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Vorwort des Herausgebers

Mein erster Geotechnik-Tag als Leiter des Zentrum Geotechnik setzt sich mit dem Zwi-
schenwirken der Forschung und der Praxis in der Geotechnik auseinander. Das Thema
erscheint mir wichtig nicht nur fir uns Forscher an den Universitaten, sondern auch und
insbesondere fir die Praxis, da Innovation, neues Wissen und Know-how wichtige Voraus-
setzungen fur eine langfristige Entwicklung von Unternehmern sind, auch in der Baubranche.

Prof. Peter Jahn Pahl, einer der Pioniere der Bauinformatik, beschriebt das Zusammenwir-
ken der Wissenschaft und der Praxis auf einer sehr anschaulichen und zutreffender Art:

»In der Ingenieurpraxis werden Wissensliicken erkannt. Ingenieure missen in der Lage sein,
zu erkennen und zu formulieren, was sie nicht wissen (wissenschaftliche Aufgabestellung).
Die Wissenschaft erzeugt neues Wissen, indem sie die in der Praxis erkannten Aufgaben
l6st.

Die Ingenieurpraxis erprobt die Niitzlichkeit des neuen Wissens. Festgestellte Méngel
kénnen zu weiterer Forschung fiihren. So kommt es zu Kreisldufen von Forschung und
Praxisanwendung.

Zusétzlich zu den Aufgaben der Praxis fiir die Wissenschaft gibt es auch Aufgaben, welche
die Wissenschaft sich selbst stellt, weil sie Widerspriiche oder Liicken in dem bestehenden
Wissen erkennt. Zusétzlich zu den Lésungen der Wissenschaft gibt es auch Lésungen, die in
der Praxis gefunden werden. Unabhéngig vom Ursprung der Aufgaben und der Lésungen ist
Jjedoch immer die Wissenschatft fiir die Verifikation des Wissens zusténdig®.

‘ Validierung

Beseitigung von '
Mangeln
Praktische
' Losungen
Erprobung der
Losung

*

Erforschung der
Fragestellung

*

Grundlagen- Wissensliicke,
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Fragestellung
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sixeld

Abbildung 1: Zusammenwirkung der Forschung und der Praxis

Technischer Fortschritt und Innovation auch im Bauwesen sind seit eh und je durch Kreislau-
fe von Forschung und Praxis entstanden. Sowohl in der Praxis als auch in der Forschung
entsteht seit einiger Zeit jedoch der Eindruck, dass im Bauwesen diese Kreislaufe gestort
sind. Kosten- und Zeitdruck auf der Auftraggeber- und Auftragsnehmerseite scheinen wenig
Spielraum flr Fortschritt und Innovation zu lassen. Das Ergebnis: Verlust der Wettbewerbs-



fahigkeit und der Attraktivitdt des Bauingenieurberufs auf der eine Seite, Abbau der For-
schungskapazitaten und Schwachung unseres Innovationspotentials auf der anderen Seite.
Hochste Zeit fur eine Bestandaufnahme. Sind unsere Ingenieure in der Lage wissenschaftli-
che Fragen zu erkennen? Werden neue Fragestellungen der Praxis von der Forschung
wahrgenommen und angegangen und umgekehrt, flieRen neue Forschungserkenntnisse in
die Praxis ein? Welche politischen, sozialen und wirtschaftlichen Aspekte beeinflussen das
Zusammenwirken von Forschung und Praxis und die Innovation in unserem Fachgebiet? Ist
die Atomisierung der Bauindustrie der Forschung und Innovation férderlich? Verfugt die
Bauindustrie Uber den finanziellen Spielraum fir anwendungsbezogene Forschung? Sind
offentliche und private Auftraggeber beim gegenwartigen Kosten- und Zeitdruck Uberhaupt
an anwendungsgezogener Forschung interessiert?

Seit seiner Grindung vor mehr als 60 Jahren tragt das Zentrum Geotechnik ununterbrochen
dazu bei, die Lucke zwischen dem Stand der Wissenschaft und den Regeln der Technik in
der Geotechnik zu schlieRen. Prof. Jelinek, der Griinder des Lehrstuhls vor 40 Jahre schrieb,
dass das Institut fir Grundbau mit seiner Arbeit am Kreuzungspunkt der drei Pole For-
schung, Lehre und Praxis eine wesentliche Aufgabe darin sieht zwischen diesen zu vermit-
teln. Diese Verpflichtung zur Praxis und zur Forschung haben wir bei dieser Tagung erneut
zum Ausdruck gebracht. Anhand von Beispielen und in einer lebendigen Podiumsdiskussion
wurde deutlich, warum die Aufrechthaltung der Kreislaufe von Forschung und Praxis und
eine Verstarkung der Forschungslandschaft nicht nur fur die Bewaltigung der bautechni-
schen Herausforderungen unserer Zeit, sondern auch fir die Zukunft der Bauindustrie als
Innovationsmotor unabdingbar sind.

Der Geotechnik-Tag fand wieder in Abstimmung mit der DGGT, der Bayerischen Ingenieure-
kammer Bau, dem VDI Bayern und dem Bayerischen Bauindustrie-Verband statt, die wie in
vorherigen Jahren die Veranstaltung ideell unterstutzten.

Minchen im November 2016, Roberto Cudmani



Die Verwendung von numerischen Berechnungsverfahren fur
Kompensationsinjektionen und Verpressanker

Dr. Dipl.-Ing. Clemens Kummerer
Keller Holding GmbH, Offenbach

Dr. Vaclav Ra¢ansky
Keller Grundbau Ges. mbH, Wien

1 Allgemeines

Der Beitrag behandelt die Verwendung von numerischen Berechnungsverfahren fir zwei
Anwendungsbereiche in der Geotechnik — Kompensationsinjektionen und Verankerungen.
Numerische Verfahren sind flr die Modellierung der Interaktion zwischen dem Boden und
den Strukturelementen besonders vorteilhaft einsetzbar.

2 Numerische Modellierung von Kompensationsinjektionen

21 Grundlagen

Kompensationsinjektionen sind Injektionen in Zusammenhang mit dem Auffahren von
Tunneln oder der Errichtung von Baugruben mit dem Ziel, die durch das Schaffen des
Hohlraums einhergehenden Verformungen zu reduzieren oder zur Ganze zu kompensieren
(Bild 1). Dadurch soll die Auswirkung der BaumafRnahme auf ein fur das Bauwerk vertragli-
ches Mal} reduziert werden. Im Englischen ist dies durch den Begriff ,compensation grouting’
beschrieben.

Die Planung von Kompensationsinjektionen folgt in der Regel folgenden Schritten:

- Abschatzung der zu erwarteten Deformationen ohne Kompensationsinjektionen
- Beurteilung der Bauwerkssubstanz und der zuldssigen Verformungen
- Festlegungen der Injektionsmalinahme hinsichtlich Geometrie und Injektionsintensitat

Fir die Setzungsprognose stehen analytische und numerische Verfahren zur Verfigung (Bild
2). Dabei wird neben den absoluten Setzungen vor allem auf Differenzsetzungen Bedacht
genommen. Das einfachste Verfahren ist die Verwendung der Gaufd’schen Kurve. Dazu sind
zur Beschreibung der Verformung lediglich das gesamte Setzungsvolumen sowie der
Wendepunkt erforderlich. Die Anwendung dieses vereinfachten Verfahrens ist in der Regel
auf die erste Abschatzung der Setzung bei vorliegenden lokalen Erfahrungswerten. In der
Regel wird auf die Finite Elemente Methode zuriickgegriffen, um das Verformungsverhalten
zu beschreiben. Bei Vorliegen einer entsprechenden Bodenbeschreibung konnen bei
Verwendung hochwertiger Stoffgesetze aussagekraftige Setzungsprognosen erstellt werden,



die neben den Bodeneigenschaften auch den Einfluss der Bebauung (z.B. die Bauwerksstei-
figkeit) bertcksichtigen.
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Bild 1: Design-Situation fur Kompensationsinjektionen (Systemschnitt)
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Bild 2: Vereinfachte Setzungsprognose ohne Einsatz von Kompensationsinjektionen

Fur die Beurteilung der Bausubstanz in Bezug auf das vertragliche Verformungsmall kann
auf Richtwerte in der Literatur verwiesen werden (Fillibeck 2012). Sollten genauere Angaben
zu den Bauwerken erforderlich sein, kdnnen numerische Verfahren Ausschluss geben. Ein
entsprechendes Beispiel ist in Bild 3 dargestellt.
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Bild 3: Numerische Analyse des Verformungsverhaltens eines Bauwerks im Lastfall ,Setzun-
gen infolge Tunnelvortrieb’

Als Abschluss der Beurteilung ist die Aussage beziglich der zuldssigen absoluten und
differentiellen Verformungen zu treffen. RegelmaRig wird die Differenzverformung als der
kritische Parameter zu betrachten sein. Als praktischen Uberlegungen wird selten gefordert,
dass keine Bauwerksverformungen auftreten dirfen, also samtliche Bewegungen im
Baugrund eliminiert werden.

Wie in Bild 4 gezeigt, ist das zu kompensierende Volumen als Differenz zwischen dem ohne
Injektionsmallnahme und dem zulassigen Volumen zu verstehen. Dieses Volumen muss
beim Auffahren des Hohlraums zeitlich gesteuert in den Baugrund injiziert werden, wobei die
Effizienz der Injektion zu bertcksichtigen ist. Bei der Auswertung von praktisch durchgefuhr-
ten Projekten wurden Effizienzfaktoren im Bereich von 10 bis 25 % festgestellt. In speziellen
Fallen kénnen diese Werte auch darunter oder dartber liegen.

Injektionsbereich

A
v

IRR LS SRR SNZZNN S ZZ SN ZZ NSNS Z 2NN NCZZ NN EZZ NN ZZ SN ZZ NN ZZ AN S g

Szul

””
v 4 ~. § S

\_%Setzungsausgleich

(kompensiertes Volumen)

~
-~
S~

Szul zulassige Absolutsetzung

ASzul zuldssige Differenzsetzung

Bild 4: Setzungsausgleich iber ein kompensiertes Volumen



2.2 Falilstudie Metro B1 in Rom

Fir die neue U-Bahn ,Metro B1° in Rom wurden aufgrund der im Design bertcksichtigten
groRen Setzungen fir einen Havariefall von bis zu 2 % Volumenverlust (bezogen auf den
Querschnitt des Tunnels) Kompensationsinjektionen zum Schutz von zahlreichen Bauwerken
eingesetzt. Der Boden ist je nach Bereich stark unterschiedlich und reicht von bindigen
Boden bis zu Kiesen. Die Tunnel mit Durchmessern von bis zu 9,5 m werden unter Grund-
wasser aufgefahren. Eine detaillierte Beschreibung der Malinahmen ist bei Kummerer &
Sciotti (2013) zu finden.

Im Bereich der Station ,lonio* wurden die Kompensationsinjektionen fir Bauwerke mit
Pfahlgrindungen eingesetzt (siehe Bild 5). Da dies die erste diesbeziigliche Anwendung in
Italien darstellte, wurde die Wirksamkeit der Injektion in einem umfangreichen Testprogramm
vorab untersucht. Dieser gromafstabliche Versuch (Bild 6) ist Gegenstand der Beschrei-
bungen.
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Bild 5: Schnitt durch Bauwerk im Bereich ,lonio’

Der in Bild 6 dargestellte Versuch wurde von Brunner (2015) numerisch modelliert. Dazu
wurde ein dreidimensionales Finite Element Modell mit dem Programm Plaxis 3D erstellt. Es
wurde ein ein etwas vereinfachtes, symmetrisches Modell mit ca. 100.000 Elementen
gewahlt (Bild 7). Das Bodenverhalten wurde mit den HSS-Modell simuliert. Die Diskretisie-
rung der Injektion erfolgte Uber Kontinuumselemente, die mit entsprechenden Volumsdeh-
nungen beaufschlagt wurden.



Der Vergleich der Oberflachenhebung in der Symmetrieachse ist in Bild 8 dargestellt. Dabei
zeigt sich eine qualitativ sehr gute Ubereinstimmung der numerischen Riickrechnung mit den
in-situ gemessenen Werten. Der Vergleich der Volumina ergibt, dass die Injektionen im FE-
Modell einen héheren Effizienzfaktor aufweisen.
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Bild 6: Schnitt durch den Feldversuch
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Bild 8: Vergleich der berechneten und gemessenen Verformung in der Symmetrieebene

3 Numerische Modellierung von Verpressankern

3.1 Grundlagen

Beim Spannen von Verpressankern in der Geotechnik ist das Mobilisieren von Schubspan-
nungen im Verbundkdrper zu beobachten. Dabei ist dieses Verhalten vor allem an der
Schnittstelle Ankermértel - umgebender Boden von grofRer Bedeutung. Hier werden in der
Krafteinleitungsstrecke durch die aufgebrachten Dehnungen Schubspannungen aktiviert, bis
lokal die maximale Schubfestigkeit erreicht wird, und diese auf die Restfestigkeit abfallt. Mit
den progressiven Dehnungen kommt es zur Verschiebung der Schubspannungsverteilung
nach hinten. Eine vereinfachte Darstellung der ,Haftspannungsverteilung’ ist in Bild 9 gezeigt.

Litze / Verankerungslédnge / Bohrloch

;

Belastungsbeginn > Belastungsende

Haftspannung

Lange

Bild 9: Veranderung der Schubspannungsverteilung wahrend des Spannens



Grundlegende Uberlegungen zu dieser progressiven Spannungsverteilung bei Ankern
wurden von Ostermayer (1974), fir sogenannte Mehrstufenanker von Barley (1997) unter-
nommen. Diese stlitzen sich vorwiegend auf empirische Untersuchungen.

Im folgenden Kapitel soll auf die numerische Simulation der oben beschriebenen Phanome-
ne eingegangen werden.

3.2 Numerische Simulation von verpressten Litzenankern in Ton

Die numerischen Berechnungen wurden von Watzlik (2015) fur einen 4-litzigen Anker fir
einen uberkonsolidierten Tonboden durchgefuhrt. Die freie Stahllange betragt 15 m, die
Verankerungslange 6 m. Der Querschnitt durch den modellierten Anker sowie das abgeleite-
te Modell sind in Bild 10 gezeigt.

_— Free length - 11cm _—Free length - 11cm

_— Fixed length - 15cm \ — Fixed length - 15cm
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with 4 strands

Bild 10: Ankergeometrie (linkes Bild) und Model fur FE-Berechnung (rechtes Bild)

Es wurde ein axial-symmetrisches, zweidimensionales Modell abgebildet. Eine Frage war es,
den Einfluss der Krafteinleitungsstrecke auf das Tragverhalten zu untersuchen.

Im Referenzfall betrog die Verankerungslange 6 m (,basic model‘), im Vergleichsfall wurde
eine 14 m lange Vermdrtelung des Ringraums simuliert (,advanced model). In beiden Fallen
wlrde angenommen, dass der Anker im Bereich der Verbundlange von 6 m nachinjiziert
wurde, wodurch sich eine Aufweitung des Durchmessers von 11 cm auf 15 cm ergibt.
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Bild 11: Numerisches Model — Referenzmodell und Modell mit langer Krafteinleitung



Um den progressiven Bruch modellieren zu kénnen, wurde im Nahbereich der Ton mit einem
,multilaminate model‘ beschrieben. Dieses Stoffgesetz modelliert volumetrische und deviato-
rische Verfestigung sowie deviatorische Entfestigung. Flr den Bereich geringere Schubver-
formung wurde das elasto-plastische ,hardening soil model‘ verwendet. Fur den Ankermortel
wurde das ,Mohr-Coulomb model' bzw. ein Stoffgesetz mit Verfestigung-Entfestigung und
Zugentfestigung verwendet.

Die Ergebnisse der FE-Berechnungen zeigen das progressive Verhalten. Mit zunehmenden
aufgebrachten Verformungen bis 1,2 cm am Ankerkdrper steigen die Schubspannungen bis
zum Maximalwert, dieser verschiebt sich Richtung hinteres Ende des Verbundkdpers. Mit
Schubspannungszunahme kommt es auch zu einer Zunahme der Normalspannungen (Bild
12).

Shear stress along fixed length Normal stress along fixed length

0.0 0.0

B X R (it s e - 20 b\ TR

B2 e e ety A A 30 bR S

L I R S [ S B R et | B SR MR beeeseeeeenes

Distance from head of fixed length [m]
Distance from head of fixed length [m]

5.0 —Initial stress .
. -5.0 —— Initial stress
—0.8cm
—08cm e

""" 120:“ ceeeei120cm

-6.0 6.0 T

50 0 -50 -100 -150 0 -100 -200 -300 -400
7 [kN/m?]

o'n[kN/m?]

Bild 12: Numerisches Model — Referenzmodell und Modell mit langer Krafteinleitung

Der erhebliche Einfluss der Lange der Krafteinleitung ist in Bild 13 gezeigt. Beim Referenz-
modell wird eine Tragkraft von ca. 680 kN erreicht wird, wahrend bei der auf 14 m verlanger-

ten Krafteinleitung diese um ca. 90 % hoher ist. Der Einfluss der Stoffgesetzes fir den
Ankermortel ist von geringerer Bedeutung.

10
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Bild 13: Einfluss der Krafteileitungslange auf die Ankertragkraft

4 Durchfiihrung eines Ankerversuches

Qualitativ wurde das zuvor beschriebene Tragverhalten an einem 11-Litzen-Versuchsanker
in einen sehr steifen bindigen Boden untersucht. Die gesamte Ankerlange betrug 20 m,
davon waren 8 m Verankerungslange.

Beim Spannen des Ankers wurde im Ankermortel beobachtet, das die Dehnungen im
Ankermortel mit jeder Laststufe zunehmen und das sich im Bereich vor der Verankerungs-

ldnge bedeutende Stauchungen ergeben Bild 14).
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Bild 14: Dehnungen im Vermortelungskorper
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Schlitzwande und Pfahle fiir die groBte Hangebriicke Afrikas in
Mozambique

Dipl.-Ing. Joern Seitz, Dipl.-Ing. Stefan Tavares Bollow
GAUFF Engineering GmbH & Co. KG, Nurnberg

Bai Penyu, Wang Gang
China Road and Bridge Corporation (CRBC), Peking

1 Allgemeines

Fur die Infrastruktur im Siiden von Afrika sieht der Masterplan eine 0Ostliche Verbindungs-
stral’e von der Hauptstadt Maputo in Mozambique nach Sudafrika vor. Diese kreuzt die
Bucht vor Maputo mit einer Hangebriicke, die die zurzeit grofte im Bau befindliche Hange-
briicke von Afrika ist. Die Bauarbeiten begannen Mitte 2014 und dauern 39 Monate.

Die Ausfuhrung liegt in Handen der Firma China Road and Bridge Corporation, die sich auch
fur das Design verantwortlich zeichnet. Die komplette Bauuberwachung sowie die Verifizie-
rung des Designs nach dem Eurocode flir den chinesischen Entwurf liegen in der vertragli-
chen Verantwortung von GAUFF Engineering GmbH & Co. KG, Nurnberg.

Die Finanzierung erfolgt tGber Banken aus China. Der EPC Vertrag gem. FIDIC wurde im
Jahr 2011 unterzeichnet. Die Aufgaben der am Projekt beteiligten deutschen Ingenieure
liegen neben der Bauuberwachung auch im Vergleich von Berechnungen nach Chinesischen
Normen mit dem Eurocode, auf Wunsch des Bauherrn die sogenannte ,Verification® des
Designs.

Der Spezialtiefbau weist bei diesem Projekt eine betrachtliche Bandbreite von Verfahren auf:
Schlitzwande fur die Verankerungsschéachte, GrolRbohrpfahle bis 2,20 m und 110 m Lange,
Baugrundstabilisierung durch mixed-in-place Saulen, HDI unterhalb der Schlitzwande und
seitlich zur zusatzlichen Bodenstabilisierung sowie Abdichtungsarbeiten am Schacht durch
Injektionen, Grundwasserabsenkungen inner- und auferhalb der Schachte, Probebelastun-
gen an Pfahlen mit eingebauten Hydraulikzylindern (System ,Osterberg®), GroR3versuche zur
Ermittlung der Reibung auf der Sohle fur den Ankerblock und auch Spundwandarbeiten.

Die beiden Schlitzwandschachte fir das Verankerungsbauwerk haben eine Aushubtiefe von
17,50 m (Nord) und 37,50 m (Sud) und gehdren zu den derzeit grofdten Schlitzwandschéach-
ten weltweit.

2 Projekt Hangebriicke und Vorlandbriicken

An die Hauptbriicke schliefien sich im Norden und Siden je eine Vorlandbriicke unterschied-
licher Bauart an. Bedingt durch die ortlichen Gegebenheiten wird im Norden eine 1085 m
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lange gekrimmte und geneigte Briicke im Freivorbau erstellt und im Siden eine Fertigteil-
bricke von 1.224 m Lange.

Von den zurzeit 100 groften Hangebricken weltweit sind in den letzten 20 Jahren ca. 30%
davon in China erbaut worden. Das unterstreicht die chinesische Erfahrung bei dieser
Bauart; die Spannweite von 680 m macht sie zur gro3ten Hangebricke in Afrika und zur
derzeitigen Nr. 53 weltweit. Die Hauptkabel sind landseitig jeweils in einem Ankerblock mit
einer massiven Stahlkonstruktion verbunden und liegen in einem Schlitzwandschacht mit 50
m Durchmesser. Die hohen Bauwerkslasten erfordern Pfahigriindungen mit d = 1,50 m bzw.
2,00 m fur die Vorlandbriicken sowie mit d = 2,20 m fir die beiden Pylone; die Langen der
Pfahle reichen bis 110 m tief in den Tonstein. Insgesamt wurden 331 Pfahle abgeteuft und
die Tragfahigkeit unter Gebrauchslast reicht bis 15 MN.

Der Entwurf folgt den Bemessungsregeln der Chinesischen Normen. Eine Prifung des
Gesamtkonzeptes der Bricke erfolgte vorab durch einen international anerkannten Consul-
ting Uber einen ,Category Ill Check Report. Das Land Mozambique richtet sich in der
Normung im Wesentlichen nach den SATCC Richtlinien flr die stdlichen Staaten von Afrika.

3 Baugrund

Der Baugrund besteht aus dem fir die Kistenregion typischen Schichten mit Auffiillungen
und Schlick in den oberen Lagen, Feinsanden und Tone und darunter liegende Sand- und
Tonsteinschichten.

Aus der umfangreichen Baugrunderkundung ergaben sich folgende Schichtungen:

— bis ca. -2 m kunstliche Auffallungen

— bis max. -12 m mittlere Sande

— bis ca. -21,5 m sehr weicher Schluffstein

— von -21,5 m bis max. -68,0 m weicher Feinsandstein mit zum Teil starker Verwitterung
zwischen -21,5 m bis -31,4 m

— ab -68,0 m weicher Tonstein bis in grofiere Tiefen.

Aufgrund dieser Baugrundbedingungen und dem hohen Grundwasserstand sowie der
internationalen Erfahrung von CRBC bei ahnlichen Verhaltnissen und Projekten wurde das
suspensionsgestlitze Bohrverfahren fir alle Bohrpfahle ausgewahilt.

4 Beton

Der Beton fur die Grindungen und die Schlitzwande hatten der besonderen Herstellung des
Unterwasserbetons zu genlgen. Der ausgewahlte Beton hatte einen hohen Anteil an
Flugasche, die aus Sidafrika angeliefert wurde. Das wesentliche Kriterium war die ,workabi-
lity“ Gber eine Zeit von ca. 16 h. Dier Herstellung erfolgte rund um die Uhr im Schichtbetrieb.
Umfangreiche Voruntersuchungen wurden in die Entwicklung dieses flir Mozambique
neuartigen Betons gesteckt (Seitz, Bai und Swanepoel, 2016).

14



5 Schlitzwandschachte fur die Verankerung der Haupttragseile

Fur diese Hangebriicke erfolgen die Verankerungen der Hauptseile in massiven Veranke-
rungsblécken. Diese befinden sich in einem Schlitzwandschacht auf der Nord- (= Maputo)
und auf der Sudseite (= Katembe). Der Abstand der Kabelverankerung bis zum Pylon betragt
i.M. 272 m. Die Arbeiten fur die Schlitzwande begannen im Januar 2015. Der Schacht hat
einen aulReren Durchmesser von 50 m, die Wanddicke betragt 1,20 m und die Schlitzwand-
lamellen sind bis zu 56 m tief. Sie wurde in 22 Lamellenabschnitten mit den Primar- und
Sekundarlamellen fur die Herstellung eingeteilt.
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Bild 1: Planubersicht flr die Schachterstellung
Die Arbeiten fir das Gesamtbauwerk ,Schacht” erfolgten in der Reihenfolge:
Mixed-in-place Bodenverbesserung: die nicht tragfahigen oberen Schichten auf der
Sudseite machten eine Bodenstabilisierung vor Aushubbeginn erforderlich. Dazu wurden mit
dem mixed-in-place Verfahren ca. 2.000 m? bis zu einer Tiefe von 12 m verbessert. Auf der
Nordseite war dieses nicht erforderlich, jedoch wurden hier alte Kaimauern angetroffen, die
zu Behinderungen bei den Arbeiten flUhrten.

Herstellen der Leitwand: der Bau erfolgte im Ortbetonverfahren.

Herstellen der Primar- und Sekundarlamellen: die Aushubarbeiten erfolgten mit Hydrau-
likbaggern und —greifern; diese gewahrleisteten eine stabile und vertikale FUhrung bis auf

15



Endtiefe. Als Abschalelemente zwischen den Lamellen wurden eigens entwickelte Stahlprofi-
le in Verbindung mit der Schlitzwandbewehrung verwendet.

Bild 2: Aushubarbeiten fiur die Schlitzwand

Bentonitsuspension: diese wurde kontinuierlich wahrend des Aushubvorganges gereinigt
(Sandgehalt <1,5%) und laufend - je nach Verlusten - mit frischer Suspension beaufschlagt.

Priifungen Vertikalitat und Aushubprofil der Lamellen: mit den international verfiigbaren
Geraten (,Koden®) wurde kontinuierlich neben dem Profil auch die Vertikalitat Gberpruft.

Einbau der Bewehrungskérbe und der ,,Abschalelemente®: die bis zu 30 to schweren
Teil-Bewehrungskdrbe hatten im Ubergangsbereich zu den Nachbarlamellen speziell
geformte Stahlprofile. In die Bewehrungskérbe wurden Stahlrohre fir die Betonprifung
durch ,Crosshole Sonic Logging® (CSL) installiert.

Bild 3: Messgerat fur die Neigungs- und Profilmessung der Schlitzwandlamellen
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Bild 4: Einbau des Bewehrungskorbes fir die Schlitzwand mit seitlichem ,Abschalelement”

Betonieren: der Betoneinbau von bis zu 550m3 flir eine Lamelle erfolgte mit bis zu 3
Mischfahrzeugen gleichzeitig.

Injektionsschleier unterhalb der Schlitzwandlamellen: dieser wurde in einem Sektor des
Schachtes zur Erhéhung der Abdichtung gegen seitlichen Wassereintritt aus den Tonsteinen
und zur VergréRerung der Umstrdmungstrecke vorgesehen.

Priifung des Schlitzwandbetons sowie der Ubergidnge zwischen Lamellen: ein groRer
Teil der Qualitatskontrolle nahm die Untersuchung der Betonqualitat in den Lamellen selbst
wie auch fur die Fugen zwischen den Einzellamellen ein.

Fortschreitend mit dem Aushub wurde die Schlitzwand durch einen inneren Ortbetonring aus
6 horizontalen Teilsegmenten verstarkt. Dieser ist im oberen Teil 1,50 m stark und wird mit
zunehmender Tiefe auf 2,50 m ausgebaut.

Die Schlitzwandherstellung mit den Priifnachweisen und der Uberwachung wahrend der

Herstellung folgt dem internationalen Stand der Technik flr schwierigste Schlitzwandbau-
werke, s. a. Xanthakos (1978), Seitz (1991).
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Bild 6: Schlitzwandschacht Sud nach der Fertigstellung

6 Technische Besonderheit des siidlichen Schlitzwandschachtes

Dieser Schacht weist mit seiner Lage an der Bucht von Maputo und bei den ungiinstigen
Baugrundverhaltnissen einen hohen Schwierigkeitsgrad bei der Herstellung auf. Dazu
mussten umfangreiche MalRnahmen vorgehalten werden:
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Grundwasserabsenkung: Brunnen inner- und auBerhalb

Innerhalb des Schachtes und auch auflerhalb waren insgesamt 12 Brunnen kreisformig
angeordnet, um einen vorlaufenden Absenkungsbetrieb und auch eine permanente Absen-
kung wahrend des Aushubes zu gewahrleisten. Die Wasserstande wurden taglich Uber-
wacht.

Innenschale

Die eingebaute Innenschale verleiht dem Schacht eine zusatzliche Stabilitdt und Sicherheit
gegen Unwagbarkeiten. Bild 7 zeigt die freigelegte Innenseite der Schlitzwand bei einer
Aushubtiefe von 20 m.

Bild 7: Schlitzwand in ca. 20 m Tiefe — oberhalb ist der eingebaute Aussteifungsring sichtbar

Schachtverformung

Die Verformungen durch den fortschreitenden Aushub wurden woéchentlich dberwacht und
mit der statischen Berechnung verglichen. Die maximale Verformung lag unter 25 mm bei
einer Aushubtiefe von 37,5 m auf der Siidseite.

Baugrundverbesserung in der Schachtsohle

Wie sich beim Aushub zeigte, anderte sich der Baugrund bereichsweise erheblich. Bei
Erreichen der Sollaushubtiefe von 32,50 m zeigte sich bei ca. 2/3 der Flache ein geringer
tragfahiger Baugrund und die Schachtsohle wurde daraufhin um 5 m tiefer gelegt. Fur die
Baugrunderkundung im Schacht lag ein detaillierter Aufschluss vor Beginn der Arbeiten vor,
der diese flachenhafte Verdnderung allerdings nicht erfasste. Auch unterhalb der neuen
Aushubtiefe war der Baugrund nicht wesentlich tragfahiger. Vorgeschrieben war aus dem
Design eine Tragfahigkeit von 42,50 kN/m?. Durch diese Veranderungen wurde der gesamte
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Sohlbereich mit 11 Lastplattenversuchen (600 mm Lastplatte) Uberprift und eine Bodenver-

besserung wie folgt vorgenommen:

— ein Drittel der Sohlflache konnte wie vorgefunden belassen werden.

— Bei einem weiteren Drittel wurde der Boden bis zu einer Tiefe von 1,50 m gegen Beton
C20 ausgetauscht (Pilgerschrittverfahren mit max. 10 m? Flache Aushub).

— das dritte Drittel wurden (ber Betonsaulen (unbewehrte Pfahle d = 1,50 m) mit Tiefen bis
zu 12 m verbessert

Das Bauwerk des Ankerblockes im Endzustand hat ein Gewicht von ca. 170.000 to.

\ P

Bild 8: Bodenverbesserung auf der Sohle vom Schacht Sid

7 Bohrpfahlgrindungen

Fir die Bemessung der Grindungspfahle gab es keine Vergleichsprojekte mit Erfahrungs-
werten aus Mozambique. Das Design erfolgte auf den Kenntnissen der Baugrunduntersu-
chungen und deren systematischen Auswertungen. Diese wurden ca. 2 Jahre vor den
eigentlichen Bauarbeiten begonnen. Das Design unterliegt chinesischen Normen. Aufgabe
von GAUFF Engineering war es unter anderem dieses mit den geotechnischen Normen des
Eurocodes abzugleichen (,Verification®). Bei Abweichungen aus den Vergleichsuntersuchun-
gen gab es die Anweisung des Bauherrn die Ergebnisse von EC 7 im Hinblick auf Pfahllan-
gen und Bewehrungsgehalte zu verwenden. Die Betonlberdeckung wurde gem. den
Umweltbedingungen und den weiteren Richtlinien aus China auf 8 cm festgelegt.

Vor Beginn der Pfahlherstellung wurde in 3 Grundsatzversuchen die Tragfahigkeit anhand
von Probebelastungen Uberprift. Ein Pfahl war ein spaterer Bauwerkspfahl und 2 Pfahle
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wurden eigens flur die Probebelastungen erstellt. Damit konnten die Pfahle in ihren Langen
und bei gegebenen Durchmessern (d = 1,50 m, 2,00 m und 2,20 m) optimiert werden. Die
Testpfahle hatten Langen von 55,30 m (eingebauter Hydraulikzylinder bei 50,30 m), 55,30 m
(46,30 m) und 101,80 m (71,80 m). Die Versuche wurden von der Universitat Nanjing
begleitet.

Bei den Pylonen wurde fir die jeweils 24 Pfahle ein verbleibendes Schutzrohr von 20 m
Lange eingebaut. Dieses Verfahren kann als Standard fir grofle Pylongrindungen im
Wasser angesehen werden, wie z.B. bei der Vasco da Gama Bricke in Lissabon, Pont de
Normandie und anderen, s.a. Moormann/Svensson/Humpf, Arz/Seitz, Seitz/Schmidt.

Die Grindungsarbeiten fiir die 3 Bricken lassen sich in 4 Abschnitte unterteilen: Vorlandbru-
cke Nord (114 Pfahle; d = 1,50 m/ 2,00 m und L < 60 m) und Pylon (24 Pfahle, d =2,20 m, L
< 97 m) und im Suden Pylon (24 Pfahle, d = 2,20 m, L < 110 m) und Vorlandbrucke (169
Pfahle,d =1,50m /2,00 m, L <73 m).

Bild 9: Pfahlherstellung - Lufthebebohrverfahren

Alle Pfahle wirken als Reibungspfahle. Fir das Abbohren in den oberen weichen Schichten
mit dem hohen anstehenden Grundwasserspiegel wurde ein wiederverwendbares Stahlrohr
verwendet. Dieses hatte eine Lange von 12 m. Es diente dazu die Vertikalitat zu gewahrleis-
ten und die Bohrwerkzeuge zwangszufiihren.

Die Herstellung der Pfahle folgte dem Stand der Technik fur das Lufthebebohrverfahren, s.a.
FHWA 2010, Seitz/Schmidt 2000. Aufgrund der direkten Nahe zum Meer wurde vorbehan-
deltes Bentonit (lokal und importiert) fir die Bohrspllung eingesetzt. Die Herstellung lief wie
folgt ab: Einbau wiedergewinnbares Stahlrohr von 12 m Lange, Aushub bis auf Endtiefe,
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Reinigung der Bentonitsuspension (< 1,5% Sandgehalt), Prifung auf Vertikalitdt und
Profiltreue der Bohrung (,Koden®), Einbau des Bewehrungskorbes mit bis zu 3 Teilkdrben,
Betonieren und abschliellende Qualitatskontrolle Pfahlbeton: ,CSL* Test nach 28 Tagen.

Bild 10: Neigungsmessung mit Kaliberkorb

Bild 11: Einbau Pfahlbewehrungskorb am Stdpylon

Die Arbeiten erfolgten durch erfahrene Bohrmannschaften. Diese kamen aus China und
wurden mit lokalen Fachkraften verstarkt. Die Baustelle arbeitete rund um die Uhr bei 7
Tagen pro Woche — sowohl bei der Schlitzwand wie auch den Bohrpfahlen.
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8 Allgemeine Besonderheiten des Projektes

Nachfolgend sind einige der Themen zusammengestellt, die bei einem internationalen
Projekt dieser GroRenordnung und Bedeutung beachtet werden sollten. Sie betreffen
Bereiche wie z. B. die Normung, Baustellenabwicklung, Personal sowie die Aufgabe
Deutscher Consultants im Ausland.

Fur die vergleichenden Untersuchungen (,Verificiation“) von Normen aus China und Europa
gibt es wenige Gegenuberstellungen in der Geotechnik. Wahrend in anderen Bereichen, wie
bei Handelsprodukten Forschungsvorhaben bestehen und von der EU gefdrdert werden,
sind bei Projektabwicklungen im Bauwesen nur sehr vereinzelt Vergleiche zu finden. Hier
ergibt sich ein Ansatz fir Forschungsarbeiten sowie auch der Austausch von Erfahrungen
mit Universitaten aus China, insbesondere da die TUM mit 17 Universitaten in China eine
Partnerschaft vereinbart hat. Diese kann auch im Rahmen der o.a. Thematik ausgebaut
werden. So wie der Europaische Verband der Spezialtiefbauer (EFFC) mit dem amerikani-
schen Deep Foundation Institute (DFI) eine erfolgreiche Partnerschaft in den vergangenen
Jahren aufgebaut hat, kann sich eine intensivere Zusammenarbeit in der Geotechnik
zwischen Europa und China entwickeln; beispielhaft in dieser Richtung sind zum Beispiel die
StralRenbauaktivitdten der TU Delft (4" Chinese European Workshop on Pavement Design,
2016).

Ein Blick in die Normung zeigt, dass die Entwicklung in Europa uber Jahrzehnte einen sehr
detaillierten und erschopfenden Stand erreicht hat. Durch die auRerordentlichen Aktivitaten
und Bauvorhaben in China in den vergangenen 25 Jahren hat sich hier ein gro3er Nachhol-
bedarf entwickelt. Die erste Generation der Normen wird dort zurzeit landesweit Uberarbeitet.
Langzeiterfahrungen von Bauwerken uber 25 Jahre liegen nur vereinzelt vor. Hier ist die
weitere Entwicklung aufmerksam zu verfolgen. Eine erste Bewertung chinesischer Ingenieu-
re Uber die Anwendung des Eurocode findet sich in der Literatur wie folgt: ,...der Eurocode
ist eher theoretischer Natur, der sich auf Grundsatze und Konzepte bezieht, wahrend die
Chinesischen Normen von der Berechnung kommend eher auf Praxis und experimentellen
Daten beruhen...“.

Deutsche Firmen des Spezialtiefbaues, die verbundenen Maschinenhersteller sowie
Deutsche Consultingburos arbeiten erfolgreich weltweit und genielfen einen guten Ruf.
Letztere arbeiten als Berater von Bauherren und/oder als Subunternehmer von Baufirmen.
Neu fir das laufende Projekt in dieser Grélkenordnung ist das direkte Zusammentreffen einer
chinesischen Baufirma und eines Deutschen Consultant in der Baulberwachung und
Designuberprufung. Dieses wurde durch einen besonderen Vertrag unter Einflussnahme des
Bauherrn geregelt. Der Bauherr hat davon unabhangig fur Sonderthemen einen international
tatigen Consultant beauftragt.

Bei allen Beteiligten geht es — besonders unter dem Gesichtspunkt des EPC Vertrages — um
die gemeinsame und erfolgreiche Abwicklung dieses grof3artigen Projektes, in dem Fach-
kompetenz gefordert ist. CRBC wird nach den Engineering News als drittgrofite Baufirma der
Welt gefuhrt und arbeitet in GUber 50 Landern weltweit.
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In dem Tagesgeschaft bei der Projektabwicklung im Ausland verldsst man den gewohnten
Bereich: Lebensweise, Umwelt, Sprache, Kultur etc. Hier treffen und arbeiten in einem
afrikanischen Land, Mitarbeiter der Kontinente Afrika, China und Europa in einem gemein-
samen Projekt zusammen. Der Beruf des verantwortlichen Bauingenieurs im Ausland
erfordert daher neben dem Fachwissen ein enormes Engagement, auch hat er Aspekte aus
dem politischen, sozialen und wirtschaftlichen Umfeld zu beriicksichtigen. Nur damit findet
auch die Anerkennung ber den im Ausland Tatigen seine Riickkopplung nach Deutschland.
Unter der Betreuung von GAUFF ergibt sich auf der Baustelle fir Bauingenieurstudenten
europaischer Universitaten eine einmalige Gelegenheit fir ein Auslandspraktikum. So
konnten neben Praktikantentatigkeiten auch Masterarbeiten in den Bereichen Baubetrieb,
Design und Geotechnik abgewickelt werden. Die tagliche Arbeit in dem Projekt bietet dabei
eine Nahtstelle mit Universitaten in Maputo, Deutschland und China sowie dem nationalen
Baustofflabor.

Unter dem Motto des Seminares: ,Verbindung zwischen Forschung und Praxis in der
Geotechnik® ist flr dieses internationale Projekt ein Schritt in Richtung internationaler
Zusammenarbeit fir die Zukunft getan. Neue Erkenntnisse werden untersucht und in die
Praxis einflieRen, wie z.B. Verformungen groRRer Schlitzwandschachte, Erdbebenbemes-
sung, Betonrezepturen mit einem Anteil von bis zu 40% Flugasche etc. - auch der gegensei-
tige Blick in das Leben und die Denkweise eines Ingenieures ,von einem anderen Kontinent®
wird gefordert.

9 AQualitatskontrolle

Wahrend in Europa Uber Jahrzehnte ein vielfaltiges und flachendeckendes System aus
Normen und Vorschriften entwickelt wurde, ist das in einem Land wie Mozambique nicht der
Fall. Teilweise wird die Qualitdtskontrolle auf den Baustellen Gber die gemeinsamen Rege-
lungen fir den sidlichen Teil von Afrika abgedeckt. Fir die Schlitzwande und Pfahle sind
neben den komplexen chinesischen Vorschriften auch die Europaischen Regelungen fir die
Baulberwachung geltend gemacht worden.

10 Zusammenfassung

Der Bau der groten Hangebricke in Afrika durch ein chinesisches Unternehmen mit
deutscher Bauliberwachung stellt eine Herausforderung in technischer und auch sozialer
Hinsicht fur alle Beteiligten dar. Die Berechnungen nach chinesischen Normen und deren
Abgleich mit dem Eurocode, die Herstellung der 331 Pfahle mit Durchmesser 1,50 m, 2,00 m
und 2,20 m und der 1,20 m dicken Schlitzwande sind abgeschlossen. Die Schachte fiir die
Verankerung der Hauptseile sind nahezu ausgebaut. Die Arbeiten sind ohne grofiere
Probleme abgelaufen die Setzungsmessungen an den Pylonen werden noch einige Zeit
beanspruchen.

Fur alle Beteiligten ist die Teilnahme an einem so Uberragenden Projekt eine herausfordern-
de Aufgabe. Sie hat zu einer anerkannten und guten internationalen Kooperation gefiihrt, die
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in weiteren Herausforderungen in internationaler Qualitatskontrolle und Forschung ihren
Niederschlag finden wird.

Bild 13: Internationales Team der Baustelle
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Comparisons of Shear Strength of particulate Materials determined
by direct Shear Test and DEM Simulations
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Abstract

This paper presents the two direct shear tests used to measure shear strength of particulate
materials with large particles. These tests have been numerically simulated using discrete
element method. Due to different packing methods in numerical modelling, three different
simulations were performed which varying the material parameters of particles (i.e. friction
and rolling friction of particles and between particles and walls). Numerical results are
compared with laboratory tests results. The reasons for discrepancies of results between
numerical and laboratory tests are analyzed in this paper. Moreover a reasonable method to
minimize the effects of these differences is presented.

1 Intruduction

Shear strength are very important properties of granular materials in geotechnical design and
analysis. They can be defined by standardized laboratory tests such as the triaxial test and
the direct shear test. Though using the triaxial test can yield more reliable values of shear
strength, the direct shear test is mostly performed to determine shear strength of granular
materials, especially in the design of storage and processing equipment that handle bulk
materials because its simplicity and repeatability. Furthermore, in this study, the bulk material
is an assembly of man-made ceramic balls with two diameters ranges, e.g. 14 - 17 mm and
29 — 35 mm. For measuring the shear strength of such particulate materials with such large
particles, the direct shear test is more suitable than the triaxial test. Therefore in our study
the direct shear test is used to measure shear strength of particulate materials with large
particles.

Meanwhile the numerical studies are performed by using discrete element methods instead
of finite element methods. In recent years, the discrete element method (DEM) ([1]) has been
used extensively to investigate the behaviour of granular materials. With rapid development
of computer techniques, 3D simulations become common and simulation time have
significantly shortened. This paper presents the DEM simulations of the direct shear tests in
3D with spheres and the comparisons between the numerical simulations and laboratory
tests to verify the predictive capability of DEM method.
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2 Direct shear test in laboratory

2.1 Direct shear tests set-up

In this study, the particles used in the tests are ceramic balls with two types of diameter, e.g.
11 - 14mm and 29 - 35 mm, and the roundness (dmax/dmin) Of ceramic balls is between 1 and
1.25. Ceramic balls have very high compression strength and the main component is SiO..
For obtaining valid results, there are some requirements for the apparatus dimensions of
direct shear tests to measure the shear strength of particulate materials with such large
particles, e.g. the shear cell diameter D should be at least 20 times the maximum particle
size and not less than 40 times the mean particle size, and the height H should be between
0.3D and 0.4D. The diameter of the shear cell should be at least 1.30 m in order to suit the
tested particles with diameters between 29 mm and 35 mm, however in reality such large
shear cell is uncommon. In the current study a metal box of square cross section with 1 m
width is used in the shear tests, though it does not satisfy the requirement in Eurocode 1 ([2])
for the particles with diameters between 29 mm and 35 mm, it is the closest apparatus which
is available for the study.

The schematic diagram of the direct shear test set-up is shown in Figure 1. It can be seen
that the shear box is divided into two parts. The upper part of the box is moved horizontally at
a constant velocity (1 mm/min), while the lower part is remained stationary. Due to the large
dimension of particles, there was a 1 cm gap between the upper part and the lower part to
reduce the effect of the boundaries of shear box on shear forces, especial initial shear force.
The 10 cm thickness of shear box walls can minimize the loss of particles during shearing.
Hpt in Figure 1 represents the height of tested particulate material, and F represents the
shear force applied to move the upper part of shear box.

There were two shear tests performed. One was performed on the assemblies of ceramic
balls with diameters between 29 mm and 35 mm, another one was performed on the
assemblies of ceramic balls with diameters between 14 mm and 17 mm. The total shear
displacements for both shear tests were about 60mm. The shear processes were divided into
three phases, which in every phase the shearing displacement was about 20 mm and the
normal forces applied on the top cover were about 220 kN, 440 kN, and 660 kN
correspondingly in the three phases. It means that three shear phases were performed on
the same test sample. This arrangement of shear process was made due to consideration of
consuming time, costs and the amount of tested particles for such shear tests with large
dimension shear boxes.

During shearing the relative lateral displacement, normal force on the top cover, and applied
shear force were monitored automatically. The relative vertical displacement was also
measured by setting two sensors in the top cover.

It is already known that the methods of particle packing have a significant influence on the
bulk behavior of the assembly ([3]). Many related researches have been presented ([4,5,6]),
hence the current study did not focus on the packing influence. In the shear tests, the
compacted filling method was used to achieve a dense packing. The shear box was filled in
three layers and each layer was manually compacted by applying vertical pressure. Table 1
shows the set-up details of particles in the shear tests.
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Figure 1: Schematic diagram of the direct shear test set-up
Table 1: Set-up details of particles in the shear tests
Diameters of ceramic balls [mm] 14 -17 29 - 35
Material density of ceramic balls [kg/m?] 2400 2400
Total weight [kg] 937.85 973.5
Height of sample Hp,t [m] 0.615 0.62
Density [kg/m3] 1530 1570
Initial void ratio 0.5738 0.5285

2.2 Testresults

Figure 2 and Figure 3 show the results of forces versus horizontal relative displacement
between the two parts of the shear box obtained from these two shear tests.

Force-shear displacement (29 - 35 mm ceramic balls)
800
700 ——shear force
600 ——normal force
500
400
300
200
100

Force [kN]

O 1 1 1 1 J
0 10 20 30 40 50 60

Shear displacement [mm]

Figure 2: Force-Displacement for ceramic balls with 29 - 35 mm diameters
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Force-shear displacement (14 - 17 mm ceramic balls)
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Figure 3: Force-Displacement for ceramic balls with 14 -17 mm diameters

Based on Figure 2 and Figure 3, the vertical stress and shear stress can be calculated using
the traditional method by dividing the applied normal force and horizontal forces respectively
with the tested particulate material’'s cross-section area, e.g. the area of cross-section of the
shear box in this study was 1 m?. Thus the results of stresses can be summarized in Table 2.
Figure 4 presents the strength envelopes from the tests results based on the Mohr-Coulomb
failure criterion in soil mechanics.

Table 2. Summary of laboratory tests results

Ceramic balls Stress [kPa] Phase 1 Phase 2 Phase 3
Normal stress [ 223.2 443.7 667.3
14 =T mm ok shear stress O 174.9 303.4 376.1
Stress ratio 000 0.7836 0.6838 0.5636
29 — 35 mm Normal stress [ 223.6 442.8 665.7
Peak shear stress [ 233.7 420 521.9
Stress ratio 00 1.0452 0.9485 0.7840
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Figure 4: Strength envelopes from test results

2.3 Discussions

Comparing the strength envelopes of ceramic with 14 - 17 mm and with 29 - 35 mm (as
Figure 4 shown), it is noticed that the friction angle of particulate materials with 29 - 35 mm
ceramic balls is larger than that of particulate materials with 14 -17 mm ceramic balls, though
they are made of same chemical compositions. This difference in friction angle is due to the
shear specimen scale effects. Many researches about the effects of specimen scale show
that friction angles increased with decreasing the shear box size ([7,8,9,10]). The results
from the tests show the consistence with these researches e.g. the shear box size is
considered as being decreased for assemblies of ceramic 29 - 35 mm balls comparing with
the assemblies of ceramic 14 - 17 mm balls.

Furthermore, it is noted that there were obvious cohesions for both ceramic balls according
to the strength envelopes based on tests results, though as particulate materials,
theoretically they should be cohesionless. In this study the particulate materials with ceramic
balls have quite larger cohesion than expected, while it can be explained. In soil mechanics,
the normal stress on the shear failure plane is zero. However, the shear failure plane in this
particulate material is not a smooth plane as shown in Figure 5. It is similar to move an object
along planes with different shape. It is clear that it is more difficult to move an object along a
wavy plane than along a smooth plane. That means that larger forces are needed to move
an object along a wavy plane. In the tests, it means that larger shear forces will be needed to
show that the particles climb over the contacting particles during the shearing. It is believed
to be the main reason of the apparent cohesion shown in laboratory direct shear tests.

Moreover, if we compare the cohesions from both direct shear tests, apparently the cohesion
of particulate material with smaller ceramic balls (14 - 17 mm) is smaller than the cohesion of
particulate material with larger ceramic balls (29 - 35 mm). It is because the shear plane in
the particulate material with 14 - 17 mm balls is slightly smoother than the shear plane in the
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particulate material with 29 - 35 mm balls. It can be expected that the cohesion would vanish
eventually if the particles in the particulate material are small enough.

Figure 5: Shear plane in particulate material

At the end, it should be pointed out that only one shear test has been performed on each
sample of particulate materials with ceramic balls, beside these two shear tests are slight
different with the standard shear test. Therefore more repetitive shear tests are necessary.

3 DEM (Discrete Element Method) simulations

3.1  Numerical program

The Discrete Element Method was introduced by Cundall and Strack ([1]). In the frame of the
DEM, all particles in the computational domain are tracked in a Lagrangian way, explicitly
solving each particle’s trajectory. It is based on the use of an explicit numerical scheme in
which the interaction of particles is monitored contact by contact and the motion of the
particles modelled particle by particle.

In this study, an Open Source Discrete Element Method Particle Simulation Software —
LIGGGHTS ([11]) is used. LIGGGHTS stands for LAMMPS Improved for General Granular
and Granular Heat Transfer Simulations and is based on LAMMPS (Large-scale
Atomic/Molecular Massively Parallel Simulator), a successful open source Molecular
Dynamics code by Sandia National Laboratories for massively parallel computing on
distributed memory machines. LAMMPS is a classical molecular dynamics simulator and is a
very good platform for DEM simulations. LAMMPS offers a GRANULAR package to perform
these kinds of simulations. LIGGGHTS aims to improve this capability with the goal to apply
it to industrial applications. LAMMPS offers implementation for both linear (Hooke) and non-
linear (Hertz) granular potentials. It also provides efficient algorithms for detecting and
calculating the pair-wise interaction forces, while LIGGGHTS brings these features for
granular simulations to a new level, implementing the following features on top of what is
possible with LAMMPS:

e a re-write of the granular pair- and wall contact laws, including a macroscopic

cohesion model

e Wall import of CAD, including stress analysis

e a moving mesh feature

e a6 degree of freedom solver for bodies represented by a surface mesh
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3.2 Numerical models

As described in section 2, the shear box is modeled as shown in Figure 6. The height of
shear box in numerical simulations (Hs) is about 1 m and larger than the height of particle
samples in the shear tests. It is because that the packing method used in numerical
simulations was different with the packing method used in shear tests. In numerical
simulations, all the particles were randomly placed into the shear box at one time, then
particles were dropped into the shear box under gravity; if the model of shear box was not
high enough, some of particles would be dropped out of the shear box, therefore the
numerical model of shear box was higher than the shear box in tests.

100 cm |

top coyer

upper part > Hoy

lower part 24.5cm

Figure 6: Numerical model of shear box

In the numerical simulations, the ceramic balls were simulated as spherical particles which
were generated randomly. The total mass of these spherical particles and the range of
diameters were same as in the tests, total 937.38 kg spheres with diameters between 14 mm
and 17 mm, total 974.74 kg spheres with diameters between 29 mm and 35 mm. Table 3
shows the numerical parameters for the particles used in the numerical simulations.

Table 3. Numerical parameters for the particles used in the numerical simulations

Young’s modulus of particles E, [GPa] 10

Young’s modulus of shear box E, [GPa] 200

Poisson’s ratio (particles and shear box) 0.3

Coefficient of (sliding) friction of particles™ ppp 0.5
Coefficient of (sliding) friction between particles and shear box ppw 0.3
Coefficient of (sliding) friction of shear box pw 0.3
Coefficient of restitution of particles* 0.8

Coefficient of restitution between particles and shear box 0.4
Coefficient of restitution of shear box 0.3

Coefficient of rolling friction of particles* cpp 0.22
Coefficient of rolling friction between particles and shear box cpw 0.22

Note: The parameters marked with * were determined by laboratory tests performed on ceramic balls.
Others were defined empirically.
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It should be noted that the particles in the numerical model were spheres, while the ceramic
balls used in the tests were not. Previous experimental and numerical studies have shown
that the particle shape strongly affects the quasi-static mechanical behavior of granular
materials ([12,13,14,15,16,17]). It has been known that rolling at the contacts between the
particles can be resisted due to the irregularities or asperities of particles’ surfaces. Hence it
is important to take into account the effects of rolling resistance (or rolling friction) due to
particle shape. Rolling friction means a mechanical property which produces a resisting
moment to the rolling at each contact. The numerical program LIGGGHTS has provided
three rolling friction models ([18]). In this study, the constant directional torque (CDT) model
([19]) was used, e.g. a material parameter — coefficient of rolling friction was introduced.
Previous researches ([20,21,22]) have presented the effects and applications of rolling
friction in DEM simulations. And it is believed that the use of spherical particles introduced
with the rolling friction as a shape parameter is suitable and adequate for our study.

In the numerical simulations it is known that the frictions of particles and between particles
and wall play a very important role. Based on the theory of discrete element method, we
know that the friction at contacts used in DEM is assumed to be fully mobilized ([2]). While,
as mentioned previously, the particles in laboratory were packed three layers, thus it should
be considered that friction of particles and between particles and shear box may not be fully
mobilized. Therefore, in this numerical study, three simulations were performed for different
selection of values for frictions and rolling resistance (as shown in Table 4). In simulation 1, it
was assumed the frictions and rolling resistances of particles and between particles and
shear box were fully activated, e.g. ppp (coefficient of friction of particles) = 0.5, ppw
(coefficient of friction between particles and shear box) = 0.3, cpp (coefficient of rolling friction
of particles) = cpw (coefficient of rolling friction between particles and shear box) = 0.22. In the
simulation 2, the particles were packed with partially activated rolling friction, but fully
mobilized friction, e.g. during packing cp, = 0.01, while in the shearing phase ¢y = cow = 0.22.
In the simulation 3, the particles were packed with partially activated friction, but fully
activated rolling friction, e.g. during packing pp = ppew = 0.1, while during shearing they are
same with in the simulation 1. Table 5 presents the summary of initial conditions in the three
simulations.

Table 4. Summary of selection of values for frictions in the three simulations

During packing During shearing
Hpp Hpw Cpp Cpw Hpp Hpw Cpp Cpw
Simulation 1 0.5 0.3 0.22 0.22 0.5 0.3 0.22 0.22
Simulation 2 0.5 0.3 0.01 0.01 0.5 0.3 0.22 0.22
Simulation 3 0.1 0.1 0.22 0.22 0.5 0.3 0.22 0.22
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Table 5. Summary of initial conditions of the three simulations

Ceramic balls Simulation 1 Simulation 2 Simulation 3
Initial void ratio 0.8383 0.7097 0.7148
14 — 17 mm . -
Height after packing [m] 0.718 0.668 0.67
Weight of particles [kg] 937.382 937.7115 937.7115
Initial void ratio 0.7063 0.6695 0.6945
29 — 35 mm . -
Height after packing [m] 0.693 0.682 0.68
Weight of particles [kg] 974.74 963.1172 963.1172

In the numerical simulations it has been found that the heights of particle samples (Table 5)
were slightly higher than in the shear tests (Table 1), while the masses of particles were
same as in the shear tests. It was believed that this is due to two discrepancies between the
laboratory tests and numerical simulations, which they are packing method and particles
shape. As described in 2.1, the sample of particles filled in the shear box was manually
compacted by applying vertical pressure, but in numerical simulations the current DEM
programs have difficulty to perform this kind of compacted packing method, furthermore the
ceramic balls as non-spherical particles were modelled as spheres. As a result of these two
differences between numerical simulations and the laboratory test, the heights of samples
(Hp.n) in numerical simulations were larger than in laboratory tests. These discrepancies
between numerical simulations and laboratory tests indicate that it is very difficult to replicate
the exact details of the laboratory tests in the numerical simulations. It has been described by
previous researchers ([4,23]).

3.3 Numerical results

The results of numerical simulations are presented in Table 6. Figure 7 and Figure 8 show
the numerical results of force-displacement. Meantime, the corresponding results of force-
displacement measured in the tests (see dash curves in Figure 7 and Figure 8) are
presented for comparison. Figure 9 and Figure 10 presents the strength envelopes from the
numerical results based on the Mohr-Coulomb failure criterion.
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7. Numerical results of force-displacement for 29 — 35 mm spheres
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Figure 8. Numerical results of force-displacement for 14 — 17 mm spheres
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Table 6. Summary of numerical simulations results

Stress Phase 1 Phase 2 Phase 3
T o [kPa] 2228553  442.8733  665.4004
Simulation 1 * [kPa] 802361  164.6970 2496725
o 0.3600 0.3719 0.3752
T o [kPa] 2233016 443.4027  665.7724
14 -17mm - Simulation 2 * [kPa] 160.785  291.9608  377.4685
o 0.7200 0.6585 0.5670
Similation 3 o [kPa] 2234282 4435256  665.8775
* [kPa] 1732159 2921763 378.8720
o 0.7753 0.6588 0.5690
. o [kPa] 2234764 4434103  665.4126
Simulation 1 * [kPa] 186.9160  369.2163  494.5710
o 0.8364 0.8327 0.7433
2o 35 mm  Simdlation 2 o [kPa] 2235604 4434889  665.5502
* [kPa] 1949730  358.4814  498.1005
o 0.8721 0.8309 0.7484
Siiation 3 o [kPa] 223.6203 4438192  665.8133
* [kPa] 247594 4571260  499.6693
o 1.1072 1.0300 0.9007
800
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Figure 9. Strength envelopes from numerical simulations for 29 - 35 mm ceramic balls
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Figure 10. Strength envelopes from numerical simulations for 14 - 17 mm ceramic balls

3.4 Discussion

First, the numerical results of friction angle for 29 - 35 mm and 14 - 17 mm ceramic balls
calculated from the numerical simulations (Figure 9 and Figure 10) have proved the effect of
shear box scale on friction angle, that friction angle is decrease with the increasing of size
scale of shear box.

And for ceramic balls with diameters between 29 - 35 mm, as Figure 9 shown, it can be seen
that the numerical results of friction angle calculated from Simulation 1 and Simulation 2
show accordance with the laboratory tests, though the numerical results of cohesions
obtained from these two simulations are only about half of the cohesion obtained from the
laboratory tests. While the numerical results calculated from Simulation 3 show that the
friction angle is about 10% larger than that from laboratory tests, but the cohesion is much
close to the cohesion obtained from laboratory tests compared to the other two simulations.

As for ceramic balls with diameters between 14 - 17 mm, from Figure 10 it can be seen that
the numerical results of friction angle calculated from Simulation 2 and 3 match well with the
friction angle obtained from laboratory tests, and the difference of the cohesions calculated
from these simulations and laboratory test are about 40% (Simulation 2) and 24%
(Simulation 3). However the results of Simulation 1 shows no cohesion and the friction angle
is about 17% smaller than the friction angle obtained from laboratory tests.

A reasonable explanation of the apparent difference of cohesion obtained between numerical
simulations and laboratory tests is due to the discrepancies between numerical simulations
and the laboratory tests as described in 3.2. It is known that the particles movement in
particulate materials under shearing is complicated; it has always been hot topic for DEM
simulations. Nevertheless despite of the difficulty of modelling exact details of laboratory
tests, the results of this study shows a possible method to minimize the effect of
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discrepancies between numerical simulations and laboratory tests, e.g. adjusting the material
parameters of particles (for example, friction and rolling friction of particles and between
particles and walls) during packing. Furthermore in order to better understand these
differences between numerical simulations and laboratory tests, further laboratory tests are
required.

4 Conclusions

e To study the shear strength of particulate materials with large particles, which are
used in design of storage, two direct shear tests have been performed in the
laboratory.

o These tests have been numerically simulated using discrete element method. Due to
the different packing methods in numerical simulations, three different simulations
were performed where the material parameters of particles (friction and rolling friction
of particles and between particles and walls) were adjusted during packing. Though
the agreement between the laboratory tests and numerical simulations was not
completely satisfactory, the results of friction angle obtained from numerical
simulations matched the laboratory tests well.

e |t is noticeable that the numerical results from all three simulations for 29 - 35 mm
ceramic balls have shown certain cohesion though all were less than the cohesion
obtained from laboratory tests, and as for 14 - 17 mm ceramic balls, the cohesion
obtained from numerical simulation 1 (which the material parameters of particles were
not adjusted during packing) was zero. It is believed that it is due to the general
challenge in DEM simulations, e.g. the difficulty of modeling the exact details of
laboratory tests. As described in previous sections, the models of particles and
sample packing method in numerical simulations were not exactly the same in
laboratory tests. In view of these differences, this paper presents a possible method
to minimize the effects of these differences, which adjusts the material parameters of
particles during packing.

e Further laboratory tests are necessary for the further research.
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Geotechnical and Construction Considerations of Pile Foundations
in Difficult Soils Ground

Prof. Askar Zh. Zhussupbekov and Ph.Dr Student Abdulla R. Omarov
Eurasian National University, Kazakhstan

Abstract

Estimation of the geotechnical engineering and geological conditions of the ground is an
essential aspect in design of pile foundations and the calculation of pile capacity and
settlement. The lecture presents the first Geoinformation Database in Kazakhstan developed
based on information collected from various engineering projects in the area of Astana, the
capital city of Kazakhstan. This database provides information for a preliminary analysis of
the regional ground conditions prior to a more detailed site investigation as well as the
possibility to include graphical applications such as cutting and pasting geological maps into
the database. The database can create geological maps on the occurrence of the Quater-
nary deposits and bedrock. Combining this information with geozoning, a special geotech-
nical zoning maps, the founding depth for the base of pile foundations, the optimum length of
the driven piles for building foundations can be determined. The results of some of static and
dynamic pile integrity tests on problematical soils along the shores of the Ishim River in
Astana and in the western part of Kazakhstan around the Caspian Sea will be presented.
This data has been used to determine the length of H-piles for the new USA Embassy in
Astana which is founded in soft soils. The paper will also present the geotechnical consider-
ations for high rise buildings and buildings with unique architecture in difficult ground
conditions in Astana (New Capital) and West Kazakhstan (the coast of Caspian Sea). The
method of calculation of pile capacity and settlement based on static and dynamic pile
integrity tests will be presented. It is found that geozoning is very important in design,
construction and testing of piles in problematic ground in Kazakhstan especially in the new
capital city of Astana. The lecture presents the geotechnical challenges in the construction of
piling foundations in problematical soils for Mega highway projects in Western Kazakhstan.
Many factors, such as ground freezing, collapsing of soils, seismic zoning, are needed to be
considered for design, testing and construction of the pile foundation.

1 Introduction

Nowadays many megaprojects are emerging in the new capital of Kazakhstan — Astana. The
high rates of construction and appearance of high-rise buildings having modern architecture,
and engineering megaprojects, led to a wide use of pile foundations.

During the last 20 years, many high-rise buildings supported by pile foundation are rising up
in Astana, the new capital of Kazakhstan. Following megaprojects are already completed:
New Railway Station, Cultural and Entertainment Center — Khan Shatyry and Expo-2017
project and so on (Figure 1). Many megaprojects are under construction or in planning. One
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of the unique projects is the housing estate “Abu-Dhabi Plaza” which started on 1 July 2011
in Astana. The project of housing estate was designed by famous architect Norman Foster.
"Abu-Dhabi Plaza" - a complex from several towers, united around the main building with a
height 382 meters - 88 floors (see Figure 1).

Figure 1: Mega projects o New apital of Astana, Kazakhstan, a) Khan Shatyr; b) Embassy
of the USA; c) Abu-Dhabi Plaza; d) Expo-2017; f) New Railway station; e) Palace of Peace
and Reconciliation;

2 Field test of pile foundation

2.1 Dynamic load test (DLT)

DLT is a fast bearing capacity analysis field test and give more or less reliable value of pile
bearing capacity. For definition of the bearing capacities of piles, it is required to use average
refusal which are obtained during redriving of the piles after their "rest". The rest time depend
on soil condition of site: for clayey soil 6 -10 days, for sandy and gravel soils up to 3 days
(see Figure 2).

Bearing capacity of the piles is defined by following empirical equation:

r :ﬂ 1+ 4E, 'm1+82(i:}12+m3)_1 1)
! 2 nAS,  m,+m,+m,
where

n = factor, dependent on concrete strength of the piles;

A = cross section of tested pile;

M =1 — factor, dependent on pile driving hammer’s impact;

E, = effective energy of blows of the hammer, kNm.

According to Kazakhstan Standard at least 6 piles must be tested by DLT on each construc-
tion site.
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Figuré 2: Phbto piIeﬂ testlng a) Dynamic load testing (DLT- driving pile) b) Static load testing
(SLT-driving pile)

2.2 Static Load Test (SLT top down)

SLT one of the more reliable field tests in analyzing pile bearing capacity. SLT should be
carried out for driving piles after the “rest” and for bored piles after achievements of the
concrete strength, by more than 80%.

According to requirements of Kazakhstan Standard - SNiP RK 5.01-03-2002 — ultimate value
of settlement of the tested pile is determined as and depending on category of construction is
equal to 16 or 24 mm. The last argument shows conditional character of SLT method.
According to Kazakhstan Standard 1% of constructed piles on construction site must be
tested by SLT, but at least 2 SLTs in a site must be done (see Figure 3).

Experienced bored piles with a length of 13.5 m, diameter 820 mm. Static load test carried
out in accordance with GOST 5686-94. Load test on pile amounted to 1477 kN. The load test
set up and the platform pile layout are shown in Figures 3.

Figure 3: Photo of static load testing in Kazakhstan (Astana)
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Graph of relationship between piling settlement S from load P and changing of pile displace-
ment S on time t was constructed on result of static load test. The results are presented in
Figure 3. Bearing capacity F5on result of field static load test is determined by formulation:

Fun

Fd:yc —>
£ (2)

where

ye — coefficient of working condition, which received during the load activity equal y.: = 1;
Fu.n — guideline value of pile limited resistance;

yg — safety factor on ground, which equal 1.2;

As a result of static load test, bearing capacity of bored pile is 1477 kN corresponding to
SLT-1, SLT - 2 and SLT - 3 (See Figure 4)

Allowable bearing capacity of the piles with an allowance for safety factor (FS = 1.2) equal to
1230.8 kN.

Load. kN
100 IOQ wDO -100 500 600 700 800 900 10001100120013001400 1500

P, kN

—

Settlement, mm

*'TE:ll-u—..._._.‘_.__’ SLT'N'QJ

S, mm NSLT - Ne3

Figure 4: The results of vertical top down load test from SLT -1 to SLT -3.

2.3 Static load test (SLT Pull out)

One pile number Ne3* tested static, stepwise increasing pulling loads, in steps of 52.75 +
105.5 kN (the first three stages on 105.5 kN and further by 52.75 kN). Maximum load was
increased to 686 kN, and the piles of settlement soil was 2.98 mm. The load test set up and
the platform pile layout are shown in Figures 5.
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Figure 5: Vertical pulling load test (Astana)

The results of vertical pulling load test shown in Figure 6.
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Figure 6: Results of vertical pulling load test SLT -3* (Astana, Kazakhstan)

2.4 O-Cell test or static testing of subsoil by the piles with bidirectional load

The target of this tests was obtaining of bearing capacity of piles on problematical soils
ground of Expo 2017 (Astana, Kazakhstan).

The method suggested by J. Osterberg allows determining the calculated subsoil resistance
under the lower end of the pile and on its lateral surface at the same time. The specific thing
of the O-Cell test is that the load is applied not on the pile head, but on the pile body where
the adjustable jack is set. It works in two directions. Hydraulic adjustable jack is installed at
the depth of 1/2 pile length - 16.8m (see Figure 7).

The test pile was a 1000 mm diameter bored pile. The hydraulic jack assembly comprising of
three (3) 500-tonne capacity bi-directional hydraulic jacks, was in-stalled at 16.80m (330.60
m RL) below the Cut off Level (see Figure 7).

The hydraulic jack assembly and steel cages were jointed and lowered into the bored hole.
The pile was concreted according to the contractor's method statement (see Figure 8).
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There were a pair each of tell-tale rod installed at the top and the bottom of the hydraulic cell
assembly. Their movements were measured against a reference frame constructed by the
contractor.

Loam K% Ose1 [

with detritus
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. Os63
Coarse sand - o)
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Figure 7: Geotechnical conditions and details of piles in construction site of EXPO-2017
(Astana)

Ten levels of vibrating wire-type strain gauges (Geokon- 4911 Sister bar type) comprising
four units at each level were installed in the test pile to measure strain at nominated loca-
tions. The strain gauges were mounted at designated Level 1 to Level 10 as(SG1 to SG10)
shown in the pile layout provided (see Figure 7).

1w

Figure 8: O-cell tests of piles in construction site Expo (Astana, Kazakhstan)

Before the tests 10 strain-measuring transducers connected to a data detector (data-logger)
were installed in the body of the experimental pile. Unlike a traditional static testing, O-Cell
allows to obtain two dependences "load- subsidence": one curve characterizes the re-
sistance of the pile under the bottom end, the second one — on its lateral surface. Therefore,
using these two curves we can obtain an equivalent curve "load-subsidence", which is
analogous to the curve SLT.

The O-Cell test results are presented in figure 9. At the maximum test load of 100%
(14500kN), the maximum displacements of the piles are PTP-1 — 7,30 mm and PTP-2 — 6,50
mm, and at the maximum workload of 200% (29000kN), displacements of the piles are PTP-
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1-18,35 mm, and PTP-2 — 14,40 mm. Figure 9 shows the comparison of the results of piles
test by O-Cell method (the equivalent curve).
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Figure 9: Results of the test O-Cell the equivalent curve (Expo-2017, Astana, Kazakhstan)

3 QUALITY CONTROL OF PILE FOUNDATION

3.1 Pile Integrity Test (PIT)

Pile integrity test is one of the non-destructive methods of pile quality control. This method
allows analyzing integrity control for all existing types of piles (boring, injection, driving and
so on). PIT is based on wave propagation theory in rigid body and is concerned with one of
the modern quality control methods used world-wide. PIT allows detecting pile defects:
approximate pile length, expansion and narrowing of pile cross section, modification of soil
layers, heterogeneity of pile material, cracks in cross section of pile, extrinsic material in pile
body (see Figure 10).

y FILE HEAD DSCILLATION
—
FIEADELECTRIC
ACELEROMETER

Figure 10: Photo and schema of pile integrity testing in Kazakhstan (Abu-Dhabi Plaza,
Kazakhstan)

Advantages of PIT are as follows: portable device is easy to carry. One operator will be able
to test over 100 piles per day, depends on site condition, pile head preparation and approach
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to the pile; minimum influence to the construction work on the site; significant defects may be
detected in the beginning of the construction. PIT has some limitations: reflection of the
bottom of pile sometimes has errors depending on soil condition; little deflection (less than
5 %) of pile cross section cannot be identified.

According to Kazakhstan Standard requirements it is necessary to test 60% of boring piles
and 50% of driving piles.

3.2 Geomonitoring

Geomonitoring for foundation settlement is one of the quality control methods that can be
carried out during and after construction in exploitation period. Monitoring is indirect control
of pile installation evaluation.

The principle of this method is monitoring the settlement of special marks which are installed
to interested points of construction. Monitoring starts from the beginning of construction and
allows revealing defects of foundation installation.

Result of monitoring for settlement development during construction of «Ministry of Transpor-
tation and Communication» building is presents in Figure 11.
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Figure 11: The results of Geomonitoring (Astana, Kazakhstan )

3.3 Analysis of effect of pile driving on the existing foundation (vibration monitoring)

The article presents the results of the analysis of the effect of vibration exposure pile driving
on the existing foundations of a functioning oil and gas complex located in Tengiz city (West
Kazakhstan region) (see Figure 12). The aim of the tests (vibration monitoring) was to
determine the smallest allowable distance piling devices excluding the impact of vibration on
the foundation and ensuring the safe operation of the plant. The article presents the results
of vibration exposure piling at different distances from the base, taking into account the
natural oscillations of technological processes, solid foundation and others, as well as the
results of excitation of ground mass at various distances from the source of vibration
exposure (pile driving).

The source of the vibration excitation was pile driving (C16-40) through pile-driving equip-
ment Banut 555 with a mass of hydraulic hammer 6,075 tonnes and a maximum drop height
1.0 m. In case of driving of piles was drawn up the statement of pile-driving. Vibromonitoring
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was carried out by the instrument Profound VIBRA +, with use of the 3D seismic sensors.
The interval of measurement of vibration was carried out every 5 seconds. Tests were
executed according to requirements of norm of DIN 4150-3 according to which the most
allowed level of vibration is equal 5.00 mm/sec. (from 0-10 Hz).

The maximum impact on a soil array was recorded at a distance 40m from a source in case
of driving of piles No. 3, 5 and 6. In all cases the maximum values of speed of oscillations
were recorded when dipping C16-40 piles on depth from 5 to 8 m.

Position 2
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Figure 12: Vibration monitoring at the Tengiz oil and gas facilities (West Kazakhstan)

4 CONCLUSIONS

Existing pile foundation Standards practiced in Kazakhstan are out-of-date and are in urgent
need for modernization. This paper presented very short descriptions of coming changes to
the concept of Kazakhstan pile foundation design.

The static loading tests of piles No. 1, 2 and 3. Test bored pile diameter 820 mm was
constructed up to 348,56 + 348,68 m level, with a depth of 13.5 m.

The vertical static loading (top down) test was successfully employed to proof load on the
pile up to 1477 kN, with a maximum displacement of 4.62, 5.53 and 5.59 mm and vertical
static loading (vertical pulling load).

Allowable bearing capacity of the piles with an allowance for safety factor (FS = 1.2) equal to
1230.8 kN and vertical pulling load test 572 kN.
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These investigations are important for under-standing of soil-structure interaction especially
of behavior of boring piles with 820 mm diameter on soil ground conditions in Astana.

Pile integrity test is in the process of gaining official acceptance in Kazakhstan. PIT is a non-
destructive method allowing quality control of pile body whereupon of pile installation and
even after many years of building exploitation. Geomonitoring for foundation settlement is
indirect control of pile quality evaluation method and has become more relevant, especially
for high-rise building construction.

The main advantages of O-Cell method are good applicability for the piles of great length and
diameter, especially in cramped conditions; the possibility of pile loading by heavy loads with
the increasing the number of adjustable jacks; improving the accuracy of the results due to
the absence of pile heave because the anchoring system is not applied; the improvement of
safety due to the absence of the reaction system on the ground level and the energy of
testing load develops at a sufficient depth.

There is no necessity for engineers to rely on the test piles reduced in scale due to the very
high cost of testing of the piles of a large diameter using traditional methods.

The development of bidirectional load on high bearing capacity of the piles gives engineers a
new powerful tool for assessing the characteristics of the piles with the subsoil. Along with
this we can say that using this method saves funds and time. It is because there is no
necessity to use anchoring piles.

Along with the benefits of tests there are some limitations. The applied method is mainly
used for bored piles, just as adjustable jack and transducer for measuring displacements
have to be pre-installed before testing and after testing they remain in the pile.

Along with the disadvantages, the major advantage of the O-Cell is that it can help to
determine the calculated resistance of subsoil under the lower end of the pile and on its
lateral surface, which is of special value for the analysis and evaluation of bearing capacity of
piles of a large diameter.
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Herausforderungen und Beitrage der Forschung bei der Planung
der 2. S-Bahn-Stammstrecke Miinchen

Dr.-Ing. habil. Jochen Fillibeck, Prof. Dr.-Ing. Norbert Vogt, M. Sc. Martin Sailer
Zentrum Geotechnik, Technische Universitat Miinchen, Deutschland

Scheller Albert, Dipl.-Ing.,
DB Netze, Leiter GroBprojekt 2. S-Bahn-Stammstrecke, Miinchen, Deutschland

1 Einfiihrung

Fir den Bau der derzeit in der Planung befindlichen 2. S-Bahn-Stammstrecke in Minchen
werden insbesondere an den Haltepunkten Hauptbahnhof und Marienhof sehr grofRRe
Baumalinahmen unter schwierigen Randbedingungen im zentralen, innerstadtischen Bereich
geplant. Die Lésungen zur Bewaltigung dieser Bauvorhaben, die an die Grenze der bisheri-
gen Bauerfahrungen reichen, bedingen zusatzliche, Uber das normale Mal hinausreichende
Untersuchungen, um fiir die Ausschreibung und Ausfiihrung der MaRnahmen die gewlinsch-
te Sicherheit zu erhalten. Derartige Untersuchungen wurden vom Zentrum Geotechnik der
TU Mudnchen u.a. fur die Herstellung der Tiefen Baugruben an den Haltestellen und den
geplanten Schildvortrieb unter verschiedensten geologischen Randbedingungen sowie zur
realititsnahen Prognose der erwarteten Setzungen bei den Schild- und Spritzbetonvortrie-
ben durchgefiihrt. Diese Untersuchungen werden nachfolgend vorgestellit.

Die durchgeflhrten Zusatzuntersuchungen befassen sich mit Fragestellungen mit For-
schungscharakter, die daher geeigneter Weise in einer Forschungseinrichtung bearbeitet
wurden, die mit derartigen Fragestellungen haufig betraut ist. Im Zug der Bearbeitung
konnten die offenen Problemstellungen erkannt und eingegrenzt bzw. beantwortet werden.
Sie sind daher auch ein schdnes Beispiel flir eine beidseits vorteilhafte und befruchtende
Zusammenarbeit zwischen Forschung und Praxis.

2 \Vorstellung des Projekts 2. S-Bahn-Stammstrecke Miinchen

Nachdem die bestehende, von West nach Ost verlaufende S-Bahn-Stammstrecke Miinchen
die Grenzen ihrer Leistungsfahigkeit erreicht hat, soll — zwischen den Bahnhdéfen Laim und
Ostbahnhof bzw. Leuchtenbergring — weitgehend parallel zur ersten eine zweite S-Bahn-
Stammstrecke hergestellt werden, welche die gesamte Innenstadt in West-Ost-Richtung
unterquert. Im Januar 2003 vereinbarte der Freistaat Bayern mit der DB AG die Planung und
Realisierung der 2. S-Bahn-Stammstrecke (SBSS). Im Sommer 2003 wurde die DB Projekt-
Bau beauftragt, die Genehmigungsunterlagen zu erstellen.

Die 2. SBSS in Miinchen hat das Ziel, das derzeitige tUberlastete S-Bahn System Minchens
zu entlasten und die Attraktivitat dieses Nahverkehrssystems, welches zu den besten
Europas zahlt, beizubehalten und zu steigern. Die 2. SBSS verlauft Uberwiegend unterirdisch
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in 2 parallelen Tunnelréhren in ca. 40 m Tiefe. Um die Innenstadt Minchens schnell errei-
chen zu kénnen und zur Reduzierung der Stéranfalligkeit sind lediglich 3 Haltestellen am
Hauptbahnhof, Marienhof und Ostbahnhof vorgesehen.

Gesamtlange: rd. 11 km
Lange Tunnel: rd. 7 km
Tiefe u. GOK: _bistd. 48 m
Stationen: 5
unterirdisch: 3 (Neubau)
oberirdisch: 2 (Umbau)

Abb. 1: 2. S-Bahn-Stammestrecke im Lageplan und Schnitt

Neben den Tunneln, die im Schildvortrieb aufgefahren werden sollen, sind in Anschluss-,
Ubergangs-, Abzweig- und Bahnhofsbereichen auch Tunnel in Spritzbeton- und offener
Bauweise, zwei tief liegende Haltepunkte am Minchener Hauptbahnhof und am Marienhof
sowie im Zusammenhang mit dem Sicherheits- und Rettungskonzept eine Vielzahl von
Schachten und Stollen herzustellen. Die Bauwerke kommen in den mitteldicht bis dicht
gelagerten quartaren Kiesen sowie in den tertidren Wechsellagen aus dicht gelagerten, meist
gleichkdrnigen Sanden sowie halbfesten bis festen feinkérnigen Bdden zu liegen. Teilweise
sind die Bdden auch in Schichten karbonatisch verfestigt. Die Baumalnahmen liegen
Uberwiegend unter dem Grundwasserspiegel, wobei durch WasserhaltungsmafRnahmen der
quartare Grundwasserspiegel aufgrund der hohen Durchlassigkeit des Quartars nur gering-
fugig abgesenkt und die gespannten Tertidraquifere in den Sanden entspannt werden
kénnen (Reduzierung des Druckwasserspiegels).

Die grofien Eingriffe in den Untergrund in sensibler dicht bebauter Umgebung bedingen eine
Vielzahl geotechnisch diffiziler und komplexer MaRnahmen: Vortriebe in flieRgefahrdeten
Sanden und festen Tonen, verformungsarme Baugruben mit Gber 50 m tiefen Schlitzwanden,
Drucklufteinsatz beim Spritzbetonvortrieb, Vereisungsmaflnahmen, Unterfangungen und
Unterfahrungen hoéchstbelasteter Griindungen, Stabilisierungs-und Hebungsinjektionen und
komplexe WasserhaltungsmaRnahmen mussen sicher und wirtschaftlich geplant und
umgesetzt werden.

Um diese Malnahmen sicher planen und ausschreiben zu kénnen, wurden dem Zentrum
Geotechnik der TU Minchen fur verschiedene spezielle Fragestellungen geotechnische und
tunnelbautechnische Sonderuntersuchungen aufgetragen. Da diese Fragestellungen den
bisherigen Erkenntnisstand Uberschreiten, besitzen sie durchaus Forschungscharakter.
Anhand von 3 Beispielen soll dies nachfolgend dargestellt werden.
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3 Spezielle Untersuchungen zum maschinellen Schildvortrieb

Beispielhaft flr die ausgeflhrten Zusatzuntersuchungen fiir den maschinellen Schildvortrieb
wird hier kurz auf die Themen Trennung / Separierung des Ausbruchsmaterials sowie das
Verklebungspotential in der Abbaukammer eingegangen, die beide in Verbindung mit den
Uberwiegend beim Schildvortrieb anstehenden tertidren Tonen zu betrachten sind.

Das Problem bei der Separierung wird ersichtlich, wenn man die Bandbreite der Korngro-
Renverteilungen der Tertiaren Tone und Schluffe betrachtet. Abb. 2 zeigt sie im Kérnungs-
band.

& Zyklone

Zentrifuge,
Filterkammerpress

Siebung

KorngroBenvertellungxremarer Tone und Schluffe
mittleres | \emes T mittleres T grobes
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Allerdings: Feste Tone liegen in der Abbaukammer in steingro3en Chips vor

N
Wie werden diese beim Transport zerkleinert?
Wieviel Prozent der Tertiaren Tone kdnnen durch Siebe/Zyklone entnommen werden?

Abb. 2: Fragestellungen zur Trennung und Separierung der tertidren Tone / Schluffe beim
Hydroschildvortrieb

Der Uberwiegende Kornanteil der Tertiaren Tone musste demnach durch Zentrifugen bzw.

Filterkammerpressen entnommen werden, was sehr kostenaufwandig ist. Andererseits ist

bekannt, dass beim Ldsen die halbfesten bis festen Tertidren Tone in der Abbaukammer

noch Uiberwiegend als steingrof3e Chips vorliegen. Damit ergaben sich folgende Fragen:

- Wie werden diese Chips beim Transport zerkleinert?

- Wieviel Prozent der Tertidren Tone kénnen durch Siebe oder Zyklone entnommen
werden?

Zur Klarung dieser Fragestellungen wurden verschiedene grofimafstabliche Versuchsreihen
ausgefiihrt. Beim Radreifenversuch wurde durch Drehen einer kreisrunden Foérderleitung, in
der sich die Bodenchips befinden, der Transportweg simuliert (s. Abb. 3). Beim Drehen des
Radreifens verbleibt der Boden mit Suspension unten und reibt somit an der Leitungswan-
dung. Es wurden Versuche mit unterschiedlichen Flissigkeiten, unterschiedlich langer
Versuchsdauer (Lange der Pumpstrecke) und auch mit verschiedenen Polymersuspensionen
zur Reduzierung des Zerfalls der Tonchips ausgefihrt.
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Beim Pumpenfaktorversuch wurde dagegen der Zerfall der steingroRen Chips beim ein- oder
mehrmaligen Durchlaufen durch eine Pumpe betrachtet (s. Abb. 3). Dabei wurde das Boden-
Suspensionsgemisch im Kreis gepumpt.

Radreifenversuch:
Simulation des Forderwegs

[ Tonbrocken nach

Pumpenfaktorversuch:
. . - 1= Pumpendurchgan
Simulation der Pumpbeanspruchung Sicperzees —

Rucklauf (= s

Wasserreservoir

L

Kreiselpumpe

Zulauf — OOO OO

Tonbrocken vor
Pumpendurchgang

Abb. 3: Radreifenversuch und Pumpenfaktorversuch zur Simulation des Zerfalls tertiarer
Tone nach dem Lésen in der Abbaukammer beim Schildvortrieb

Beim Radreifenversuch wurden die Ergebnisse hinsichtlich des Hydaulischen Zerfallsindex |
dargestellt. Er ist definiert als das Verhaltnis der Massenanteile kleiner 0,02 mm nach dem
Versuch und gemaR der KorngréRenverteilung. Je mehr dieser Wert bei 1 liegt, umso grél3er
ist der Zerfall. Das in Abb. 4 dargestellte Diagramm zeigt beispielsweise, dass bei einer
mittleren Transportgeschwindigkeit (bzw. Transportweg) der Zerfall entscheidend beeinflusst
wird.

Beim Radreifenversuch zeigte sich, dass die kleinste Offnungsweite bei der Pumpe ganz
entscheidend ist. Dagegen ist die Anzahl der ohnehin begrenzten Pumpendurchgange ohne
grol’e Bedeutung, da sich die Aggregate auch bei mehrmaligem Durchgang nicht mehr stark
zerkleinern,

Als Fazit lasst sich zusammenfassen, dass anhand der Untersuchungen allgemeine qualita-
tive Aussagen zum Zerfall der tertiaren Tone mdglich sind. Aulterdem lasst sich der Zerfall
durch Additive wie beispielsweise polymere Zugabestoffe beeinflussen. Der Gerateeinsatz
und die Randbedingungen vor Ort besitzen allerdings auch einen wichtigen Einfluss und die
Versuchsergebnisse sind somit — obwohl sie groRmalfstablich waren — nicht eins zu eins
Ubertragbar. Hinsichtlich detaillierterer Angaben zu den Versuchsergebnissen siehe bei-
spielsweise (Baumgartel, Fillibeck, Salzburg)
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Abb. 4: Auswertung des Radreifenversuchs mit dem hydraulischen Zerfallsindex InL, 0,02

Desweiteren wurden flr die 2. S-Bahn-Stammstrecke Minchen spezielle Untersuchungen
zum Verklebungspotential der tertiaren Tone und Schluffe durchgefihrt. Das Verklebungspo-
tential beschreibt die Gefahr, dass beim flissigkeitsgestitzen Schildvortrieb Tone oder
Schluffe im Bereich der Abbaukammer, des Schneidrads oder an den Abbauwerkzeugen
anhaften und damit die Leistung des Vortriebs beeintrachtigen. Beispielhaft ist in Abb. 5 ein
Schneidrad dargestellt, bei dem die Disken durch tertiare Tone vollkommen verklebten, so
dass kein Vortrieb mehr moglich war.

A

Abb. 5: Beispiel eines mit Ton verklebten Schneidrads

Es ist bekannt, dass insbesondere hochplastische Tone zum Verkleben des Schneidrads
fuhren kénnen. Hierzu gibt es beispielsweise Untersuchungen von Thewes. Allerdings liegen
erst wenige Informationen vor, wie sich speziell die Tertidren Tone in halbfester bis fester
Konsistenz, also mit geringem Wassergehalt hinsichtlich des Verklebungspotentials verhal-
ten.

Um das Verklebungspotential der Minchner tertidren Tone zu beurteilen, wurden verschie-
dene Laborversuche unternommen. Beispielsweise wurde durch die erforderliche Abhebe-
kraft einer Stahlplatte von einer Bodenprobe die normale Adhasion (Klebekraft) ermittelt.
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Abb. 6: Versuchsanordnung zur Ermittlung der normalen Adh&sion

Die Ergebnisse zeigten deutlich, dass auch die mittel- bis ausgepragt plastischen, halbfesten
und festen tertidren Tone ein hohes Verklebungspotential aufweisen, wenn sie mit Flissig-
keiten abgebaut werden. Beim Hydroschildvortrieb sind also besondere Vorkehrungen zu
treffen, damit die Verklebung reduziert wird. Sie wirkt sich sonst unglinstig auf die Leistung
aus. Diese Ergebnisse bestatigen die Untersuchungen von Hollmann et. al. (2011), die unter
gewissen Randbedingungen auch halbfesten bis festen Tonen ein mittleres bis hohes
Verklebungspotential zuweisen.

4 Hebungsinjektionen unter der U-Bahn-Linie U3/6 bei der Herstellung des
Haltepunkts Marienhof

Beispielhaft fiir das Zusammenwirken von Forschung und Praxis zur Bewaltigung der grol3en
Herausforderungen beim Bau der Haltestellen wird nachfolgend auf den Haltepunkt Marien-
hof und hier insbesondere auf die geplanten Hebungsinjektionen eingegangen, die bei der
Unterfahrung der U-Bahn-Linie U3/6 mit dem ca. 340 m? groRen Bahnhofsquerschnitt zum
Schutze der U-Bahn geplant sind.

Fir den Haltepunkt Marienhof (siehe Abb. 7) wird eine mehrfach ausgesteifte tiefe Schlitz-
wandbaugrube (ca. 52 m-65 m, Aushubsohle ca. 43,5 m unter GOK) in Deckelbauweise
hergestellt. In ihr wird der zentrale Aufgang erstellt und sie dient als Startschacht zum
bergmannischen Auffahren der Bahnsteigréhren nach Westen (Lange ca. 55 m) und Osten
(Lange ca. 95 m). Die Bahnsteigréhren besitzen eine Querschnittsflache von ca. 340 m2. Sie
sollen in Spritzbetonbauweise mit Druckluftstitzung aufgefahren werden. Aufgrund der
groRen Querschnittsflache erfolgt der Vortrieb in mehreren Teilausbrichen (siehe Abb. 7).
Zunachst werden in den seitlichen Bahnsteigrohren je zwei Ulmenstollenvortriebe und im
Anschluss der verbliebene Kern vorgetrieben. Nach dem Einbau der Innenschalen fahren die
von Westen und Osten kommenden Schildmaschinen der Streckenvortriebe in den Bahn-
hofsbereich ein und werden dort zurlickgebaut. Zuletzt wird der Mittelstollen zwischen den
beiden Gleisrohren aufgefahren.
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Abb. 7: Haltepunkt Marienhof im Lageplan und Schnitt

Der Grund fir die groRe Gradiententiefe der 2. S-Bahn-Stammestrecke ist, dass die von Nord
nach Sud verlaufenden Tunnelréhren der U-Bahn-Linien U3/U6 unterfahren werden missen
(siehe Abb. 7). Zwischen den Vortrieben der 2. S-Bahn-Stammstrecke und den U-Bahn-
Réhren ist ein minimaler Abstand von lediglich 4,5 m vorgesehen. Aufgrund der grol3en
Vortriebsquerschnitte wurden anhand von 3D-FE-Berechnungen maximale Setzungen der U-
Bahn-Réhren von bis zu 55 mm und Tangentenneigungen von maximal 1/500 ermittelt. Da
beflrchtet wird, dass insbesondere die Abdichtung der U-Bahn-Réhren durch derartige
Verformungen Schaden nehmen kann, ist geplant, die Setzungen nach bestimmten Teilfla-
chenvortrieben durch Hebungsinjektionen auszugleichen.

Das Injektionsgut fur die Hebungsinjektion wird von Injektionsfachern aus eingepresst,
welche jeweils zwischen den U-Bahn-Rdéhren und der 2. S-Bahn-Stammstrecke situiert sind
(siehe Abb. 7).

Bei der Planung der Hebungsinjektion muss besonderes Augenmerk darauf gelegt werden,
dass die U-Bahnlinie U3/6 keinen Schaden nimmt. Fihrt man namlich die Hebungsinjektio-
nen in geringem Abstand direkt unter dem Tunnel aus, kommt es, wie Modellversuche und
FE-Berechnungen gezeigt haben (s. Abb. 8) aufgrund der Gewdlbewirkung Uber der Firste
verbunden mit einer hohen Bodenauflast zu einer Uberbeanspruchung des Tunnels, die
Schale wird eingedruckt.
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Abb. 8: Haltepunkt Marienhof im Lageplan und Schnitt

Um dies durch eine geeignete Anordnung und Abfolge der Hebungsinjektionen zu verhin-
dern, wurde am Zentrum Geotechnik der TU Miinchen anhand von Modellversuchen und FE-
Berechnungen untersucht, wie sich der seitliche Abstand der Hebungsinjektion auf den
Tunnel auswirkt.

GemalR den Ergebnissen lassen sich 2 Injektionsschritte unterscheiden (s. Abb. 9): Werden
im 1. Injektionsschritt Hebungsinjektionen in groflem Abstand vom Tunnel ausgefihrt, kommt
es zu einem Anheben des Bodengewdlbes tber dem Tunnel. Der Tunnel wird entlastet und
dementsprechend hebt sich die Tunnelfirste. Der Tunnel ovalisiert.

Im 2. Injektionsschritt kdnnen dann Hebungsinjektionen seitlich und unter dem Tunnel
ausgefiihrt werden, wodurch die Ovalisierung ausgeglichen wird und sich der Tunnel
insgesamt anhebt.
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Abb. 9: Injektionsschritte zum Anheben der U-Bahnlinie der U3/6 am Haltepunkt Marienhof
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Durch Messen der Tunnelverformungen und eine Wiederholung dieser beiden Injektions-
schritte ist es also moglich, den Tunnel schrittweise anzuheben, ohne dass in der Tunnel-
schale zu grole Momente entstehen. Maldgebliche GroRe zur Steuerung der Hebungsinjek-
tion ist dabei die Ovalisierung des Tunnels. Hinsichtlich weiterer Details zu den Untersu-
chungen fur das Anheben filigraner Tunnelschalen wird auf Fillibeck et. al. (2015) verwiesen.
Die schwierigen und komplexen Fragestellungen zu den geplanten BaumalRnahmen an den
Haltepunkten, insbesondere die Unterfahrung der U1/U2 am Hauptbahnhof sowie die
Ansatze zur Dimensionierung der tiefen Baugruben an den Haltepunkten Hauptbahnhof und
Marienhof sind u.a. in den Veroffentlichungen von Vogt et al, (2006) und Scheller (2015) im
Detail beschrieben.

5 Prognose von tunnelbauinduzierten Setzungen

Beim innerstadtischen Tunnelbau wird es schon im Zuge der Vorplanungen zunehmend
wichtig, das Schadenspotential auf Bauwerke im Tunneleinflussbereich durch tunnelbauin-
duzierte Setzungen einzuschatzen. Da es nicht méglich ist, flr jedes Bauwerk eine detaillier-
te Setzungsbetrachtung vorzunehmen, ist ein mehrstufiges Vorgehen erforderlich. Dabei
wurde im Zuge der 2. S-Bahn-Stammstrecke Minchen wie folgt vorgegangen:
e Schritt 1: Sichtung der Gebaude im Tunneleinflussbereich. Beurteilung der Scha-
densanfalligkeit der Gebaude
e Schritt 2: Einfache Setzungsermittlung mit einem vereinfachten empirischen Set-
zungsberechnungsverfahren.
e Schritt 3: Detailuntersuchungen an besonders kritischen Gebauden oder wenn grol3e
Tangentenneigungen errechnet wurden. Dies sind dann in der Regel FE-Berechnun-
gen, bei denen auch die Gebaudesteifigkeit berticksichtigt werden kann.

Das Problem bei den vormals aus der Literatur bekannten empirischen Berechnungsverfah-
ren ist, dass aus dem modernen Tunnelbau nur wenige Messergebnisse flir eine empirische,
also auf Erfahrungen beruhende Betrachtung vorlagen und so aus Sicherheitsgriinden im 2.
Schritt meist unrealistisch hohe Setzungen ermittelt wurden (Fillibeck, 2010). Um diesem
Missstand entgegen wirken zu kénnen, wurden fur die 2. S-Bahn-Stammstrecke Munchen
die aulerst vielfaltigen Messungen aus den verschiedensten U-Bahn-BaumalRnahmen in
Minchen ausgewertet und in einem neuen Berechnungsverfahren mit verbesserten Ein-
gangsgrolen zusammengestellt (Fillibeck, 2012). Dabei konnten zur verbesserten Set-
zungsprognose mit Angabe von Setzungen in Abhangigkeit einer Auftretenswahrscheinlich-
keit Gber 300 Messquerschnitte ausgewertet werden. Mit diesem verbesserten Setzungs-
prognoseverfahren konnte dann auf einfache Weise Uberprift werden, ob die errechneten
Schiefstellungen fir die Gebaude schadensrelevant sind. Bei herkdbmmlichen Gebauden ist
das bei Tangentenneigungen 1/n < 1/500 bzw. max. Setzungen von 10 mm nicht der Fall.
Damit konnte die Schadensrelevanz fur einen Grofteil der relevanten Gebdude ausge-
schlossen werden.

Fiar besonders wertvolle, setzungsempfindliche Gebdude oder aber bei groRen zu erwarten-
den Setzungen, missen neben den vereinfachten empirischen Setzungsberechnungen
(Schritt 2) zusatzliche, intensivere Untersuchungen ausgefiihrt werden (Schritt 3). Dies war
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beispielsweise flr den Minchner Dom der Fall. Die Schildvortriebe verlaufen etwas seitlich
versetzt zum Dom, Uber 30 m unterhalb der Fundamente. Zur Beurteilung der Setzungen
wurde der Vortrieb mittels Finite-Element-Berechnungen simuliert. Demnach betragen die
maximalen Setzungen - allerdings neben dem Dom - rechnerisch 7,2 mm. Um das Scha-
denspotential beurteilen zu konnen, werden die Setzungsdifferenzen der Fundamente,
ausgedrickt in Tangentenneigungen oder Winkelverdrehung betrachtet (s. Abb. 10).

Winkelverdrehung
Aufllenwande:
1/n=1/10.000

Winkelverdrehung
Innenstitzen:
1/n=1/5.300

£ i e e e s s e s o

0.031 A
i
, |

Abb. 10: FE-Berechnung zur Prognose von Setzungen des Doms

Es wurde unterschieden zwischen den Tangentenneigungen bezogen auf die Aulenwéande
sowie auf AuRenwand und Innenstiutze. Die in FE-Berechnungen ermittelten Tangentennei-
gungen betragen ca. 1/10000 bzw. 1/5300.

Um diese Werte beurteilen zu kdnnen, wird hier das einfache Kriterium nach Kramer (1978)
herangezogen (s. Abb. 11). Bei herkdbmmlichen Gebauden werden ab 1/500 bzw. bei
sensiblen Gebauden ab 1/1000 Schaden erwartet. Demnach liegen die ermittelten Verfor-
mungen weit auBerhalb des kritischen Bereichs. Fur den Dom werden somit keine Schadi-
gungen erwartet. Nichtsdestotrotz wird wahrend des Vortriebs der Dom intensiv messtech-
nisch Uberwacht, um bei Bedarf sofort regulierend einschreiten zu kénnen.
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Abb. 11: Vereinfachtes Beurteilungskriterium nach Kramer zur Abschatzung des
Schadenspotentials am Dom

6 Zusammenfassung

Die 2. S-Bahn-Stammstrecke Minchen ist ein Projekt mit besonderen bautechnischen
Herausforderungen. Die Grenzen bisheriger Erfahrungen werden mit den geplanten Bau-
maflinahmen mehrfach erreicht und zum Beispiel bei den Uber 40 m tiefen Baugruben oder
den Uber 340 m? groRen Spritzbetonvortrieben an den Haltepunkten Hauptbahnhof und
Marienhof auch Uberschritten. Derartige Baumalnahmen im Grenzbereich des bisher
Ausgefihrten erfordern aulerhalb der herkdmmlichen Planung zusétzliche Untersuchungen
mit Forschungscharakter, um Planungssicherheit zu erhalten und der Ausschreibung
zusatzliche Informationen zur Kalkulation zur Verfigung zu stellen. Die im Rahmen dieser
Veroffentlichung vorgestellten, am Zentrum Geotechnik der TU Minchen ausgefiihrten
Untersuchungen erflullten die vorgenannten Anforderungen des Projekts und erweiterten
gleichzeitig den Kenntnisstand in der Forschung. Die 2. S-Bahn-Stammstrecke Munchen ist
somit ein schones Beispiel einer gelungenen Symbiose zwischen Forschung und Praxis.

Mit dieser Verodffentlichung mochten sich die Verfasser des Zentrum Geotechnik der TU
Minchen ganz herzlich bei Herrn Scheller, dem langjahrigen Leiter des Grol3projekts 2. S-
Bahn-Stammstrecke Miinchen fiir die stetige, gute und fruchtbare Zusammenarbeit und das
entgegengebrachte Vertrauen bedanken. Wir winschen ihm fiir seine neue Lebensphase im
Ruhestand alles erdenklich Gute.
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Bau von Eisenbahntunneln in verkarstetem Gebirge: Erkenntnisge-
winne der letzten zwei Jahrzehnte fliir den sicheren Bau und Betrieb

Prof. Dr.-Ing. Norbert Vogt
Zentrum Geotechnik, Technische Universitat Miinchen

1 Zusammenfassung

Anhand von zwei Tunneln, die in den letzten Jahren bei Neubaustrecken der Deutschen
Bahn in verkarstetem Gebirge aufgefahren wurden, wird aufgezeigt, wie sichere Tunnelbau-
werke in einer im Detail unbekannten geologischen Umgebung, die wesentlich durch
unterirdische Hohlrdume undefinierter Standsicherheit gepragt ist, hergestellt werden
konnen. Dabei haben Verfahren der Geophysik, die in den letzten Jahren erheblich weiter-
entwickelt wurden, eine zentrale Bedeutung. Die Beobachtungsmethode spielt eine grofRe
Rolle, denn es werden angetroffene und messtechnisch erfasste Ist-Situationen mit Hilfe von
vorher vorbereiteten Schubladenlésungen bewaltigt. Erkundung, Gebirgsertiichtigung,
robuste anpassungsfahige Bauweisen und der Umgang mit Restrisiken sind zentrale
Themen.

2 Exkurs zu geotechnischer Forschung und Praxis im universitaren Umfeld

Im aktuellen Minchner Geotechniktag 2016 steht die Verknupfung von Praxis und For-
schung im Fokus.

In der Bauingenieurpraxis ist der meist durch Normen definierte Stand der Technik die
Richtschnur des Planens und Bauens. Der Wettbewerb erfordert, diesen Stand immer weiter
auszuweiten und dazu den Stand der Wissenschaft zu nutzen. Die Erweiterung des Standes
von Technik und Wissenschaft wird durch Forschung erreicht. Sie ist dazu zielorientiert und
wissensbasiert. Try and Error und Bauchentscheidungen sollten zurickgestellt bleiben.
Vielmehr ist es angebracht, mit der Kenntnis der technischen Zusammenhange und der
mechanischen und physikalischen Grundlagen, vor allem auch unter Nutzung benachbarter
primar naturwissenschaftlicher Disziplinen Neuland zu erobern. Die Erweiterung der Er-
kenntnis basaler Zusammenhange, die langst noch nicht alle geklart sind, erfordert auch
Grundlagenforschung, die sich nicht unmittelbar auf das Baugeschehen auswirken muss,
sich aber langfristig entsprechend positiv auswirken kénnte. Dieses Feld ist universitarer
Forschung vorbehalten und kann von Wirtschaftsunternehmen in der Regel nicht geleistet
werden. Universitare Institutionen kénnen und sollen aber durchaus auch in unmittelbarer
praxisorientierter Forschung mitwirken, dies schafft vielfache Synergien und dient nicht
zuletzt der Befruchtung der Lehre und der Ausbildung von selbstandigen Spezialisten in
Form von Promotionen.
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Ingenieurmethoden zeichnen sich vielfach auch durch robustes pragmatisches Handeln aus,
ohne dass alle basalen Zusammenhange genau bekannt und untersucht werden — sonst
wlrden wir uns im Detail verlieren, ohne Ergebnisse zu erreichen. Je mehr wir aber durch
Forschung erfahren und erkennen, umso besser kdnnen wir Ingenieure gleichzeitig sicherer
und wirtschaftlicher bauen.

3 Karst mit seiner globalen Verbreitung und seinen technischen Risiken

Ein in Wikipedia verfligbares Bild: https://de.wikipedia.org/wiki/Karst#/media/File:Carbonate-
outcrops_world.jpg zeigt die ausgepragte weltweite Verbreitung von Karst auf etwa 20 % der
Landoberflache der Erde, also von Gesteinen, die durch Atmospharilien gelést werden
kénnen, was in der Konsequenz an der Gelandeoberflache sowie im Untergrund Hohlformen
hinterlasst. Kalk- und Sulfatgesteine stehen hier im Vordergrund, aber auch Salz und in
seltenen Fallen Quarzgestein sind betroffen.

Schon kleine Karsthohlrdume wie der in Bild 1 gezeigte hochgebrochene Hohlraum im
Gipskeuper nahe des Stuttgarter Hauptbahnhofs kénnen erhebliche Diskussionen auslésen,
ob und wie man auf derartigem Untergrund bauen kann. Wie viel dramatischer ist doch der in
Bild 2 gezeigte bis zur Gelandeoberflache hochgebrochene Hohlraum, in dem ein ganzes
Dorf Platz hatte.

Bild 1: Karsthohlraum in Tonsteinen des Bild 2: Doline auf dem Peloponnes, 25 km von
Gipskeupers (Stuttgart) Ermioni, Dorf Didyma

Die grofdte dem Autor aus Fotos im Stern bekannte Hohle ist die Rumbling Falls Cave in
Tennessee, USA, siehe http://www.darklightimagery.net/RFC/thumbs.html.

Beim Einsturz von unterirdischen Hohlrdumen kénnen Gebdude oder Verkehrswege
Schaden erleiden, wie die Bilder 3 und 4 zeigen. Aus Waltham, Bell, Culshaw: Sinkholes and
Subsidence (2005) stammt die Grafik in Bild 5, die typische Szenarien zeigt, wie sie flr
Verkehrswege gefahrlich sein kénnen. Karstbedingte Hohlformen kdnnen offen oder teils
oder ganz verfullt sein. lhre statische Stabilitat ist stets zu hinterfragen und in geologischen
Zeitraumen sicher nicht gegeben. Sie kénnen auch grofle Wasservolumina enthalten, die
z.B. beim Anschneiden durch einen Tunnel plétzlich freigesetzt werden.
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Bild 3: Folgen eines Einsturzes einer Gberbauten Bild 4: Landstral3e in Thiringen, aus Genske:
Hohle, Bild AP Ingenieurgeologie (2005)

cave passage cut by both tunnels
unroofed cave

open sinkhole

R with a
haft % B thin roof
sha .
| iie under road
cut by tunnel ! o
old cave with open void ] sediment-filled
shafts exposed along road line old cave

Bild 5: Karst mit Gefahren fur Verkehrswege (Waltham, Bell, Culshaw, 2005)
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4 Tunnel Irlahill

Der Tunnel Irlahlll wurde im Zusammenhang mit der Neubaustrecke Nurnberg — Ingolstadt
im Auftrag der Deutschen Bahn hergestellt und bildet den Aufstieg aus dem Altmuhltal auf
die Frankenalb, Bild 6. Aus der geologischen Erkundung im Vorfeld der BaumalRhahme war
die Verkarstung hier bekannt. Im Bauvertrag waren entsprechend Mallhahmen zur Begeg-
nung der Gefahren aus Karststrukturen berilicksichtigt, primar mit einer Pauschale flr
bautechnische MalRnahmen bei Strukturen bis 1 m Grole.

Quelle E Turner & Townsend

Bild 6: geologischer Langsschnitt Tunnel Irlahill (Quelle: Reichl, 2014)

Als tatsachlich beim Tunnelvortrieb deutlich grofiere Karststrukturen angetroffen wurden,
siehe z.B. Bild 7 und 8, kam es zu erheblichen Diskussionen, die zur Unterbrechung der
Baumallinahme fuhrten, bis ein Einvernehmen Uber Mallnahmen und Risikoverteilungen
gefunden war. Es wurden erweiterte Erkundungen und Einzelanalysen der angetroffenen
Hohlraume erforderlich, bis hin zu dreidimensionalen Finite-Element-Berechnungen und
lokalen statischen Sonderbetrachtungen, alles unter hohem zeitlichen Druck und mit
vertraglichen Ping-Pong- und Schwarzer Peter-Spielen.

Schliellich wurden Arbeitskreise eingesetzt, um grundsatzliche Lésungen zu erarbeiten und
sie nach Ausarbeitungen im Detail durch die beteiligten Partner zu Uberprifen und zur
baupraktischen Umsetzung freizugeben.

Dabei wurden folgende wesentliche Elemente beachtet, wobei selbstverstandlich wirtschaft-
liche und terminliche Folgen zu berlicksichtigen waren:

e moglichst umfangreiche erganzende Erkundung

e moglichst umfangreiche Ertlichtigung von Karst-Schwachstellen im benachbarten
Untergrund

e mdglichst robuste hohlraumuberbriickende Konstruktion
e bewusster Umgang mit dem verbleibenden Restrisiko

e langfristiges Bauwerksmonitoring

e nachtragliche Mdglichkeit von Injektionen
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Quelle E Turner & Townsend
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Bild 8: Hohlraum 9 im Tunnel Irlahill (Quelle: Reichl, 2014)

Die zusatzliche umfangreiche Erkundung wurde aus der vorgetriebenen Tunnelrbhre heraus
zunachst vor allem mit geoelektrischen Verfahren durchgefiihrt, erganzt durch Mikrogravi-
metrie. Die durchgefiuihrten geophysikalischen Untersuchungen waren dabei in den Augen
des Autors nicht hinreichend zuverlassig, so wurde z.B. einmal ein gréRerer Hohlraum
zufallig an einer Stelle entdeckt, an dem aus den Ergebnissen der Geoelektrik zuvor
ungestortes Gebirge interpretiert worden war. Anker- und Sprengbohrungen waren nicht
systematisch im Hinblick auf Karsterscheinungen beobachtet worden. In Bereichen mit
Verdacht auf starke Verkarstung wurde vor der Herstellung der Innenschale ein systemati-
sches Erkundungsprogramm abgearbeitet und die Erkundungsbohrungen gleich fir Verflill-
und Injektionsarbeiten genutzt.
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Zur Ertlichtigung des Bauwerkes zur moglichen Uberbriickung von nicht entdeckten und
stabilisierten Hohlformen, die sich ggfs. wahrend der Lebensdauer des Bauwerks verandern,
wurde zum Einen eine Verzahnung der Blockfugen, zum Anderen anstelle eines Fillbetons
eine durchgehende bewehrte Bodenplatte unter den Gleisen des zweigleisigen, also
entsprechend breiten Tunnels vorgesehen. AuRerdem wurden eine unsymmetrische Bettung
des Bauwerks und sich neu bildende Karstspalten berlcksichtigt.

Mit wirtschaftlich vertretbarem Aufwand lief3 sich eine vollstdndige Erkundung der verkarste-
ten Tunnelumgebung nicht erreichen, und auch nach tief liegenden Hohlrdumen, die sich
verandern konnten, konnte nicht systematisch gesucht werden. Den an den Diskussionen
beteiligten Projektpartnern war damit der Verbleib eines Restrisikos bewusst. Aber auch
Meteor-Einschlage, Flugzeugabstiirze, extreme Erdbeben oder Stirme etc. bleiben dem
Restrisiko zugeordnet und werden bei der Infrastrukturplanung nicht explizit bericksichtigt.

Eine offizielle Aussage der DB-Netz zum tragbaren Restrisiko konnte nicht erreicht werden.
Dass ein Restrisiko besteht und akzeptiert wird, ist jedoch dadurch dokumentiert, dass der
Tunnel fir seine Lebensdauer messtechnisch prazise beobachtbar ist und im Sohlbereich
sogenannte "Bewehrungsgassen" angeordnet wurden, die bei Erfordernis nachtragliche
Erkundungen und Injektionen ermoglichen, ohne statisch relevante Querschnittsschwachun-
gen zu erzeugen.

Die genannten MalRnahmen wurden in Abstimmung mit geologischen Erkenntnissen aus der
Erkundung und vortriebsbegleitenden Kartierung tUber die Tunnellange differenziert einge-
setzt, siehe Bild 9.
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Bild 9: karstbedingte MaRnahmen beim Tunnel Irlahll

Zur Ertichtigung von Karst-Schwachstellen im Tunnelumfeld wurden systematisch Bohrun-
gen ausgefuhrt und nach MalRRgabe der beobachteten Bohrparameter Verflll- und Injekti-
onsmaflnahmen durchgefuhrt (Bild 10). Diesen Arbeiten wurde eine systematische Doku-
mentation zugeordnet (Bild 11).
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Karsttyp Injektionsgut

Zement-
suspension

0 bar 0 bar 5 bar 5-20 bar

Beton |Schaum | Mortel

1 Hohlraum x X x
2 Teilverfullt x X x
3 Verfullt X X

Aufgelockertes
4 Gebirge x X

R | urnei]
Bild 10: Bohrungen zur Erkundung und fur die Injektion von Karststrukturen, (Quelle: Reichl, 2014)
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Bild 11: Dokumentation der Gebirgsertiichtigung beim Tunnel Irlahlll (Quelle: Reichl, 2014)

5 Steinbiihltunnel DER SEITENRISS DER TIEFENHOHLE
Im Grof3projekt Stuttgart 21 mit %n:r'::f;ﬂﬂﬂﬁe

der Neubaustrecke Wendlingen
— Ulm dienen der BofRlertunnel
(nérdlich) und der Steinbuhl-
tunnbel (sudlich des Filstals)
dem Aufstieg vom Keuperflach-
land zur Schwabischen Albhoch-
flache. Die Schwabische Alb ist
bekannt fur ihre Karsthoéhlen und
eine ihrer eindrucksvollsten ist

Quelle: www tiefenhahle de

die Laichinger Tiefenhohle im g4 12: Seitenriss der Laichinger Tiefenhdhle
Projektgebiet (Bild 12).
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Die geologischen Randbedingungen fur den Tunnel sind in Gutachten von wbi grindlich
beschrieben, wonach sich die tunnelrelevanten Verkarstungserscheinungen im Wesentlichen
auf den Unteren Massenkalk des Weiljura beschranken, Bild 13.
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Bild 13: Ausschnitt aus dem bautechnischen Langsschnitt des Steinbuhltunnels

Beim Auffahren eines Tunnels darf ein Hohlraum unterhalb oder neben dem Vortrieb nicht zu
einem Gebirgsversagen flhren, welches durch Uberbeanspruchung des Pfeilers zwischen
einer Hohle und dem Tunnel oder Einbrechen einer Schwebe zwischen Tunnelsohle und
unterlagerndem Hohlraum bedingt sein kdnnte. Aus den in Bild 14 dargestellten statischen
Uberlegungen resultiert ein dem Vortrieb unmittelbar vorausgehendes Erkundungserforder-
nis unter dem Sohlbereich und neben den Ulmen.

Gebirgsauflast aus
max. ca. 100 m Uberlagerung
ca. 2600 kN/m?

Tunnel mit ca.
B: = 11 m Breite

Gebirgspfeiler

- P
mit Breite Bp Gebirgs-Schwebe T G (Schwebe) ¢
il T (scherkraft)

mit Héhe h !

1 — |
Tunnel mit ca. By = 11 m Breite -

Hohlraum mit Breite By

mit g4 = 100 MN/m2 mit @' = 30° ciqur = 200 kN/m? ; K; = 0,2;
- t=40m; G4+P =700 kN/m

beiBy=5m=>B>2m '

bei By =20m > B, >4 m > h>2m

Bild 14: Beanspruchung des Gebirges zwischen einem bestehenden Hohlraum und
einem aufgefahrenen Tunnel

Zur Dimensionierung der Aullenschale des im Spritzbetonvortrieb aufgefahrenen Steinbihl-
tunnels dienten eine Vielzahl statischer Berechnungen unter Ansatz von Hohlrdumen mit
verschiedener Grofle und Anordnung zum Tunnelquerschnitt, siehe Bild 15.
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5 Untersuchungsfalle mit
Hohlraumgréften S, M und L

in Abstanden a derart, dass sie in
einem 10-m-Umkreis auftreten
dirfen.

Gebirgsparameter neben den
Hohlraumen fur Ki2:

14 MN/m? = ¢’ = 16,57 MN/m?

40° < @' £45°7

10.000 MN/m2 < E < 12.500 MN/m?2

S M L
Offnungsweiten <1m 5m >5m
Offnungsflachen <1 m? 25m2 > 25m?
Hohlraumvolumen £1m? <£125m? > 125m?

=
=

Bild 15: untersuchte Hohlraume im Tunnelumfeld zur
Dimensionierung der Aufienschale des Steinbuhltunnels

Auller der Auswirkungen auf die Statik des Tunnels waren auch umweltbezogene, vor allem
wasserrechtliche Uberlegungen zu beachten, wenn Karststrukturen in der Tunnelumgebung
erkannt wurden. Die Wasserwege im verkarsteten Gebirge durften nur in begrenztem
Umfang eingeschrankt, die Wasserqualitdt nicht verschlechtert werden. Um hier alle
planungsrechtlichen Vorgaben zu beachten, waren flir alle mdglichen vorstellbaren Szenari-
en Schubladenlésungen entwickelt und im Planungsprozess abgestimmt worden, siehe
beispielhaft Bild 16.

TypL-P Langsschnitt A - A

— Temp. Sicherung mit Spritzbeton

A|) / und Anker gem. Vortriebsklassen - Temp. Sicherung
Pumpbeton C20/25, lageweise mit Spritzbeton
und Anker

Luftbogenstrecke

Gittertréger, Spritzbeton bewehrt
Spritzbeton C30/37 abschlagsweise =z 50cm £ oo
Betonstahlmatten Q257A, 2 Lagen

gem, Vortriebsklassen

T~ Abschalung mit

Entliftungsleitung Streckmetall oder

Steigleitung o Lochblech
-Flillbeton C20/25 SR A _
0.00
Ausbruch zur Freilegung des T T T T T A T S TR IR T T

Hohlraumes und Herstellung der
Keilform fir die Betonplombe

Rohrleitung DN/OD 200, an Drainage
anschlielien, alle <5m

T~ Geotextil, 300g/m?

T Auffiillung mit Ausbruchmaterial aus
gesteinsfesten, unverwitterten, nicht
veranderlichen, Gebirgsarten,

im unteren Bereich mit GroRblécken
Kantenlange >0.5m

Bild 16: Schubladenldsung fir den Fall des Antreffens eines Hohlraums,
der den gesamten Tunnelquerschnitt umschliel3t (Quelle: ATA, 2014)

Die dem Vortrieb unmittelbar vorausgehende Erkundung fur das nahe Tunnelumfeld vor der
Ortsbrust wurde mit einem speziell ausgeristeten Ankerbohrgerat durchgefihrt, wobei
Bohrfortschritt, Drehmoment, Anpressdruck etc. automatisch registriert und ausgewertet
wurden (MWD: Measuring While Drilling). Die Ergebnisse lagen grafisch aufbereitet vor,
bevor der nachste Abschlag freigegeben wurde (Bild 17). Auch Bohrungen fiir Sprenglécher
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und Systemankerung sowie Entwasserungsbohrungen wurden zur Umgebungserkundung
herangezogen. Selbstverstandlich gab es eine griindliche vortriebsbegleitende geologische
Kartierung sowie ein umfangreiches geotechnisches Messprogramm.

ARGE Tunnel Albaufstieg m

Auswertung Erkundungsbohrungen Karst

Tunnel: SteinbUhitunnel Datum der Bohrung: 27.03.2014, 00:00
Vortrieb: Ostréhre Nord Anzahl Bohrlécher: 17
Tunnelmeter: 1155.000 Lénge Bohrldcher: 8.00m
Messintervall: 2.00 (cm) Durchmesser Bohriticher: 76 mm
B verdacrrsnerech Bewertung des

Bghrergebnisses:
<ein Verdacht auf Hohlraum
O Verdacht auf geringfiigige
Hohlrdume

a
\ / O Verdacht auf Hohlraume
Zerlegt -
Besonderheiten:
>31/\K\eir:e
" ” 7
.’

ca ]
lg
\
E

27.03.14
Bild 17: Karsthohlraumerkundung im Nahfeld: MWD-Ergebnisse aus
Ortsbrustbohrungen in der Kalotte beim Steinblhltunnel (Quelle: ATA, 2014)

Die potentiell stark verkarsteten Weiljuraschichten reichen am Sidportal bis zu etwa 50 m
unter die Tunnelsohle. Um unerkannte sehr grof3e Hohlrdume auszuschliel3en, die langfristig
Einfluss auf den SteinblUhltunnel nehmen kénnten, wurden im Abstand von 20 m entspre-
chend tiefe Vollbohrungen abgeteuft und der Bohrwiderstand beobachtet.

Im Karst verdient das Karstgrundwasser besondere Beachtung. Aufgrund der inhomogenen
und lokal sehr verschieden grof’en Gebirgsdurchlassigkeit kann der Karstwasserspiegel
schnell und stark schwanken, in Karsthohlrdumen koénnen grof’e Wassermengen einge-
schlossen sein, die eventuell plétzlich freigesetzt werden konnten. Die Vortriebsplanung
berlcksichtigte daher mdgliche sehr groe zutretende Wassermengen mit zugehdrigen
Leitungsquerschnitten und vorzuhaltenden Pumpen. Die Innenschale ist in der Lage, sehr
hohe Wasserdriicke von bis zu 60 m oberhalb der Tunnelsohle zu ertragen.

Der Tunnel erhalt ahnlich einem Kragen einige sogenannte Dammringe, um die Langslaufig-
keit entlang der Tunnelréhren eng zu begrenzen.

Bild 18 zeigt beispielhaft von vielen zwei Fotos von beim Vortrieb angetroffenen Karststruktu-
ren. Die grof3ten davon erreichten offene Volumina von etwa 300 m3.
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25/10/2013 09:06

B|Id 18: Belsblele von angetroffenen Karststrukturen beim Steinbuhltunnel,
offen und mit Schutt geflllt

Nach dem Auffahren der beiden Tunnelréhren und vor dem Einbau der Innenschale wurde
eine systematische und vollstandige geophysikalische Erkundung des relevanten Tunnelum-
feldes in den von Verkarstung betroffenen Weiljuraschichten durchgefihrt. Dazu wurden im
Tunnellangsabstand von 15 m je 6 strahlenférmig angeordnete Bohrungen bis zu 20 m tief
ins Gebirge gefiuhrt und verrohrt. Zwischen den Bohrungen wurde das Gebirge mit Radarim-
pulsen durchstrahlt. Aus den Laufzeiten der Radarimpulse zwischen Sender in einem Rohr
und Empfanger im benachbarten Rohr kann auf die durchstrahlte Gebirgsqualitat geschlos-
sen und kénnen Hohlrdume detektiert werden. Aus einer Kombination von Durchstrahlungs-
und Refraktionsmessungen kénnen dadurch nach einer komplexen inversen Auswertung
karstbedingte Anomalien im Gebirge 15 m bis 20 m um den Tunnel herum sicher detektiert
werden.

In der Ausschreibung war eine zweite geophysikalische Messmethode gefordert worden, fur
die gravimetrische Messungen gewahlt wurden. Bezogen auf eine horizontale Ebene wurden
mit ihr lokale Abweichungen der Erdbeschleunigung gemessen, welche Hinweise auf
oberhalb und unterhalb befindliche Dichtevariationen liefern und die Geo-Radar-Messungen
erganzen konnten.

An allen Stellen, an denen derart standsicherheitsrelevante Karststrukturen detektiert worden
waren, wurden Bohrungen ins Gebirge gefiihrt, die in fast allen Fallen Schwachstellen im
Gebirge bestatigten, die dann mit Beton verfillt oder mit Zementsuspension injiziert wurden.

Bei den statischen Berechnungen der Innenschale wurden die detektierten und ggf. ertlich-
tigten Karstbereiche als geometrische Elemente mit reduzierter Gebirgssteifigkeit bertick-
sichtigt. Dabei wurde vielfach wieder auf dazu vorbereitete Schubladenlésungen zurtickge-
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griffen. Einzelbetrachtungen wurden in Fallen erforderlich, wo mehrere gro3ere Karststruktu-
ren einen Tunnelblock betreffen. Dabei wurden dann ggfs. erforderliche Zulagebewehrungen
ermittelt und angeordnet.
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Bild 19: Georadar - Durchstrahlung und Refraktion (Quelle: ATA, 2014)

Inzwischen sind beide Tunnelrdhren des Steinbihltunnels vollstandig aufgefahren und
hinsichtlich der Karstsituation vollstandig untersucht worden. Das dargestellte Konzept fuhrte
dazu, dass trotz vielfacher Karsterscheinungen zu keinem Zeitpunkt daraus bedingte
Ablaufstérungen beim Vortrieb auftraten oder zuvor nicht durchdachte Situationen zu

bewaltigen waren.
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Interaction with Industry in Geotechnical R&D- Example from
project on ageing effects on bearing capacity of piles

Kjell Karlsrud, Dr. Philos
Technical Expert, Norwegian Geotechnical Institute (NGI)

1 Introduction

To get funding of large R&D projects in Norway will generally require a close cooperation be-
tween industry, the R&D community and the Norwegian Research Council. The first part of this
presentation paper briefly outlines how this works, exemplified by a R&D project dealing with
pile ageing effects.

The project on ageing effects encompassed comprehensive field load tests at 6 different test
sites (4 clay sites and 2 sand sites), specifically oriented to shed light on the impact of time on
the ultimate shaft friction of driven steel pipe piles. Karlsrud et al (2014) gives a rather com-
prehensive presentation and assessment of the results from the test programs. Therefore, this
paper only presents an attachment at the end with PP figures illustrating examples of some
results and main conclusions from the test program.

2 Interaction with the industry in R&D- example ageing effects piles

The Research Council of Norway (RCN) has two specific types of programs from which the
industry and R&D community can apply for research funding:

I.  "User Driven Innovation Arena" type projects. In this case, the industry is the main con-
tract partner against the RCN. The R&D community can participate through the industry.
The funding from the RCN is in this case limited to about 35 % of the total budget. (Has
recently been increased to 50%).

II. "Competance Development with User Participation”. For this type of project, an R&D in-
stitution will be the main contract partner against the RCN, but support from- and cooper-
ation with- the industry is encouraged. The funding from the RCN is in this case limited
upwards to 80 % of the total budget.

In relation to both types of projects, possible funding from other public sources will not count
when the % contribution from the RCN is considered.

NGI saw around 2006 a great need for accounting for the effect of time on the bearing capacity
of axially loaded friction piles in all kinds of soils. The basis for that was:

e Several past studies had clearly indicated that the axial bearing capacity of piles in clay
could increase considerably with time following the normal re-consolidation or set-up pe-
riod, herein referred to as "ageing effects", e.g. Flaate (1968), Karlsrud and Haugen
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(1985), Fellenius et al (1998), Karlsrud et al (1993). Karlsrud et al (2005) and Augustesen
(2006) proposed tentative ageing factors for clays based on data available at the time.

¢ A significant gain in capacity with time had also been observed for piles in sand, for in-
stance by Skov and Denver (1986), Chow et al (1998), Axelsson (2000, 2002), Bullock et
al (2005a,b).veranderlichen Einwirkungen

One of the problems of past studies was that they often were based on load testing the same
pile to failure repeatedly. NGI had evidence that a pile that is load tested to failure several
times would could show distinctly different gain in capacity with time compared to one left
undisturbed in the ground for over the same period.

In 2006 prepared a proposal for undertaking a series of pile load tests in both sand and clay
deposits to enhance our understanding of time effects, and how they depend on soil conditions
as well as loading sequences. The attached PP figures and Karlsrud et al (2014) describes the
detailed test program and main results.

Once the idea was born, NGl started to solicit the RCN and private industry and other stake-
holders for financial support. The estimated total budget for the planned test program at five
different test sites was of the order EU 3.5 million. The RCN suggested that such a large budget
would be best suited for their type | program where industry takes a lead role. Upon request
from NGI the Norwegian consulting company Multiconsult kindly agreed to take that role, which
means they became the contract partner against the RCN. NGl still took the full technical re-
sponsibility for detailed planning, execution and reporting of the results.

To fund the private industry part of the budget of about EU 2.0 million, NGI solicited land-based
consultant companies and contractors, as well as petroleum companies and other offshore
players. This was a long process, but after about two years, the funding was in place.

As seen from the table below, there were two types of participants; those providing both some
cash funding and/or services or products; and those only providing funding. In the latter group
were, in addition to the RCN, four large petroleum companies.

Participants both funding Participants primarily

and providing services contributing with funding
NGI (technical responsible) The Research Council of Norway
Multiconsult - “project owner” StatoilHydro

The Dep. of Public Roads Aramco (Saudi)

BRE (UK) Total E&P (France)
RautarRuukkii Oyi (Finland) Petronas Carigali (Malaysia)

Akersolutions

Association of Norw. Piling.Contr.

Femern Belt Cons. (Denmark)

As one was looking for sites covering a fairly wide range of soil conditions, the Building Re-
search Establishment in the UK was contracted to undertake a test program at a site with stiff
overconsolidated glacial till clay at Cowden in the UK. The Femern Belt Consortium in Den-
mark, planning a crossing of the Femarn see between Denmark and Germany, agreed to fully
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finance tests at a site in the sea where the crossing was planned. This was a site with a high
plasticity overconsolidated clay deposit. NGI, with field support from the Association of Norwe-
gian Piling contractors was responsible for tests at two normally consolidated clay sites, and a
loose and a dense sand site in Norway. RautarRukkii Oyi in Finland supplied the steel pipe
piles to be used at the sites in Norway free of charge.

The other participants listed in the table above provided, in addition to some funding, mostly
in-kind services in terms of time used for reviewing and commenting on detailed plans and
results.

It goes maybe without saying that it was a challenging task to coordinate a research project
with so many participants, which also had different roles in the execution of the project. Nev-
ertheless, the test program and the reporting were finalized more or less according to original
plans.

It is hoped that having participants with such a wide range of backgrounds will contribute to
that the important results from this project will rapidly be adopted in design practice.
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4 Copy of Power Point presentation on ageing effects on
capacity of piles follows on next pages

4.1 Motivation

» Past studies suggest that time or ageing effects can be
very signifificant in both clays and sands
wmm) Potenially large cost savings

Ageing effects for clays come in addition to the gain
due to re-consolidation

» Much of exisiting data were based on repeated loading
of the same pile or re-strike tests

== Can give wrong impression of ageing effects

“ No present design methods or codes account for
ageing effects

“ Many piled structures (bridges and offshore
structures) will first experience their full design load
% to 2 years after pile installation

“ Many structures need upgrading after some years
of operation and must accommodate larger loads
than they were originally designed for

The ageing formula first proposed
by Skov and Denver (1988)

Q(t) = Qo) - [1 + Aqg * logyo (Vo]

t= time in days after pile installation in days
t, = a reference time

Q(ty)= capacity of the pile at time t,

Q(t) = capacity at a later time

4.2 Test sites

w | I, [OCR| g | D

Site Soil type %) | (%) (MPa) | (%)
Stiordal NC Clay, low |, |28-32| 12-16 |[1.4-1.6 :
Onsoy NC Clay, med. |, |48-70| 22-40 [1.3-1.6 -

Cowden, UK | OC glacial Clay till |16-17| 17- | 4-10 -
Femern, Ger.| OC Clay, highl, |35-40|{70-170| 3-8 -
Larvik Loose fine silty Sand | 20-31| - - |2.9-5.3]20-40
Ryggkollen | Dense medium Sand| ? - - | 20-30 |50-80
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Test program- each site

Test pile| Time of testing after pile installation (months)
No. 1(2) 3(4) 6 12 24
1 X X X X X
2 X X X X
3 X X X
4 X X
5 X
6 Sust. Sust. X

Testing arrangement

Pile dimensions:

L= 20-25 m (9m Cow.)

D =406-508 mm
All open-ended

«All piles were loaded in tension
*Loads were applied by hydraulic jacks using a specially
designed actuator for maintaining load over long time

4.3 Results Sand Sites

Relative capacities- all tests Ryggkollen

Change relative to R1-1
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Summary of ageing effects- 1 st time tests
(log-scale)
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4.4 Results Clay Sites

Relative capacities- all tests- Stjordal
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Shaft capacity st time tests- Stjordal
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Set —up of shaft friction during
l’e-COllSOlldathll (after Karlsrud, ZOIZ)
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4.5 Conclusions
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‘ IT IS TIME TO ACCOUNT FOR AGEING

“ Very significant ageing effects for sand
and clay are verified

“ In sands the effect seems to level off
after 1-2 yrs

7 In clays the effect follows log(t) but
depends |, and OCR

9 Sustained and staged loading improves
capacity in clay, reduces in sand

EFFECTS IN DESIGN PRACTICE!




Forschungskultur in einem Spezialtiefbauunternehmen

Dipl.-Ing. Florian Bauer, Dr.-Ing. Karsten Beckhaus
BAUER Spezialtiefbau GmbH, Schrobenhausen

Dipl.-Wirtsch.-Ing. Christian Hoyme
Universitat Leipzig, Leipzig

1 Unser Verstandnis von Forschung

Unser Firmenmotto ,Begeistert flr Fortschritt“ steht fir die Innovationskultur, die im Unter-
nehmen gelebt und geférdert wird und die eine lange Tradition hat. Sei es die Erfindung des
Injektionszugankers durch Karl-Heinz Bauer fir eine Baustelle des Bayerischen Rundfunks
1958 oder die erstmalige Griindung einer Offshore-Unterwasserturbine mit einem eigens
daflir entwickelten Unterwasserbohrgerat. Fortschritt ist in den meisten Fallen die Folge von
Forschung und innovativen Ideen zur L6sung schwieriger Aufgabenstellungen.

Fir BAUER Spezialtiefbau GmbH ist selbsterklarend die anwendungsorientierte Forschung
von héchster Bedeutung. Kurz- oder mittelfristige Ziele typischer Forschungsprojekte sind
neben der Maximierung der Wirtschaftlichkeit von Produktionsverfahren und Arbeitsprozes-
sen vor allem die Verbesserung der Sicherheit und die Erfiillung oder auch ,Ubererfiillung®
von Umweltauflagen.

Beispielhaft ist die 2011/2012 durchgefiihrte Sanierung des Sylvensteinspeichers. Die
Arbeiten wurden durch das Zentrum Geotechnik wissenschaftlich begleitet. Dabei wurden
geotechnische Materialversuche durchgefihrt. Durch die gewonnenen Erkenntnisse Uber
das mechanische Stoffverhalten und eine realitatsnahe Modellierung wurde eine nahezu
optimale Ausnutzung des Baustoffs erreicht. Dies ist insbesondere fiir den Auftraggeber von
Bedeutung, weil fir uns als ausfihrendem Unternehmen damit beste Voraussetzungen
gegeben sind, dem Kunden ein optimales Bauwerk zu erstellen. Am Sylvensteinspeicher
wurden die relevanten Eigenschaften des hochverformbaren Dichtwandbetons (auch als
Plastic Concrete bezeichnet) zuverlassig bestimmt und so konnte die Rezeptur der Bauauf-
gabe fachgerecht angepasst werden. Die Laborversuche zeigten, dass die hohe plastische
Verformbarkeit die Forderung der geringen Systemdurchlassigkeit sicherstellt. Weiterhin
wurde gezeigt, dass das mechanische Stoffverhalten zeitabhdngig ist und Reserven in der
Verformbarkeit mit dem Soft-Soil-Creep-Modell als Stoffmodell in geeigneter Weise darge-
stellt werden kénnen.

2 Organisation der Forschung im BAUER Konzern

Forschung im BAUER Konzern griindet auf den drei Elementen ,BAUER Forschungsge-
meinschaft®, ,Forschung und Entwicklung“ und ,Betriebliches Vorschlagswesen® (vgl. Bild 1).
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Dabei greifen die einzelnen Elemente auch ineinander, so kdnnen beispielsweise Vorschlage
der Mitarbeiter zu Arbeitsthemen der Forschung und Entwicklung werden.

BAUER Forschungsgemeinschaft

AKTIENGESELLSCHAFT [ZI[Z:] MASCHINEN

RESOURCES SPEZIALTIEFBAU

Forschung und Entwicklung

Betriebliches Vorschlagswesen

Bild 1: Organisation der Forschung bei BAUER

Ubergeordnete Forschungsthemen werden fiir die drei Konzernsparten ,Bau“; ,Maschinen®
und ,Resources” in der zentralen ,BAUER Forschungsgemeinschaft® koordiniert. Diese
Gruppe besteht aus Vertretern aller Konzernbereiche, welche bereichsibergreifende
Forschungsthemen identifizieren und betreuen. Dies ermdglicht die Nutzung von Synergien
und einen Informationsaustausch zwischen den Sparten, im Sinne der offenen Innovations-
kultur dabei oft tiber die jeweils eigenen Themen hinaus.

Weiterhin gibt es die Forschung und Entwicklung in den jeweiligen Konzernbereichen. In der
BAUER Spezialtiefbau GmbH bestehen gewerkspezifische Arbeitskreise (vgl. Bild 2), in
denen sich qualifizierte Mitarbeiter unterschiedlicher Fachdisziplinen auf die jeweiligen
Techniken fokussieren, Innovationsthemen ausmachen und systematisch zum Ziel bringen.
Der dritte Bereich ist das betriebliche Vorschlagswesen. Hier kann jeder Mitarbeiter auf
kurzem Weg Verbesserungsvorschlage einreichen, die dann durch ein Fachgremium gepruft,
bei positiver Bewertung an Umsetzungsverantwortliche weitergeleitet und entsprechend
pramiert werden. In der Regel betreffen die Vorschlage organisatorische oder technische
Verbesserungen.

Pfahle

Hochdruck- Baugrund-
injektion verbesserung

Forschung & Entwicklung
Arbeitskreise

Anker Grouting

\ /

Schlitzwand MIP

S

Bild 2: Gewerkspezifische Arbeitskreise
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Wenn fir eine Aufgabenstellung eine wissenschaftlich sehr spezifische Forschungstatigkeit
oder sogar Grundlagenforschung erforderlich wird, erfolgt diese in der Regel in Kooperation
mit Universitaten. Durch die Interaktion zwischen Hochschule und einem fachkundigen
Ansprechpartner aus dem Unternehmen wird der kontinuierliche praxisrelevante Bezug der
Forschungsarbeit sichergestellit.

3 Erfahrungen mit der Forschung

Durch die Entwicklungen der letzten Jahre wird zunehmend das sogenannte digitale Bauen
auch fur den Spezialtiefbau bedeutsam. Dazu tragen Forderungen des Bundesministers fur
Verkehr und digitale Infrastruktur, Alexander Dobrindt, und die ersten Pilotprojekte mit dem
vorgeschriebenen Einsatz von Building Information Modeling (BIM) bei. In den letzten Jahren
wurden bereits im Vorfeld einige Forschungsprojekte in Zusammenarbeit mit verschiedenen
Hochschulen durchgefiihrt. An dieser Stelle seien die Forschungsprojekte ,ForBAU*,
LLAUST® und ,BIMSite“ der Bayerischen Forschungsstiftung genannt, an denen sich der
BAUER Konzern jeweils beteiligt hat. Das Projekt ,ForBAU* untersuchte die Grundlagen der
Verwendung digitaler Werkzeuge bei der Planung und Ausflihrung von Baustellen. Dazu
wurde u.a. eine Demonstrationsbaustelle der BAUER Spezialtiefbau GmbH untersucht. Das
Zentrum Geotechnik erstellte beispielsweise ein 3D-Baugrundmodell. Bei dem aktuell
laufenden Folgeprojekt ,BIMSite* werden anwendungsorientiert die Schnittstellen zwischen
Bauplanung und Ausflihrung optimiert. Eine zentrale Fragestellung ist, wie digitale Modelle
von Bauprojekten die Weitergabe von Daten unterstiitzen kénnen und ein Informationsver-
lust vermieden werden kann.

Im Rahmen der digitalen Baustelle wurde in den letzten Jahren au3erdem ein Konzept zur
automatisierten Erfassung und fertigungssynchronen Auswertung von Leistungskennzahlen
fur Schlitzwand- und Bohrpfahlbaustellen entwickelt, das zuklinftig eine aufwandige Einzel-
auswertung ersetzen soll.

Dafiir wird das BIM-taugliche Projektdatenmanagementsystem ,B-Project” genutzt, das die
Verwaltung von Bauprojekten standardisieren soll und den zunehmenden Anforderungen
sowie den Herausforderungen im Alltag im Umgang von digitalen Daten gerecht werden soll.
Durch fortlaufende Optimierung und automatisierte Dateniibergabe z.B. aus den Bohrgera-
ten sowie logische Verknlpfung von Daten wird eine zeithahe Bereitstellung von BIM-
gerechten Daten mdglich.

Ursprung von ,B-Project” sind u.a. Erfahrungen, die auf dem Projekt ,Center-Hill-Damm® in
den USA gemacht wurden. Im Zentrum der Software steht eine relationale Datenbank, in
welcher alle Dateien eines Projekts verwaltet werden und an die spezielle Module ansetzen
und der Bearbeitung verschiedener Aufgabengebiete dienen.

Die Bedienung von ,B-Project* erfolgt durch einen verantwortlichen Ingenieur, welcher die
Daten Uber Eingabemasken als Einzelwerte und Dokumente sowie Dateien in der Datenbank
ablegt. Dabei werden die einzelnen Module Uber eine zentrale Bedienoberflache erreicht
(vgl. Bild 3).

Im Folgenden werden ausgewahlte Module kurz in ihrer Funktionalitat erlautert.
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BAUER BProject

Project Data Management Tool

Instrumentation BProject Online 4L
Site Data QC / Daily
BAUER

Safety and Employee Site Services User Name

User Login

Computer Name

Imaging BTronics &\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\&

Unit Conversion Tool MySQL

Grouting and Water Testing Survey

Production Tracking

Bild 3: Zentrale Bedienoberflache von B-Project

Uber das Modul ,Elements‘ werden alle Bauteile des Spezialtiefbaus verwaltet. Dabei
stammen die Daten aus den Ubermittelten Zeichnungen. Parameter wie bspw. Koordinaten,
Oberkante, Griindungshorizont, Durchmesser und Spezifikationen werden fir jedes Element
als Attribut gespeichert bzw. relevante Dokumente verknlpft.

Das Modul ,QC/ Daily“ dient der Erstellung des Bautagebuchs. In dem Modul werden die
Daten aus verschiedenen Quellen zusammengeflhrt, beispielsweise werden Wetterdaten
online von einem Wetterdienst abgerufen. Die in der jeweiligen Schicht tatigen Mitarbeiter
werden aus einem Untermodul tbernommen. Weiterhin werden in ,QC/ Daily“ die ausgefuhr-
ten Aktivitaten, die eingesetzten Maschinen, Subunternehmeraktivitaiten und anderes
gemeldet. Informationen Uber Materiallieferungen werden aus dem Modul ,Deliveries*
(Lieferungen) abgeleitet. Die Logik der Ableitung von Informationen aus Dokumenten und
Eingaben wird in ,B-Project* konsequent durchgeflhrt.

Mit dem Modul ,Survey” werden die Absteckpunkte aus der Datenbank fiir die Vermesser
exportiert und die Koordinaten der Aufmale in die Datenbank eingelesen. Ein weiteres
Modul ,As-Built-Generator® dient der automatischen Erstellung von Bestandsplanen. Dabei
kénnen nicht nur die Aufmale der Vermesser dargestellt werden, sondern auch die Uber-
schneidungen in unterschiedlichen Tiefen zwischen frei wahlbaren Elementen ermittelt
werden. So ist eine unmittelbare Uberpriifung der geforderten Uberschneidungen mdglich.
Bei unzureichenden Uberschneidungen kann umgehend eine geeignete MalRnahme zur
Qualitatssicherung durchgefiihrt werden. In Bild 4 ist ein automatisch generierter Plan
dargestellt.
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Bild 4: automatisch generierter Plan zur Uberpriifung des geforderten Uberschnitts

Weiterhin ist es méglich ein 3D-Modell der gesamten Bauelemente des Projekts zu generie-
ren und dieses in das BIM-Modell zu integrieren.

Zusatzlich besteht die Moglichkeit mit einem Mobilgerat auf die Datenbank zuzugreifen, so
kénnen die Bauleiter direkt an der Maschine bereits abgelegte Bestandsdaten einsehen und
schnell Entscheidungen treffen. Dies bedeutet fir die Bauleitung eine signifikante Zeiter-
sparnis.

Durch den verantwortlichen Projektingenieur werden in dem Modul ,Materials“ neben
Lieferscheinen auch die Testergebnisse aus Laborproben digitalisiert. Somit ist es maoglich
unterschiedlichste Analysen bspw. die Ergebnisse des Setzmalies durchzuflihren.

Mit dem Modul ,B-Project Online“ werden die Inhalte in einem GIS-System bereitgestellt. In
Bild 5 ist eine Wandabwicklung dargestellt und ein Element im Profil mit seinen hinterlegten
Parametern ausgewahlt. Die Nutzer mit entsprechenden Berechtigungen kénnen fir jedes
einzelne Element die Messdaten, Koordinaten, Spezifikationen oder Testergebnisse der
Baustoffprifung einsehen, oder die Produktion verfolgen.
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Bild 5: Wandabwicklung, dargestellt in einem GIS-System

Aus den in der Datenbank abgelegten Daten unterschiedlichster Quellen kénnen dem
Bauherren und auch den folgenden Gewerken nahezu in Echtzeit Bestandspléane zur
Verfligung gestellt und in ein 3D-Modell generiert werden.

Ein weiteres Beispiel von praxisnaher Forschung und Innovation ist die Erforschung der
Einsatzmdglichkeiten des Nanowerkstoffs UHPC. Gegenstand der Untersuchung war die
Einflhrung von Spezialtiefbau-Systemteilen und die Substitution von Stahl durch UHPC.
Neben der Zielstellung wirtschaftliche Produkte fur den Weltmarkt zu schaffen wurde zudem
die Umweltvertraglichkeit betrachtet, um der Verantwortung der Bauwirtschaft fiir 6kologisch
vertretbare Bauprodukte gerecht zu werden. Das Projekt, bei dem umweltschonende und
preisglnstige Bohrspitzen entwickelt wurden, erhielt durch das Bundesministerium flr
Bildung und Forschung eine Ehrung im Rahmen der Konferenz ,i-WING 2015“. Durch
fallende Stahlpreise ging der Kostenvorteil der neu entwickelten UHPC-Spitzen — zumindest
vorubergehend — verloren.

4 Erwartungen an Forschungspartner und Universitaten

Die Kommunikation zwischen Wissenschaft und Praxis ist eine entscheidende Vorausset-
zung, um Forschung mit der richtigen Zielsetzung systematisch zum Erfolg zu fihren. Die
Erfahrungen zeigten, dass die Praxis unter Umstanden nicht von den Moglichkeiten der
Wissenschaft weill und umgekehrt die Wissenschaft nicht die Bedurfnisse der Praxis kennt.
Durch eine offene Kommunikation wurde in der Vergangenheit bereits oftmals neue For-
schungsfelder Uberhaupt erst identifiziert, die dann zu wichtigen Erkenntnissen geflihrt
haben.
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5 Zusammenfassung

Der BAUER-Slogan ,Begeistert flir Fortschritt® kann wie obenstehend beschrieben auch
umformuliert werden zu ,Begeistert fir Forschung®. Die Vergangenheit hat uns gelehrt, dass
konsequente Forschung unsere Wettbewerbsfahigkeit sichern hilft. Zwar bedeutet nicht
jedes Forschungsergebnis unbedingt einen Fortschritt aus Sicht der Praxis. Jedoch haben
oft auch ,Misserfolge“ im Sinne der Praxis dennoch zu weiteren Erkenntnissen gefiihrt oder
neue und vielversprechende Forschungsfragen aufgeworfen. Wichtig flir Unternehmen ist die
Bedeutung der Forschungsergebnisse in wirtschaftlicher, dkologischer und sicherheitsrele-
vanter Fragestellungen. Dabei stehen neben den Untersuchungen zur Produktqualitat oder
etwa von spezifischen Materialeigenschaften in letzter Zeit zunehmend Fragestellungen
bezlglich digitaler Instrumente im Fokus. Das digitale Zeitalter ,Industrie 4.0“ hat begonnen.
Das ,Building Information Modeling“ verfolgt darin flir das Bauwesen das Ubergeordnete Ziel,
den Gesamtprozess bei der Planung, der Erstellung und dem Betrieb von Gebauden
langfristig effizienter zu gestalten. Dieses Ziel soll durch die verbindliche Nutzung digitaler
Werkzeuge erreicht werden.

Auch im Spezialtiefbau werden neben vereinzelt bereits geforderten 3D-Bauwerksmodellen
vermehrt vor allem Mess- und Produktionsdaten digital erzeugt und in ,vernetzten“ Daten-
banken zur Weiterverarbeitung bereitgestellt. Der sequentielle Herstellungsprozess und der
hohe Maschinenanteil im Spezialtiefbau bieten zuverlassige Voraussetzungen, Informationen
automatisiert auszuwerten und insbesondere fiir eine detaillierte Produktionsoptimierung zu
nutzen. So werden Maschinendaten bei dem Schlitzwandfrasen, die ohnehin elektronisch
aufgezeichnet werden, Uber eine adaptive Software um Zusatzinformationen erweitert und
z.B. bis zu spezifischen Produktivitatskennzahlen verdichtet.

Das von BAUER entwickelte ,B-Project® Datenmanagementsystem erfillt alle Anforderun-
gen, sowohl um fur die eigene Optimierung wichtigen Analysen durchzuflihren als auch um
die fir den BIM- Prozess notwendigen 3D-Modelle inklusive aller relevanten Parameter
generieren und weitergeben zu kénnen. Wir sind damit in der ,Industrie 4.0“ angekommen
und auf dem Sprung in die erste Evolutionsstufe zu einem ganzheitlichen digitalen BIM-
Prozess in Deutschland.

Die in der Vergangenheit erfolgreich abgeschlossenen Forschungsprojekte mit verschiede-
nen Universitaten motivieren uns zu weiterer Forschung, um weiter kontinuierlich neue
Erkenntnisse zu gewinnen und den Stand der Technik stetig zu verbessern.
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Forschung im Spezialtiefbau
Fluch oder Segen, obsolet oder existentiell

Dipl.-Ing. Roland Jérger, Dipl.-Ing. Udo Maurischat

Bilfinger Infrastructure Mannheim GmbH, Wiesbaden

1 Einfiihrung

Der Alltag des Spezialtiefbauers wird durch viele Einflusse bestimmt; ohne den Anspruch auf
Vollstandigkeit zu erheben, sind diese im Wesentlichen:

e Wechselnde Einsatzstellen / Ortlichkeiten / Randbedingungen

¢ Unterschiedliche Bauaufgaben (Zweck der Baumalinahme)

e Pionieraufgaben® (zumeist sind die Spezialtiefbauer als erste auf der Baustelle)
¢ Haufig wechselnde Ansprechpartner / Projektbeteiligte

e Ein aufwandiger, hochtechnisierter Gerateeinsatz

¢ Die Notwendigkeit des Einsatzes von hoch qualifiziertem Fachpersonal

e Der zumeist extrem kurze Planungsvorlauf

e Der Umgang mit dem Baustoff Baugrund / Grundwasser

o Witterungseinflisse

e Wirtschaftliche Zwange

Diese Randbedingungen sind der Grund daflr, dass sich kaum eine Sparte des Bauwesens
in den letzten Jahrzehnten so enorm entwickelt hat wie der Spezialtiefbau, obgleich einige
Verfahren schon seit der Jungsteinzeit angewendet werden, wie die Zeugen der Zeit in
Unteruhldingen am Bodensee heute noch zeigen.

Analysiert man die Entwicklung der letzten Jahrzehnte jedoch, so stellt sich heraus, dass es
nicht Ergebnisse von Grundlagenforschung waren, die Gerate und Verfahren auf den
heutigen Stand gebracht haben, sondern die Reaktion der Praxis auf die Aufgabenstellung.
Insofern passt die in der Ankiindigung der Vortragsveranstaltung postulierte Definition von
Prof. Peter Jahn Pahl, einer der Pioniere der Bauinformatik. Dieser beschreibt das Zusam-
menwirken von Wissenschaft und Praxis auf eine sehr anschauliche und zutreffende Art:

»In der Ingenieurpraxis werden Wissensliicken erkannt. Ingenieure miissen in der La-
ge sein, zu erkennen und zu formulieren, was sie nicht wissen (wissenschaftliche
Aufgabestellung). Die Wissenschaft erzeugt neues Wissen, indem sie die in der Pra-
xis erkannten Aufgaben IGst.

In diesem Kontext werden nachfolgend einige Gedanken und Denkansté3e zum Thema
Forschung und Spezialtiefbau entwickelt.
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2 Wissensliicken

Es Uberrascht viele am Bauwesen Beteiligte, wenn man erst bei genauerem Hinsehen und
detaillierter Beschaftigung mit der Materie, feststellt, welche Wissenslicken heute noch im
Spezialtiefbau existieren. Wahrscheinlich umschreibt auch daher der Begriff ,Spezial® dieses
Segment des Bauens recht gut, zumal sich die Branche nicht als Teilsegement des allge-
meinen Tiefbaus versteht.

Nachfolgend werden aus Sicht der Verfasser - durchaus provozierend — beispielhaft drei
Wissensliicken definiert, was Anlass zu Diskussionen bieten kann, denen sich diese gerne
stellen.

Wissensliicke 1:

Wir kédnnen heute (40 Jahre nach der ersten
BG 7) bei Kenntnis der Bodenkennwerte
(Basis aktuelle Normen) keine exakte
Bestimmung der max. erreichbaren Bohrtiefe
eines definierten Drehbohrgerates vorneh-
men!

Wissensliicke 2:
Wir koénnen heute (fast 40 Jahre nach
EinfGhrung des Verfahrens) keine DSV-

Korper in der Produktion wirtschaftlich in-situ
vermessen!

Bild 2: Ausgegrabene DSV-Saulen
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Wissensliicke 3:

Wir konnen heute Herstelltoleranzen bei
Schlitzwanden und Bohrpfahlen nicht im
Vorhinein tUber ,Normwerte“ hinaus ermitteln!

Bild 3: Greiferaushub Schlitzwand

Es ist also festzuhalten, dass es genug erkannte Wissensllcken gibt, die es zu schliel3en
gilt. Ob alle Wissensliicken bei entsprechendem Engagement (berhaupt schlielbar sind,
muss als Frage offen bleiben und ist hier nicht eindeutig zu beantworten.

In welcher Weise grundsatzlich Lésungen erarbeitet werden koénnen, d.h. ob mittels For-
schung im Labor oder Versuche auf der Baustelle, d.h. am lebenden Objekt, soll nachfolgend
etwas naher beleuchtet werden.

3 Forschung
Unter Forschung versteht man

,<die systematische Suche nach Erkenntnissen und deren Verbreitung als Wissen
durch den Menschen”.

Es ist also der Mensch, dem die Hauptaufgaben in der Forschung zukommen. Demzufolge
sind die Forscher im Spezialtiefbau also zum einen

e Bauleiter

e Poliere

o Gerateflhrer
e Einweiser

die direkt auf der Baustelle arbeiten und zum anderen die zusatzlich am Bauprozess
Beteiligten

e Ingenieurblros (Tragwerksplaner. Geotechniker, etc.)
o Lieferanten (Geratehersteller und Entwickler, Materialexperten, etc.)
e Hochschulen (Wissenschaftler)

93



Stellvertretend fur viele Projekte wird hier eine gemeinschaftliche Forschungsarbeit zwischen
einem ausflihrenden Unternehmen und eine Hochschule vorgestellt. Es handelt sich um eine
Untersuchung zu Herstelltoleranzen bei der Ausfiihrung von Bohrpfahl- und Schlitzwandar-
beiten, eine Kooperation zwischen der Hochschule Minster, der Spiekermann AG und der
Bilfinger Spezialtiefbau GmbH (heute Implenia Spezialtiefbau GmbH).

Zielsetzung des Projektes war

o Erstellen einer Datenbank von mdglichen Herstellgenauigkeiten fir Bohrpfahle und
Schlitzwande

e Auswertung der Herstellgenauigkeiten

e Statistische Betrachtung der Herstelltoleranzen

e Erstellen eines Nomogramms zur Bewertung der Herstelltoleranzen

e Aktualisierung von normativen Vorgaben (z.B. DIN EN 1538)

Es wurden die am Markt vorhandenen Verfahren der Messtechnik, d.h.

o Seil-Messsysteme
¢ Mobile Inklinometersonde
o Kreisel-Inklinometermesssysteme (Bilfinger/Implenia, Tiefenbacher, Jean Lutz),

die in unterschiedlichen Messgeraten zum Einsatz kommen, analysiert. Dazu wurden
statistische Betrachtungen auf Basis der in-situ MeRergebnisse einer Vielzahl von Baustellen

ausgefuhrt.
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Bild 4: Auswertung von Achsabweichungen bei der Schlitzwanderstellung
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Die Systemvariablen, d.h. die Randbedingungen, wurden identifiziert zu:

¢ Baugrundsituation, Geologie, Hydrologie

e Wechsellagerungen, Schichtfolge

e Baugrundhindernisse (klnstliche, natlrliche)

¢ Rheologie Stutzflissigkeit, Bentonit-, Dichtwandmassensuspension

e Geratetechnik (Hydraulikbagger, Seilbagger, Schlitzwandfrase)

e Schlitztiefe, Breite, Lange, Einfach-, Zweifach-, Dreifachlamelle

e Schlitzfolge (Pilgerschrittverfahren, Primar- und Sekundarlamellen,...)
o Geratestandort (rechtwinklig, parallel, schrag zur Schlitzachse,...)

o Gerateeinheit ( Baggerfabrikat, Motorleistung, Windenzugkraft,...)

o Greifer (Fabrikat, Gewicht, Lange,...)

e Abschalsystem (verbleibende Fugenbleche, Bachy-System, Rohre, etc.)
e Leitwandkonstruktionen

e Art der Messtechnik (Seilmessungen, Inklinometermessungen, 0.4.)

e Messreihen, letzte Messfahrt

e Erfahrungen des Gerateflhrers und der Beimanner

Die statistischen Auswertungen und der Abgleich mit den o.a. Systemvariablen ergaben,
dass aufgrund der Vielzahl der zu berticksichtigenden Randbedingungen normative Dia-
gramme nicht generierbar sind. Als Fazit ist demnach festzuhalten, dass diese Wissensllicke
aktuell nicht zu schlief3en ist.

4 Gedanken

Ungeachtet der Tatsache, dass es Wissenslicken gibt, die auf absehbare Zeit nicht ge-
schlossen werden kdnnen, stellt sich dennoch nicht die Grundsatzfrage nach der Sinnhaf-
tigkeit von Forschungsaktivitaten im Spezialtiefbau. Vielmehr stellt sich die Frage, was aus
Lésungen bzw. Wissen, das auf den Baustellen oder im Labor (= Ingenieurbtiros, Hersteller
oder Hochschulen) generiert wird, zum SchlieRen von Wissenslicken genutzt wird.

Umsatzrendite und Eigenkapitalquote 2 Y
im Bauhauptgewerbe k,,m,

Medianwerte, in Prozent

For a civil engineer, there’s no such thing
as a"little mistake.”
M Eigencapitalquote I Umsatzrendite (vor Stauem) 120
108
97

104
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Bild 5: Machbarkeit / Wirtschaftlichkeit / Sicherheit
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Das SchlieRen von Wissenslucken bedeutet also, dass die Machbarkeit von Projekten
erreicht, die Wirtschaftlichkeit von Verfahren erhoht und zudem die Sicherheit auf den
Baustellen erhoht wird. Das Erreichen dieser Ziele stellt nichts anderes als den technischen
Fortschritt dar, der sich im Stand der Technik und damit der Normung - national und interna-
tional - manifestiert.

Eine weitere Frage, die es zu untersuchen gilt, ist die, ob es neben den o.a. Beteiligte gibt,
die zu den ,Stakeholdern“ der Forschung gehéren. Hier wird deutlich, dass neben den o.a.
Beteiligten der Bauherr eine nicht zu unterschatzende Rolle einnimmt.

Bild 6: Stakeholder der Forschung

Der Bauherr hat auf der einen Seite ein grundlegendes Interesse an der Machbarkeit seiner
Baumaflinahme, auf der anderen Seite will er die Umsetzung dieser technisch einwandfrei
und fir ihn wirtschaftlich sichergestellt wissen. Dem Treiber der Machbarkeit und Technik
steht hier als Hemmer also der Markt gegenlber, der sich vorrangig an der wirtschaftlichen
Umsetzung einer sicher machbaren Lésung orientiert, was beim 6ffentlichen Bauherrn immer
durch den Billigstbieter zu leisten ist. Das Vergaberecht ist hier eindeutig der Hemmschuh
schlechthin.

Die Situation fur das Unternehmen stellt sich so dar, dass der Treiber schlechthin die
Existenzsicherung und damit die wirtschaftliche Umsetzung inkl. eines Betriebsergebnisses
(=Gewinn) ist. Damit wird der Hemmer automatisch die Risikobewertung, die im Normalfall
fur die Umsetzung einer konservativen Losung spricht, d.h. sich im Low-Tech Bereich
abspielt. Nur bei einem Risk-Sharing zwischen Bauherrn und Unternehmer kann diese
Barriere Uberwunden werden, was jedoch bei einem o6ffentlichen Bauherrn kaum machbar
ist. Private Bauherrn, die in der Vergangenheit den technischen Fortschritt auf diese Art
unterstitzt hatten, wie die groflen Energiekonzerne 0.a. sind heute dazu wirtschaftlich nicht
mehr in der Lage.
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5 Ausblick

Es bleibt also festzuhalten, dass die Notwendigkeit der Wissensgenerierung zum Schlie3en
von Wissensllcken nicht in Frage zu stellen ist, die Ziele jedoch aufgrund der wirtschaftli-
chen Rahmenbedingungen aller Stakeholder neu festzulegen sind. Es sind nicht mehr
grundlegend neue Verfahrenstechniken oder hochkomplexe Rechengange, die es zu
erfinden gilt, sondern vielmehr eine Perfektionierung der vorhandenen Techniken.

Diese Perfektionierung kann jedoch nicht nur singular durch einzelne Stakeholder erfolgen,
sondern vielmehr in Abstimmung und im Einklang mit allen Beteiligten. Einzelgange oder
singulare Aktivitaten sind hier zum Scheitern verurteilt.

Die Schwerpunkte werden natirlich unterschiedlich sein, d.h. es ist die Verfahrens- und
Maschinentechnik bei den Baufirmen und Gerateherstellern und die Optimierung von
Planungsablaufen und Praxisorientierung bei Ingenieurbiiros und Gutachtern. Der Wissen-
schaft kommt neben der Grundlagenforschung, die es unbedingt weiter zu betreiben gilt,
zuklinftig eine immer groRere Bedeutung in der Wissensvermittiung und damit der Ausbil-
dung der Ingenieure zu.

1
S Verfahrenstechnik
fe’ Geratetechnik
Ltl Produktspezifische Planung
ﬁ Einkauf Baustoffe
g

Einkauf NU-Leistungen

Bild 7: Priorisierung der Aktivitaten der ausfiihrenden Firmen

Die Frage nach der Zukunft der Forschung kann aus Sicht der Verfasser fur die ausfuhren-
den Unternehmen nur so beantwortet werden:

e Aufgabe des Burghofdenkens

e Vertragsauslegung keine Forschung

e Bauwirtschaftliche Forschungsvorhaben

¢ Identifikation von Personen mit Vorhaben

e Forschung nicht nur der Baustelle Uberlassen
e Ganzheitliche Betrachtung von Problemen
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Fir die Hochschulen stellt sich dann das Anforderungsprofil wie folgt dar:

Verlassen des Elfenbeinturms

Aus der Forschung Praxis fir die Praxis
Verstandnis fur Firmen scharfen
Normungsarbeit als operative Aufgabe
Kommunikation

In diesem Sinne ein herzliches Glickauf!
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Forschung in der Geotechnik — Herausforderung fiir die Praxis?

Univ. Prof. Dr.-Ing. habil. Theodoros Triantafyllidis
KIT — Universitat des Landes Baden-Wirttemberg und nationales Forschungszentrum in der
Helmholtz-Gemeinschaft, Karlsruhe

1 Forschung in der Geotechnik — Herausforderung fiir die Praxis?

Forschung in der Geotechnik

" Braucht man den Antrieb mit ,lessons
learnt” aus Versagensféllen in der Praxis,
also das Lernen nur aus Fehlern, um
Forschung zu betreiben?

® Tragt die Wissenschaft zur Innovationin
der Praxis bei und werden diese
Forschungsergebnisse oder Ansétze von
der Praxis angenommen?

" Ist die Kluft zwischen Praxis und
Wissenschaft in der Geotechnik so grof3,
dass die jeweiligen Entwicklungen nicht
kommuniziert werden kénnen?

® Kann die Wissenschaft eine
Herausforderung fiir die Praxis
darstellen?

Warum betreibt der Mensch Forschung?

Philosophische Antwort von Aristoteles (ca. 350 v.Chr,)

Staunen (atmropeiv)

Im Altertum hatte man Uberraschungen bei der
Griindung von groRen Tempeln speziell zwischen 600 —
500 v. Chr.

&véayxng elval &v tff yevéoer, domep &v el TL¢ TOV ‘
tolyov € &véykng yeyevijoBal voutZot, 8T T& pév f ‘
Papta x&te TMEQUKE GEpecBal T BE KoDPa ¢muo- L
Afig, 816 of AlBot utv k&tw xai ta Bepéhia, 1 6% YA &
&ve B koudbTNTE, EmTOAfAg 88 udhiota T& EON"

In der Physik von Aristoteles (Td ®uoikd, Buch B, §200a) wird liber die
BodenverbesserungsmaBnahmen bei weichen Béden vor der Griindung von
Gebauden berichtet. Gab es hierfiir Griinde??

Grundbruchversagen bei der Griindung des Panionion-Tempels



Pronaos:
Oststylobat -
die Plaite
ist auf ihrem
B Unierlager

- etwas nach
. Westen

® verrutscht und
gebrochen

Pronaos: Das Fundament des Oststylobats
besteht aus einem grofllen Brecciablock

Fundament
der ,Ante’

Panionion, Cella-Nord-Mauer von S
am Mauerfull erkennt man deutlich gro3e
Steinplatten, die unter der Mauer vorragen

1.1 Aktuelle Forschungsthemen und die Position der Geotechnik
® Energie(aus regenerativen Cuellen, Speicherung)
®  Bebaute Umwelt{(Bauenim Bestand, Infrastruktur, Schutz var
Maturgefahren, Schutz vor Gewalteinwirkungen)
" Meue Materialien (smart materials, Dielektrika etc.)
= Mabilitat (Elektromaobilitdt, alternative Antriebe, autonomesFahren)

®  Digitalisierungvon Ablaufenin der Gesellschaft
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2 Beitrage der Geotechnik im Bereich der Energieerzeugung

Die Geaotechnikbeitrdge im Bereich der sog. Erneuerbaren Energien, wie:

" Geothermische Energieanlagen (Bohrverfahren, Bohrflissigkeiten,
Bohrlochstabilitat, Simulationen der Ausbeute, hydraulische Simulationen,
etc)

" WEA's onshore wie offshore (Verfahren der Installation der Grindungen,
Bemessung der Grindungsarten hinsichtlich der Tragfahigkeitund der
Gebrauchstauglichkeit auch bei Sturmereignissen)

Beitrage der Geotechnik im Bereich der Energieerzeugung

1. Bauvon Dammen und Pumpspeichern, Auslegung dieser
Anlagen auch far Extremereignisse, wie Hochwasser ader
Erdbeben

2. Beitrage der Geotechnikzur Renaturierung und
Mutzbarmachungvon stillgelegten Braunkohleabbauflachen

3. Sicherung dernuklearen Endlagerung

3 Forschung in der Geotechnik — Dimensionierung von WEA

Missachtung von geotechnischen
Nachweisen fuhrt zu
vermeidbaren Katastrophen

Darf eine klaffende Fuge bei den
Flachgrindungen und bei
Extremlasten von WEA's
zugelassen werden?
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3.1
z

Entwicklung von Modellen fiir die hochzyklische Belastung

ur Gebrauchstauglichkeitzuntersuchung von WEA's wurde ein generelles

Madel fir polyzyklische Belastung (HCA-Modellyaus der Bodenmechanik

e

ntwickelt welches firalle Arten von Griindungen anwendbarist.

Dieswarundist eine Herausforderung fur die Industrie!l!

3.2

Die Industrie hat es am Anfang als zu theoretisch abgelehntund nur fir
Forschungszwecke als geeignet angesehen, also als nicht praxistauglich
eingestuft.

Diese Meinung hatten am Anfang Ingenieurbiros, Zertifizierar sowie
Bauunternehmen, Betreiber und Genehmigungsbehérden vertreten.

ZUBLIM hat die Herausforderung angenommen und dabei die Chancenin
einerweiteran Entwicklung gesehen hat. Es wurde eine Validierung des
Maodells betrieben und neben Maodellversuchen auch in einem reellen
Testfeld die Erprobungim 1:1 Malkstabrealisier.

HCA - High Cycle Accumulation Model

Berechnungsstrategie: gekoppelte ,implizite und explizite” Schritte

TF

_. "pseudo-creep"

8ampl

i

Control cycle

Only a few cycles are calculated incrementally using g-é- model

Larger packages of cycles DN in between are treated like creep deformations
under constant load

Input of the accumulation model: strain amplitudes e2m?! from implicit cycles
Advantages: 1) no limitations with respect to possible maximum cycle numbers

2) much smaller number of increments — numerical errors minimized

Stress rate

I
e
wy

P

m.

|
oY

=)
\_?V
|
@
=
m Q

Elastic stifiness (pressure dependent)
Strain rate

acc - Accumulation rate (given)

rl Plastic strain rate (for strain paths
touching the yield surface)

@ @ o

A — . . . ] »,
’ acc :(E'acc m)l IM  Direction of strain accumulation (unit tensor)

sacc — Flow direction of MCC-Model
€ intensity of strain accumulation (scalar)

gace (@ fy fp fy @? Functions (with material constants) consider:

Jampl  Strain amplitude (C,,)
In Cyclic preload (Cp;,Cyz,Cns)
fos fr  Average mean stress (C,), stress ratio (Cy)

Amplitude definition for fe Void ratio (C.)
multidimensional loops fr Polarization changes (C.; C.2)
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Intensity of accumulation 8 =

fampl fN fp fY fe fﬂ'

Influencing parameter Function Parameter
Strain amplitude & campl Campl Campl

fampl - ( 1074 )
Void ratio e o= (Co — 6)2 1 + emax C,

¢ 1+e (Ce— emax)?

Average mean pressure p* v Co

fp = exp|-Cp | =5 -1

100 kPa
Average stress ratio Y* fr = exp(Cy }7&") Cy
Cyclic preloading fnv = Cn1[In(1+Cya N)+ Cns N] Chni
(number of cycles) ) Cn Cnz
=C —* _ 4 Cns

fN N1 1+ C’NQN N3

Change of direction of cycles I Cu Cr2

3.3 Parameters of HCA model

Different ways to obtain a set of parameters (model calibration):

1. Determination of all parameters from at least 11 cyclic triaxial tests
with different amplitudes, initial densities and average stresses

2. Estimation of C,p, Cp,, Ce and Cy from correlations with dso, C, and epyn,
determination of Cy4, Cy, and Cys from a single cyclic triaxial test

3. Estimation of all parameters from the correlations with dsq, C,, and e,

Silt Sand Gravel
coarse| fine | med. [coarse| fine | med.
100 e :
'O\T 7/
St 8ot /
N i
2 & ]
g
z 40} y ‘Cu:dBO/dW}'
£ 20} /
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0
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€min €max
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From at least 11
cyclic triaxial tests

Sq
4@ [kPa] =
- ||—o—80 -
& | [—2—60 &
t g 3| —0—40 )
E Il test: E
c all tests: c . . &
oampl § 2F | Z066-057 E ls_:gzlatlon wllwth
<+ Lo o
ampl ) g
av < <
9 0 ORI
- 10° 10" 102 10° 10* 10°
3 Number of cycles N [-]
<
! 3.0
——
T 25 T
eacc g 20 g
; % “ g
5 157 qawlpar=o030 . el = 60 kP
acc £ N bes.067 £ 9 T lies-067
& [G] egrapme £ e
£ 05 L 2
0 e _ o B D=2 7al
100 107 102 10% 10* 10° 100 40" 102 10° 10¢ 10°

Number of cycles N [-] Number of cycles N [-]

et = &+ 2e5) From all tests:

Simplified calibration based on the grain size distribution curve

Para- Correlation
meter

Campl Campl = 1 . 70

From about 350 cyclic triaxial

Cs C, = 095, tests on quartz.sands with
subangular grain shape and
Ce Cp = 041-[1-0.34 (d5o —0.6)]  [0.1Sd5<6mm,1.5<C,<8

c, Cy = 2.60- [1+0.12 In(ds/0.6)] LLrange of validity)

Cni Cni = 4.5-107%-[1 — 0.306 In(ds0/0.6)] - [1 + 3.15 (C,, — 1.5)]
O Crn2 = 0.31-exp[0.39 (dso — 0.6)] - exp[12.3(exp(—0.77 C,,) — 0.315)]
Cns = 3.0-1075 - exp[—0.84 (dso — 0.6)] - [1 + 7.85 (C,, — 1.5)]°-34

Correlations will be extended by the influence of the grain characteristics
(grain shape, surface roughness, mineralogy, etc.)
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3.4 Validation of HCA model predictions

Based on large-scale model tests (1:10) at TU Berlin

= HCA model parameters of Berlin sand determined
based on cyclic tests performed at IBF

= FE-Model:

—
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prediction and model test Number of cycles N [10%]
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Based on full-scale test of Ed. Ziiblin AG reinforced

concrete

on a shallow foundation with high-cyclic loading
(1,5 Million cycles with different amplitudes)

prestressed

reinforced
) concrete
Foundation box girders

ca.65m

Loading
Test Foundation ——— 3

Sheet Pile Wall

Temporary
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= FE-model (87000 brick elements)
= Determination of HCA model
parameters at IBF
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10.000

Based on full-scale test of Ed. Ziiblin AG
on a shallow foundation with high-cyclic loading

8.000

6.000

4.000

Loading [kN]

Comparison of measured and predicted
accumulated settlements of foundation plate C and

2.000

tilting of the foundation during the first storm event: th TR T
Number of Cycles
0 0.035
-Tiltin v
2 EE 0.03 g
-4 / 0.025
T 2
E explicit /F'/ 002 In situ
. -8 PRNTY A measurement
= implicit explicit  implicit > 0.015
$-10 £
E, 12 FE simulation E o001 )Q
e 0.005 FE simulation
-16 In situ / cvie|
-18 measurement ] 0
e 3.15 3.2 325 33 3.35 3.4 3.45 -0.005 3.15 312 3.25 313 3.35 314 3.45

Number of cycles N [10%] Number of cycles N [10%]

— Good agreement between FE prediction and test regarding settlement,
stress redistribution and pore water pressures

3.5 FE-Simulationen

Entwicklung der vertikalen Spannungen (contact pressure) unter den Fundamentplatten

Umverteilungen der Lasten wurden von der FE-Simulationen vorhergesagt und in-situ auch
bestétigt (sehr gute Ubereinstimmung)

0
[kPa] B 58
S17
175
" 233
—292

Loading
EE—

FE-Simulation

A

After Constructi

Before LG1 After LG1

B 350
430

after LG1

before LG1 | after LG16 5
el = I

105
D . D 3

A c A 3 .l c
B . B

155

205
255
305
355
405

c

Measurements

D
B
-

&

500
[kPa]
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3.6 Simplified engineer-oriented models

()
Laminar model for a shallow a o YYYY, FE
foundation based on HCA model € oo €
g 004 =% L model
©
5 A
av ampl -
s 105 g: 0.08 Qedometric
) l l l \ £ 012} [— FE calculation conditions
3 with HCA model
1 ¢ 0.16} | ==~ Laminar model N
2 <
3 Layer i: 0.20 i ; i . H
10° 10" 102 10° 10t 10°
Number of cycles N
g FE
b model
- X ._.) 0 oedometric '
£ <« __conditions
g 004} ~— Dashed
n 2] = stiffness
E biaxial does not
€ 0.08}  conditions depend on
o amplitude
= L - N ]
2 —— FE calculation \. N Dot-dashed
; 0.12 with HCA model N,V 1 =stiffness
— Good agreement between S 2=z Laminer model N\ | dependson
. == 3 amplitude
FE and laminar model 016 \ . ; T
100 10" 102 10°  10* 108
Number of cycles N
Laminar model for a monopile based on HCA model e
H I Amplitude
€ampl = A'Y ‘\_Hav
€5 =y - M Nt
max
é;cr =my P H m Ly M —M
Amplitude
My, Mg : Howrule [ ~~77--74 —u
----------- Nt

---------- oL Doy
Az

Number of cycles =~ | -—----=---- I
__________ 5

= Accumulation as pseudo-creep is represented by the dashpot
= Spring represents elastic stiffness of layer
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Laminar model for a monopile based cn HCA model

Comparison of different models (here: Iy = 0.6, M/Q = 20 m)

After 100000 cycles:

Horizontal displacement [cm]

-0.5 00 05 1.0 15 20 10 1 2 3 4 5
— 0 | ! ! —e . 0 R S
E # | E
o 51 o 57 ]
i8] )
T 104 3 10
© i} T i
w w
2 15+ 2 15+ 1
k= o
820} 7 1 8201 ]
£ /! av _ 4 £ av
T ol A [M¥=10MNm || T .| M2’ =20 MNm | |
8 MaMP = 10 MNm|| & MaMP! = 20 MNm
30+ i i ; . 30 + . i . —
— API —— Duhrkop —— SDM, Achmus et al.

—— HCA model, full FE simulation

Horizontal displacement [cm]

Horizontal displacement [cm]
6

-2 0 2 4 8
0

5_-.
10+
15+

elow seabed [m]

a 20+

th

& 25 M2 =30 MNm | |
' ME™P! = 30 MNm

De

30¢

ESWM, Tasan et al.

----laminar model based on HCA

3.7 Entwicklung von Modellen fiir die hochzyklische Belastung

Weitere Herausforderungen fiir die Praxis (aus dem HCA Modell)

Mehrdimensionale Dehnungsschleifen verursachen eine schnelle Akkumulation
(Erkenntnisse aus der Forschung der Bodenmechanik)

®  Sinnvolle Anwendung in Prozessen der Riitteldruckverdichtung sowie von

®  Verdichtungen in oberflachennahen Anwendungen erfordern eine komplexe
Maschine der Verdichtung — Platz fiir Innovation

Uo
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4 Spezialtiefbau: FE-Simulation von Herstellungsprozessen

Herstellungsverfahren neben existierender Bebauung nach Schéfer (2004)

" Ziel der Simulationen:
= Ermittlung der Grenzen der Gebrauchstauglichkeit benachbarter Bebauung
in Abhéngigkeit der Herstellungsreihenfolge

® 3D FE-Modell mit Schlitzwand neben bestehendem Fundament

= Einzellamelle sowie 3 Lamellen, ausgehoben im Pilgerschritt- oder
Lauferverfahren

Schlitzwand bestehend aus drei Lamellen (Grundriss)

Leitwand P

e |
Schlitzlamelle

Herstellungssequenz:

iie e [y I ! | I T R I
a)

T —— T C I W,
b)

Position 1  Posiion 2
a

<) e ——

4.1 FE-Simulation der Schlitzwandherstellung

Beisp. 1 Vergleich Pilgerschritt- und Lauferverfahren beim Einzelfundament

Simulation der drei am nachsten befindlichen Lamellen ausreichend
GrofRenordnung der Fundamentsetzungen bei beiden Verfahren dhnlich

Grofere Setzungen von Einzelfundamenten, wenn mittig neben einer Lamelle.
Lamelleneinteilungsplan so konzipieren, dass die Achse der Einzelfundamente
an der Grenze zwischen zwei Lamellen liegt.

-0,5%
-0,4% Lamelle 3
/.\
T I~
:0,3% [ —
©-0,2%! osition
ositi@
-0,1% S ——
\"/
I Pilgerschrittverfahren |

0.0% Aushub  Betonieren
Lamelle3 Lamelle 3
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Beispiel 2:
FE-Netz fir die Simulation der SW-Herstellung neben einem Streifenfundament

® 3D FE-Modell mit 3 Lamellen und angrenzendem Streifenfundament
® Berechnung fiir unterschiedliche Schlitzlangen

® Belastungsniveau des Streifenfundaments ——
3 hiitzwandiamellen \
so gewahlt, dass s, = 1,0 cm bzw. e ‘u
S, = 2 cm eingehalten wird

Beispiel 2: Schlitzwandherstellung neben sehr alter Bebauung mit

maroder Griindung (Streifenfundament)
Einfluss der Herstellungssequenz auf die Setzung eines benachbarten Streifen-
fundamentes

0,0 0,0 I : [—
_ \\ Lamelle 1 7 /,_-—- \\ LLaﬁmE"eJ / /7/
§ 05 "/ =05 /| v
S VAWA § /
" 1,0 b4 [/ |Lamelle 3f| = -1,0 7 L/
5)15 N />\ 2 1,5 (/‘h\//A hub [ |
-1 o -1, r ushu
5 ~ [Lamelle | g | Larrlelle ] ~N Lamelle 2
& -20 2 § 20 3 —
25 b -2,5
"~ || Lauferverfahren | " |Pilgerschrittverfahren
_3'928,8 -21,6-144 -72 0 7,2 144 21,6 28,8 _3'“—28,8-21.6-14,4 72 0 72 144216 28,8
Breite [m] Breite [m]
| |
[ ] b=18m -5 |
i X= 11'9 m
l [ Lamelle 1] Lamelie 2 [ Lamelie 3 | |
I L=72m |
-
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Beispiel 3: Anderung der Steifenkréfte und Spannungsumlagerung in weichen bindigen
Bdden durch Beriicksichtigung des Herstellvorganges (z.B.Frischbetondruck)

800
0 > T R SAAIIII
B1 — . _‘Z 600 [Steifenlage B1 7,“* T
8 Erhéhung po 3 — TAF =50 %
B2 — des _g 400 3 =
B3 — Erddruckes é teifenlage B! ,' ,
12 2 200 L /‘ — wim-Model
_ . (2] teifenla .e B — wip-Modell
s . 0 0 5 10 15 20 25
o
® 19197 m Verringerung .
= des Erddruckes Aushubtiefe [m]
-24 /
-3
— Ky-Zustand
26 — Herstellung
0 50 100 150
Effektiver Erddruck [kPa]

4.2 FE-Simulation der Schlitzwandherstellung bei Eckschlitzen

Simulation der Herstellung eines Eckschlitzes

® Leitwand mit 3D FE-Netz (Visko-Hypoplastizitat) und

Eckschlitz als eigene ,Parts” modelliert. Etwa 21000 ..
gekoppelte (Porenwasserdruck-Verschiebung) wurden -
verwendet

® Randbedingungen:
= Auflast =10 kN/m?auf GOK
= Hydrostat. Porenwasserdruck an den Randern
= Einwertige Auflager seitlich und unten

0 C308 €308
P
' A
| & Guide wal y,
b 44444} | a=10kNm2 ' uide wal
I

!

w ©3D8 Trench
g T2 |
=0kPa )
-~ -
}SDSP
— B Cabek KH~— X5 X % % >
= = = ~Yu(xa+h, \x| L X /w“
\undrained P = ~TulsHia) ’
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421

KASIG: U-Bahn Station in Karlsruhe — Kronenplatz

Schlitzwandherstellung sehr nah zur existierenden Bebauung (2012)

Im Zuge des
Iusnugs uhtmqey

Lostfreier_Bereich

Im Zuge des
Aushubs abtragen

konstru ! o
se oo fio ot / /i Lamellen- ftag ‘:;’f fae
&5, 1013 == einteilungsplan 14
7K "{“’i@?ﬁ B Ry e
BN 1 & 2= X Bl
boll 270 % ) o K el 7 I3 - ‘_m_:_“%
95 V&S - & (rasi| 2,
} - A /\—f)‘e‘l‘é b W dw 290
A 2 | 7
_3] A7\ [L46 o [l “ | G- S} (
Fo R NaN ||| AR
45 g 11 i
3 2 | ‘| e, «\S i
I & XA @‘,3 & ;
4 /:: ) © o
B € Hoh X 9
S
s L43
i ;-{\
. Bodenprofil
Unterfangung mit ; ,
Disenstrahl- Keller TTITT T e HTTT
elementen e G i Ky it
y=20kn/m3 4 [ . Keller
1.8m 505m 6=30° ¢=0 1.8m —I—l—P q 5.05m
VT
v
- 15m _Y
7 3
Draufsicht und Last- e P
flachen L1 - L7 fur die 0=35° =0
Eingangsdaten vom ) 218m
“CornerTrench’™ Yiﬁ‘;';(’;‘";fna o~ 2-D Berechnungen
Programm 0=375° =0 mit kommerziellen,
p ¥=20 kKN/m® vorhandenen
Seitliche Rande L 3
pivietienul o L Programmen
Y=21 kN/m? zeigen Versagen
e I auch mit HDI-

Elementen 11!

Unterfangung nétig fiir ausreichende (n = 1,3) dulere Standsicherheit des Eckschlitzes
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Einfluss der Kellergeometrie

Modifikationen der TKS-Methode

Gleitkorper zur Beriicksichtigung des Kellers:
Schlitz Keller
= -— gt
Ry _//’/; L /
\,:/ dic o 7=0 /// ® Manche Teile der Gleit- und
- e 7 Schulterflaichen schneiden den
ol - 7 Keller. Diese Teile leisten aber
g 7 keine Reibungswidersténde.
<] K ® Der Einfluss des Bodens im Bereich
. 7y =0 des Kellers soll berticksichtigt
Schulter werden.
V4 ® Reduktion des Suspensionsdruckes
> 4 infolge von Penetrationseffekten
7 Gleitfiache (Stagnation).
e 4
~ Q/

Mit den vereinfachten TKS Anséatzen, wurde die Standischerheit
nachgewiesen (Triantafyllidis u.a., 2014)

5 Verhaltensbasierte Dimensionierung in der Geotechnik bei Erdbebenbean-
spruchungen

" Permanente Béschungssysteme von Stauanlagen oder Restsee-
béschungen sind fiir gréRere Wiederkehrperioden auszulegen.

" Erste Hinweise lber die bisherige Vorgehensweise zeigen jedoch,
dass die Ublichen Methoden der Berechnung fir die 2500-jahrige
Wiederkehrperiode nicht ausreichend sind.

®  Wie soll der Nachweis erfalgen, wenn man mit den tiblichen Methoden
die Sicherheit nicht mehr gewahrleisten kann?

¥ Zulassung von globalen Sicherheiten unterhalb von 1 bedeuten nicht
unbedingt ein globales Versagen. Manchmal ist es sinnvoll, dass der
Boden sich bewegt oder nachgibt!

" WiegroB diirfen die Verformungen werden?
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5.1 Fragestellung

Wasserwirtschaftliche Wiedernutzbarmachung von Tagebauen:
Restseen

Restseen und Landschaftsseen im Rheinischen Revier:

N Restseefiillung

|:| Braunkohlentagebaue

~| Il cewasserachen
I zukanttige Restseen

Ubersichtsgewasser

[ Feuchigebiete

Ortslagen

Entnahme
aus Rhein

Restsee Hambach
Seeflache: 3900 ha
Volumen: 5500 Mm?

Quelle:
Landesamt fur

=an | Natur, Umwelt
und Verbraucher-
schutz

‘ }A
Befiillung Livi
abgeschlossen

)

Entnahme
aus Rur

Renaturierung von Tagebauflachen

Fragestellungen:

Welche Mechanismen kénnen durch Erdbeben getriggert werden?

" Versagensmechanismus Setzungsflieen

® Versagensmechanismus Bodenverflissigung infolge zyklischer Belastung

® Globales Systemversagen oder wie ist das Verformungsverhalten einer
Restseebdschung unter Erdbebeneinwirkung?

Notwendige Entwicklungen:

Stoffmodelle, die alle Attraktorenzusténde unter unterschiedlichen
Belastungsamplituden und Grenzzustande richtig abbilden, wie die
Verflissigung, Schmetterlingsattraktoren und die Einfliisse der
Pykno, Baro- und Hystoriotropie

Mégliche Stoffgesetze: ISA, Hypoplastizitéat, SaniSand
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Verwendete Stoffmodelle (Hypoplastizitat mit ID und ISA)

Intergranulare Dehnung I.SA -
(Niemunis und Herle, 1997) (Fuentes und Triantafyllidis, 2015)
Entlastung

V3/2h V/3/2h

6=F: (s YmHeH)

6="L" (é-Ym“éPlH)
» Entlastung h =

= Entlastung h=—¢

» Belastung h = ) :é = Belastung h=¢—A(h—c)”

Ansatz von pseudo-statischen Kraften, Bestimmung von X

Ersatz der Massenkrafte durch Schubspannungen in der Gleitfuge

r=2252m \\150m

. 328m Lamelle i Lamelle i+1

- b " Gleitflache
177m dil disq K'K'\ i
WS | Ti+1(t) =
v T12(t) | 12 — T|]2(t)
Mat1 i +1
PSS i }/L'/E\\:\i\ Hid PSS

\: i f 4 :» z _g
a, (t) Lamelle i .
t Almax= 1 m/s a1(t) a1(t)

Fi(t) =2 Tyo(t), Fimex = max (Fy(t)) =m ape=m x PGA

115



Versagensmechanismus Bodenverflissigung infolge zyklischer Belastung

" Akkumulation des Porenwasserdruckes, Reduktion der effektiven Spannung ¢
® Reduktion der Scherfestigkeit 1{c‘), im Extremfall bis auf ;= 0 bei ¢' =0

Verformungsverhalten einer Restseebdschung

(sog. ,Bodenverfliissigung")

Gleitfuge

FE-Berechnungen

+ Ugec)

A t_Tstat

Nk t

unter Erdbebeneinwirkung: exemplarische

Kalibrierung der Parameter aus monotonen und zyklischen Laborversuchen

30
20
10

-10
-20

Deviatorspannung q [kPa]
o

-30

30
20
10

-10
-20

Deviatorspannung q [kPa]
o

-30
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[ —— Versuch —— Simulation |

0 20 40 60 80

100
Mittlerer eff. Druck p [kPa]

[ — Versuch

i

Simulation |

il

0 20 40 60 80

100
Mittlerer eff. Druck p [kPa]

Porenwasserdruck u*/p, [kPa]

Porenwasserdruck ud®c/p, [kPa]

Hypoplastizitat mit intergranularer Dehnung

(v. Wolffersdorff 1996, Niemunis & Herle 1997,
13 Stoffkonstanten)

1.0 T T ﬁ!’; 12 T T
0.8 —O— Versuch ‘_;:‘ 10+
’ —— Simulation £ —— Simulation

W 8r

0.6 é ol
0.4 =

4 =
g

0.2 g, ol
=

g 4 12 16 g: % 4 8 12 16

8
Zyklenanzahl N

ISA-Modell (Fuentes und Triantafyllidis 2014,2015 mit 18 Stoffkonstanten})

Zyklenanzahl N

1.0 g2 . .
0sl |0 Versuch =10 —O— Versuch
: —— Simulation g —— Simulation
%8
0.6+ @
S s
0.4 I
g a
0.2 3
o 2
2
0% 4 8 12 i § % 4 8 12 16

Zyklenanzahl N

Zyklenanzahl N



Modell
. 3151,24

2462,47 672,88 171341

I / ‘ 204,25 \
# / \ #
8000,00
T~ [m]

Av4
Regelprofil aus bindigen =
+ nichtbindigen Materialien

Diskretisierung: ca. 120000 Elemente vom Typ CPE4R und CPE3

75'88/

647,80

ElementgroRe 2 x 2 m 50 x50 m

50 x50 m i i

7x7m

Modell

_

" Kippensande: Anfangslagerungsdichte Ip,= 0,3
Simulation der Herstellung der Kippe

N

%
® Annahme lokal undranierter Bedingungen E 1k
" Stoffmodell: ISA il
=
" Aufbringung eines synthetisch generierten 3 Off
Signals flir ein 2500-jahriges Erdbeben der 05)
Stérke M6 (Prof. Hinzen, Universitat Koln) 5 A
an der Unterkante des Modells g 5

Zeitt[s]
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Béschung ohne Regelprofil

A AL
+1.000e+00

-B8.333e-01
-1.000e+00

Boschung mit Regelprofil

A AL
+1.000e+00

-6.667¢-01
-8.3336-01
-1.0006+00
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Ergebnisse fiir Boschung mit Regelprofil

— rechnerisch ermittelte lokale
Verflussigung, fuhrt allerdings
nicht zum Systemversagen

(U1 nach Erdbeben - U1 vor Erdeben)
s

Auz(m) (U2 nach Erdbeben = U2 vor Erdeben)

— nur geringe horizontale und
P vertikale Verschiebungen

6 Forschung in der Geotechnik — Herausforderung fiir die Praxis?

Die Herausforderungenin der Praxis kénnen nur durch intensive
Kommunikation zwischen den Forschenden und den Praktikern - auch
kontrovers - gefiihrtwerden.

Geeignet hierfur sind:

" Workshops mitgentdgend Raum zur Diskussion

" Tagungennicht ausschliefilich zu Werbezwecken nutzen

" RegeTeilnahme seitens der Industrie an den wissenschaftlichen Seminaren
von denforschenden Instituten (aktiv, passiv)

" Interesse der Bauunternehmen an den neuesten Forschungsergebnissen
sowie engere Bindung der Baufirmen an die angewandte Forschung

®  Sprache der Forschendenvereinfachen

B Abbauvon juristischen undvertraglichen Barrieren, die ein Hindernis
sowahl fir die Firmen, wie auch fur die Forschenden darstellen, wie z.B.
Veréffentlichungsdrang einerseits und Betriebsgeheimnis andererseits
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Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft
Heft
Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

Heft

10
11

12

13

14

15

16

fur Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Tunnelbau

Zentrum
Geotechnik

Lehrstuhl und Prifamt

der Technischen Universitat Minchen

Scheele, F.

Kempfert, H.-G.,
Schwarz, P.

Schubert, A.

Gruber, N.,
Koreck, H.-W.,
Schwarz, P.

Alber, D.,
Reitmeier, W.
Alber, D.

Maini, K. S.

Krober, W.
Baumann, H.-J.
Reitmeier, W.

Vega Mayer, S.

Bauer, A.

Kudla, W.

Schriftenreihe

Tragfahigkeit von Verpressankern in
nichtbindigem Boden

Beitrage zur Anwendung der Stochastik und
Zuverlassigkeitstheorie in der Bodenmechanik

In-situ Versuche zur Ermittlung der
Unterbausteifigkeit an zwei Pfeilern der
Sinntalbriicke Schaippach

Ein Beitrag zum Spannungs-Verformungs-
verhalten silikatgel-injizierter Sande

Beitrage zum Tragverhalten axial zyklisch
belasteter Pfahle

Forschungsbeitrage zum mechanischen
Verhalten von Geotextilien

Beschreibung der rdumlichen Streuungen von
Bodenkennwerten mit Hilfe der Zeitreihenanalyse

Ein stochastisches Bodenmodell flr
geotechnische Aufgaben

Testing of bentonite suspensions
Beitrage zur Felsmechanik

Untersuchung der dynamischen Vorgange bei der
Vibrationsverdichtung von Bdéden

Bruchvorgange infolge der Isareintiefung stdlich
Miinchens und die kritischen Hohen der Talhange

Quantifizierung von Setzungsdifferenzen mit Hilfe
einer stochastischen Betrachtungsweise

Ein Beitrag zur Vorhersage von Verformungen
und Spannungen des Baugrundes und des
Ausbaues bei Hohlraumbauten

Beitrag zur Analyse des Tragverhaltens von
einfach bewehrten Zweischichtensystemen

Beitrag zur statistischen Qualitatskontrolle im
Erdbau

1982
vergriffen

1983
vergriffen

1984
vergriffen

1985
vergriffen

1985

1986
vergriffen

1986
vergriffen
1986

1987
1987
1988

vergriffen
1988
1989

1989

1989

1990
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Heft

Heft

Heft

Heft

Heft
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Heft
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Heft
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Heft
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Schwarz, P.

Vergleichsuntersuchungen ber die Wirkung von
vibrierend und oszillierend arbeitender
Verdichtungswalze

Probabilistische Standsicherheitsanalyse flr
tetraedrische Felskeile

Untersuchungen zur Wirksamkeit einer
Bewehrung im Zweischichtensystem

Zur Strategie der Gestaltung grofder
Krafthauskavernen

Beitrage aus der Geotechnik (Festschrift
anlasslich des 60. Geburtstages von Univ.-Prof.
Dr.-Ing. R. Floss)

Ein Verfahren zur Bestimmung der
Durchlassigkeit mit Infiltrationsversuchen

Untersuchungen zur Materialddmpfung in der
Bodendynamik

Beitrag zum zeit- und temperaturabhangigen
Materialverhalten von Asphaltbeton flr
Kerndichtungen in Schittdammen unter
besonderer Berucksichtigung des ebenen
Verzerrungszustandes

Risikobetrachtungen zur Planung von
Malnahmen zum Grundwasserschutz im
Einflussbereich von Strallen

Der Einfluss der Verbundwirkung zwischen
Boden und Geotextil auf das
Verformungsverhalten von bewehrten
Steilbéschungen

Untersuchungen lber das Spannungs-
Verformungs-Verhalten von mehrlagigen
Kunststoffoewehrungen in Sand

Beitrag zum Verhalten mehrschichtiger
Dichtungssysteme mit Kunststoffdichtungsbahnen
unter Scherbeanspruchung

Geotechnik
Forschung und Entwicklung Uber zwei Jahrzehnte
— 1980 bis 2000

Die Durchlassigkeit mineralischer Dichtungsstoffe
unter besonderer Beriicksichtigung des
Sattigungsvorganges

Ein Teilsicherheitsmodell fir die Bemessung
einer verankerten Baugrubenwand im
Bruchgrenzzustand

Beitrage zum 1. Geotechnik-Tag in MUnchen,
Unterfangungen

Beitrag zum Tragverhalten von Verpresspfahlen
mit kleinem Durchmesser unter axialer zyklischer
Belastung
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vergriffen
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Hartmann, K.

Eber, W.
Irngartinger, S.

Kellner, C.

Schneider, G.

Lesemann, H.

Pelz, G.

Fillibeck, J.

Birle, E.

Untersuchung zur Prognose von
Anforderungswerten an die
Beschleunigungsmesswerte der FDVK-Methode

Beitrage zum 2. Geotechnik-Tag in Miinchen,
Bauen im Grundwasser

Beitrage zum 3. Geotechnik-Tag in Miinchen,
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