauf

1. Aufschuttung an der Bdsnhungékmne

2. Rammen der Entlastungspfahle

3. Rammen der landseitigen Spannbetonpfahlreihe und der Schrdgpfdhle
von einem landgestutzten Rammgerust aus

& Nafibaggerung

5. Rammen der Spannbetonhohlpfahle mit der Schwimmramme

aus

Bild 10: Grundbautechnischer ginstiger Bauablauf

6. Rammen der Spannbetonhohlpfinle (3 Reihen ) von der Rammbriicke
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Bild 11: Porenwasserdruckanstieg infolge Rammung nach D’Appalonia / Lumbe (1971)
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Um den Einfluss der Rammung abzuschatzen, wurden Porenwasserdruck-Messungen aus
einer Veroffentlichung von D’Appalonia und Lambe aus dem Jahr 1971 in die Gleitkreis-
untersuchungen mit einbezogen.

Boschungsstandsicherheit wahrend des Rammens

0 22 km

Bild 12: Standsicherheit ermittelt unter Betrachtung der effektiven Spannungen und
effektiven Scherfestigkeiten und Berlcksichtigung von Porenwasseriberdricken aus
Rammung

Von der Bauleitung vorgesehener Bauablauf

1. Aufschuttung an der Boschungskrone

2. Nafbaggerung

3. Rammen der Entlastungspiahle _
4 Rammen der Spannbetonpfahle mit der Schwimmramme

5. Rammen der Spannbetonpfahle (5Reihen)'v0h'der o
Rammbrucke aus

Bild 13: Von der Bauleitung vorgesehener Bauablauf
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Geotechnische Forderungen bei " Bauleitungslosung”

—_

. Messen der Porenwasserdricke aus der Pfahlrammung
- Rammen der Entlastungspfahle in langen Reihen

Rammen der Spannbetonhohipfahle von der Rammbrucke aus
. Messen der Boschungsverschiebungen

Rammen quf “Licke” bel groflen Pfahlverschiebungen

Unterbrechen der Rammung fur emnen oder mehrere Tage,
wenn nicht akzeptierbare Pfahlverschiebungen auftreten

Bild 14: Forderungen aus geotechnischer Sicht an Bauleitungslésung

Gemessenes Porenwasserdruckpotential
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‘ L aus Tidefabell l L gemessene Jide
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+ elektrisch betrieben
A hydraulisch betrieben

Bild 15: Tideh6hen und gemessene Porenwasserdricke infolge Tide
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Erste Rammarbeiten an
Entlastungspfahlen
verursachen einen grofien
Boschungsbruch

Bild 16: Erste Rammarbeiten an Entlastungpfahlen

Etwa eine Woche vor Beginn der Rammarbeiten fiur die Entlastungspfahle kam von der
Baustelle ein Telex mit der Mitteilung, dass die Rammarbeiten beginnen werden und dass
alle 4 Pfahlreihen gleichzeitig gerammt werden wirden. Mit einem Rucktelex wurde der
Baustelle mitgeteilt, dass die Boschung bei dieser Verfahrensweise nicht stabil bleiben wird
und ein Béschungsbruch zu erwarten sei.

Die Baustelle hat trotzdem die 4 Pfahlreihen gleichzeitig gerammt. Nach weniger als einer

Woche brach die Bdschung und nahezu alle Pféhle brachen wie Streichhdlzer mit der
abgehenden Boschung.

b

Bild 17: Abgerutschte Boschung
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Bild 18: Aufmass der abgerutschten Boschung

Obwohl die Ursache der hohe Porenwasseruberdruck infolge der konzentrierten
Pfahlrammung war, wurden weitere mogliche Ursachen in Bild 19 zusammengestellt.

Ursachen des Btjschungsbruchs.

— Erschutterungen infolge Pfahlrammung

-

— Auflost aus Rammgerust

— Boschungsbruchsicherheit nahe 1 =10

durch Rammung erzeugte Porenwasseruberdriicke

I

Abfall der Scherfestigkeit infolge Scherverformungen

— Zunahme der Horizontalspannungen im Baschungsbereich Infolge
der Pfanlrammung

= ungunstig gewahlte Rammsequenz

Bild 19: Ursachen des Bdschungsbruchs

BANDAR SHAHPOUR
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Fur das Einrammen der Entlastungspfahle wurde ein neuer Bauablauf festgelegt, wie aus
Bild 20 hervorgeht.

Bild 20: Angepasster Bauablauf fur Entlastungspfahle

Einrammen der landseitig liegenden 5 Spannbetonpfahlreihen

Bei der landseitigen Spannbetonpfahlireihe ist alle 5 m ein vertikaler Pfahl und dazwischen
ein Schragpfahl angeordnet. Diese Pfahlreihe wurde von Land aus eingerammt. In geringer
Entfernung zu der abgerutschten Béschung wurde dabei eine Béschungsbewegung infolge
der Installation dieser Pfahlreihe von bis zu 50 cm festgestellt.
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Bild 21: Ausbauchung an der Stitzwand Bild 22: Vorbohrung vor Pfahlrammung
infolge der Installation der und Fullung der Bohrung mit
Landseitigen Spannbetonpfahlreihe Bentonitsuspension

Da weiterhin mit Pfahlbewegungen in dieser Grofienordnung gerechnet werden musste, mit
der Gefahr eines Béschungsbruches oder Rissen in den Spannbetonpfahlen, wurde ein den
ungunstigen Bodenverhaltnissen angepasster Bauablauf entwickelt.

Mit einem Schneckenbohrer wurde vor der Pfahlrammung eine Bohrung mit 700 mm
Durchmesser bis auf Hohe des Bdschungsfulies hergestellt.

Die Bohrung wurde beim Ziehen Uber das zentrale Rohr mit Bentonitsuspension gefullt, um
nicht zu kollabieren.
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Bild 23: Schragbohrung fiir geneigten Pfahl

Auf die Bohrung von 700 mm wurde der Pfahl mit 900 mm aufgesetzt.

Bild 24: Aufsetzen des Pfahles auf die Bohrung
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Die Pfahle sanken unter Eigengewicht bis etwa auf Boschungsfuldtiefe in den Untergrund.
Uber die restliche Tiefe von mehr als 15 m wurden sie dann mittels der Ramme eingebracht.

Bild 25: Pfahlrammung Bild 26: Gerammtes Pfahlfeld

Die Pfahlverschiebungen blieben infolge dieser schonenden Bdéschungsbehandlung bei
wenigen cm, max. bei 5 cm. Bohrungen und Rammungen folgten einander im Takt. Die
Tagesleistung fur Vorbohrung und Rammung betrug im Mittel 8 Pfahle. Sie war etwa gleich
grof’ wie die urspriingliche Rammleistung ohne Vorbohrung.

Die Anlegeplattform einschlie3lich der Sanierung der Bdschungsrutschung konnte im Jahr
1981 abgeschlossen werden.
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Bild 27: Pfahlkopfherstellung Bild 28: Offshore-Einsatz von Herrn Sanger

Welche Lehren sind aus diesem Projekt zu ziehen?

Welche Lehren sind aus diesem
schwierigen Projekt zu ziehen

1. Die richtige Technik ist Gruhdtoge einer erfolgreichen Bauausfuhrung

2. Der Baubetrieb muf} zwar aus Wirtschaftlichkeitsgrinden auf die
Technik Einfluf} nehmen - der mogliche Freiraum wird von den
technischen Randbedingungen- bestimmt

3. Eine Riskoanalyse ist notwendig

L. Technische Risiken konnen durch Anpussung'der Verfahrenstechnik
reduziert werden

5. Mefergebnisse mussen auch prakfische Auswirkungen auf den

~ Bdubetrieb haben | >

Bild 29: Lehren aus diesem Projekt
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Einfluss des Sattigungsgrades auf die Scherfestigkeit von
Boden am Beispiel eines Schadensfalls im Tunnelbau

Dr.-Ing. Christian Wawrzyniak, Geschaftsfihrer, CDM Consult GmbH
Dr.-Ing. Jochen Fillibeck, Zentrum Geotechnik, Technische Universitat Minchen
Dipl.-Ing. / Dipl.-Wirt.Ing. Achim Dohmen, Zirich Versicherung AG

1 Einleitung

Wasser im Boden hat bekanntlich einen besonderen Einfluss auf die Standsicherheit von
Ingenieurbauwerken im Untergrund. Im vorliegenden Fall ist es beim Neubau eines Auto-
bahn-Tunnels zu einem Schadensfall mit einem Verbruch von insgesamt 370 m Tunnelréhre
gekommen. Die Untergrundverhaltnisse sind gepragt durch bindige Boden mit Uberwiegend
steifer und halbfester Konsistenz. Der Grundwasserspiegel liegt unterhalb des Tunnels,
allerdings weisen die Boden stark unterschiedliche Sattigungsgrade auf. Zunachst wurden
den tunnelbautechnischen Berechnungen Scherparameter zugrunde gelegt, die im teilgesat-
tigten Versuch unter Berucksichtigung zusatzlicher kapillarer Krafte ermittelt wurden.

Folgend auf die allgemeine Beschreibung des Projektes und des Schadenfalles wird in der
Veroffentlichung aufgezeigt, wie sich teilgesattigte und gesattigte Versuche hinsichtlich der
Scherfestigkeit unterscheiden. Es wird auch dargestellt, welche Konsequenzen fur die
Sanierung aus planerischer Sicht notwendig wurden. Im Rahmen der Veréffentlichung wird
nach einer allgemeinen Beschreibung des Projekts und des Schadensfalls aufgezeigt, wie
sich teilgesattigte und gesattigte Versuche hinsichtlich der Scherfestigkeit unterscheiden und
welche Konsequenzen sich fur die weiteren Planungen nach dem Schadensfall ergaben.

2 Schadensbeispiel Tunnel

2.1 Bauwerk

Im Rahmen des Neubaus der Autobahn M6 von Budapest nach Pecs in Ungarn wurden in
einem 40 km langen Teilabschnitt zahlreiche Brlicken, Damme und Einschnitte sowie vier
Tunnelbauwerke errichtet. Die Tunnelbauwerke bestehen aus jeweils zwei R6hren mit einem
Ausbruchquerschnitt von ca. 100 m? im Bereich des Regelquerschnitts (Bild 1). Der Abstand
zwischen den beiden Tunnelréhren, d. h. die Breite des Mittelpfeilers, betragt ca. 12 m und
damit etwa eine Tunnelbreite. Samtliche Tunnelbauwerke werden in Spritzbetonbauweise
aufgefahren.

Der vom Schaden betroffene Tunnel weist eine Léange von 2 x 1.330 m auf. Die Uberde-
ckung oberhalb der Tunnelfirste betragt bis zu 45 m. Der Tunnel wurde in Spritzbetonbau-
weise vorgetrieben und gesichert. Fir den endgultigen Ausbau sollte eine Innenschale aus
Ortbeton eingebaut.
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Bild 1: Tunnelbauwerke der neuen Autobahn M6 in Ungarn

2.2 Erkundung des Untergrundes

Zur Untersuchung der Baugrundverhaltnisse im Bereich des Schadenstunnels wurden
zahlreiche Erkundungsbohrungen von der Gelandeoberflaiche aus hergestellt. In den
Bohrléchern wurden vereinzelt Feldversuche ausgefuhrt. Besondere Verfahren wie bei-
spielsweise Bohrlochaufweitungsversuche zur Bestimmung der Verformbarkeit des Unter-
grundes wurden dagegen nicht eingesetzt.

Zur Bestimmung der bodenmechanischen Eigenschaften wurden an ausgewahlten Proben
der Bohrkerne zahlreiche geotechnische Laborversuche durchgefihrt. Hierzu gehorten u. a.
die Bestimmung der KorngréRenverteilung des natirlichen Wassergehalts, der Plastizitat,
der Porenziffer, des Sattigungsgrads, der Scherfestigkeit und der Steifigkeit.

Nach den Ergebnissen der Baugrundaufschlisse liegen die Tunnel in quartdren Schichten
von Ldss und Lésslehm mit Uberwiegend steifer, ortlich auch weicher Konsistenz (Bild 2).
Nach den Bodenansprachen weist der Léss keine Strukturfestigkeit auf. Darunter stehen
quartare Tone mit Uberwiegend halbfester Konsistenz an. In einzelnen Bodenschichten
wurden Verfestigungen aus Kalk festgestellt. Der Grundwasserspiegel liegt unterhalb der
Tunnelsohle, jedoch wurden vereinzelt in Tunnelhdéhe Schichtwasserhorizonte angetroffen.
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Bild 2: Tunnelortsbrust im Loss und Losslehm

Fir die bindigen Bodenschichten oberhalb des Grundwassers wurden auf Basis teilgesattig-
ter triaxialer Scherversuche vergleichsweise hohe Scherfestigkeiten abgeleitet. Beispielswei-
se wurden flir den Léss mit steifer bis halbfester Konsistenz als charakteristische Scherpa-
rameter ein Reibungswinkel von 27,5° und eine Kohasion von bis zu 70 kN/m? angegeben.
Die hohe Kohasion resultiert aus der Kapillarwirkung im teilgesattigten Zustand (s. Abschnitt
4.1).

2.3 Planung

Der Tunnel sollte, wie bereits erwahnt, nach den Grundsatzen der Spritzbetonbauweise
ausgefuhrt werden. Es war vorgesehen, den Boden durch Bagger auszukoffern und die
Tunnellaibung unmittelbar nach dem Ausbruch durch bewehrten Spritzbeton zu sichern. Aus
baupraktischen Grinden war der Ausbruchquerschnitt in Kalotte, Strosse und Sohle
unterteilt.

Im Zuge der Planung der Tunnel wurden fur unterschiedliche Kombinationen aus Baugrund-
aufbau, Uberdeckung und Bodenkennwerten auf der Grundlage statischer Nachweise
entsprechende Vortriebsklassen entworfen. Insgesamt waren acht verschiedene Vortriebs-
klassen geplant, die mit zunehmendem Sicherungsaufwand aufsteigend von A bis H
bezeichnet wurden. Die Vortriebsklassen variieren zwischen Klassen ohne Ortsbrust- und
vorauseilender Sicherung und Klassen mit Ortsbrust- und vorauseilender Sicherung. Fir den
Tunnelvortrieb in Béden mit hoher Verformbarkeit war der Einbau einer temporaren Siche-
rung der Kalottensohle geplant. Bei Instabilitdten an der Ortsbrust war zudem eine Untertei-
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lung des Kalottenquerschnitts in zwei voneinander getrennte Vortriebe vorgesehen (geteilte
Kalotte).

2.4 Schadensfall

Der Tunnelvortrieb im Schadenstunnel erfolgte vorwiegend nach den Klassen C und D mit
einer Sicherung der Ortsbrust aus Spritzbeton. Untergeordnet wurde die Klasse E angewen-
det, die zusatzlich zur Ortsbrustsicherung eine vorauseilende Sicherung aus Spiellen
umfasst. In einzelnen Tunnelabschnitten Uberstiegen die beim Vortrieb gemessenen
Verschiebungen der Spritzbetonschale die nach der Ausfiihrungsplanung zuldssigen
Alarmwerte. Der Wechsel in eine hdhere Vortriebsklasse wurde allerdings nicht immer
vollzogen.

Beim Vortrieb vom Suidportal aus kam es im Juli 2008 im Bereich der maximalen Uberde-
ckung von ca. 45 m zu einem Versagen des Mittelpfeilers zwischen den beiden Tunnelroh-
ren. An den Innenseiten der Tunnelrdhren bildeten sich Risse in der Spritzbetonschale aus,
die zu einem Abscheren der Schale und zu einem Verbruch beider Tunnelrdhren auf einer
Lange von 113 m flhrten. Der Verbruch setze sich bis zur Gelandeoberflache fort und fihrte
dort zu einem etwa 40 m breiten Senkungstrichter.

Sofortmalinahmen zur Stlitzung des Tunnels im an den Verbruch angrenzenden Tunnelab-
schnitt wurden von der staatlichen Aufsichtsbehorde aus Sicherheitsgriinden untersagt.
Aufgrund der mit dem Verbruch verbundenen Lastumlagerungen kam es ca. zwei Wochen
spater zu weiteren Rissbildungen an den Innenseiten der Tunnelréhren (Bild 3) und einem
zweitem Verbruch mit 72 m Lange sowie zu entsprechenden Senkungen an der Gelande-
oberflache.

11.08.2008
09:58

a e T

Bild 3: Rissbilunge in der Spritzb tonsché'le nach dem ersten Verbruch
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Nach dem zweiten Verbruch wurden seitens der staatlichen Aufsichtsbehdérde Sofortmafl3-
nahmen zur Abstitzung des Tunnels im Verbruchbereich zugelassen. Es wurden Verstar-
kungsringe in der Spritzbetonschale eingebaut sowie der Mittelpfeiler durchankert. An der
Gelandeoberflache wurde der Bewuchs gerodet. Die Risse wurden mit einem Sand-Zement-
Gemisch verflllt. AnschlieRend wurde die Oberflache eingeebnet und mit einer Folie gegen
Niederschlagswasser abgedichtet (Bild 4).

3 Schadensanalyse

Nach Eintritt des Schadens waren zunachst eine Reihe offener Fragen zu klaren. Im
Wesentlichen wurden dabei die folgenden Sachverhalte behandelt:

- Waren die Baugrunderkundung unzureichend bzw. die Bodenkennwerte unzutreffend
angesetzt?

- Wourde das Baugrundmodell unzutreffend aufgestellt?

- War die Sicherung unterdimensioniert?

- Wurde ein falsches Vortriebsverfahren gewahit?

- Ist die Bauausfiihrung von der Planung abgewichen?

- Wurden die Alarmwerte beim Tunnelvortrieb Uberschritten?

- Was war der Versagensmechanismus?

Der Schwerpunkt der Analyse der Schadensursache lag im Bereich der Untersuchung der
bodenmechanischen Eigenschaften der anstehenden bindigen Bodenschichten.
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4 Erganzende Untersuchungen zur Scherfestigkeit des Loss

4.1 Theoretische Grundlagen zur Scherfestigkeit teilgesattigter Boden

Fur den Loss wurden der urspringlichen Planung Scherparameter zugrunde gelegt, die im
teilgesattigten Zustand ermittelt wurden. Nachfolgend werden kurz die theoretischen Aspekte
hinsichtlich des Einflusses des Sattigungsgrads auf die Scherfestigkeit beschrieben.
Bezuglich detaillierterer Angaben wird auf die einschlagige Literatur verwiesen.

Im teilgesattigten Zustand sind die Porenrdume des Bodens mit Wasser und Luft geflllt (3-
Phasen-System). Durch kapillare Krafte zwischen Wasser und Boden, die im Kapillarwasser
einen negativen Porenwasserdruck u,, (Differenz zum atmospharischen Luftdruck) bewirken,
entsteht im teilgesattigten Zustand zwischen den sich berihrenden Bodenpartikeln in
Abhangigkeit vom Wassergehalt des Bodens ein Vorspannzustand. Die Bodenteilchen
werden aneinandergedrickt. Dies ist mdglich, da Wasser an seiner Oberflache zur Luft
Zugspannungen aufnehmen kann (s. Bild 5). Der Porenwasserdruck ist kleiner als der
Porenluftdruck u, (ebenfalls Differenzdruck zum atmospharischen Luftdruck).

Bodenteilchen

v
3

Bodenteilchen

1
Kapillarwasser

Bild 5: Dreiphasensystem Boden / Wasser / Luft im teilgesattigten Zustand

Durch eine Betrachtung der wirkenden Spannungen in Bild 5 zeigte Bishop, 1955, dass sich
im teilgesattigten Zustand die effektive, auf das Korngerist wirkende Spannung ¢’ um den
Anteil y - (us — uy) erhéht. Dabei ist ¥ vom Sattigungsgrad S; des Bodens abhangig. Fur
wassergesattigte Boden gilt ¥ = 1 und flr trockene Béden y = 0. Nach Fredlund, 1978, ist y
bei Béden, die bei gleichem Wassergehalt gleiche Dichte aufweisen, in etwa konstant. Fir u,
=0 qilt:

1, =C'+(c'-y -u, )tan¢'

Allerdings verandert sich insbesondere nahe dem gesattigten Zustand der Porenwasser-
druck uy, bei geringer Wassergehaltsanderung stark. Bei hohem Sattigungsgrad fihrt eine
geringe Anderung des Wassergehalts damit zu einer groBen Veranderung der Scherfestig-
keit des Bodens.

4.2 Vergleich zwischen gesattigten und teilgesattigten Scherversuchen

Zur Untersuchung der Schadensursache wurden zunachst die vorliegenden Baugrunddaten
nochmals ausgewertet und erganzende Kernbohrungen und zusétzliche Laborversuche
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durchgefuhrt. Die Scherfestigkeit wurde diesmal im Triaxialgerat mit gesattigten Proben
ermittelt. Folgende Randbedingungen wurden den Versuchen zugrunde gelegt:

- Versuche nach DIN 18137-2 bzw. CEN ISO/TS 17892-09:2004

- Versuchsdurchflihrung an gesattigten Proben, Sattigungsgrad 3 bar

- normalkonsolidierte CU-Versuche mit Porenwasserdruckmessung. Konsolidierungsspan-
nung bis 800 kN/m?

- Schergeschwindigkeit: 0,005 mm/min — 0,036 mm/min

In Bild 6 sind die Ergebnisse der Triaxialversuche am gesattigten Léss im o-t-Diagramm
dargestellt (schwarze Linien). Die charakteristischen Bodenkenngrdof3en ergeben sich geman
DIN 1054 als vorsichtiger Schatzwert des Mittelwerts der Scherfestigkeit. Fir den Loss, der
bei der Kohasion wie beim Reibungswinkel nur geringe Streuungen aufwies, wurde fir die
weiteren Berechnungen ein Reibungswinkel ¢’ = 30° und eine Kohasion ¢’ = 10 kN/m?
zugrunde gelegt (siehe blaue Linie). Weiterhin sind im Diagramm in Bild 6 vergleichend die
Scherparameter des teilgesattigten Loss mit ¢’ = 27,5° und ¢’ = 70 kN/m? dargestellt. Man
erkennt deutlich die erhdhte Scherfestigkeit des teilgesattigten Bodens insbesondere bei
geringer Normalspannung. Mit steigender Normalspannung reduziert sich der negative
Porenwasserdruck u,, da die Probe komprimiert wird, der Sattigungsgrad S, steigt. Daher
nahert sich mit steigender Normalspannung die Schergerade des "teilgesattigten" Versuchs
der des "gesattigten" Versuchs an. Ab grob ca. 900 kN/m? gehen beide Schergeraden
ineinander Uber.

Triaxialversuchsergebnisse am Loss

500 ‘ ‘

Teilgesattigt: //
400 — Cteilg. =75 kN/m? 7/

(Pteilg. = 27’50

¢ [kN/m?]

A\

200 - /
// / Gesittigt:
/// ¢ =10 kN/m?
=~ o' =30°
0 | |
0 100 200 300 400 500 600 700 800

o' [kN/m?]

Bild 6: Vergleich zwischen teilgesattigten und gesattigten Scherversuchsergebnissen

Im Ergebnis fuhrt der teilgesattigte Versuch anschaulich zu einer deutlich h6heren Kohasion
Cwilg , allerdings zu einem etwas geringeren Reibungswinkel ¢wiq des teilgesattigten Bodens
gegeniber dem gesattigten Boden. Die hohere Scherfestigkeit im teilgesattigten Versuch
wirkt sich insbesondere bei geringer Normalspannung aus. Die Uberschatzung der Scherfes-
tigkeit war zumindest mit dafur ursachlich, dass der Schadensfall aufgetreten ist.
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4.3 Festlegung der Scherparameter des Loss fiir die weiteren Berechnungen

Da die Uberschatzung der Scherfestigkeit insbesondere bei geringen Normalspannungen
zumindest als mit ursachlich fir das Schadensereignis angesehen wurde, wurden fir die
weiteren Berechnungen die Scherparameter des gesattigten Loss und nicht die des teilge-
sattigten Loss zugrunde gelegt. Dies ist auch darin begriindet, dass, wie die klassifizierenden
Untersuchungen zeigten, der Sattigungsgrad der Proben im Léss im natlrlichen Zustand
zwischen ca. S; = 0,85 und S, = 1,0 unabhangig von der Entnahmetiefe der Proben schwank-
te. Es muss daher auf der sicheren Seite liegend davon ausgegangen werden, dass der
Ldss in situ bereichsweise gesattigt ansteht.

Weiterhin liegen keine Informationen dartiber vor, wie sich der Wassergehalt des Lésses mit
der Zeit andert. Beispielsweise kdnnen auch die bei der Spritzbetonbauweise auftretenden
Verformungen, die nach den Messungen maximal im Dezimeterbereich lagen, dazu flihren,
dass Wasserwegigkeiten entstehen. Somit kann nicht ausgeschlossen werden, dass sich
langfristig der Wassergehalt und damit der Sattigungsgrad des Losses erhoht.

Nur fur kurzfristige Bauzustande, bei denen der LOss teilgesattigt vorliegt, ist es mdglich,
auch Scherparameter flr teilgesattigte Zustdnde anzusetzen. Insgesamt gilt hier jedoch,
dass durch gesonderte Untersuchungen wie z.B. Ortsbrustkartierungen sichergestellt werden
muss, dass die getroffenen Annahmen Giiltigkeit haben.

5 Sanierungskonzept

Unter Bertcksichtigung der korrigierten Bodenparameter wurde im Rahmen einer Varianten-
studie zur weiteren Planung und Sanierung des Schadensfalls sowohl die bergmannische
Bauweise als auch die offene Bauweise erneut rechnerisch betrachtet.

Zur Sanierung des Verbruchbereichs waren zunachst die im Untergrund verbliebenen
Hohlraume durch Niederdruckinjektionen mit Dammer zu verfullen. Weiterhin wurde seitlich
der verbrochenen Tunnelréhren der Boden durch DSV-Saulen stabilisiert. Die Wiederauffah-
rung des Tunnels wurde im Schutze eines Rohrschirms als Kalottenvortrieb mit temporarer
Sicherung der Kalottensohle vorgenommen.

Das Sanierungskonzept zur Wiederauffahrung des Verbruchbereichs wurde fachtechnisch
fortlaufend von der Versicherung begleitet. Daruber hinaus wurden die Vortriebsarbeiten vor
Ort tunnelbautechnisch begleitet.

Die Vortriebe in den ubrigen Tunneln wurden nach dem Verbruch vorubergehend unterbro-
chen und einer gesonderten Sicherheitsbetrachtung unter anderem unter Berlcksichtigung
gesattigter Scherparameter unterzogen. Die weiteren Vortriebsarbeiten wurden einheitlich in
Vortriebsklasse G mit Sicherung der Ortsbrust durch Spritzbeton und Anker, einer vorausei-
lenden Sicherung mit Spiel3en sowie einer temporaren Sicherung der Kalottensohle ausge-
flhrt.
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6 Schlussfolgerungen

Der oben beschriebene Schadensfall sowie die nachfolgend durchgefiihrten Analysen zur
Schadensursache flihren zu den folgenden Schlussfolgerungen:

- Geringe Inhomogenitaten und Anderungen des Wassergehalts im Boden, die fast immer
auftreten konnen, bewirken bei teilgesattigten Bdoden eine deutliche Veranderung der
Scherfestigkeit.

- Wenn eine dauerhafte, annahernd gleich bleibende Teilsattigung des Bodens nicht
sichergestellt werden kann, was in der Regel der Fall sein wird, diirfen insbesondere fir
die Berechnung von Endzustanden auch keine Scherparameter fir teilgesattigte Boden
berlcksichtigt werden.

- Der Ansatz von Scherparametern fir teilgesattigte Boden ist beispielsweise flur kurzfristige
Bauzustande (z.B. Ortsbruststandsicherheit) nur moglich, wenn der teilgesattigte Zustand
bzw. die kapillare Wirkung entsprechend nachgewiesen werden kann.

Der unzuldssige Ansatz von Scherparametern fir teilgesattigte Boden kann dazu fihren,
dass die Standsicherheit von Bauwerken deutlich Uberschatzt wird, wodurch sich, wie das
vorgestellte Beispiel zeigt, im ungunstigsten Fall erhebliche technische und wirtschaftliche
Schaden ergeben.
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Lastversuch auf Riittelstopfsaulen im Meer in Abu Dhabi

Dr.-Ing. M.Sc. Jimmy Wehr,
Keller Holding GmbH
Dipl.-Ing. Guido Freitag,
Keller Grundbau GmbH
Dipl.-Ing. Tammo Koéhler,
Keller Grundbau GmbH

Zusammenfassung

Das Al Raha Beach Projekt an der Kiste des arabischen Golfs wurde als Stadt im Wasser
vor den Toren von Abu Dhabi entworfen und ist eines der grof3ten Projekte der Vereinigten
Arabischen Emirate. Die gesamte Stadt soll auf neu aufgeschittetem Land gebaut werden.
Ruttelstopfverdichtung ist flr die Grindung der Uferkonstruktion vorgesehen, die aus bis zu
6 Meter hohen vorgefertigten Betonelementen besteht. Dazu werden ca. 6 Meter unterhalb
des Meereswasserspiegels Schottersdulen mit einer Lange von 4-11 m erstellt.

Die ingenieurmafligen Anforderungen an die Bodenverbesserung sind die Vermeidung eines
Gelandebruchs wahrend eines Erdbebens, die Aufnahme einer Auflast von 150 kPa und die
Begrenzung von Setzungen. Zur Qualitatskontrolle wurde erstmals ein groRer Lastversuch
im Meer ausgefuhrt.

1  Uberblick

Das “Al Raha Beach Development” entlang der Kiiste des Arabischen Golfs wurde als Stadt
im Wasser vor den Toren von Abu Dhabi entworfen und ist eines der gréf3ten Projekte der
Vereinigten Arabischen Emirate, siehe Bild 1. Es besteht aus 8 Bauabschnitten einschlief3-
lich Apartments, Hotels, Einkaufzentren und Geschaftshausern direkt an der Kiiste.

Alle Bauten sollen auf neu aufgespulten Boden gegriindet werden. Es handelt sich sowohl
um neu zu schaffende Inseln als auch um eine Vergroflerung der existierenden Kustenfla-
che, siehe Bild 2. Grundsatzlich ist in einen Ostlichen und einen westlichen Bauabschnitt zu
unterscheiden, wobei die Firma Keller am letzteren beteiligt ist.

Der Entwurf des Al Raha Projekts wurde mehrfach in der GrélRe gedndert, und so vergrofRer-
te sich die Flache des westlichen Bauabschnitts von urspriinglich 1,200,000 m? nun auf etwa
3,000,000 m?.
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Bild 1: Luftbild des “Al Raha Beach Development”

Bild 2: Ausschnitt des “Al Raha Beach Development” mit Bauabschnitten (precinct)
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Fur die neue Kustenlinie und die Begrenzung der Inseln war ausgeschrieben zuerst einen
Damm zu schitten, welcher sich sowohl unter Wasser als auch wenige Meter Uber Wasser
befinden sollte. Im Kern dieses Dammes sollte dann eine Schlitzwand hergestellt werden, die
auf der Wasserseite nach dem Ausharten der Schlitzwand zum Teil wieder entfernt werden
sollte.

Alternativ ware auch ein 4-11 Meter tiefer Bodenaustausch des wenig tragfahigen Meeres-
bodens mdglich gewesen. Beide Vorschlage wurden jedoch im westlichen Bauabschnitt mit
der im Folgenden dargestellten wirtschaftlicheren Variante ersetzt.

2 Bauaufgabe und Anforderungen

In Zusammenarbeit mit der Overseas-AST und Murray+Roberts JV hat die Firma Keller den
Sondervorschlag fir die Baugrundverbesserung erarbeitet. Er bestand darin, als Begrenzung
der Inseln und der Kustenlinie Winkelstitzmauern zu verwenden, die auf mit Ruttelstopfver-
dichtung verbessertem Boden gegriindet sind, siehe Bild 3. Innerhalb der Winkelstitzmauern
ist vorgesehen, Sand aufzuspuilen und diesen mit dem Ritteldruckverfahren mittels Tiefen-
rattler zu verbessern.

Bild 3: Hergestellte Winkelstlitzmauern im Meer und Aufspilung des Sandes innerhalb der
Winkelstitzmauern

Im Einzelnen waren die folgenden Aufgaben zu bewaltigen:
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2.1 Rittelstopfverdichtung fiir die Griindung von Winkelstiitzmauern im Meer

S, o, S N e N
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Bild. 4: Entwurfsschnitt mit Winkelstlitzmauer und Ruttelstopfsaulen

Um das neu gewonnene Land zu schitzen, wurden bis zu 6 m hohe Fertigbetonteile als
Winkelstitzmauern aufgestellt, siehe Bild 4. Schottersdulen wurden beginnend ca. 6 m
unterhalb des Wasserspiegels mit Sdulenlangen zwischen 4 m und 11 m hergestellt.

Die folgenden Anforderungen mussten erflllt werden:

- Vermeidung eines Gelandebruchs wahrend eines Erdbebens

- Tragfahigkeit von 150 kPa

- Begrenzung der bleibenden Setzungen in den ersten 2 Jahren auf 30 mm und langfristig
(20 Jahre) auf max. 100 mm.

Insgesamt umfassten die Arbeiten im Meer Winkelstlitzmauern mit einer Lange von 16,5 km
und einer Lange der Schottersaulen von ca. 250.000 m. Dazu wurden 2 S-Tiefenrlttler
verwendet, wobei jeder von einem eigenen Ponton aus arbeitete.

Die Arbeiten aller am Bau beteiligten Firmen umfassten die folgenden Hauptarbeitsschritte.
Nach einer Vermessung der Meeresbodenoberflache wurden Drucksondierungen vor
Saulenherstellung zur Ermittlung der Steifigkeit des urspriinglichen Bodens ausgefihrt.
Danach wurden Setzungsmessplatten installiert um die Setzungen des Meeresbodens zu
Uberwachen.

Als nachster Schritt wurde mit Klappschuten eine Schotterschittung auf dem Meeresboden

in Form eines Teppichs hergestellt. Die Hohe wurde so gewahlt, dass genug Schotter fir den
Einbau von Ruttelstopfsaulen zur Verfiigung stand. Besonders zu bertcksichtigen ist hierbei,
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dass nicht das ganze Schottervolumen fur die Ruttelstopfsdulen zur Verflgung steht,
sondern ein gewisser Teil in Form von Schotterkegeln auf dem Meeresboden verbleibt.

Um Uberall das gleiche Hohenniveau des Schotters herzustellen, erfolgte ein Héhenaus-
gleich mit einem Langarmbagger. Dann folgte die Bodenverbesserung mit Rittelstopfsdulen
nach DIN EN 14731 und ein erneuter HOhenausgleich mit dem Langarmbagger.

Zur Qualitatskontrolle und zur Uberpriifung einer mdglichen Verbesserung des Bodens
zwischen den Saulen wurden Drucksondierungen nach der Saulenherstellung ausgefinhrt.
Als letzter Schritt wurden funf grof3e Lastversuche im Meer durchgefuhrt, Uber die im
nachsten Abschnitt berichtet wird. Da dieser Sondervorschlag sehr erfolgreich und wirt-
schaftlich ausgeflihrt werden konnte, folgten seither drei weitere Baustellen der gleichen Art
in Abu Dhabi.

2.2 Probebelastung im Meer

Probebelastungen von Schottersaulen im Meer wurden nach dem Wissensstand der Autoren
weltweit erstmals durchgefuhrt. Bei den Probebelastungen wurde eine Totlast verwendet, da
es viel zu aufwandig gewesen ware, Anker im Meer herzustellen. Grol3e Betonblécke wurden
zu diesem Zweck Ubereinander gestapelt, siehe Bild 5. Von einem Vermessungsturm neben
der Probebelastung wurden die Setzungen tUberwacht. Eine Schwierigkeit bei der Auswer-
tung war der schwankende Wasserspiegel und damit die Anderung der Last durch den
wechselnden Auftrieb. Kriechverformungen konnten deshalb nur ndherungsweise ausgewer-
tet werden.

LA il

&

Bild 5: Die Totlast der Probebelastung und der Vermessungsturm im Hintergrund
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In dieser Veroffentlichung wurde ein reprasentativer Lasttest ausgewahlt. Bei einer Ge-
brauchslast von 150 kPa ergab sich eine Setzung von 29 mm und bei der Priflast von
205 kPa eine Setzung von 42 mm, siehe Bild 6. Die Last-Setzungskurve ist in etwa linear,
was anzeigt, dass die gewahlten Lasten noch weit unter der Grundbruchlast liegen. Malige-
bend war, wie fast immer bei Bodenverbesserungsarbeiten, nicht der Grenzzustand der
Tragfahigkeit sondern die Gebrauchstauglichkeit. Der vorgegebene Grenzwert wurde bei
allen finf groRen Probebelastungen im Meer eingehalten.
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Bild 6: Last-Setzungskurve der Probebelastung

2.3 Riitteldruckverdichtung

Zum Zweck der Bodenverbesserung wurde eine Rutteldruckverdichtung des neu gewonne-
nen Landes, und zwar sowohl der kinstlichen Inseln als auch der Kistenflachenerweiterung
vorgesehen. Die Ritteldruckverdichtung wurde zur Verdichtung der locker gelagerten
Auffillung in Tiefen von 5 m bis 17 m eingesetzt.

Die folgenden Anforderungen mussten erflllt werden:

- Minimale relative Dichte von 60%

- Verhinderung einer Bodenverflissigung wahrend eines Erdbebens mit einer Erdbebenbe-
schleunigung von a = 0,115 g.

- Tragfahigkeit des Bodens von 150 kPa.
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Bild 7: Rutteldruckverdichtung mit TiefenrGttler in Tandemkonfiguration

Die Arbeiten an Land umfassten eine Landgewinnungsfléche der Inseln von 1,0 Mio. m? mit
einem Bodenvolumen der Inseln von 13,9 Mio. m®. Die Landgewinnungsfliche vor der
ehemaligen Kiistenlinie betrug 2,1 Mio. m? mit einem Bodenvolumen vor der Kiiste von 28,1
Mio. m®. Es wurden bis zu 10 S-Tiefenriitter mit Tandemkonfiguration (Bild 7), also immer
zwei Tiefenrlttler an einem Kran, verwendet. Dieses ist bei geringen Verbesserungstiefen
moglich, wenn eine Traverse benutzt wird. Insgesamt kamen bis zu 70 Arbeiter im 2-
Schichtbetrieb an 6 Tagen in der Woche zum Einsatz.
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