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Vorwort des Herausgebers

Auch 2019 ist es wieder gelungen aktuelle und spannende Beitrage fir unseren Geotechnik-
Tag in Minchen zum bewahrten Thema ,Zusammenwirken zwischen Forschung und Praxis
in der Geotechnik" zusammenzustellen.

In den ersten Beitrdgen wird Uber aktuelle Erfahrungen bei der in situ Untersuchung sensitiver
weicher Boden berichtet, die im Rahmen von Bauvorhaben im Rosenheimer Becken gewon-
nen wurden. Die geotechnischen Herausforderungen beim Tunnelvorhaben in Starnberg und
die geotechnische Charakterisierung von Stérzonenmaterial fir den Tunnelbau mittels Triaxi-
alversuche sind die folgenden Themen.

Im Weiteren steht die messtechnische Uberwachung und Dokumentation von Bauablaufen
und Erkundungen im Mittelpunkt, z.B. bei der Bemessung und Herstellung eines tiefen
Schachtes. Uber Fortschritte bei der raumlichen Erfassung von geotechnischen Bauwerken
und deren Veranderungen mit Drohnen wird berichtet. Zum mindlich prasentierten Beitrag
uber die 3D-Modellierung des Baugrunds auf der Grundlage grof3- und kleinraumlicher geolo-
gischer und geotechnischer Informationen kénnen wir leider keine Schriftfassung zur Verfi-
gung stellen.

Der Fokus der folgenden Beitrage liegt auf Boschungen, sei es im GrofRen bei Betrachtung
von Massenbewegungen im Alpenraum, der Standsicherheitsanalyse mit FEM oder der bau-
praktischen Anwendung von Dranmatten bei Stral3enbdschungen.

Den Abschluss der Veranstaltung bildeten Beitrage zum Tunnelbau, wobei Uber aktuell sehr
umfangreiche und schwierige MaRnahmen wie Bahnhof Stuttgart, 2. S-Bahn-Stammstrecke
und der Umbau des Bahnhofes Sendlinger Tor in Minchen berichtet wird.

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 unterstttzten.

Minchen im Méarz 2020, Roberto Cudmani






Erfahrungen mit der Anwendung des Drucksondier-Pressiometers
und Moglichkeiten der Scherwellengeschwindigkeitsmessung zur
in situ Bestimmung der Steifigkeit in sensitiven weichen Bdden

Dipl.-Ing. Roberto Quaas
Dipl.-Geophysiker Frank Meier
Fugro Germany Land GmbH, Berlin

Prof. Dr.-Ing. Roberto Cudmani
Dr.-Ing. Daniel Rebstock
Technische Universitat Miinchen,
Zentrum Geotechnik

1 Anlass und Aufgabenstellung

Im Rahmen des Neubaus der Bundesstral3e B15, Westtangente Rosenheim, ist die Errichtung
einer Bricke mit einer Gesamtlange von ca. 670 m zur Querung der Mangfall, des Mangfall-
kanals, des Gewerbegebietes Aicherpark und einer Bahnline geplant.

: o,

T T T T YT L .'f"‘--}rm oz
ki REREISEE -

P ¥ W] N T

a

14

Bild 1: Lageplan mit Briickenbauwerken

Angepasst auf die ortlichen Gegebenheiten wurden das Vorhaben in zwei Teilbauwerke auf-
geteilt. Das Teilbauwerk 1 wird als Schragseilbriicke mit einer maximalen Spannweite zwi-
schen den Pylonen von rund 100 m Uber die Mangfall und den Mangfallkanal und Teilbauwerk
2 als mehrfeldrige, durchlaufende Deckbricke mit Stitzweiten zwischen 20 und 30 m und
einer Lange von ca. 480 m im Bereich des Gewerbegebiets und der Bahnlinie realisiert.

1.1 Herausforderung Baugrund

Die geologischen und geotechnischen Bedingungen im Bereich der aktuell in Ausfuihrung be-
findlichen Bruckenbauwerke sind in Cudmani et.al. 2018 bzw. Cudmani et.al. 1029 ausfuhrlich
beschrieben und nachfolgen kurz zusammengefasst.

Oberflachennah stehen mehrere Meter méchtige holozéne, fluviatilen Flussschotter an. Diese
werden bis in Tiefen von > 150 m von quartéren, strukturempfindlichen und gering tragfahigen



feinkérnigen fluviatilen Beckenablagerungen, dem sogenannten Rosenheimer Seeton, unter-
lagert. Der Seeton ist ausgepragt strukturempfindlich mit teilweisem bzw. vollstandigem Ver-
lust der Scherfestigkeit bei monotonen, speziell bei alternierenden und dynamischen Scher-
vorgangen bzw. Erschitterungen. Aufgrund der gro3en Machtigkeit der Seetone ist die Ablei-
tung der hohen Pylon- und Stiitzlasten von etwa 70 MN als schwimmende Grindung vorge-
sehen.

Zur Beurteilung des Tragverhaltens wurde mehrere Pfahlprobebelastungskampagnen ausge-
fuhrt. Basierend auf den Ergebnissen der Pfahlprobebelastungen sollte mit einem FE-Modell
unter der Berlcksichtigung des zeitabhangigen nichtlinearen Baugrundverhaltens und der
Wechselwirkung der Grindungselemente mit dem Baugrund das Verhalten der Griindung —
also die Lastverteilung zwischen den Pfahlen und der Sohlpressung sowie die zeitliche Ent-
wicklung der Setzungen — rechnerisch ermittelt werden. Die vorgesehene numerische Model-
lierung stellt damit die Grundlage fiir die Beobachtungsmethode und der Planung der magli-
chen Nachstellma3nahmen dar.

1.2 Zusatzliche Baugrunderkundung

Aus frihen Planungsphasen lagen Ergebnisse und Kennwerte aus Baugrunderkundungen mit
Anwendung konventioneller und den aktuellen Normenwerken entsprechenden Erkundungs-
verfahren wie Bohrungen mit gestdrter Probenahme und einige wenige Drucksondierungen
sowie Flugelscherversuchen vor. Dabei zeigten die Drucksondierungen und die Fllgelscher-
versuche signifikant unterschiedliche Scherfestigkeiten fir den Seeton. Die Bemessung der
Pfahltragfahigkeit erfolgte anfanglich lediglich auf Basis von abgeschatzten Pfahltragfahigkei-
ten mit der aus den Fliigelsondierungen abgeleiteten Scherfestigkeit, die jedoch mit den ersten
Probebelastungen in-situ nicht bestétigt werden konnten. Mit dem aus den Drucksondierungen
ermittelten Spitzendruck kénnen die Tabellen mit den Erfahrungswerten der Pfahlnormen nur
noch sehr bedingt herangezogen werden.

Einerseits zur Interpretation der ersten Pfahlprobebelastungen und der daraus resultierenden
sehr geringen Pfahlwiderstande als auch zur Charakterisierung der in-situ Eigenschaften des
Seetons und auch moglicher Einflisse aus der Pfahlherstellung wurden durch das zu diesem
Zeitpunkt hinzugezogene Zentrum Geotechnik der TUM eine zusatzliche Baugrunderkundung
veranlasst. Hierbei standen unter anderem der Einfluss der Dehnungsgeschwindigkeitsabhan-
gigen Scherfestigkeit als auch der Steifigkeit wie auch die Unterscheidung zwischen dem "ge-
storten" und "ungestorten” Zustand des Seetons im Fokus.

Aufgrund der Schwierigkeiten und Limitationen bei der Entnahme von weitestgehend unge-
stérten Bodenproben fur Laborversuche aus dem strukturempfindlichen Seeton wurde fir die
erganzende Erkundung eine Methodik gesucht, welche eine mdglichst zuverlassige In-situ Be-
stimmung der Bodensteifigkeit sowie der Scherfestigkeit bis in Tiefen unterhalb der abge-
schatzten Pfahllangen und somit bis auf etwa 70 m ermdglicht. Insbesondere beim anstehen-
den, strukturempfindlichen Seeton ist auch eine Quantifizierung der Stérung infolge der Pro-
benentnahme schwierig. Dabei ist nicht zu vernachlassigen, dass auch bei Drucksondierun-
gen bzw. den Pressiometerversuchen durch die mit der Installation verbundene Verdrangung
des Bodens eine Beanspruchung in den Seeton eingetragen wird, die in Hinblick auf die damit
verbundene Dehnungen lokal, d.h. in dem fur die Messung malRgebenden Umgebung, zu einer



"Stérung" und der damit verbundenen Abnahme der Steifigkeit bzw. Scherfestigkeit des struk-
turempfindlichen Seetons fuhrt. Diesem Problem wird dadurch Rechnung getragen, dass die
Parameterbestimmung bzw. —verifikation auf einer Rickrechnung der in-situ Versuche mittels
einer numerisch abgebildeten Hohlraumaufweitung erfolgt und damit die Kennwerte fir einen
zumindest teilweise gestorten Baugrund im fir die weitere Betrachtung relevanten Dehnungs-
regime erfolgt. Eine Dimensionierung der Griindung auf Basis von Kennwerten fur den gestor-
ten Seeton stellt in Hinblick auf der vorgesehenen Grindung mit Grof3bohrpfahle dabei eine
auf der sicheren Seite liegende Betrachtung dar.

Die Problematik der unterschiedlichen Dehnungsbereiche insbesondere in Hinblick auf die In-
terpretation von Ergebnissen aus Scherwellenmessungen zeigt Bild 2 exemplarisch anhand
der nichtlinearen Abhangig der Steifigkeit (hier ausgedrickt tber den Schubmodul) von der
Dehnungsamplitude und den abgegrenzten Bereichen der mit den géngige Labor- und In-Situ
Methoden messbaren Scherdehnungen fir Boden ohne Einfluss einer Strukturempfindlichkeit.
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Bild 2: Exemplarisch Bereich der messbaren Scherdehnung fur géngige Labor- und In-Situ
Methoden und Abhangigkeit der Schubsteifigkeit G vom Dehnungsniveau

Fur die zusatzliche, detaillierte Baugrunderkundung wurde unter Berlicksichtigung vorgenann-
ter Randbedingungen und Aufgabenstellung fir die Ausfihrung von Drucksondierungen mit
Messung des Porenwasserdruckes (CPTU), Dissipationsversuchen und Drucksondier-Pressi-
ometerversuchen mit dem Fugro Cone Pressuremeter (CPM) entschieden, da diese Auswer-
tungen im erwarteten Dehnungsbereich ermdglichen. Das Technologie und Methodik des Ver-
fahrens Drucksondier-Pressiometerversuchen werden im nachfolgenden Kapitel ndher be-
schrieben. Die Versuchsergebnisse und Kalibrierung der Stoffgesetze sind in Kapitel 4 zusam-
mengefasst. In Kapitel 5 werden abschlieRend noch erste Messungen von Scherwellenge-
schwindigkeiten im Seeton mittels dem Crosshole- bzw. Downhole-Verfahren dargestellt.



2 Pressiometer

Pressiometer dienen im Allgemeinen fir die In-situ Bestimmung von Boden- und Felsfestig-
keiten sowie der Steifigkeiten. Das Geréat hat eine zylindrische Form und ein relativ groRes
Verhaltnis Lange/Durchmesser, um ndherungsweise radialsymmetrisch ebene Verformungen
zu erzielen. Teile der Aul3enhille des Zylinders sind mit einer aufblasbaren, flexiblen Membran
bedeckt. Das Einbringen in den Baugrund erfolgt durch

1) Eindricken bei ausreichend weichen Béden,

2) Vorbohren einer Pilotbohrung, in welche das Pressiometer eingebracht wird oder

3) selbstbohrend, wobei hier das Pressiometer mit einer Bohrkrone ausgestattet ist.

Bei der Versuchsauswertung und —interpretation mussen die Stérungen des Baugrundes re-
sultierend aus dem Einbringverfahren des Pressiometers und der dadurch bedingten Entspan-
nung des Bohrlochs beim Zurlickziehen der Verrohrung bzw. Vorverspannung / Verdrangungs
des Bodens durch die Spitze beim Eindriicken mit einer Drucksondierung bertcksichtigt wer-
den.

Am Markt verfugbar sind z.B. das sog. Ménard-Pressiometers gem. DIN EN ISO 22476-4 und
eine Vielzahl weiterer Geréte diverser Hersteller. Neben der Einbringmethode sind die Gerate
in lhrer Konstruktion, der eingesetzten Membran, maximalem Arbeitsdruck, Messauflésung
etc. verschieden und somit jeweils nur fir unterschiedliche Rahmenbedingungen geeignet.

Die Aufweitung wird durch das Einpressen von Gas oder Fluid in der Pressiometerzelle be-
wirkt. Der ausgelibte Druck und die zugehdérige radiale Verschiebung der Membrane werden
aufgezeichnet. Als Ergebnis erhalt man die Beziehung zwischen Hohlraumdruck und Hohl-
raumradius bzw. -volumen (Pressiometerkurve), die Informationen tber das Verformungsver-
halten des Bodens beinhaltet.

Die durch Eindrticken bei 1) bzw. einem technisch unvermeidlichen Ringspalt beim Vorbohren
mit 2) eingetragenen Stdrungen sind in diesem Zusammenhang nur insofern quantifizierbar,
dass bei der Aufweitung anfangs nur die Zugspannung in der Membran gemessen wird, bis
diese an der Bohrlochwandung anliegt und in etwa der Zelldruck der horizontalen in-situ Span-
nung entsprechend der Tiefenlage entspricht. Im Verlauf des Versuchs wird der Druck an-
schlieRend kontrolliert erhoht. Allen Methoden der Pressiometer-Einbringung ist gemein, dass
— eine ausreichende Aufweitung vorausgesetzt, so dass sich der Druck an den sogenannter
Grenzdruck pgren, @annéhert, fir den der Boden in der unmittelbaren Umgebung des Pressio-
meters in einem Grenzzustand befindet und damit der radiale Druck mit zunehmender radialer
Verformung néherungsweise konstant bleibt. Der Wendepunkt zwischen Belastung und Ent-
lastung stellt einen neuen Referenzpunkt des charakteristischen Bodenwiderstandes dar, wel-
cher zur Ermittlung der Spannungs-Dehnungs-Beziehungen fiir die Entlastung-Wiederbelas-
tung des Bodens herangezogen werden kann.

2.1 Fugro Cone Pressuremeter (CPM) — Drucksondier-Pressiometer

Eine Spezialanwendung fir das Einbringen mittels Eindriicken ist das von Fugro entwickelte
Cone Pressuremeter (CPM) - Drucksondier-Pressiometer. Dieses kombiniert die positiven Ei-
genschaften der Drucksonde zur detaillierten vertikalen Profilierung von Spitzendruck, Mantel-
reibung und Porenwasserdruck sowie indirekt der Ableitung von Bodenarten und Stratigrafie



mit den Eigenschaften eines Pressiometers zur Bestimmung von Festigkeits- und Steifigkeits-
kennwerten fir weiche Boden. Aufgrund vorgenannter Eigenschaften hat man sich im Rahmen
der Detailbaugrunduntersuchung fur dieses Verfahren entschieden.

Bei dem Fugro Cone Pressuremeter ist eine konventionelle Drucksondierspitze mit der Pres-
siometer-Einheit kraftschlissig verbunden. Die Drucksondierspitze hat entsprechend der DIN
EN ISO 22476-1 einen Nennquerschnitt von 15 cm?, was einem Durchmesser von 47 mm ent-
spricht. Der Durchmesser der Drucksondier-Pressiometer-Einheit unmittelbar hinter der
Drucksondierspitze betragt 46 mm im drucklosen Zustand. Bei maximaler Druckbeaufschla-
gung und entsprechendem Bodenmaterial kann der Durchmesser der Pressiometer-Einheit in
Hinblick auf die Querschnittsflache um den Faktor 2,3 auf maximal 70 mm vergroRRert werden.

Bild 3 zeigt das generelle Schema des CPM bei konventioneller Anwendung durch Eindriicken
von der Oberflache mittels einer 20 t Drucksondiereinheit (links). Ebenfalls schematisch dar-
gestellt sind Details des Pressiometer-Moduls (rechts). Die relevanten technischen Daten des
CPM sind in der Tabelle 1 zusammengestellt.
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Bild 3: Generelles Schema und Detail des Fugro Cone Pressuremeters (CPM) - Drucksondier-
Pressiometers

Nach erfolgter Vorprofilierung durch vorab ausgefiihrte Drucksondierungen bzw. direkt durch
Eindricken der vorauseilenden Drucksondierspitze in Vollverdrangung wurden die Versuche
in den festgelegten Zielhorizonten mit einem in die Drucksondierspitze integrierten Aufwei-
tungsmodul (zylindrische Membran) nach dem Prinzip der Hohlraumaufweitung ausgefihrt.

Die Versuchsdurchfiihrung an sich erfolgte in Anlehnung an die DIN EN ISO 22476-5 Geo-
technische Erkundung und Untersuchung — Felduntersuchungen — Teil 5: Versuch mit dem
flexiblen Dilatometer (Flexible dilatometer test) - Fullung mit Gas, Volumen aus direkter Durch-
messermessung. Zusatzlich zu den Aufweitungsversuchen in den verschiedenen Zielhorizon-
ten wurden beim Eindriicken des CPM die Ublichen Gré3en fur Drucksondierungen nach DIN
EN ISO 22476-01 (Spitzendruck und Mantelreibung) erhoben und gemessen.



Tabelle 1: Technische Daten Fugro CPM - Drucksondier-Pressiometer mit 46 mm

Einbringemethode Vorgebohrt (Pilotloch) oder gedriickt

Initialer Durchmesser @ | 46 mm
Zulassiger @ Pilotloch 46 mm bis 52 mm

Verformungsmessung direkte Durchmessermessung an 3 gleichmaRig verteilten
Punkten im Zentrum der expandierenden Zone

Bendtigte Materiallange | Hohe ca. 0,6 m innerhalb einer Schicht fur Versuch not-

wendig
Verformungsauflésung < 0,001 mm
Druckauflésung 0,1 kPa
Max. Aufweitung 2,3fache Querschnittsflache, 1,5facher Durchmesser
Max. Arbeitsdruck 12 MPa
Geeignet fur weiche bis steife Tone und Schluffe, tonig-schluffig-san-

dige Materialmischungen lockere bis dichte Sande sowie
verwitterter Fels

Starke sehr kompakte Konstruktion, portabel und vielseitig ein-
setzbar
Limitationen Im Vergleich zu gréBeren Sonden ist das Verformungs-

system aufgrund des geringeren Durchmessers etwas
mehr durch die Instrument-Konformitét beeinflusst.

Je nach Baugrundbedingungen kann es anspruchsvoll
sein ein Pilotloch mit den benétigten Toleranzen herzu-
stellen.

Je nach Material kann es schwierig sein, die Sonde ein-
zudricken (Eindriickkraft Sondentechnisch begrenzt).

Bild 4: Druckkontrolleinheit (links), Pressiometer mit Verbindungsleitung (rechts)

3 Versuchsergebnisse, Auswertung und Interpretation

3.1 Drucksondierungen

Im Bild 5 dargestellt sind die Ansatzpunkte der im Rahmen der zusatzlichen Baugrunderkun-
dung ausgefiihrten Drucksondierungen mit exemplarischen Diagrammen des gemessenen
Spitzenwiderstandes fur die Grindungen der Pylone der Schrégseilbriicke (links der Mangfall
und rechts des Mangfallkanals) sowie eines Stitzpfeilers der Mehrfeldbriicke im Bereich Ai-
cherpark zusammengefasst.
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Bild 5: Lageplan mit Ansatzpunkten (oben) und Diagramme des gemessenen Spitzenwider-
standes: Tiefe 70 m, untere Umhdillende des Spitzendrucks 0 — 2 MPa (unten)

Gut erkennbar ist, dass der Seeton Uber eine grof3e Distanz nur eine relativ geringe Variation
des Drucksondierwiderstands aufweist. Die in den Bohrungen nicht erkennbare horizontal zwi-
schengelagerten Feinsandschichten sind durch eine deutliche Abnahme des dynamischen Po-
renwasserdrucks sowie einen starken Anstieg des Spitzendrucks sichtbar. Daraus resultiert
die typische hydraulische Anisotropie des Seetons mit der Durchlassigkeit in horizontaler gro-
Ber als in vertikaler Richtung.

3.2 Dissipationsversuche

In ausgewahlten Drucksondierungen und Tiefenhorizonten wurden Dissipationsversuche ge-
mal DIN EN ISO 22476-01 ausgefiihrt. Diese ermdglichen eine Abschéatzung der Durchlés-
sigkeit sowie und des hydrostatischen Porenwasserdrucks. Detaillierte Versuchsauswertun-
gen und Betrachtungen zur Beurteilung des Konsolidationsverhaltens und der Wasserdurch-
lassigkeit wurden im Rahmen des Projekts zwar nicht angestellt, es wurden jedoch damit die
Informationen zum Grundwasserstand im Untersuchungsgebiet und die Annahmen zur hori-
zontalen Durchlassigkeit Gberprift. Bild 6 zeigt exemplarisch das Ergebnis eines in einer Tiefe



von 47 m unter Geldndeoberkante ausgefiihrten Dissipationsversuches. Der durch das Ein-
driicken der Sonde auf 0,79 MPa dynamisch erhdhte Porenwasserdruck baut sich relativ
schnell auf den hydrostatischen Druck von ca. 0,45 MPa ab. Dass ein solch schneller Abfall in
gering durchlassigen feinkdrnigen Béden uniblich ist, bestétigt die Erwartung, dass die Durch-
lassigkeit aufgrund der zwischengelagerten dinnen Sandschichten in horizontaler Richtung
groRer ist als in vertikaler Richtung.
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Bild 6: Ergebnisdiagramm eines Porenwasserdruck-Dissipationsversuches

3.3 Pressiometersversuche mit Drucksondier-Pressiometer

Die Ansatzpunkte und Zieltiefen fir die Hohlraumaufweitungsversuche wurden durch das
Zentrum Geotechnik festgelegt und die Versuche mit verschiedenen Versuchsspezifikationen
(Typ) bis in Tiefen von 70 m ausgefiihrt. Nach umfangreichen Abstimmungen und Planungen
wurden die folgenden Versuchstypen definiert.

Typ 1 - Standard Versuch mit konstanter Verformungsgeschwindigkeit

- Standardversuch mit zwei Ent-/ Belastungsschleifen in der ersten Halfte des Belastungsas-
tes und einer Schleife im Entlastungsast.

- Belastung mit konstanter Verformungsgeschwindigkeit (ungefahr 1,5 % / min) bis zu einer
mittleren Verformung von ca. 4 bis 5 mm sowie einer deutlichen Annaherung an den Grenz-
druck.

Typ 2 - Untersuchung der Ratenabhé&ngigkeit des Seetons (Viskositat)

- Belastung mit anfangs konstanter und geringer Verformungsgeschwindigkeit (ungefahr
1,5 % Dehnung / min) bis zum annéhernden Erreichen des Grenzdruckes mit anschlie3en-
der abrupter Steigerung der Verformungsgeschwindigkeit (bis zu zehnfachen, wenn mog-
lich 15 % Dehnung / min) bis sich erneut annahernd der Grenzdruck einstellt. Die schnelle
Steigerung der Verformungsgeschwindigkeit wird durch eine abrupte Steigerung des
Drucks im System manuell geregelt.
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- Sollte die maximal mogliche Expansion der Membran noch nicht erreicht sein, wurde in
einem dritten Schritt eine Reduktion auf die anfangliche geringe Verformungsgeschwindig-
keit durchgefuhrt.

- Entlastung.

Typ 3 —-Untersuchung des Kriechverhaltens des Seetons

- schnelle Laststeigerung bis zum anndhernden Erreichen des Grenzdrucks.
- Anschlie3end (konstant) Halten des Drucks im System fur mindestens 30 Minuten bzw. bis
zum Erreichen der maximal mdglichen Expansion der Membran.

Im Rahmen der Feldarbeiten wurde in Zusammenarbeit zwischen dem Zentrum Geotechnik
und Fugro eine weite Verfahrensweise entwickelt, welche eine Kombination der Versuchs-
durchfiihrungen von Typ 1 und Typ 2, wie folgt ndher beschrieben, darstellt.

Typ 1/2 — Kombination Typ 1 und Typ 2

- Belastung mit anfangs konstanter und geringer Verformungsgeschwindigkeit (ungefahr
1,5 % Dehnung / min) mit zwei Ent-/Belastungsschleifen in der ersten Halfte des Belas-
tungsastes bis zum annahernden Erreichen des Grenzdruckes und anschliel3ender abrup-
ter Steigerung der Verformungsgeschwindigkeit (bis zu verzehnfacht, wenn mdglich
15 % Dehnung / min) bis sich erneut annahernd der Grenzdruck einstellt.

- Entlastung.
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Bild 7: Pressiometerdruck als Funktion der radialen Verschiebung der Membran bzw. der ra-
diale Dehnung am Hohlraumrand.

Bild 7 zeigt exemplarisch die Arbeitslinie eines Versuches, Typ 1 in einer Tiefe von 21,0 m.
Die Messungen der Drucksondierung in dieser Tiefe zeigen einen Spitzendruck von ca. 1 MPa.
Die Arbeitslinie zeigt grafisch den Pressiometerdruck aufgetragen uber die radiale Verschie-
bung der Membran bzw. Uber die radiale Dehnung ¢ (radiale Verschiebung bezogen auf den
Anfangsradius des Pressiometers) aufgetragen.

3.4 Undranierte Scherfestigkeit aus Drucksondierungen

Aus dem gemessenen Drucksondierwiderstand gc kann mit einer empirischen Beziehung nach
DIN EN I1SO 22476-1 und DIN EN 1997 (EC7) Werte fur die undranierte Scherfestigkeit c, mit
Nk = 15 (mittlerer Erfahrungswert fur breiig/weiche Seesedimente) und dem vertikalen Druck
ow abgeschéatzt werden:
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dc — Oypo

Nit
Far die Ermittlung von ¢, wurde vereinfachend o, = y * z mit y = 18 kN/m® und der Tiefenlage
unter GOK z angenommen. Diese Interpretation wurde flr die im Bereich Renkenweg (Pylon-
grindung), Steelcase (Pylongrindung) und Georg-Aicher-StralRe (Trennpfeiler) durchgefiihr-
ten Drucksondierungen ausgewertet.

Die aus dem Drucksondierwiderstand ermittelte Scherfestigkeit zeigt eine Zunahme von cy mit
der Tiefe, wenn gleich diese mit Acy / z = 1,0 kPa/m im Vergleich zum Erfahrungswert Ac. / z
= 3,6 kPa/m fir Rosenheim wesentlich kleiner ausféllt. Die aus der Interpretation der Druck-
sondierung resultierende Verhaltnis zwischen der undrénierten Scherfestigkeit und dem verti-
kalen effektiven Spannung cy / ¢"vo variiert zwischen 0,12 und 0,2 und liegt somit im Bereich
der Erfahrungswerte flr leicht plastische feinkérnige Bdden.

3.5 Ermittlung der Scherfestigkeit aus Pressiometerversuchen

Aus der Pressiometerkurve (der Beziehung zwischen Hohlraumdruck und Hohlraumvolumen
bei der Aufweitung) kann mit Hilfe der Theorie der Hohlraumaufweitung auch die Scherfestig-
keit abgeleitet werden. Der gemessene maximale Pressiometerdruck, der naherungsweise
dem Pressiometer-Grenzdruck entspricht und von der Scherfestigkeit abhéangt, nimmt dabei
erwartungsgemar mit der Tiefe zu. Unter Annahme eines linear elastisch starrplastischen Bo-
denverhalten mit Bruchkriterium nach Tresca kann aus der zylindrischen Hohlraumaufwei-
tungstheorie die folgende Beziehung zwischen dem undrénierten Scherfestigkeit ¢, und der
Pressiometergrenzdruck p. abgeleitet werden:

G
pL=o0p+cy [1 +In (—)]
Cu

Darin sind G der elastische Schubmodul und g, = Kya';, + u,, der totalen horizontalen Span-
nung, die aus der Erdruhedruckbeiwert Ko, der Uberlagerungsdruck o', und der hydrostati-

. " . G .
schen Porenwasserdruck resultiert. Das Verhéaltnis — kann auf der Basis der vorhandenen

Cu
Daten nicht genau ermittelt werden. Erfahrungswerte dieses Verhaltnisses fir leichtplastische
Tone liegen zwischen 100 und 400.

Die aus den Pressiometerversuchen und den Drucksondierungen ermittelten c,-Werte eine
ahnliche Zunahme mit der Tiefe zeigen. Die Differenzen der absoluten cy-Werte liegen im Be-
reich der Genauigkeit, mit die Ergebnisse der Drucksondierungen mittels empirischer Metho-
den und der Pressiometerversuche unter dem Ansatz eines elastisch-starrplastischen Stoff-
modell fir das Bodenverhalten interpretiert werden kénnen.

4 Kalibrierung der Stoffgesetze mittels Laborversuche und Validierung durch
In-situ Versuche

Der Seeton wurde mit dem visko-hypoplastischen Stoffmodell nach Niemunis (2003) abgebil-
det. Die Parameter wurden anhand der Ergebnisse der Laborversuche ermittelt bzw. abge-
schatzt und durch Nachrechnung der Drucksondierungen sowie der Pressiometerversuche
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validiert. Die Parameter wurden anhand der Ergebnisse von Laborversuche ermittelt bzw. ab-
geschatzt und durch Nachrechnung der Drucksondierungen sowie der Pressiometerversuche
validiert.

Mit dem visko-plastischen Stoffmodell wird das nichtlineare zeitabhdngige Spannung-Deh-
nung-Verhalten des Seetons und insbesondere das Kriechverhalten abgebildet. Wesentliche
bodenmechanische Grundlagen des Modelles sind das Kompressionsmodell nach Butterfield
(1979) und die Ratenbeziehung nach Leinenkugel (1976) zur Beschreibung der Bodenvisko-
sitat, die von dem sog. Zahigkeitsindex kontrolliert wird. Das visko-hypoplastische Stoffmodell
unterscheidet nach Stoffparametern und Zustandsgrof3en (Spannungszustand, Porenzahl,
Uberkonsolidierungsverhaltnis OCR, intergranulare Dehnungen).

Aus den durchgefuhrten Laborversuchen wurden zunachst nach Maier (2009) die Stoffpara-
meter ermittelt. Die Anfangswerte der Zustandsgréf3en wurden mit Hilfe von vereinfachten Si-
mulationen der Entstehungsgeschichte unter Betrachtung der moglichen Liegezeit der See-
tonschichten und dem Kriechverhalten im Berechnungszeitraum abgeschatzt. Mit dem visko-
hypoplastischen Stoffmodell kann die Strukturempfindlichkeit des Bodens, die zu einer erheb-
lichen Abnahme der Scherfestigkeit infolge von Verformungen fuhrt, nur bedingt beriicksichtigt
werden.

Tabelle 2: Visko-hypoplastische Stoffparameter Seeton

Parameter Beschreibung Wert
eo Porenzahl bei 100kN/m? 0,86
" Steifigkeitskoeffizient 0,38
Cec (V) Kompression Index 0,04
(Erstbelastung)
Cs (k) Kompression Index 0,01
(Wiederbelastung)
Br Form der Flie3flache 0,5
ly Zahigkeitsindex 0,03
D, Referenz Kriech- 8,64E-3 m/Tag
dehnungsgrate (= 1e-7 m/s)
Q'c Reibungswinkel 29,8°
OCR Uberkonsolidierungsgrad 1,5
mo Parameter der 5,0
ms Intergranularen Dehnung 50
Rimax 1E-4
Bx 0,2

Die Stoffparameter des visko-hypoplastischen Stoffgesetz flir den Seeton und deren Bezeich-
nung sind in Tabelle 2 aufgefiihrt. Weitere Informationen und eine ausfiihrlichere Beschrei-
bung des Stoffmodells und den Stoffparametern sind in Niemunis (2003) sowie Meier (2009)
zu finden.

4.1 Parameterbestimmung anhand der Odometer- und Triaxialversuche

Fiur die Odometerversuche wurden die wassergesattigten Bodenproben mit einem Wasser-
gehalt an der FlieRgrenze aufbereitet und im Odometergerat eingebaut. AnschlieRend wurden
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die Proben entweder last- oder vorschubgesteuert zusammengedrickt. Bild 8 vergleicht
exemplarisch den in den lastgesteuerten Odometerversuchen ermittelten Zusammenhang
zwischen der Porenzahl e und dem axialen effektiven Druck o1 mit den Ergebnissen des ent-
sprechenden Elementtests, der mit dem visko-hypoplastischen Stoffmodell mit den in Tabelle
2 angegebenen Stoffparametern mit Hilfe des Software IncrementalDriver (https://www.soil-
models.com/idriver) simuliert wurde.

Es ist ersichtlich, dass das experimentell ermittelte Kompressionsverhalten fir die Erstbelas-
tung und fur die Ent-/Wiederbelastung vom verwendeten Stoffmodell realistisch wiedergege-
ben wird. Dass die Bodenproben zum Beginn der Odometerversuche unterschiedliche Poren-
zahlen aufwiesen, deutet auf eine Streuung der Bodenzusammensetzung und auf aufberei-
tungsbedingte Abweichungen des Anfangswassergehalts hin, die aber fur die numerischen
Simulationen des Griindungsverhaltens keine nennenswerte Bedeutung haben.

Oedometerversuch

. - = Versuch 82568-1g
11 et ) = = Varsuch 82568-1
2 Versuch 82525-2(b)
- = Versuch 82525-1(a)
Versuch 82525-1(b)
Versuch 82525-2(a)
— Simulation

0 100 200 300 400 500 600 700 800
o, [kPa]

Bild 8: Vergleich des experimentell (gestrichelte Linien) und des numerisch berechneten
(durchgezogene Linie) 6dometrischen Kompressionsverhaltens des Rosenheimer Seetons

Wie fiir die Odometerversuche wurden die Proben fiir die Triaxialversuche zun&chst mit einem
mit einem Wassergehalt an der Fliel3grenze aufbereitet. AnschlielBend wurden die Proben in
einem zylindrischen Behalter unter 6dometrischen Bedingungen konsolidiert. Am Ende der
Konsolidation wurden aus dem Behaélter zylindrischen Proben ausgestochen, die im Triaxial-
gerat eingebaut wurden.

14


https://www.soilmodels.com/idriver
https://www.soilmodels.com/idriver

Triaxialversuch

160 I
- - Labor (7, = 80 kN/m?)
- - Labor (7, = 160 kN/m?)
140 — .
- Labor (o, = 320 kN/m?)
— Simulation (7, = 80 kN/m?)
120 ~|— simulation (o, = 160 kN/m?)
—— Simulation (7, = 320 kN/m?)|
100 "
F ol :
= 80 .t I
=3 ! R e ~
LD o et .
| T ey
Ve
0
0 2 4 6 8 10 12
€ 1%
Triaxialversuch
140
|- - Labor (7, =80 kN/m?)
- - Labor (o, = 160 KN/m?)
120 - - Labor (o, =320 kN/m?)
— Simulation (=, = 80 kN/m?)
— Simulation (e, = 160 kN/m?) |
100 H il
Simulation (rr,l =320 kN/m*)|
80 ¢
B(Y 4
X, /
&l (
60 i
40 | ] ¥
T - i
20| e 7
0 50 100 150 200 250

p [kPa]
Bild 9: Laborversuche (durchgezogene Linien) und Simulation (gestrichelte Linien) der Traxi-
alversuche mit Ausgangsspannung o1 = 80 kN/m?, 160 kN/m? und 320 kN/m? und dem

visko-hypoplastischen Stoffmodell; axiale Dehnung €1 (oben) bzw. mittlerer Druck p (unten)
gegenuber der deviatorischen Spannung q

In der Konsolidationsphase wurden die Proben teilweise isotrop, d.h. mit gleichem Axial- und
Zelldruck (o1 = o3), die meisten jedoch in sog. Ko-Zustand, d.h. mit einem entsprechend der
Abschatzung der in-situ Bedingungen um den Faktor Ko = 0,5 bis 0,62 gegentiber dem Axial-
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druck o1 reduzierten Radialdruck o3 konsolidiert. Nach Erreichen der gewiinschten Konsoli-

dationsspannungen (o1 = 80, 160 bzw. 320 kPa) erfolgt eine undrénierte Abscherung der Pro-
ben mit Steuerung der axialen Dehnungsgeschwindigkeit bzw. Dehnungsrate.

Um das zeitabhéngige Verhalten der Proben zu untersuchen, wurden in der Abscherungs-
phase sog. Sprungversuche durchgefiihrt, bei denen die Dehnungsrate ruckartig geandert
wurde. Bei diesen Versuchen zeichnet sich das viskose Verhalten dadurch aus, dass der
Scherwiderstand bzw. die Scherfestigkeit auf eine sprunghafte Anderung der Dehnungsrate
ebenfalls sprunghatft reagiert. Dabei bewirken eine Erhéhung bzw. Reduktion der Dehnungs-
rate entsprechend eine Erhéhung bzw. Reduktion des gemessenen Scherwiderstands. Die
Anderung des Scherwiderstands ist naherungsweise reversibel, d.h. das Verhaltnis zwischen
der Dehnungsrate, der axialen Dehnung und der Deviatorspannung (&, €, g) ist eindeutig.

In Bild 9 werden die experimentellen Ergebnisse mit den Ergebnissen des mit dem visko-hy-
poplastischen Stoffmodell und dem Programm IncrementalDriver simulierten Triaxialversu-
chen gegeniibergestellt. Die Ergebnisse der Nachrechnung zeigen, dass das experimentell
beobachtete Spanung-Dehnungsverhalten des Seetons in Abhangigkeit von der Dehnungs-
rate und den Anfangsspannungen vom visko-hypoplastischen Stoffgesetz mit den ermittelten
Parametern realistisch wiedergegeben wird.

4.2 Modellierung der Pressiometerversuche

Wird der Pressiometerversuch als die Aufweitung eines zylindrischen Hohlraums idealisiert,
kann die in Cudmani (2000) beschriebenen zylindrischen Hohlraumausweitungstheorie ver-
wendet werden, um die Pressiometerkurve numerisch zu modellieren (Bild 10).
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Bild 10: Simulation der Pressiometerversuche mit einem zylinder-symmetrischen Hohlraum-
aufweitungsmodell

Dabei h&ngt der Radialdruck und die radialen Verformungen am Hohlraumrand eines unend-
lich langen Zylinders (ebene Verformung) von der Geschwindigkeit v,, der Spannungskompo-
nenten o, c¢, Und o, und der Porenzahl e bzw. OCR ab. Diese vier Zustandsgréen sind
Funktionen des Radius' r und der Zeit t. Die Aufweitung findet in einem Kontinuum statt, des-
sen mechanisches Verhalten durch das visko-hypoplastische Stoffgesetz beschrieben wird.
Dieses mathematische Modell erméglicht, auf eine relativ einfache Weise die Pressiometer-
kurven nachzurechnen und somit das verwendete visko-hypoplastische Stoffgesetz unter in
situ-Bedingungen zu validieren.
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Bild 11: Vergleich der normalisierten radialen Verformung vs. der radialen Spannung fur die
Pressiometerversuche mit Ergebnissen der undranierten Simulationen mit dem visko-hypop-
lastischen Stoffmodell fir unterschiedliche Tiefen 10-20, 30-40 und 60-70 m
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Bei der Berechnung der Hohlraumaufweitung wurden die gleichen Stoffparameter verwendet,
die fur die Nachrechnung der Laborversuche verwendet wurden. Die anfanglichen Werte der
vertikalen-, radialen- und der Ringspannung resultieren aus der Uberlagerung bzw. aus der
Beziehung
Ue,r/az =Ky,=1-—sin¢g’.

Fur das Uberkonsolidierungsverhaltnis wurde ein Anfangswert von OCR = 1,5 angenommen.
Fur die Berechnungen missen entweder (voll-)dranierte oder undranierte Bedingungen ange-
nommen werden. Ob der Seeton beim Pressiometerversuch unter drénierten oder undranier-
ten Bedingungen aufgeweitet wird, kann experimentell nicht Gberpruft werden, da der Poren-
wasserdruck wahrend des Versuchs nicht erfasst wird. Um dennoch eine realistische An-
nahme fur die Berechnung machen zu kénnen, wurde die Hohlraumaufweitung zunachst fir
beide, dréanierte und undranierte Bedingungen simuliert. In Bild 11 sind die gemessenen und
die prognostizierten Pressiometerkurven mit der radialen Spannungen als Funktion des nor-
mierten Hohlraumradius (r / ro) fur verschiedene Tiefen zwischen 10 m und 70 m dargestellt.

Unter Beachtung der natirlichen Heterogenitat des Baugrunds und der Installationseffekte,
die beim Eindricken des Pressiometers in den strukturempfindlichen Seeton unvermeidbar
sind, kann die Ubereinstimmung zwischen experimentellen und numerischen Ergebnissen als
hervorragend bewertet werden. Die Eignung des verwendeten Stoffgesetzes flr die Beschrei-
bung des mechanischen Verhaltens des Seetons wird durch diese Ergebnisse bestéatigt.
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1500
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1 T.-‘s 1..2 1..3 1:4 1..5 1..6 1.-? 1:8 ‘I..Q 2
rir., [F]

Bild 12: Vergleich der normalisierten radialen Verformung gegeniber der radialen Spannung

fur die undranierten (gestrichelte Linien) und dranierten (durchgezogene Linien) Simulatio-

nen mit dem visko-hypoplastischen Stoffmodell bei verschiedenen Tiefen.

Bild 12 vergleicht die prognostizierten Pressiometerkurven ( g, als Funktion von r / ro) unter
dranierten und undrénierten Bedingungen in verschiedenen Tiefenbereichen (10 — 70 m). Die
Pressiometerkurven fur dranierte und undranierte Bedingungen zeigen zwar in etwa die glei-
chen Grenzdriicke, sie unterscheiden sich jedoch beziglich des Verlaufs der Aufweitung. Fur
undranierte Bedingungen nahert sich der radiale Druck mit der Aufweitung des Hohlraums
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deutlich schneller dem Grenzdruck als fur drénierte Bedingungen an. Da die Ergebnisse der
Pressiometerversuche eine &hnlich schnelle Zunahme des radialen Drucks mit der Hohlraum-
aufweitung zeigten, wie die Simulationen fir undranierte Bedingungen, wurden diese Bedin-
gungen bei der Losung des Randwertproblems angenommen.

4.3 Modellierung der Drucksondierungen

Eine Drucksondierung kann analog wie der Pressiometerversuch auch als symmetrische Hohl-
raumaufweitung betrachtet werden. Fur die Interpretation des Drucksondierwiderstands in
grobkornigen Boden fuhrten Cudmani (2001) bzw. fur feinkdrnige Boden Meier (2009) 1D-
Simulationen einer sphéarischen Hohlraumaufweitung und axialsymmetrische Simulationen
des Drucksondiervorgangs mit einer vereinfachten Spitze mittels der FE-Methode durch. Auf
Basis der numerischen Ergebnisse sowie Ergebnisse von Versuchen in einer Kalibrierkammer
schlugen sie eine ,Formfunktion® vor, um den Drucksondierwiderstand in den Grenzdruck des

spharischen Hohlraumaufweitung umzurechnen.
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Bild 13: FE-Netz fur die Simulation einer Drucksonde mit initialisierter Spitze (Detall rechts)
und vergleiche der Simulation fur verschiedene Tiefen mit der in-situ Drucksondierung (gro-
Res Bild)

Bild 13 stellt der fur unterschiedliche Tiefenlagen gemessene und numerisch mit den Parame-
tern in Tabelle 2 berechnete Drucksondierwiderstand gegentber. Der vom FE-Modell prog-
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nostizierte Eindringwiderstand, der nach einer Eindringung der Spitze von ca. 2 bis 5 ds er-
reicht wird, zeigt eine geringfligig gré3ere Zunahme mit der Tiefe der tatséchliche Druckson-
dierwiderstand.

5 Maoglichkeiten der Scherwellengeschwindigkeitsmessung

Seismische Verfahren beruhen auf der Erzeugung mechanischer Wellen am Ort A, deren Aus-
breitung im Messobjekt (in-situ Boden, aber auch in Probekdrpern) und der Registrierung sel-
biger nach Durchwanderung des Messobjektes und Ankunft am Ort B. Aus dem registrierten
"Wellenbild", d.h. dem Zeitpunkt und der gemessenen Intensitat, lassen sich Informationen zu
physikalischen Eigenschaften des Bodens ableiten.

In der Boden- und Felsmechanik werden hauptsachlich die (Erst-)Ankunftszeiten der Kom-
pressionswelle (Primar- oder P-Welle) sowie der Scherwelle (Sekundéar- oder S-Welle) ge-
nutzt, um deren Ausbreitungsgeschwindigkeiten zu bestimmen. Die P- und S-Wellenge-
schwindigkeiten sind materialspezifische, zustandsabhangige Bodenkennwerte.

Aus der in-situ ermittelten Scherwellengeschwindigkeit vs kann der Schubmodul G, fir sehr
kleine Dehnungen ermittelt werden (vgl. auch Ubersicht in Bild 2):

Mit p- Rohdichte und
Vs  Scherwellengeschwindigkeit

Go = p* V&

Nach dem gleichen Prinzip kann aus der Geschwindigkeit der Kompressionswelle v, grund-
satzlich auch der Kompressionsmodul K ermittelt werden. Bei der Interpretation von Feldmes-
sungen im Lockergestein besteht hierbei jedoch im Gegensatz zur Scherwellengeschwindig-
keit die Schwierigkeit, dass im wassergesattigten Boden die Druckwelle sowohl im Wasser als
auch Uber das Korngerist mit zwei unterschiedlichen Ausbreitungsgeschwindigkeiten Ubertra-
gen werden kann.

Der gréf3te Vorteil von in-situ-Messungen gegentber Laborversuchen wie z.B. dem RC-Ver-
such oder der Scherwellenmessung mit Bender-Elementen im Triaxialversuch liegt zweifelsfrei
in der Tatsache, dass diese im Feld an weitestgehend unbeeinflusstem Material gemessen
wird. Fr die Laborversuche sind in der Regel aufwendige Verfahren zur Entnahme annahernd
ungestoérter Proben notwendig, wobei man naturgemal’ den Zustand der Ungestoértheit nie-
mals erreichen bzw. zum Teil auch nicht bewerten kann. Bei beispielsweise bindemittelstabili-
sierten Boden mit ungentgender Durchmischung kdnnen sich Konkretionen/Aggregationen
aus dem Bindemittel selbst bilden, welche dann in einer kleinmafR3stablichen Probe in einer
héheren Geschwindigkeit resultieren.

Weitere Vorteile der in situ Messungen liegen zweifelsohne in der Schnelligkeit des Vorliegens
der Ergebnisse und in der weltweiten Durchflihrbarkeit mit leichtem Equipment. Aufwendige
Probenahmen, Probentransport, Vorbereitung und mehrtagige Versuchsdurchfiihrungen der
Messung entfallen.

Dem gegeniber stehen nattrlich auch Nachteile, dass bei einer einfachen Laufzeitmessung
zwischen Erreger und Messkopf im Feld natlrlich nur ein Mittelwert aller durchlaufenen
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Schichten ermittelt werden kann und dartber hinaus der Weg der Welle nicht bekannt ist.
Dieses Problem umgeht man in der Praxis, dass die Messung mit variierenden Erreger- und
Messkopf-Positionen durchgefiihrt wird und aus dieser Variation durch die Lésung eines in-
versen Problems auf die zutreffenden Laufwege und die dort vorliegenden Materialeigenschaf-
ten zu schlieRen.

Die seismischen situ Verfahren lassen sich in Oberflachenverfahren und Bohrloch- bzw. Son-
dierungs-gebundene Verfahren unterteilen. Bei den Oberflachenverfahren werden i.d.R. re-
fraktionsseismische Messungen durchgefihrt. Bei den Bohrloch- bzw. Sondierungsgebunde-
nen Verfahren unterscheidet man zwischen Cross-Hole-test, Down-Hole-Test und dem seis-
mischen CPT.

Die Refraktionsseismik beruht — wie der Name sagt — auf der Entstehung und Erfassung von
an Schichtgrenzen (teilweise) reflektierten Wellen. Grundlage fur die Entstehung von Refrak-
tionswellen ist ein geschichteter Boden, bei dem die Geschwindigkeiten fir zwei Schichten
einen signifikanten Kontrast aufweisen, wobei die Geschwindigkeit sich in der jeweils folgen-
den Schicht erhdhen muss. Dadurch wird wie in der Optik die Welle an der Schichtgrenze vom
Lot weg gebrochen (vgl. Bild 14). Im Winkel der Totalreflektion lauft die gebrochene Welle mit
der Geschwindigkeit V2 entlang der Schichtgrenze (griner Strahl). Man nennt dies die refrak-
tierte Welle oder Refraktionswelle. Nach den Huygens-Fresnelschen Prinzip ist jeder Punkt
einer Wellenfront Ausgangspunkt fir eine neue Welle. Somit strahlt auch die refraktierte Welle
permanent Energie im Ausfallwinkel der Reflektion an die Oberflache. Dadurch ist es mdglich,
deren Verlauf mit Geophonen zu registrieren. An Hand des zeitlich-raumlichen Verlaufs der
verschiedenen Wellenarten, kann man diese voneinander unterscheiden.

Seismische Quelle
Geophone

Direkte Welle

gebrochene 7 F -
Welle . ViV . e

Bild 14: Entstehung einer refraktierten Welle (links), raumlicher und zeitlicher Verlauf der ver-
schiedenen Wellenarten (rechts)

In der Refraktionsseismik werden die Differenzlaufzeiten der refraktierten Wellen entlang des
seismischen Profils gemessen. Aus diesen und den bekannten Entfernungen werden Ausbrei-
tungsgeschwindigkeiten berechnet. Mit Hilfe tomographischer Inversionsverfahren wird eine
2D-Geschwindigkeitsverteilung entlang der gemessenen Profile ermittelt.

Bohrlochseismische Verfahren beruhen auf der Registrierung seismischer Wellen im Bohr-
loch. Wahrend beim Down-Hole-Test die Anregung des seismischen Signals an der Erdober-
flache, d.h. auRRerhalb des Bohrlochs erfolgt, geschieht dies beim Cross-Hole-Test in einem
benachbarten Bohrloch (Bild 15)
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Bild 15: Schematische Darstellung Down-Hole-Test (links) bzw. beim Cross-Hole-Test
(rechts)

Gemessen werden bei beiden Verfahren die Erstankunftszeiten von P- bzw. S-Welle. Als Emp-
fanger dienen i.d.R. Mehrkomponenten-Bohrlochgeophone. Diese besitzen mindestens 3
Komponenten (x, y und z), um die vertikale und die horizontalen Komponenten der Welle zu
erfassen. Es gibt Bohrlochgeophone mit bis zu 7 Komponenten (1 x vertikal und 6 x horizontal
im 60° Winkel gedreht). Dies dient der hinreichend genauen Erfassung horizontal polarisierter
S-Wellen unabhangig von der Ausrichtung des Geophons im Bohrloch.

Aus den ermittelten Laufzeiten und dem Laufweg zwischen den in unterschiedlichen Tiefen
angeordneten Quelle und Empfanger werden dann die Ausbreitungsgeschwindigkeiten be-
rechnet. Um die genaue Position jedes einzelnen Schuss- und Empfangspunktes und damit
die Entfernungen exakt bestimmen zu kdénnen, wird in jeder Bohrung eine Bohrlochverlaufs-
messung durchgefihrt. Dabei wird Azimut und Inklination mit einer sogenannten Deviation-
Sonde kontinuierlich in jedem Bohrloch erfasst.

Beim Cross-Hole-Test sind die primaren Laufwege horizontal, wahrend beim Down-Hole-Test
mit zunehmender Tiefe immer die darlber liegenden Schichten durchlaufen werden. Daher ist
es beim Down-Hole-Test wichtig, die Schicht- oder Intervallgeschwindigkeiten aller durchlau-
fenen Schichten zu bestimmen und bei der Berechnung der jeweiligen reprasentativen
Schichtgeschwindigkeit zu bertcksichtigen. Erkennbar sind die Schichtwechsel im Down-
Hole-Test an charakteristischen Knickpunkten in der Laufzeitkurve und somit i.d.R. gut be-
stimmbar. Dennoch bleibt festzuhalten, dass der Cross-Hole-Test auf Grund der gleichblei-
benden Laufwege deutlich genauere und verlasslichere Ergebnisse liefert, da die Signale mit
zunehmender Entfernung starker gedampft und verzerrt werden.

Bild 16 zeigt die Ergebnisse eines Down-Hole-Tests, der im Rahmen der Untersuchungen and
der Westtangente Rosenheim der B15 durchgefiihrt wurde.
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Bild 16: Down-Hole-Test an der Westtangente Rosenhein der B 15. Ermittelte P- und S-Wel-
lengeschwindigkeit als Funktion der Tiefe und errechnete Moduln und Querkontraktionszahl.

Sowohl beim Cross-Hole-Test, als auch beim Down-Hole-Test werden Bohrungen bendétigt,
die zu geophysikalischen Messstellen ausgebaut werden. Dem Bau der Messstellen ist be-
sondere Aufmerksamkeit zu schenken, da hier haufige Fehlerquellen liegen, die oft nicht kon-
trolliert und nicht korrigiert werden konnen. Die Messstellen sollten aus PVC hergestellt wer-
den. Die Hinterflllung (Zementsuspension) dient einer guten Ankopplung zwischen dem PVC-
Rohr und dem Baugrund und muss im Contractor-Verfahren mit grof3ter Sorgfalt hergestellt
werden. Sie sollte des Weiteren so gewahlt werden, dass den Eigenschaften des umgebenden
Baugrunds angenéhert ist, da z.B. bei einem sehr weichen Baugrund andernfalls ein Teil der
Welle im Down-Hole-Test auch entlang der deutlich steiferen Ringspaltverfullung Ubertragen
werden kann. Mangelhafte Sorgfalt bei der Herstellung der Hinterflllung kann zu verbleiben-
den HohlrAumen im Ringraum und schlechter Ankopplung fuhren. Die wiederum fihrt zu
Messfehlern, die nicht bemerkt werden und damit zu Interpretationsfehlern. Verhindern kann
man dies zum einen durch die Uberwachung des Ausbaus bzw. durch Kontrolle des korrekten
Ausbaues mittels zuséatzlicher geophysikalischer Bohrlochmessungen nach Fertigstellung der
Messstellen und Aushéarten der Zementsuspension.

Der seismische CPT (Cone-Penetration-Test) ahnelt einem Down-Hole-Test. Nur wird hier
kein Bohrloch bendtigt, da die seismischen Empféanger im Gestange der CPT-Sonde eingebaut
sind.

Wie in Bild 17 links zu sehen, befinden sich Uber der Sondierspitze im Gestange zwei oder
mehrere 3-Komponenten Geophone. Um nun seismische Messungen analog einem Down-
Hole-Test durchzufuhren, wird in der CPT in der jeweiligen Messtiefe gestoppt, ein seismischer
Impuls mittels der Hammer-Quelle erzeugt und die Erstankunftszeiten an den beiden Geopho-
nen registriert. Die Geophone haben einen Abstand von 0,5m. Um Ungenauigkeiten bei der
Triggerung des seismischen Impulses oder andere apparative Fehlerquellen auszuschalten,
wird die Differenzlaufzeit zwischen beiden Geophonen gemessen. Bild 17 rechts zeigt ein ty-
pisches Seismogramm, erzeugt durch einen SCPT. Analog dem Down-Hole-Test werden die
S-Wellengeschwindigkeiten aus Laufzeit und -weg ermittelt.
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Bild 17: Prinzip seismischer SCPT mit Drucksondiereinheit inklusiver des Erregers (links), ty-
pisches Seismogramm eines SCPT (rechts)

Der Vorteil des SCPT liegt klar in der Kostenersparnis, die sich aus der Einsparung einer Boh-
rung und Ausbau zur Messstelle ergibt. Die Sonde wird in den Boden gedriickt (nicht gebohrt),
das Eindringen erfolgt durch Verdrangung des Bodens. Dadurch ist i.d.R. eine gute Ankopp-
lung an das Anstehende gewahrleistet ohne zusatzliche Malinahmen ergreifen zu mussen.
Nachteile bestehen darin, dass zum einen eine P-Welle meist nicht detektierbar ist und zum
anderen unter anderem wegen unvermeidlichen Abweichungen von der Vertikale bei Druck-
sondierungen die Genauigkeit hinter den klassischen Bohrlochtests zurtickbleibt. Beides ist
jedoch auf apparative Effekte zuriick zu fihren. Eine weitere Beschrankung liegt darin, dass
der Test nur in Béden angewendet werden kann, in denen auch ein CPT in die relevanten
Tiefen moglich ist.

6 Fazit

Die geotechnische Bemessung geotechnischer Bauwerke bei komplexer Baugrundsituation
erfordert den Einsatz von numerischen Methoden im Zusammenhang mit fortgeschrittenen
Stoffgesetzen. Wahrend die Ermittlung der Stoffparameter mittels Standard- und spezielle Ver-
suche Uberwiegend im Labor erfolgt, bieten Feldversuche im Vergleich zur aufwendigeren Ent-
nahme ungestorter Proben eine wirtschaftlichere Méglichkeit an, den in situ-Zustand des Bau-
grunds realistisch abzuschétzen. Wegen der Bedeutung der Struktur fur die Steifigkeit und die
Festigkeit von feinkornigen Bbéden, wie der Rosenheimer Seeton, ist dies fir eine effiziente
Bemessung unentbehrlich.

DartUber hinaus sind Verfahren, wie die Drucksondierung, der Pressiometerversuch und die
Ausbreitung mechanischer Wellen, relativ einfach zu modellierende Randwertprobleme, deren
Ergebnisse fur die Validierung der angesetzten Stoffgesetze bzw. zur Justierung der im Labor
ermittelten Stoffparameter verwendet werden kénnen. Um die daraus resultierenden Anforde-
rungen zu erfillen, ist eine gerate- und durchfiihrungstechnische Fortentwicklung der Stand-
verfahren dringend notig. Fortgeschrittene Feldversuche in Kombination mit numerischen Mo-
dellen sollen eine umfassende Erfassung des Verhaltens strukturempfindlicher feinkdrnigen
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Bdden, einschliellich der Ratenabhangigkeit und der Strukturdegradation ermdglichen. Die
Anwendung modellierungsgestutzter Feldversuche stellt hohere Anforderungen an die Anwen-
der, die fur den sicheren Umgang mit diesen Verfahren entsprechend trainiert und fortgebildet
werden missen.
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Geotechnische Aspekte bei der Planung des Tunnel Starnberg

Dipl.-Ing. Martin Zeindl
Autobahndirektion Studbayern, Miinchen

Prof. Dr.-Ing. Jochen Fillibeck, M.Sc Fangtonghui Wang
Zentrum Geotechnik, TU Minchen

1 Projektvorstellung

1.1 Allgemeines

Der Tunnel Starnberg soll kiinftig die Anbindung der Landkreise Starnberg und Weilheim an
die Landeshauptstadt Minchen fir den Kraftfahrzeugverkehr erleichtern. Die Gesamtlange
des Projekts betragt rund 3,1 km. Die Malinahme beinhaltet einen rund 2,2 km langen Tunnel
durch das Stadtgebiet der Stadt Starnberg sowie den Ausbau der Zu- und Ablaufstrecken in
Starnberg. Nach Fertigstellung der Maflinahme soll die derzeit Uberlastete Ortsdurchfahrt
Starnberg vom Durchgangsverkehr entlastet werden.

Im Jahr 2018 wurde die Maflinahme baulich begonnen. Um auf der nérdlichen Zulaufstrecke
zum Tunnel den Verkehrsfluss auf der B2 zu verbessern, werden derzeit mit dem ersten Bau-
abschnitt 6stlich der Bahnbriicke die Knotenpunkte umgestaltet beziehungsweise neu ge-
schaffen. Zur Verbesserung der Leistungsfahigkeit stadteinwarts und zur Entlastung der be-
stehenden Knotenpunkte wird die Petersbrunner Stral3e bis zur Bundesstral3e verlangert, um
eine zusatzliche Anbindung an das Gewerbegebiet zu schaffen.
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Abb. 1.1: Projektibersicht
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Die Gesamtlange des Tunnelbauwerkes mit den Rampen betragt etwa 2,2 km. Davon werden
rund 1,7 km bergméannisch mit einer Tunnelbohrmaschine (Hydroschild) und knapp 200 m in
Offener Bauweise (Deckelbauweise) hergestellt. Die Rampenbauwerke im Stiden und Norden
haben eine Lange von etwa 300 m.

Uber die Tunnellange verteilt werden gemaRR RABT zwei Bereiche mit Pannenbuchten und
sechs Notausgange geplant. Die Luftung des Verkehrsbauwerkes erfolgt tiber Strahlventilato-
ren und Luftungskanal. Das zugehdrige Betriebsgeb&dude mit Abluftkamin soll in Bauwerks-
mitte am Schlossberg entstehen. Ein zweites Betriebsgebaude mit der Leitstelle fur die Ein-
satzkrafte ist im Bereich des Stuidportals vorgesehen.

Die Tunnelréhre hat einen geplanten Querschnitt fir eine einbahnige, zweistreifige Bundes-
stralRe. Die Fahrbahnbreite im Tunnel betragt 7,50 m mit beidseitigem Notgehweg von jeweils
1,0 m Breite, damit einer Gesamtbreite von 9,50 m. Im Bereich des Tunnels sind keine Zu-
und Abfahrtsmoglichkeiten vorgesehen.

Liiftungskanal

Ausbruchskante

Ringspaltmértel ca. 0,2 m o

Tiibbingring ca. 0,5 m

Verkehrsraum
Fahrbahnbreite 2x 3,75 m

Notausstieg

mind. alle 300 m \

Notgehweg
1,0 m Breite

Durchmesser Tunnelrdhre
innen ca.11,20m
auBen ca. 12,60 m

Abb. 1.2: Querschnitt der Tunnelrdhre

1.2 Bauliche Herausforderungen

* Geologische Vielfalt und komplexe Hydrogeologie

Die Geologie und die Hydrogeologie spielen im Starnberger Untergrund eine wesentliche
Rolle. Der tiefere Untergrund Starnbergs besteht aus ca. 18 Mio. Jahre alten Ablagerungen
des Tertiars, der sog. Molasse. Diese beinhaltet den Abtragungsschutt der sich hebenden Al-
pen wie Sande, Tone und Kiese. Die daraufhin durch Erosion umgestaltete Molasseoberflache
wurde zur Quartérzeit vor ca. 2,6 Mio. Jahren durch Gletschervorstt3e ins Alpenvorland ge-
formt. Es kam hier zur Umlagerung und Sedimentation von Mor&nenmaterial, Schotterterras-
sen und Seetonen. Im Boden liegen daher verschiedene Sedimente kleinraumig nebeneinan-
der vor. Kiesablagerungen sind teils durch kalkhaltiges Wasser zu Konglomeraten (Nagelfluh)

28



verfestigt. Der Seeton besteht aus strukturempfindlichen Tonen unterschiedlicher Konsisten-
zen. Die auf engem Raum sehr variierende Geologie erfordert verschiedene bergméannische
und tunnelbautechnische Verfahren.

Aufgrund der seit den spaten 1980 er Jahre laufenden Erkundungsprogramme und intensiven
Untersuchungen zur Geologie und Hydrogeologie besteht ein sehr genaues Bild Uber die vor-
herrschenden wechselhaften Baugrund- und komplexen Grundwasserverhaltnisse. Verschie-
dene Grundwasserabschnitte sind durch undurchlédssige Bodenschichten voneinander ge-
trennt. Dadurch ergeben sich deutlich unterschiedliche Grundwasserniveaus. Aufgrund des
dadurch vorhandenen Gefélles resultieren hohe FlieRgeschwindigkeiten. Somit sind im Unter-
grund ausgepragte Grundwasserstréome vorhanden, die unterirdischen Bachen gleichen. Des-
halb werden Dikerbauwerke planerisch notwendig, damit das kiinftige Tunnelbauwerk keine
UberméaRige Veradnderung der ortlichen Grundwasserverhdltnisse erzeugt.

e Innerstadtisches Bauen unter Berlcksichtigung des Verkehrs auf der B 2

Das Tunnelbauwerk mit seinen sechs Notausstiegsschachten wird im Stadtgebiet von Starn-
berg realisiert. Unter Verzicht auf Umleitungsstrecken soll der gesamte Verkehr wahrend der
Bauzeit auf der B 2 gehalten werden (Bauen unter Verkehr). Dies erfordert verschiedene Bau-
und Verkehrsphasen. Zudem werden sechs Notausstiegsschéachte im Stadtgebiet entstehen.
Das gesamte Massenmanagement flr die Ver- und Entsorgung der Baustelle ist dabei ent-
sprechend auszurichten. Aufgrund der in Starnberg bekannten Grundwasserverhéltnisse sind
jegliche Eingriffe in den Baugrund so zu planen, dass schadliche Auswirkungen vermieden
beziehungsweise auf ein vertragliches Maf3 eingeschrankt werden. Sdmtliche mafRgebenden
Belange daraus sind Grundlage aller weiteren Planungsschritte.

Im Rahmen der Offentlichkeitsarbeit werden wichtige Informationen zum Projekt gegeben.
Eine enge Kommunikation im Dialog mit den Burgern der Stadt und den Fachstellen dient
dazu, Vorbehalte gegen das Projekt abzubauen, erforderliche Abstimmungen zu fiihren und
auftretende Fragen klaren zu kdnnen. Mit Beginn der Baumal3nhahme wurde unter anderem
beim 6rtlichen Landratsamt ein Infocenter Tunnel Starnberg installiert, das von der Offentlich-
keit gut angenommen wird. Die eigentliche Tunnelbaumaf3nahme wird in den 2020 er Jahren
starten nach Abschluss des ersten Bauabschnittes und weiterer Vorarbeiten.

2 Detaillierte Beschreibung der geologischen und hydrogeologischen Verhalt-
nisse

2.1 Geologische Verhdltnisse

Fur die Trassenfestlegung und Genehmigungsplanung des Entlastungstunnels Starnberg wur-
den 1988 bis 2019 insgesamt vier Erkundungsbohrprogramme (EKB) durchgefiihrt und bei der
Erstellung des Baugrundmodells beriicksichtigt. Durch insgesamt 183 Bohrungen, Sondierun-
gen sowie Grundwassermessstellen (GWM) wurden detaillierte Informationen zur Schichtung
des Baugrunds gesammelt. Die gewonnenen Erkenntnisse sind schematisch in einem Tun-
nellangsschnitt in Abb. 2.1 dargestellt.

Demnach liegt der Tunnel Uberwiegend in der stark durchlassigen nichtbindigen bzw. gering
durchlassigen bindigen Morane. Der Hauptkornanteil der nichtbindigen Morane ist Kies und
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der der bindigen Moréne Ton und Schluff. Im Bereich der Portale durchértert der Tunnel auch
die durch Flusslaufe abgelagerten und teilweise zu Nagelfluh verfestigten so genannten fluvi-
atilen Sand- Kiesgemische (Fillibeck & Lachmann, 2011).

Unter dem Almeida- und Schlossberg bindet der Tunnel in die deutlich alteren tertidaren Tone
und Schluffe ein, in die zum Teil Sande und Sandsteinschichten eingelagert sind. In geringe-
rem Umfang wurden auch Seetonablagerungen mit je nach Alter und Ablagerungsbedingung
unterschiedlicher Festigkeit erkundet.

Almeidaberg GWA 2 Schlossberg

|

GWA 1 GWA 3

Morane nichtbindig

- Morine bindig Nagelfluh

- Seeton - Tertidar

Abb. 2.1: Geologischer Langsschnitt mit 3 Grundwasserabschnitten (GWA)

Auf Basis der Bohrungen und Grundwassermessungen wurde vom Lehrstuhl fiir Hydrogeolo-
gie der TU Minchen ein sogenanntes ,3D-Faziesmodell* erstellt, in dem die lithologischen
Informationen des betrachteten Bereichs dreidimensional dargestellt sind (Zosseder &
Albarran Ordas, 2019). Die Unterscheidung der Lithofaziestypen erfolgt im Faziesmodell nach
der KorngroRenverteilung. Abb. 2.2 zeigt die sich aus dem Faziesmodell ergebende Verteilung
der Hauptbodenarten Ton, Schluff, Sand und Kies.
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Ton Schiuff Sand U Kies
L] Il [l ]

Abb. 2.2: 3D-Faziesmodell (Lehrstuhl fur Hydrogeologie der TU Miinchen)

Abb. 2.3 gibt durch die Gitternetzdarstellung einen rdumlichen Einblick in das Modell. Dem-
nach wird der obere Hauptgrundwasserleiter (Kies) durch feinkérnige Barrieren in 3 Grund-
wasserabschnitte GWA1 bis GWA3 unterteilt. Diese Erkenntnis wird durch die Auswertung
von Grundwassermessungen bestatigt (siehe Abb. 2.1).

GWA1 GWA3

GWA1 Y%

. Ton

Abb. 2.3: 3D-Faziesmodell mit Darstellung des Baugrunds im Gitternetz
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2.2 Hydrogeologische Verhéltnisse

Die hydrogeologischen Verhaltnisse beim Tunnel Starnberg sind selbst innerhalb der 3 Grund-
wasserabschnitte nicht homogen und sind daher als sehr komplex einzustufen. Zur Beschrei-
bung der hydrogeologischen Verhaltnisse waren daher sehr umfangreiche Erkundungspro-
gramme mit zeitabhéngigen Wasserspiegel- und FlieRrichtungsmessungen erforderlich. Abb.
2.4 zeigt im Lageplan die Isohypsen (hellgriin), die gleiche Grundwasserspiegelhdhe aufwei-
sen. Die gestrichelten dunkelblauen Pfeile zeigen die Grundwasserfliel3richtungen senkrecht
zu den Isohypsen. Der Grundwasserabschnitt 1 (GWA 1) befindet sich im sudlichen Bereich
des Tunnel Starnberg. Durch die beiden bindigen Morénenablagerungen im Nordwesten und
Sudosten hat der GWA 1 eine trichterférmige Gestalt, durch die das Grundwasser von Sid-
westen nach Nordosten dem GWA 2 zuflie3t. Nordlich des , Trichters” befinden sich Fisch-
zuchtteiche der Bayerischen Landesanstalt fir Landwirtschaft; Institut fur Fischerei, deren
Quellen vom GWA 1 gespeist werden. Demzufolge ist im GWA 1 von einer Strdmung Richtung
Nord-Nordost auszugehen.

YW Feinkérnige Trennschicht — Grundwasserhéhengleiche (Isohypse)

GWA 1 | GWA 2 ' GWA3

i~ca. 1% I i~ca.5% | i~ca.035%
k~5-103 m/s [ k~3 -10°3m/s lk~5-103m/s
1 |

Abb. 2.4: Lageplan mit Grundwasserisohypsen

Der Grundwasserabschnitt 2 befindet sich im mittleren Bereich des Tunnel Starnberg zwischen
ca. Bau-km 1+000 und Bau-km 2+000 und grenzt an den GWA 1 an. In sudlichen Bereichen
des GWA 2 (Bau-km 1+000 und Bau-km 1+450) sind relativ méchtige Kiesschichten mit einer
hohen Durchlassigkeit vorhanden. Hier fliel3t das Grundwasser Uberwiegend senkrecht zum
Tunnel und weiterhin direkt zum See. Aufgrund des sehr groRen hydraulischen Gefalles und
des ungunstigen Anstromwinkels von 90° zum Tunnel ist mit einer erheblichen Beeinflussung
auf die Grundwasserverhaltnisse rechnen, wenn keine Gegenmafnahmen ergriffen werden.
Zwischen Bau-km 1+450 und Bau-km 2+000 wurde der Aquifer Q- in geringmachtigen, durch-
lassigen Zwischenschichten angetroffen, die in die bindige Moréne eingelagert sind. In diesem
Abschnitt des Aquifers Q2 strémt das Grundwasser mit einem vergleichsweise kleineren hyd-
raulischen Gefélle nach Osten zum Starnberger See.
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Ab Bau-km 2+000 im noérdlichen Tunnelabschnitt (GWA 3) sind wieder méachtigere Kiesschich-
ten vorhanden, in denen mittlere bis hohe Durchlassigkeiten ermittelt wurden. Die Wasser-
spiegeldifferenzen betragen im GWA 3 nur einige Dezimeter. Der Unterschied der Grundwas-
serisohypsen zum Seeniveau ist hier sehr gering.

3 Numerische Grundwasseraufstauberechnungen

3.1 Allgemeines

Da der Tunnel Starnberg bereichsweise im Grundwasserleiter quer zur Strémungsrichtung zu
liegen kommt, wird durch ihn die Grundwasserspiegelhdhe unzulassig beeinflusst, wenn nicht
Grundwasseruberleitungsmaf3inahmen (Duker) vorgesehen werden. Nach Angaben der Was-
serrechtsbehdrden darf der durch den Tunnel auftretende Aufstau und Sunk einen Grenzwert
von 80 cm nicht Giberschreiten. Aufgrund dessen sind in allen Grundwasserabschnitten Diuker
geplant. Diker funktionieren nach dem Prinzip der kommunizierenden Rdhren, wobei Uber
Dranelemente (Vertikal- oder Horizontalbrunnen auf der Anstromseite das Wasser aufgenom-
men und auf der Abstrémseite wieder abgegeben wird. Nachfolgend wird am Beispiel des
GWA 1 die Modellierung und Dimensionierung der Dikeranlagen beschrieben und erlautert.

3.2 Geplante Dikermallnahmen im GWA 1

Wie bereits beschrieben, ist der GWA 1 durch die beiden bindigen Moranenablagerungen im
Nordwesten und Sudosten begrenzt und besitzt eine trichterformige Gestalt. Ein Teil des
Grundwassers tritt als Quellwasser aus und speist die Fischzuchtbecken der Bayerischen Lan-
desanstalt fir Landwirtschaft; Institut fir Fischerei. Wie im Lageplan links oben in Abb. 3.1 zu
sehen ist, sperrt der Tunnel den Grundwasserfluss nahezu vollstandig ab.

Duker 2
2 Schéachte mit je 15
Horizontalfilterstrangen

Diiker 2 ,

|

Diker 1
3+2 Vertikalbrunnen

Abb. 3.1: DukermalRnahmen fir den GWA 1
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Zur Begrenzung des Grundwasseraufstaus vor dem Tunnel bzw. des Sunks hinter dem Tunnel
wurden zwei Grundwasseruberleitungsanlagen (Duker) in GWA 1 geplant. Diker 1 besteht
aus 5 Vertikalbrunnen am nérdlichen Ende der Startbaugrube zwischen Bau-km 0+440 und
0+486 und Duker 2 aus 2 Schachten mit je 15 Horizontalfilterbrunnen bei ca. Bau-km 0+677.
Die Schéachte sind durch eine unter dem Tunnel befindliche horizontale Leitung verbunden.

Ob diese Malinahmen zur Reduzierung des Aufstaus und Sunks ausreichend sind, wurde am
Zentrum Geotechnik der TU Minchen anhand von aufwandigen 3D-Grundwassersimulations-
berechnungen beurteilt. Diese Berechnungen werden nachfolgend erlautert.

3.3 Modellaufbau und Randbedingungen

Die Geometrie des Aquifers Q1 wurde gemalR dem Faziesmodell gewahlt. Dabei bildet die
Gelandeoberflache die Modelloberkante und die Oberflache der bindigen Tertiartonschicht die
Modellunterkante. Danach wurden die Grundwassermessdaten der Stichtagsmessungen mit
Hilfe des Programms ,SURFER" interpoliert. Es wurde ein stochastisches Interpolationsver-
fahren - namlich die radiale Basisfunktion - zur Erstellung des Grundwassergleichplans ver-
wendet. Die interpolierten Grundwasserisohypsen aus der Stichtagsmessung 2019 (STM
2019) dienten als Grundlage zur Bestimmung der seitlichen Modellgrenzen und deren Rand-
bedingungen. Diese wasserundurchlassigen Rander (bindige Morane) verlaufen parallel zur
FlieRrichtung bzw. senkrecht zu den Isohypsen.

Die Grundwasseraustritte zu den am ndrdlichen Rand gelegenen Fischzuchtquellen werden
mit der sogenannten Seepage-Randbedingung modelliert, bei der eine Austrittshéhe am Mo-
dellrand zu definieren ist. Nur wenn der Wasserstand diese Hohe Ubersteigt, flie3t im Modell
Wasser aus.

Die norddstlichen und sidwestlichen Rander wurden so gewabhlt, dass sie jeweils parallel zu
der lokalen Isohypse verlaufen (konstante Potentialhdhe). Unter stationdren Verhaltnissen ge-
mal der STM 2019 wurde am sudwestlichen Einflussrand ein konstantes Potential von 616,0
MUNN und norddstlichen Ausflussrand von 602,6 mUNN angesetzt.
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Konstantes
o1 Potential
v 602,6 miNN

Seepage-Randbeding.:
ca. 23 I/s Quellaustritt
bei STM 2019

—Z

Konstantes
Potential
616mUuNN

undurchlassig

Abb. 3.2: Darstellung der Randbedingungen fir das Modell von GWA 1

Im n&achsten Schritt erfolgt die Modellierung der Tunnel- und Dikerbauwerke sowie danach
die 3D-Modellvernetzung im FE-Programm FEFLOW. Die Diker inklusive der Brunnen,
Schachte, Horizontaldrans sowie Verbindungsrohrleitungen wurden mit in FEFLOW definier-
baren eindimensionalen Discrete-Feature-Elementen simuliert.

3.4 Modellkalibrierungen

Als nachstes erfolgt die Kalibrierung des Grundwassermodells mit Hilfe des Programms PEST.
PEST steht fir "Parameter ESTimation" und ermdéglicht die automatisierte Kalibrierung von
Grundwassermodellen auf Basis von Pilot Points unter Anwendung mathematischer Regulari-
sierungsmethoden. Hierzu werden die Unterschiede zwischen gemessenen und simulierten
Grundwasserstanden an den Grundwassermessstellen in eine Zielfunktion eingeschrieben,
welche durch die iterative Anpassung von k-Werten minimiert wird.

Im Kalibrierungsvorgang werden k-Werte an 94 vorher definierten Pilot Points solange iteriert,
bis die errechneten Grundwasserstande bestmoglich mit den gemessenen Grundwasserstan-
den an 16 Messstellen Ubereinstimmen. Abb. 3.3 zeigt die Kalibrierung der k-Werte anhand
der stationaren STM 2019.
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Grundwasserstand

Abb.

[m]

615.5.. 615.79
615.. 615.5
6145 .. B15
614 .. 6145
6135 .. 614
B13.. 6135
6125 . 613
612.. 6125
6115 .. 612
611 .. B11.5
6105 ... 611
610.. 610.5
6095 .. 610
609.. 609.5
6085 .. 609
608 .. 608.5
B07.5 .. 608
BO7 .. 6B0O7.5

Konstantes
Potential

Konstantes
Potential

604 .. 604.5
6035 .. B04
B03 .. 6035 GWM 305
602,573 . 603

3.3: Stationare Kalibrierung des Modells anhand von der STM 2019
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Neben der stationéaren Kalibrierung wurde zusétzlich eine instationére Kalibrierung ausgefuhrt,
bei der die zeitliche Veranderung der Grundwasserspiegelhdhe bericksichtigt werden kann.

Im Zu

ge der instationaren Kalibrierung wurde eine 1500-Tage-Simulation durchgefihrt, in der

die konstanten Randbedingungen einer Grundwassermessstelle durch in gleichem Zeitraum

aufge

nommene Grundwasserganglinien ersetzt wurden. Zur Validierung dieser zeitabhangi-

gen Kalibrierung sind beispielhaft in Abb. 3.4 finf Ganglinien dargestellt. Ausgezogen sind die
errechneten und gestrichelt die gemessenen Ganglinien wiedergegeben.

616 T
615,59 P,
615_.
614,5
614 £50
613,5

613

612,5 4

612
611,5

611-I

610,5

610
609,5 1

609

Abb.

Grundwasserstand (m)

900 1000 1100 1200 1300 1400 1500
Simulationszeit (d)

3.4: Ergebnisse der instationaren Kalibrierung am Beispiel von 5 Ganglinien

Die maximale Differenz betragt wenig tber 10 cm, die Rechenergebnisse stimmen somit her-
vorragend mit den Messwerten Uberein. Somit kann das kalibrierte Modell die tatsachlichen
Grundwasserverhaltnisse sehr gut wiedergeben.
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3.5 Grundwasseraufstauberechnungen

Mit dem so erstellten und kalibrierten Modell wurden mit FEFLOW umfangreiche Vergleichs-
berechnungen mit dem Tunnel und verschiedenen DikermaRRnahmen durchgefihrt. Den Be-
rechnungen wurde ein unginstiger Maximalwasserstand HWeng mit einer etwa 100-jahrlichen
Auftretenswahrscheinlichkeit zugrunde gelegt. Wie in Abb. 3.5 dargestellt, ergibt sich durch
den Tunnel ohne DukermalRnahmen entlang des Tunnels ein maximaler Grundwasseraufstau
im Anstrémbereich von 2 m und eine maximale Grundwasserabsenkung im Abstrémbereich
von 1,8 m. Die erlaubten Grenzwerte von 0,8 m werden also ohne Dikermaflinahmen deutlich
Uberschritten.

Differenz
Grundwasserstand
[m]

2,00
I 1,60
1,20 max. Sunk ca. -1,8 m
l 080 Sunk ca. 1 m
0,40
-0,40

-0,80
120 Tunnelbauwerk

max. Aufstau ca. 2 m

-1,60
-1,80

Abb. 3.5: Grundwasseraufstauberechnung ohne Duker

Zur Optimierung der DukermafRnahmen wurden die Abmessungen und die Lage der beiden
Duker variiert. Beispielhaft zeigt Abb. 3.6 Ergebnisse der Aufstauberechnung mit dem Duker
1, bestehend aus 5 Vertikalbrunnen und dem Diker 2 mit jeweils 15 Horizontaldrans mit je 20
m Lange. Zwischen den beiden Dukern verbleibt ein maximaler Sunk von 60 cm und ndrdlich
Duker 2 ein maximaler Aufstau von 55 cm. Somit kann der seitens der Wasserrechtsbehdrden
festgelegte maximale Aufstau bzw. Sunk von 80 cm eingehalten werden.
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Aufstau / Sunk
[m]

1,00
I 0,80
0,60

0,40
0,20
-0,20
-0,40
-0,60
-0,80
-1,00

Sunk: -0,60 m

max. Aufstau: 0,55 m

Abb. 3.6: Grundwasseraufstauberechnung mit Diker

Als Fazit lasst sich festhalten, dass mit dem Programm FEFLOW selbst die hier vorliegenden,
sehr komplexen, schwierigen Grundwasserverhaltnisse sehr gut modelliert werden konnten.
Die erfolgten Berechnungen sind zwar aufwéandig, sie bieten aber die Mdglichkeit, die erfor-
derlichen Dikermaflinahmen zu bemessen und auch zu optimieren. Dies ist mit herkdmmli-
chen analytischen Berechnungsverfahren unter den hier vorliegenden schwierigen Randbe-
dingungen nicht mehr geeignet maglich.

4 Reduzierung des Suspensionsverlusts beim Hydroschildvortrieb

Die vorliegenden geologischen und hydrogeologischen Verhaltnisse fuhrten zu einer weiteren
geotechnischen Fragestellung, die im Zuge der Planung des Tunnel Starnberg am Zentrum
Geotechnik der TU Munchen vertieft untersucht wurde und nachfolgend vorgestellt wird:

Der Bau des Tunnel Starnberg wird als Hydroschildvortrieb vorgesehen. In Abb. 4.1 ist das
Vortriebssystem mit der hydraulischen Ortbruststiitzung schematisch dargestellt. In der Ab-
baukammer herrscht ein Uberdruck, der gréRer sein muss, als der an der Ortsbrust wirkende
Erd- und Wasserdruck. Als Stutzmedium wird eine Bentonitsuspension verwendet, die gleich-
zeitig auch als Fordermedium dient.
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Hydroschild-Vortrieb ’

~ zucht-

Schneidrad

Abbaukammer mit
Bentonitsuspension
=> Stitzdruck > Wasserdruck
+ Erddruck

Abb. 4.1: links: Vortriebssystem mit Hydroschildvortrieb, rechts: Fischzuchtanlage in der Nahe
der Tunneltrasse

Fur den Hydroschildvortrieb in stark durchlassigen Kiesen ist zu klaren:

a) Lassen sich mit einer Bentonitsuspension auch die sehr stark durchlassigen Kiese stit-
zen oder dringt die Suspension zu stark in die Kiese ein?

b) Wie kann verhindert werden, dass durch die Bentonitsuspension eine nachteilige Be-
einflussung der Fischzuchtanlage der Bayerischen Landesanstalt geschieht?

Um das Eindringen der Suspension so gering wie moglich zu halten, ist es erforderlich, die
Suspension bestmdglich einzustellen, wobei prinzipiell 2 Situationen zu unterscheiden sind:
Im Einzelfall bei lokal auftretenden stark durchlassigen Schichten (sogenannte Rollkieslagen)
kann man durch Zugabe von Stoffen, die Poren des anstehenden Kieses verstopfen (z.B. Ben-
tonitgranulat, Papierschnitzel, Sagespane usw.). Wenn dagegen der anstehende Boden dau-
erhaft stark durchlassig ist, kann durch Zugabe eines Flillstoffs (Boden) zur Bentonitsuspen-
sion die Suspensionseigenschaft gezielt verandert werden. Vorab der durchgefiihrten Versu-
che waren dabei folgende bodenmechanischen Wirkungsweisen vorstellbar:

a) Verwendung einer Suspension, die gegeniber dem anstehenden Boden filterstabil ist.
Es bildet sich an der Ortsbrust ein Filterkuchen aus, der verhindert, dass die Suspen-
sion in den Boden eintritt.

b) Verwendung einer nicht filterstabilen Suspension, die aufgrund der vorhandenen ho-
hen Viskositat bzw. Flie3grenze nicht oder nur sehr bedingt in den anstehenden Boden
eindringt.

Zur Klarung der Fragestellung wurden am Zentrum Geotechnik der TU Minchen spezielle
Eindringversuche in einem Saulenversuchsstand durchgefihrt. Abb. 4.2 zeigt schematisch die
Versuchsanordnung.
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Vorrats-

Entlftung behalter
T Kopfplatte - BE: Filterkies 4/8 (k = 8*102m/s)
£ | Suspension - ginf'ull(k_an gterfSusp?ggion
o - Druck in Stufen aufbringen
o — Unterwasser
o L/ (Max. 1,5 bar)
—+ 2 ﬂ - Messung der Eindringtiefe
c N Il in Abhangigkeit von der Zeit
S
w0 Basis-
4 erdstoff 4/8
§ \ | Eindring-
o - tiefe
4 - J
Fullplatte

Abb. 4.2: Versuchsanordnung fur Eindringversuche

Uber eine Hohe von 1 m wird in die Versuchsséule der anstehende Boden (hier als Basiserd-
stoff BE bezeichnet) eingebaut. Als Basiserdstoff wurde ein stark durchlassiger Kies mit der
Kornung 4 / 8 mm eingebaut und bis zur Oberkante mit Wasser gesattigt (siehe Unterwasser-
spiegel). AnschlieRend wird der Hahn an der unteren Saule verschlossen. Nachfolgend flief3t
Uber den oberen Vorratsbehélter die mit Fillstoff gemischte Suspension in die Versuchssaule
auf den Erdstoff. Uber Druckluft kann das Gesamtsystem mit einem Uberdruck von bis zu 1,5
bar beaufschlagt werden. Mit dem Versuchsbeginn wird der untere Hahn gedffnet und das
Fullstoff-Suspensionsgemisch dringt in den Erdstoff ein. Es wird die Eindringung der Suspen-
sion in den Erdstoff in Abhangigkeit vom eingestellten Druck und der Zeit gemessen.

In Abb. 4.3 sind die KorngroR3enverteilungen der verschiedenen untersuchten Fillstoffe dar-
gestellt. Wie die Anwendung von Filterkriterien ergeben hat, sind die untersuchten Fullstoffe
FS4 und FS5 gegeniiber dem Erdstoff 4 / 8 mm filterstabil, nicht dagegen der Fllstoff FS 1,
ein Tertidrer Ton. Der Flllstoff FS 4 weist gegeniiber FS 5 eine relativ steile Kdérnungslinie
auf.

T U S G
100 m —— =
" A /
= s1l /1 |
2 )4 |
c
S / /
g / 1T e
2 ’
% W
= Pd i /
A { FS4||, ]
il / J

o

- Fullstoff FS 1 (T+,y): nicht filterstabil zu Basiserdstoff 4/8
- FS4 und filterstabil gegentiber 4/8

Abb. 4.3: KorngrofRenverteilungen der untersuchten Fllstoffe
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Nachfolgend werden ausgewdahlte Ergebnisse der Untersuchungen dargestellt, zunachst mit
dem Fullstoff 1. In der Tabelle in Abb. 4.4 sind die Versuchsrandbedingungen der dargestellten
Versuche und in der zugehérigen Grafik die zugehdrigen Eindringtiefen in Abhangigkeit von
der Zeit und dem gewéhlten Uberdruck dargestellt.

1-d, Ohne Versuch | Bentonit- Menge Susp.-
Bentonit Nr. konzentr. Fiillstoff dichte
100 T 150 /l /l /cm®
; [Typischer [a/] [a/ [g/cm?]
90 | } - ~ |1-a 50 400 1,11
i Druckverlauf e
i ! S 1-b 50 650 1,23
807 | [ 120 2 [t 50 1000 132
— 70 ! © [
2 P lita | ¢ & e
L g0 di =111 i L oo = Fullstoff 1 = Tertiarer Ton
@ H (&) 1 1 %
‘© i glcm? i - = 3 - .
£ 50: 9 : 1-b, p=1,23g/em 5 Suspension
c 1 — . .
= | L 60 @ c mit FS 1
5 | L Ergebnis:
o 3041 7T & L .
5 |- Eindringung nimmt
%2 mit zunehmender P
< Dichte ab. 281K
| , , 0 - Bentonit erford. 55
20 30 40 50 60 Thixotropie n
Zeit [min] ( 2z

Abb. 4.4: Versuche mit Fllstoff 1 (nicht filterstabil zu 4/8)

Beim Versuch mit Fullstoff 1 bei einer Bentonitkonzentration von 50 g/l und einer Suspensi-
onsdichte von 1,35 g/cm?3 wurde selbst bei einem Uberdruck von 1,5 bar iber eine lange Ver-
suchsdauer von 40 Minuten nur eine geringe Eindringtiefe gemessen. Die Eindringung stag-
nierte. Mit abnehmender Dichte der Suspension (geringerer Fillstoffanteil) nahm die Eindrin-
gung unter sonst gleichen Randbedingungen zu. Der Versuch ohne Bentonit zeigte allerdings
selbst bei hoher Suspensionsdichte und nur geringem Uberdruck eine starke Eindringung
ohne dass es zu einer Stagnation kam. Mit dem Fllstoff 1 ist also die thixotrope Eigenschaft
des Bentonits erforderlich, um eine Reduzierung der Eindringung in den Basiserdstoff zu er-
reichen.

Im Vergleich dazu sind Ergebnisse der Versuche mit den Fillstoffen FS 4 und FS 5 in Abb.
4.5 dargestellt, die gegentiber dem Erdstoff 4 / 8 filterstabil sind.
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Abb. 4.5: Versuche mit Fullstoff 4 und 5 (filterstabil zu 4/8)

Diese Versuche wurden ebenfalls immer mit 50 g/l Bentonit ausgeftihrt. Bei etwa gleicher Sus-
pensionsdichte wies der Versuch mit FS 4 selbst bei geringem Uberdruck von 0,2 bar bereits
eine hohe Eindringung von fast 50 cm auf, wobei sich erst nach langer Versuchsdauer eine
Stagnation einstellte. Dagegen konnte mit FS 5 auch bei einem Uberdruck von 1,5 bar bereits
nach kurzer Versuchsdauer eine Stagnation mit nur sehr geringer Eindringung < 10 cm fest-
gestellt werden. Mit beiden Fullstoffen bildet sich auf der Oberflache des Erdstoffs ein Filter-
kuchen. Allerdings ist die Durchlassigkeit des Filterkuchens von FS 4 aufgrund dessen Gleich-
kornigkeit noch so grof3, dass die Bentonitsuspension nicht durch den Filterkuchen zuriickge-
halten werden kann, es wird nur die Eindringzeit reduziert. Die Suspension mit FS 4 ist also in
sich nicht stabil. Die Suspension mit FS 5 ist dagegen stabil, es kommt mit der Filterkuchen-
bildung nicht zu einer Trennung zwischen Fullstoff und Suspension und damit insgesamt nur
zu einer sehr geringen Eindringung.

Als Blindversuch ist in Abb. 4.5 ergénzend ein Versuch nur mit Bentonit ohne Fiillstoff darge-
stellt. Dieser Versuch musste bereits nach kurzer Zeit und geringem Uberdruck aufgrund der
grol3en Eindringung abgebrochen werden. Es ist also auf jeden Fall ein Fllstoff erforderlich,
um die Suspensionseindringung in den Basiserdstoff zu verhindern.

Als Fazit lasst sich zu den Versuchen nach derzeitigem Stand feststellen, dass die Eindringung
der Suspension in einen stark durchlassigen Boden durch die Zugabe eines Fiillstoffes und
damit die Erhéhung der Suspensionsdichte stark reduziert werden kann. Hierzu ist nicht zwin-
gend ein Fullstoff erforderlich, der gegeniiber dem anstehenden Boden filterstabil ist. In allen
Fallen zeigte sich allerdings, dass Bentonit erforderlich ist, bzw. das Ergebnis sehr positiv be-
einflusst. Dies wird auf die thixotrope Eigenschaften des Bentonits zurlickgefuhrt. Da es im
Zuge der Separierung schwierig sein wird, jederzeit eine Suspension in der Abbaukammer zu
gewahrleisten, die gegeniiber dem anstehenden Boden filterstabil ist, kommt Fillstoffen eine
besondere Bedeutung zu, die aufgrund ihrer Viskositat in Verbindung mit Bentonit eine Sus-
pensionseindringung verhindern kénnen. Zum Einfluss der Viskositat derartiger Fillstoffe sind
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die derzeit am Zentrum Geotechnik der TU Minchen noch weiterfihrende Untersuchungen
vorgesehen.
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Geotechnische Charakterisierung von Stérzonenmaterial
und ihre Anwendung im Tunnelbau

Dr.-Ing. Erich Pimentel
ETH Zurich, Zurich

1 Einfdhrung

Die Durchorterung von Storzonen bei tiefliegenden Tunnel stellt immer eine grosse Heraus-
forderung dar. Im vorliegenden Beitrag wird nach einer allgemeinen Beschreibung von Stor-
zonenmaterial das Ausbaukonzept und dessen Bemessung am Beispiel einer lang ausge-
dehnten Stérzone des Gotthard Basistunnels gezeigt. Die Versuchstechnik zur Ermittlung der
dafiir benctigten Parameter, d.h. fur die geotechnische Charakterisierung von Stérzonenma-
terial wird in den darauffolgenden Kapiteln beschrieben. Diese Technik beinhaltet neben den
Anforderungen an die Prifapparatur und an die Prifkorperherstellung, die annahernde Wie-
derherstellung des in-situ Zustandes der Probe vor dem Versuch sowie die Versuchsdurch-
fuhrung und Auswertung der Versuche.

2 Storzonenmaterial

Unter Stérung versteht man in der Geologie eine Verwerfung, d.h. eine Trennfuge im Gebirge
mit einer Verstellung der angrenzenden Schollen (Murawski & Mayer, 2010). Aufgrund des
ursachlichen tektonischen Vorgangs kénnen Bereiche starke Deformationsspuren und somit
eine starke Veranderung des Gefiliges aufweisen. Diese Bereiche bezeichnet man in der Geo-
technik als Stérzonen.

In der Literatur werden verschiedene Begriffe zur Beschreibung von infolge Tektonik zerbro-
chenem Fels verwendet, wie Kakirite, Bruchbreccien oder Kataklasite. Der Begriff Kakirite
wurde von Svenonius eingefuhrt um hoch tektonisierte Gesteine zu beschreiben, die entlang
einer Storzone am See Kakir in Lappland angetroffen wurden (Murawski & Mayer, 2010).
Diese Gesteine werden wegen ihres Gefliges auch Bruchbreccien genannt (Cloos, 1936). Ge-
mass Murawski & Mayer (2010), falls die Brucherscheinungen bis in die einzelnen Kérner des
Gesteins gehen, bilden sie Kataklasite. Allerdings versteht man unter Kataklasite auch Ge-
steine die durch Kataklase entstanden sind, aber durch nachtragliche Rekristallisation oder
Zementierung eine Kohasion aufweisen, d.h. es hat erneut eine Gesteinsgenese stattgefun-
den. Kataklase ist der tektonisch bedingte Prozess bei dem Zerbrechungserscheinungen in
und an den Einzelmineralien eines Gesteins entstehen (Murawski & Mayer, 2010). Im eng-
lischsprachigen Raum werden in Abhangigkeit des Anteils der sichtbaren Partikel nach der
Kataklase auch die Begriffe «fault breccie» (tektonische Breccie) fir mehr als 30% und «fault
gouge» (Gesteinsmehl, gem. Heitzmann, 1985) fir weniger als 30% verwendet (Sibson,
1977).
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Aus geotechnischer Sicht gibt es keine markanten Unterschiede, die das mechanische Ver-
halten betreffen (ausgenommen verfestigte Kataklasite). Daher wird — Sibson folgend — in der
Folge als Sammelbegriff fur die oben genannten Begriffe (Kakirite, Bruchbreccien, Kataklasite,
tektonische Breccie oder Gesteinsmehl) der Ausdruck Stérzonenmaterial verwendet. Beispiele
fur Proben aus den Stérzonen verschiedener Tunnelbauprojekte werden in Bild 1 gezeigt.

Die Gesteine aus den Storzonen verfligen nur tber eine sehr geringe bis keine Kohéasion und
weisen daher eine geringe Festigkeit und hohe Verformbarkeit auf. Diese Gesteine kénnen
auch als Vertreter der sogenannten Geomaterialien im Ubergangsbereich «soft rock — hard
soil» (Weichgestein — harte Béden) angesehen werden. Ferner und infolge der Kataklase zei-
gen sie nicht nur eine erhéhte Porositat gegeniber dem urspriinglichen Gestein, sondern auch
ein weitestgehend zusammenhangendes Porenraumsystem. Daher wird das Gebirge unter-
halb des Grundwasserspiegels wasserfihrend und gesattigt sein. Demzufolge muss das me-
chanische Verhalten von Stérzonenmaterial in Termen der effektiven Spannungen ausgewer-
tet werden.

Bild 1: Proben aus Stdrzonen a) Gotthard Basistunnel — dritte Erkundungskampagne,
b) Zweite Rohre Gotthard Strassentunnel, c) Gotschnatunnel und d) Semmering Basistunnel

3 Druckhaftes Gebirge

Unter hohen Driicken und in Anwesenheit von Grundwasser kann sich Stérzonenmaterial auf-
grund der geringen Festigkeit und grossen Verformbarkeit druckhaft verhalten. Unter Druck-
haftigkeit versteht man grosse zeitabhéngige Verformungen des umgebenden Gebirges eines
Tunnels, welche durch Uberbeanspruchung verursacht werden (ISRM, 1995) (Bild 2). Daher
stellt druckhaftes Gebirge einen der problematischsten Untergriinde fiir den Tunnelbau dar,
so z.B. war es der Fall in der Schweiz bei den Stérungen des Tavetscher Zwischenmassivs
Nord (TZM-N) und der Clavaniev Zone (CZ) des Gotthard Basistunnels, der Linea Val Cola
des Ceneri Basistunnels oder der Hotee Zone des Eyholz Tunnels.

Beim Tunnelbau im druckhaften Gebirge kann der Ausbau nach dem Widerstands- oder nach
dem Ausweichprinzip gestaltet und bemessen werden. Grundlage fir die Bemessung ist die
Gebirgskennlinie (Bild 3). Sie stellt fir den Fall eines kreisrunden Tunnelquerschnitts den Zu-
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sammenhang zwischen dem Ausbauwiderstand p und der radialen Verschiebung des Hohl-
raumrandes u infolge der Gebirgsverformung dar (Bild 3). Beim Widerstandsprinzip muss der
Ausbau sehr steif sein und sein Einbau schnell erfolgen. Daher werden nur geringe Verfor-
mungen (u, in Bild 3) zugelassen und es bildet sich allméhlich ein hoher Gebirgsdruck auf den
Ausbau (p: in Bild 3). Sollte dieser die Tragfahigkeit des Ausbaus uberschreiten, so versagt
der Ausbau (Beispiel siehe Bild 2). Im zweiten Fall, dem Ausweichprinzip, macht man sich den
stark nichtlinearen Verlauf der Gebirgskennlinie zunutze. Hierbei wird mittels temporéaren
nachgiebigen Ausbaus eine Verschiebung kontrolliert zugelassen (u in Bild 3) und erst nach
erfolgter Verschiebung wird der definitive steife Ausbau eingebaut. Dadurch wird der Gebirgs-
druck, der sich auf den letztgenannten definitiven Ausbau bildet (p- in Bild 3), gegeniiber dem
ersten Fall stark reduziert, d.h. der definitive Ausbau muss auf einen deutlich geringeren Ge-
birgsdruck bemessen werden. Wegen den oben genannten Verformungen fir den nachgiebi-
gen Ausbau muss ein Querschnitt mit entsprechendem Mehrausbruch ausgebrochen werden
(Bild 6¢). Es ist offensichtlich, dass nur mit reprasentativen Parametern eine Gebirgskennlinie
berechnet werden kann, die eine zuverlassige Bemessung des Ausbaus ermdglicht. Fir ein
elasto-plastisches Materialverhalten werden diese — wie in den nachfolgenden Kapiteln be-
schrieben — mittels geeigneter Triaxialversuche bestimmt.

Bild 2: Die Sanierung einer verdriickten Stollenstrecke des Sicherheitsstollens des Gotthard
Strassentunnels (Kdvari et al., 1999)

4

t

Reduzierung des
\ Ausbauwiderstandes

radiale Verschiebung u

P, P,
Ausbauwiderstand p

Bild 3: Gebirgskennlinie
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4 Fallbeispiel Gotthard Basistunnel

Das Konzept des temporaren nachgiebigen Ausbaus fur druckhaftes Gebirge wird am Beispiel
der Durchoérterung des Tavetscher Zwischenmassivs Nord (TZM-N) und der Clavaniev Zone
(CZ) des Gotthard Basistunnels (GBT) nachfolgend gezeigt. Der 57 km lange doppelréhrige
GBT durchquert die Alpen und ist das Herzstuck des Projektes Neue Eisenbahn-Alpentrans-
versale (NEAT) der Schweiz. Die NEAT dient der Verbesserung der Eisenbahnverbindungen
auf der Nord-Sud-Achse in Europa. Detaillierte Informationen zum Bau des GBT finden sich in
FGU (2016).

Weltweit gab es vermehrt Beobachtungen von druckhaftem Gebirge, welches wegen man-
gelnder Standsicherheit nicht nur die Sicherheit des Personals geféhrdete, sondern auch zu
erheblichen Verzégerungen fihrte, wie z.B. beim Tauern-, Karawanken-, Inntal- und Galgen-
bergtunnel in Osterreich, San Vitale und Fleres Tunnel in Italien, Karmui-, Kubiki-, Enasan-,
Nakayama-, Seikan-, und Orizumetunnel in Japan, Ayatunnel in der Tirkei und Furka- und
Vereinatunnel in der Schweiz (Staus & Kévari, 1996). Aber auch beim Bau des nahliegenden
Sicherheitsstollens des Gotthard Strassentunnels wurde Druckhaftigkeit beobachtet. In die-
sem Fall wurde nach der erfolgreichen Durchérterung einer Stérzone und dem Einbau der
steifen Ausbruchsicherung der Ausbau zerdrickt (Bild 2 Hintergrund). Diese Strecke musste
reprofiliert und neu gesichert werden (Bild 2 Vordergrund). Wegen der Gefahrdungen infolge
druckhaftem Gebirge galten bereits zu Beginn der Planung des GBT die Durchquerung des
TZM-N und der CZ als Schlisselstelle. Die Geologie des GBT kann fur den Tunnelbau als
weitestgehend unproblematisch eingestuft werden, sodass der Gberwiegende Teil der zwei
Hauptrohren mittels offener Gripper-Tunnelbohrmaschinen (TBM) vorgetrieben werden konnte
(Bild 4). Das TZM-N und die CZ kdnnen zusammen als eine etwa einen Kilometer lange Stor-
zone betrachtet werden und mussten konventionell aufgefahren werden. Die Uberlagerung
variiert zwischen etwa 800 und 1000 m (Bild 5).
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Bild 4: Geologisches Langsprofil (oben), Vortriebsmethoden (Mitte) und Tunnelsystem des
GBT (unten) (© AlpTransit Gotthard AG, modifiziert)
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Bild 5: Geologisches Langsprofil des TZM-N und der CZ (© AlpTransit Gotthard AG, modifi-
Ziert)

Bild 6: a) Zusammenbau der TH-Stahlprofile zu langeren Segmenten mit vorgeschriebenem
Abstand, b) schematische Darstellung des Querschnitts vor und nach erfolgter Deformation
und c) Montage der Segmente zu einem nachgiebigen Stahlbogen
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Bild 7: Starkst moglicher Ausbau (links) und schematischer Ausbaukonzept des TZM-N und
der CZ (rechts) (Kévari & Ehrbar, 2008)

Das Ausbaukonzept und deren Bemessung fir das TZM-N und die CZ wird in Kévari & Ehrbar
(2008) ausfuhrlich beschrieben. Demnach zeigten die Berechnungen der Gebirgskennlinie,
dass selbst wenn eine radiale Verformung von 0.4 m zugelassen ware, wirde sich ein Ge-
birgsdruck von etwa 2 MPa einstellen. Da damals dieser oder héhere Ausbauwiderstande als
nicht machbar galten, wurde ein nachgiebiger Ausbau ausgewahlt. Beide Tunnelréhren wur-
den im Vollausbruch mit kreisrundem Querschnitt ausgebrochen. Damit konnte sich — unter
der Annahme eines isotropen Materialverhalten — eine gleichméassige und daher statisch glins-
tige Spannungsverteilung einstellen. Als nachgiebige Elemente wurden, wie im deutschen
Bergbau Ublich, Kreissegmente aus TH-Stahlprofilen eingesetzt. Die Segmente werden mittels
Gleitverbindungen zum Stahlbogen montiert (Bild 6 a). Dabei befinden sich die Segmente auf
zwei unterschiedlichen Ebenen, sodass die Segmente jeder Ebene einen Kreis mit je einem
vorgeschriebenen Abstand (AuUtangential iN Bild 6b) zwischen den Segmenten bilden. Die Summe
der Abstande Autngenia €ntspricht der Verkleinerung des Tunnelumfangs und ist proportional
zur radialen Verschiebung der Tunnelwand (u in Bild 3). Nachdem die zugelassenen Verfor-
mungen erfolgt sind, werden weitere Verformungen mittels Spritzbeton blockiert. Schlussend-
lich erfolgte der definitive Ausbau mit Ortbeton (Bild 7). Der lichte Querschnittsdurchmesser
im TZM-N und der CZ betrug 8 m.

Schon wéahrend des Baus des GBT wurden, als Alternative zu den TH-Stahlprofilen, Stau-
chelemente fur andere Tunnelprojekte entwickelt und eingesetzt. In diesen Fallen wurden in
der Spritzbetonschale der temporaren Sicherung Schlitze in Langsrichtung freigehalten in de-
nen diese Stauchelemente platziert wurden. Um die Standsicherheit des Querschnitts wah-
rend des Verformungsvorganges zu gewdahrleisten, werden z.B. TH-Stahlprofile wie beim
TZM-N eingesetzt, allerding leichtere Profile und mit einem grésseren Abstand zwischen den
nachgiebigen Stahlbégen. Die Vorteile dieser Systeme sind neben der Wirtschaftlichkeit auch,
dass die Querschnitte nicht kreisrund sein missen. Bild 8a zeigt ein Beispiel am Zugangsstol-
len Saint Martin La Porte des Mont Cenis Basistunnels zwischen Lyon undTurin (Barla, 2009).
In Bild 8b und 8c werden weitere Beispiele fiir Stauchelemente gezeigt.

Es wurden drei Erkundungskampagnen beim TZM-N und der CZ durchgefihrt. In der ersten
Kampagne (Bohrungen SB 1, SB 2 und SB 3.1 in Bild 5) wurden die gewonnenen Proben —
wie in der Felsmechanik Ublich — ohne Kontrolle des Porenwasserdruckes geprtift. Daher wa-
ren die Ergebnisse fur das Projekt unbrauchbar. In der zweiten Kampagne (Bohrung SB 3.2 in
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Bild 5) erfolgte die Durchfiihrung der Triaxialversuche mit Kontrolle des Porenwasserdruckes.
Die Ergebnisse aller Versuche waren konsistent und lieferten eine solide Basis fir die Ausle-
gung des Ausbaukonzeptes (Vogelhuber, 2007). Die starke Variabilitét des Stérzonenmateri-
als entlang der Strecke des TZM-N und der CZ machte die Durchfihrung einer dritten Kam-
pagne notwendig und zwar wahrend des Tunnelvortriebes. In diesem Zusammenhang wurde
die gesamte Strecke in beiden Tunnelréhren mittels Horizontalbohrungen vorgangig erkundet.
Die Lange der Bohrungen mit Kerngewinn variierte zwischen 80 und 120 m. Unmittelbar nach
jeder Bohrung wurden die Kerne vor Ort beurteilt und die ausgewéhlten Kerne ins Felslabor
der ETH Zirich zur Bestimmung ihrer geotechnischen Kennwerte transportiert. Binnen zwei
Wochen mussten die Ergebnisse vorliegen, sodass, basierend auf diesen Laborergebnissen
und der Klassifikation der Kernstrecke vor Ort, der Ausbau fir die entsprechenden Teilstre-
ckenbereiche rechtzeitig ausgelegt werden konnte. Vor dem Erreichen des Bohrlochtiefsten
d.h. mit einer entsprechenden Uberlappung wurde die nichste Bohrung angesetzt. Dieser
Vorgang wiederholte sich in beiden Tunnelréhren bis zur vollstandigen Durchquerung der Stor-
zone. Die mittlere Vortriebsrate betrug 1.1 m/Tag. In etwa 50% des TZM-N und CZ betrug der
Mehrausbruch 50 cm und der Abstand zwischen den Stahlbégen 0.65 m.

Die Durchfuihrung der Triaxialversuche wahrend der zweiten Erkundungskampagne erforderte
die Entwicklung einer entsprechenden Versuchstechnik (Vogelhuber, 2007). Bei der dritten
Kampagne wurden einige Komponenten ebendieser verbessert. Diese Entwicklung wurde mit
der Durchfuhrung von weiteren Serien von Triaxialversuchen an Storzonenmaterial anderer
Tunnel sowie auch an anspruchsvollen Materialien, wie z.B. die Breccias aus dem Gibraltar-
tunnel oder Opalinuston aus dem Mt. Terri Tunnel fortgesetzt, sodass mittlerweile alle Kom-
ponenten aus der zweiten Erkundungskampagne ersetzt worden sind. Die in den nachsten
Kapiteln beschriebene Versuchstechnik entspricht dem letzten Stand dieser Entwicklung.

Bild 8: Stauchelemente a) Einsatz von hiDCon® als Stauchelemente und TH Stahlprofile beim
Mont Cenis Basistunnel (Barla, 2009), b) hiDCon Element, c) Line Stress Controller (LSC™)
Element und d) WABE Element
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5 Anforderungen an die Versuchstechnik

Zielsetzung der anzuwendenden Versuchstechnik ist die Bestimmung reprasentativer Festig-
keits- und Verformungsparameter des Stérzonenmaterials, um mit diesen Kennwerten eine
zuverlassige Auslegung des Ausbaukonzeptes zu erméglichen. Die Ermittlung dieser Parame-
ter kann mittels Triaxialversuchen erfolgen. Deren Durchflihrung ist zwar weitestgehend stand-
arisiert (siehe z.B. ASTM 2011, ISRM 1983), allerdings sind diese Normen und Empfehlungen
nur fir eher typische Boden- oder Felsproben anwendbar und nicht fiir das Ubergangsmaterial
«soft rock — hard soil» aus tiefliegenden Tunnel. Die Standardversuchsvorrichtungen und Nor-
men bzw. Empfehlungen fur die Durchfiihrung von Triaxialversuchen an Boden- oder Felspro-
ben weisen Gemeinsamkeiten aber eben auch wesentliche Unterschiede auf. Bei Triaxialver-
suchen mit Bodenproben wird der Porenwasserdruck in der Probe kontrolliert, d.h. entweder
gemessen oder konstant gehalten und die Apparatur ist fur verhaltnismassig kleine Lasten und
Dricke ausgelegt (z.B. Axiallast < 100 kN, Zelldruck < 10 bar und Porenwasserdruck < 5 bar).
Bei Felsproben wird der Porenwasserdruck nicht kontrolliert, jedoch werden wesentlich hdhere
Lasten und Dricke auferlegt, so z.B. ist eine axiale Nennlast > 500 kN und ein Nenndruck in
der Zelle > 100 bar Ublich.

Aufgrund des zusammenhangenden Porensystems gilt fir das Stérzonenmaterial, wie bereits
in Kapitel 2 erwahnt, das Prinzip der effektiven Spannungen von Terzaghi. Dies wurde seitens
Chiu et al. (1983) fir porose Gesteine bereits erkannt und im Falle der Kakirite des TZM-N
und der CZ wahrend der zweiten Erkundungskampagne auch nachgewiesen (Vogelhuber,
2007). Die Notwendigkeit der Beurteilung des Materialverhaltens unter effektiven Spannungen
kann anhand der Ergebnisse eines konsolidierten undrainierten Versuches eindeutig gezeigt
werden. In Bild 9a wird die axiale Dehnung eax Gber den Porenwasserdruck (u) und die totalen
(o1 bzw. o3) bzw. effektiven Spannungen (o1’ bzw. o3’) dargestellt. In Bild 9b und 9c wird der
Spannungspfad fur die totalen bzw. fir die effektiven Spannungen gezeigt. Im Falle einer Aus-
wertung nach den totalen Spannungen ist es offensichtlich, dass keine eindeutige Festigkeit
erkennbar ist, bzw. es ist willktirlich wann der Versuch beendet werden sollte und somit ist
auch die Festigkeitsbestimmung im Sinne der maximal gemessenen Spannung subjektiv. An-
ders sieht es aus bei der Auswertung nach den effektiven Spannungen, denn hier ist klar er-
kennbar, dass nach der Mobilisierung der Festigkeit (Punkt A in Bild 9a und c) der Spannungs-
pfad der Festigkeitsumhullenden folgt. Diese lasst sich mittels einer Gerade sehr gut beschrei-
ben (Mohr-Coulomb’sche Festigkeitsbeziehung). Das Stérzonenmaterial weist eine hohe Ver-
formbarkeit aus und keine nennenswerte Entfestigung (duktiles Verhalten). Demzufolge kann
der Versuch, nachdem der Spannungspfad sich eindeutig auf der Festigkeitsgerade bewegt,
jederzeit beendet werden, ohne dass deswegen unterschiedliche Festigkeitsparameter ermit-
telt werden (objektive Bestimmung der Festigkeit). Ferner werden in Bild 9¢ zusatzlich die Er-
gebnisse eines konsolidierten drainierten mehrstufigen Triaxialversuch (KD Versuch in Bild 9c¢)
mit einer 8 m tiefer entnommene Probe gezeigt. Die Ergebnisse der beiden Versuche sind
insofern konsistent, da sie hahezu den gleichen Reibungswinkel aufweisen, aber unterschied-
lich niedrige Kohasion.

Bezlglich der Gewahrleistung der Homogenitét sind Anforderungen an die Struktur und die
Zusammensetzung des Probenmaterials sowie an die Belastungsgeschwindigkeit zu beach-
ten. Im ersten Fall kann das mit ausreichender Prifkorpergrosse gewahrleistet werden, so z.B.
soll der Durchmesser des Prufkdrpers mindestens das Finffache des Durchmessers der
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grossten Partikel messen. Im zweiten Fall ist zu beachten, dass Triaxialversuche Elementver-
suche sind, d.h. Versuche, bei denen die Probe ein homogenes Spannungs- und Deforma-
tionsfeld aufweist. Aufgrund der verhaltnismassig geringen Durchlassigkeit des Stérzonenma-
terials muss eine ausreichend langsame Belastungsgeschwindigkeit aufgebracht werden, so-
dass allfallige Porenwassertiberdriicke rechtzeitig abgebaut werden kdnnen, d.h. dass uberall
und jederzeit wahrend der deviatorischen Belastung der gleiche Porenwasserdruck im Prif-
korper herrscht.

Ferner ist zu beachten, dass aufgrund der in-situ Spannungen bei tiefliegende Tunnels das
Stérzonenmaterial unter hohe Seitendriicke geprift werden muss.

Zusammengefasst muss die Versuchstechnik die Durchfihrung von relativ langsamen Triaxi-
alversuchen an homogenen kreiszylindrischen Prifkorper unter Kontrolle des Porenwasser-
druckes und unter hohen Lasten und Driicken ermdglichen. Zu diesem Zweck miissen neue
Apparaturen und Techniken zur Prufkorperherstellung konzipiert und gebaut werden.
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Bild 9: KU-Versuch (Zweite Rohre Gotthard Strassentunnel — Probe KB17 T 48.2-48.5m):
a) Spannungsentwicklung Uber die axiale Dehnung, b) Hauptspannungsdiagramm fir totale
Spannungen und ¢) Hauptspannungsdiagramm fir effektive Spannungen

6 Prufkérperherstellung

Die kreiszylindrischen Priufkérper fir die Triaxialversuche werden vorzugsweise aus Bohrker-
nen gewonnen. Proben aus Stérzonenmaterial kdnnen sehr unterschiedliche Zusammenset-
zungen und Strukturen aufweisen (Bild 1). So kdnnen sie z.B. harte Partikel umgeben von
kohéasionslose feinkérnigem Material enthalten oder auch aus harteren, aber zerscherten Fels-
partien bestehen. Die Herausforderung besteht also darin die Bohrkerne planparallel abzulan-
gen ohne den Prufkorper zu beschadigen. Ein Ausgleich der Endflachen mit Zement, Gips
oder Harz ist ausgeschlossen, da sonst diese Endflachen abgedichtet wéren und somit keine
Kontrolle des Porenwasserdruckes wahrend des Versuchs moglich ware.

Aufgrund der oben beschriebenen moglichen Zusammensetzungen der Probe, muss man sehr
scharfe Werkzeuge einsetzen und moglichst geringen Druck auf den Bohrkern wéahrend des
Schneidens bzw. Séagens ausiben. Daher scheiden konventionelle Werkzeuge oder Gerate
fur die Bearbeitung des Stdrzonenmaterials aus. Einerseits sind, anders wie bei der Bearbei-
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tung von tonigen Bodenproben, Messer oder Drahtschneider nicht in der Lage die hartere Par-
tikel oder Felspartien zu schneiden, andererseits fuhrt der Einsatz von einer Diamantkreis-
sage, die bei intakten Felsproben ublicherweise eingesetzt wird, zu einer teilweisen Zerstérung
des Bohrkernes.

Beste Erfahrungen bezlglich Qualitat des Schnittes und Standzeit des Schneidwerkzeuges
wurden mit einer Diamantbandsage gemacht. Solche Sagen werden in der Industrie, um Ka-
talysatoren, Dichtungen oder Glaser oder auch in der Pathologie um Proben bestehend aus
Knochen und Fleisch (harte Einschlisse in einer weichen Matrix) zu schneiden, eingesetzt.
Das Schneidwerkzeug besteht aus einem mit Diamanten bestlicktem endlosen Metallband.
Dieses rotiert mit hoher Geschwindigkeit von etwa 1200 m/min (Bild 10a). Die hohe Dichte der
Diamanten sowohl an der Angriffskante als auch an den Seitenflachen des Bandes erlauben
das Schneiden bzw. S&gen bei gleichzeitigem Polieren der Endflachen (Bild 10b). Fir den
Sagevorgang wird der Bohrkern auf einem Prisma-Block fixiert (Bild 10c). Um ein Austrocknen
des Bohrkerns zu minimieren wird dieser zuvor mit einer dinnen Plastikfolie umwickelt. Der
Prisma-Block selbst wird auf einer Nutenplatte befestigt, die wiederum mit einer senkrecht zum
rotierenden Band gefiihrten Arbeitstisch verbunden ist (Bild 10a). Der Vorschub des Tisches
und damit des Sagens ist elektronisch geregelt und betragt etwa 4 mm/min. Nach erfolgtem
Schnitt wird der Prisma-Block samt Bohrkernstiick von der Nutenplatte geldst, der Arbeitstisch
zuriickgefahren und nach einer 180° Drehung wird der Prisma-Block erneut auf die Nutenplatte
fixiert und die zweite Endflache des Prifkorpers gesagt. Dank des Prisma-Blocks und der Nu-
tenplatte sind beide Endflachen des Prifkérpers planparallel und Dank der Diamanten auf den
Seitenflachen des Bandes sind diese auch poliert, d.h. eine Nachbehandlung des Priifkorpers
entféllt. Ferner kann der Ségevorgang wassergespiilt oder im Falle von quellfahige Proben,
wie z.B. Opalinuston, auch luftgespult erfolgen. Unmittelbar nach Abschluss des Sagevorgan-
ges wird der Prifkbper gewogen, vermessen und fotografiert.

Diamantmatrix

Rotations-
geschwindigkeit

[

£

Vorschubs-
| geschiwndigkeit

Bild 10: Diamantbandséage a) Vorderansicht (gestrichelte Linie entspricht dem Verlauf des S&-
gebands), b) zusammengerolltes Sadgeband und c) Prisma-Block zur Fixierung des Bohrkerns
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7 Prafapparatur

Die Prufapparatur besteht aus den gleichen Komponenten wie Standard bodenmechanische
Apparaturen, aber ausgelegt fur wesentlich héhere Lasten, d.h. aus einer Triaxialzelle (1 in
Bild 11a), einem Reaktionsrahmen (2 in Bild 11a) und einem Druckerzeuger fur den Zelldruck
(3 in Bild 11a) und zwei fur den Porenwasserdruck (4 in Bild 11a). Die Aufgabe des Reaktions-
rahmens Gbernimmt eine elektromechanische Prifmaschine mit einer Nennlast von 600 kN.
Mit dieser Prifmaschine kdnnen sehr niedrige Belastungsgeschwindigkeiten ab 1 um/h einge-
stellt werden. Die Drucksteller fur den Zelldruck (Nenndruck 250 bar) und fir den Porenwas-
serdruck (Nenndruck 30 bar) sind ebenfalls elektromechanisch gesteuert. Elektromechanische
Komponenten haben den Vorteil gegentiber servogesteuerten 6lhydraulischen Komponenten,
dass sie wesentlich besser fur verhaltnismassig langsame Versuche geeignet sind, was hier
der Fall ist. Die Position der Kolben des Zelldruckstellers und der zwei Wasserdrucksteller wird
mittels digitalem Langenmessgebers erfasst. Damit kann man die jeweiligen Volumenande-
rungen messen, z.B. beim Zelldrucksteller die des Ols in der Zelle und somit die des Prufkor-
pers oder auch beim Wasserdrucksteller am unteren Ende des Prifkorpers die der in die Probe
gepressten Wassermenge Uber die Zeit wahrend der Durchstromung. Letzteres ermdglicht die
Bestimmung der Durchlassigkeit.

Basierend auf die Erfahrungen und Anforderungen mit anspruchsvollem Probenmaterial, wie
z.B. aus dem Seich Sou Tunnel (Thessaloniki, Griechenland) und den Breccien aus dem ge-
planten Gibraltar Tunnel mit sehr geringer Durchlassigkeit (ks = 1012 m/s bis 10 m/s) und
niedriger Festigkeit, wurde vom Verfasser eine neuartige Triaxialzelle (1 in Bild 11a und
Bild 11b) konzipiert und bemessen. Diese wurde, wie die 0.g. Drucksteller, in unserer Werk-
statt hergestellit.

Die Triaxialzelle erlaubt den Einbau von Prifkoérpern mit Durchmessern zwischen D = 48 —
104 mm mit entsprechenden Hohen H fir ein Verhéltnis H/D = 2. Daher ist der Einbau eines
Prufkoérpers mit einer Hohe von bis zu H = 208 mm moglich. Die Zelle wird mit Ol gefiillt und
ist fir einen maximalen Zelldruck von 250 bar dimensioniert. Die Dichtungen des Kolbens (8
in Bild 11b) zur Aufbringung der axialen Last sind aus PTFE, wodurch die Reibung am Kolben
effektiv auf einen vernachlassigbaren Wert reduziert wird. Die Membrane (1 in Bild 11b) be-
steht aus einem 3 mm starken Neopren Schlauch. Um eine ausreichende Besténdigkeit der
Membrane gegeniiber Ol zu gewahrleisten erhélt diese einen Viton® Anstrich. Die Genauig-
keit der Verformungsmessungen wird erhdht, indem man diese nahe des Prifkorpers erfasst,
d.h. mit innerhalb der Zelle liegenden Sensoren, die allerdings unter einem Oldruck von
250 bar zuverlassig arbeiten missen. Die axiale Verkirzung des Prifkorpers wird kontaktlos
mittels einem magnetostriktiven Wegaufnehmer (3 in Bild 11b), der die Veranderung der Po-
sition zweier Magnete (2 in Bild 11b) erfasst, gemessen. Letztere werden an beiden Enden
des Prifkorpers befestigt. Die radiale Verformung wird aus der Messung der Umfangsénde-
rung des Prifkorpers ermittelt. Diese Anderung wird mit einem Kettenextensometer (1 in
Bild 11c und Bild 12a) und einem digitalen L&ngenmessgeber (4 in Bild 11b und 1 in Bild 12a)
erfasst. Die Vorteile dieses Messgebers gegenuber induktiven Wegaufnehmer sind: a) die ho-
here Genauigkeit von 3 um und dies unabhangig vom Nennweg des Messgebers, b) die ge-
ringen Abmessungen des Sensors ebenfalls unabh&ngig vom Nennweg und c) eine Kalibrie-
rung des Sensors entfallt.
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Anfanglich wurde der Kettenextensometer mittels vorgespannten mechanischen Federn am
Prifkorper befestigt. Mechanische Federn haben in diesem konkreten Fall den Nachteil, dass
mit zunehmender Verformung die Vorspannkraft proportional zunimmt und damit auch der
Druck, der von der Messkette auf den Priufkérper ausgetbt wird. Daher wurden die mechani-
schen Federn durch eine sogenannte magnetische Feder (5 in Bild 11b) ersetzt. Diese besteht
aus einem Laufer (2 in Bild 12a) und einem Stator (3 in Bild 12a). Die auferlegte Zugkraft ist
stets konstant (Bild 12b) und héngt nur von der Starke des magnetischen Feldes des Laufers
ab. Es wird ein Laufer fur eine Vorspannkraft von 20 N eingesetzt.

Die Zelle verfugt Uber Wasseranschlisse an beiden Enden des Prufkorpers (7 in Bild 11b),
sodass neben der Kontrolle des Porenwasserdruckes auch eine Durchstromung des Prifkor-
pers moglich ist. Wie oben beschrieben werden zwei Wasserdrucksteller eingesetzt. Eine wei-
tere Verbesserung der Versuchstechnik besteht in der Messung des Porenwasserdruckes auf
halbe Héhe des Prufkorpers (Bild 11c¢). Hierfur wird die Membrane perforiert und ein Schlauch-
ventilrohr eingesetzt und verklebt. In diesem Ventilrohr wird ein zylindrischer Sinterfilter am
Ende, nahe der Mantelflache des Prifkorpers, eingesetzt. In der Folge wird — der Einfachheits-
halber — dieser Wasseranschluss als Probenmitte bezeichnet. Das Ventilrohr wird an einer
speziellen Wasserleitung angeschlossen (2 in Bild 11c). Diese besteht aus zwei konzentri-
schen Metallleitungen. Die aussere Leitung hat einen dusseren und inneren Durchmesser von
4 bzw. 3 mm, wahrend bei der inneren Leitung diese Abmessungen 2 bzw. 1 mm betragen.
Diese spezielle Wasserleitung ist notwendig um eine Entkopplung zwischen dem Zelldruck
(max. 250 bar) und dem zu messenden Porenwasserdruck zu gewéhrleisten. Die aussere Lei-
tung sorgt firr eine Abdichtung gegeniiber dem Oldruck und nimmt diesen Druck ganzlich auf,
sodass die innere Leitung nur vom Porenwasserdruck beaufschlagt wird. Die Vorteile dieser
Neuerung werden in Kapitel 9.3 diskutiert. An alle drei Wasseranschlusse sind hochprazise
Druckgeber (Genauigkeit = 0.05% des Nennwertes) (6 in Bild 11b) und Absperrventile ange-
schlossen. Letztere werden mdglichst nahe an der Zelle platziert um Verfalschungen der
Druckmessungen durch Dehnungen der Leitungen zu minimieren.

Bild 11: Prufapparatur a) Gesamtansicht, b) Triaxialzelle ohne Zylindermantel und c) Wasser-
anschluss in der Probenmitte
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Bild 12: a) Messgeber und magnetische Feder fir den Kettenextensometer und b) Kennlinien
einer mechanischen und einer magnetischen Feder

Da unser Felslabor nicht klimatisiert ist, wurde eine Klimakammer fiir die Triaxialzelle (5 in
Bild 11a) und eine fiur die Drucksteller gebaut. Damit konnen die Temperaturschwankungen
erheblich reduziert werden und zwar auf AT =+ 0.02 °C bei der Triaxialzelle und AT =+ 1 °C
bei den Druckstellern.

8 Vorbereitungsarbeiten vor dem Versuch

Der Prufkdrper sollte vor dem Abscheren (deviatorische Belastungsphase) einen mdaglichst
ahnlichen Zustand aufweisen wie in-situ. Da infolge Probenentnahme, Transport und Prufkor-
perherstellung eine partielle Austrocknung nicht ausgeschlossen werden kann, wird beim Prif-
korper der Sattigungsgrad erhdht. Hierflr muss der Prifkérper durchstromt werden indem man
ihn allseitig einspannt (z.B. mit Dricken axial und radial o1 = 63 = 10 bar) und anschliessend
einen Wasserdruckgradient aufbringt (z.B. Porenwasserdruck am unteren und oberen Ende
des Priufkorpers Uunen = 4 bar bzw. ugen = 0 = atmosphérisch). Im Falle, dass man den Poren-
wasserdruck in der Mitte des Prufkorpers misst, sollte der zweite Drucksteller vortibergehend
an den Wasseranschluss in der Mitte der Probe angeschlossen werden und ein dem Druck-
gradienten entsprechenden Druck auferlegt werden (d.h. umire = 2 bar) (Phase 1 in Bild 13).
Diese Durchstromungsphase muss solange durchgefiihrt werden bis mindestens ein Wasser-
volumen gleich dem Volumen der inneren Leitung (der speziellen Wasserleitung) durchge-
presst worden ist und sich stationare Zustande eingestellt haben. Damit kénnen Luftein-
schlisse in der Leitung und im Filter ganzlich entfernt werden. Diese Vorgehensweise stellt
den wesentlichen Vorteil der Platzierung des Drucksensors ausserhalb der Zelle gegentber
der Platzierung des Drucksensors direkt am Prifkorper dar, denn im letzten Fall ist ein Weg-
driicken von eingeschlossenen Luftblaschen im Filter zwischen Prufkdrper und Sensor nicht
mdglich. Die Kompressibilitat dieser Luftblaschen flhrt zu einer Verfalschung der Messungen
des Porenwasserdrucks.

Anschliessend wird das Ventil am Wasseranschluss in der Mitte des Prufkorpers geschlossen.
Ab diesen Moment bleibt dieser Anschluss bis zum Versuchsende passiv, d.h. es wird nur der
Porenwasserdruck gemessen. Der zweite Wasserdrucksteller wird am Wasseranschluss am
oberen Ende des Prufkérpers angeschlossen (Phase 2 in Bild 13). Nachfolgend werden alle
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Driicke um den gleichen Betrag erhéht, z.B. um 1 bar (d.h. 61 = o3 = 11 bar, Uunen = 5 bar bzw.
Uoben = 1 bar). Diese zweite Durchstromungsphase wird so lange durchgefihrt bis sich ein
stationarer Zustand eingestellt hat. Die Durchlassigkeit wird gegen Ende dieser Phase mit Hilfe
des Darcy Gesetzes berechnet. Diese zweite Durchstromungsphase tragt zur Erhéhung des
Sattigungsgrades bei, nicht nur wegen der Durchstrémung selbst, sondern auch wegen des
auferlegten Wassergegendruckes von mindestens 1 bar (backpressure).

Nach erfolgter Durchstromung wird der Prifkorper — wie in der Bodenmechanik tblich — stu-
fenweise mittels Wassergegendruck gesattigt. Hierbei werden die verbliebenen eingeschlos-
senen Luftblaschen im Wasser durch den Wasserdruck aufgeldst. Der erforderliche Wasser-
gegendruck fir eine Sattigung wird durch die Auswertung des B-Koeffizienten von Skempton
bestimmt (Head, 1998). Fur die Durchfiihrung von undrainierten konsolidierten Triaxialversu-
chen (KU-Versuche) oder von Kriechversuchen ist Sattigung ein notwendiger Zustand vor dem
Versuch. Im Falle von drainierten konsolidierten Triaxialversuchen (KD-Versuche) an Proben
aus Stoérzonenmaterial werden bei Versuchen mit Durchstrémung aber ohne Sattigung gleiche
Parameter bestimmt wie mit geséattigten Proben (Vogelhuber, 2007). Der Zustand einer sol-
chen Probe ist per Definition teilgesattigt. Dieser Ausdruck ist jedoch irrefihrend, da er fur alle
Zustande zwischen trocken und gesattigt verwendet wird. Damit das mechanische Verhalten
nicht gesattigter Proben gleich dem von geséttigten Proben ist, darf die Probe nur einen ge-
ringen Anteil an eingebetteten Luftblaschen beinhalten, was einem hohen Sattigungsgrad ent-
spricht (Ausweger, 2018). Daher wird in der Folge fur die Beschreibung dieses Zustandes der
von Faybisheko (1995) eingefuihrter Begriff «quasi-gesattigt» verwendet.
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Nach dem Erreichen einer Sattigung oder Quasi-Sattigung wird der Priufkérper konsolidiert
unter einer effektiven Spannung entsprechend der in-situ Spannung oder einer Spannung, die
durch spezifische Projektanforderungen definiert wird. Die Durchfiihrung der Konsolidations-
phase und ihre Auswertung folgt der bodenmechanischen Standard-Vorgehensweise (siehe
z.B. ASTM D7181-11 und ASTM D4767-11). Diese Vorbereitungsphase wird abgeschlossen
sobald eindeutig nur noch sekundare Konsolidationsverformungen zu beobachten sind. Als
redundante Prifung gilt, dass der Uberschissige Porenwasserdruck in der Mitte des Prifkor-
pers vernachlassigbar sein soll.

9 Prifverfahren und Auswertung

Abhangig von den auferlegten hydraulischen Randbedingungen wird — wie in der Bodenme-
chanik — zwischen drainierten (KD-Versuch) und undrainierten (KU-Versuch) Triaxialversu-
chen unterschieden. Ein weiterer moglicher Versuch ist der Kriechversuch ohne Konsolida-
tionseffekte (pure creep test). Die Vorgehensweise fur diese Versuche sowie deren Vorteile
werden in den jeweiligen Kapitel 9.1 bis 9.3 diskutiert. Wie oben beschrieben sind alle diese
Triaxialversuche Elementversuche (Kapitel 5) und daher kénnen alle Grossen anhand von
Mittelwerten berechnet werden, z.B. axiale Dehnung als Quotient zwischen axialer Verkirzung
und Anfangshdhe der Probe oder axiale totale Spannung als Quotient zwischen aufgebrachter
axialer Kraft und der Querschnittsflache des Prifkorpers. Ferner muss die Bedingung eines
Elementversuches auch fur den Porenwasserdruck gelten, sodass die effektiven Spannungen
als Differenz zwischen totalen Spannungen und gemessenem Porenwasserdruck berechnet
werden koénnen.

9.1 KD-Versuch

Der wesentliche Vorteil eines mehrstufigen KD-Versuches liegt darin, dass alle Parameter zur
Beschreibung eines linear-elastischen ideal-plastischen Materialverhaltens anhand der Mess-
werte aus einem einzigen Versuch bestimmt werden kénnen. D.h. eine Streuung der einzelnen
Festigkeitsmesswerte aus unterschiedlichen Proben ist ausgeschlossen und man gewinnt
mehr Informationen pro Versuch bei verhaltnismassig geringem Mehraufwand. Die Vorge-
hensweise bei einem einstufigen KD-Versuch entspricht der der ersten Laststufe eines mehr-
stufigen KD-Versuches und wird hier nicht weiter behandelt.

Bei der ersten Laststufe wird nach der Konsolidation sowohl der Zelldruck als auch der Poren-
wasserdruck konstant gehalten und die Probe deformationsgesteuert mit konstanter Rate be-
lastet. Nach dem Erreichen einer verhaltnismassig kleinen axialen Dehnung von z.B.
eax = 0.2% wird der Prifkorper auf den anfanglichen isotropen Spannungszustand nach der
Konsolidation entlastet und anschliessend wiederbelastet bis zur Mobilisierung der Festigkeit.
Danach erfolgt eine Entlastung auf den Spannungszustand zu Beginn der Laststufe. Da Stor-
zonenmaterial erfahrungsgemass von Beginn an der Belastung plastische Verformungen auf-
weist (Schadigung), wurde eine spatere Entlastung, d.h. nach einer grésseren axialen Deh-
nung zu geringeren Festigkeitswerten fihren. Nach Abschluss der ersten Laststufe wird der
isotrope Spannungszustand erhdht und solange gewartet bis die primare Konsolidation des
Prifkorpers abgeschlossen ist. Danach wird die zweite Laststufe analog zur ersten Laststufe
gefahren. Schliesslich wird fur die dritte Laststufe diese Vorgehensweise bei einem hoheren
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iIsotropen Spannungszustand wiederholt. Bild 14a und Bild 14b zeigen die axiale Dehnung
Uber die deviatorische Spannung bzw. tber die volumetrische Dehnung fir die erste Laststufe
eines Versuches. In diesen Diagrammen wird die Auswertung der Verformungsparameter
(elastisches Modul E, Verformungsmodul Eso, Poissonzahl v und Dilatanzwinkel ) sowie die
der Festigkeit gezeigt. In Bild 14c sind im Diagramm der effektiven Spannungen die Festigkei-
ten aus den drei Laststufen eingetragen worden und die Auswertung der Festigkeitsparameter
fir eine Mohr-Coulomb’sche Grenzbedingung (Reibungswinkel ¢” und Kohasion ¢’, bzw. der
einaxialen Druckfestigkeit UCS) wird gezeigt.
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Bild 14: KD-Versuch und ihre Auswertung (dritte Erkundungskampagne GBT — Probe L084)
a) Spannungs-Dehnungsdiagramm, b) axiale vs. volumetrische Dehnung und c¢) Hauptspan-
nungsdiagramm

9.2 KU-Versuch

Nach der Konsolidation wird die gleiche Vorgehensweise wie bei bodenmechanischen Versu-
che verwendet (fur weitere Details siehe Head, 1998). Demzufolge werden die Wasserventile
geschlossen und der Prifkorper deformationsgesteuert axial unter konstanter Rate belastet.
Hierbei wird der Zelldruck konstant gehalten (Bild 9). Der Porenwasserdruck wird an beiden
Enden der Probe gemessen. Wie in Bild 9 gezeigt wird, kbénnen die Festigkeitsparameter nach
MC mit einem KU-Versuch ermittelt werden, aber keine Verformungsparameter.

9.3 Reine Kriechversuche (pure creep)

Kriechversuche sind Versuche bei denen nach Aufbringung einer konstanten deviatorischen
Last die Verformungen des gesattigten Prifkorpers Uber die Zeit erfasst werden. Es kdnnen
mehrere Laststufen gefahren werden, indem die deviatorische Last stufenweise erhdht wird.
Wichtigste Voraussetzung fiur jede Laststufe ist, dass alle Spannungen konstant bleiben, d.h.
sowohl die totalen Spannungen (axial und radial) als auch der Porenwasserdruck und somit
auch die effektiven Spannungen. Trotz Kontrolle des Porenwasserdruckes an beiden Enden
des Prufkorpers kann die Generierung eines Porenwasseriberdruckes in der Mitte der Probe
nicht ausgeschlossen werden, wodurch man die Grundbedingung eines Elementversuches
verletzen wirde. Bei vielen der in der Literatur veroffentlichen Kriechversuchsergebnisse ist
unklar, ob Porenwasseriberdriicke hervorgerufen worden sind und somit auch Verformungen
infolge Dissipation der Porenwassertberdriicke (Konsolidation) gemessen wurden. D.h. es ist
bei diesen Versuchen unklar, ob das beobachtete zeitabhéngige Verhalten auf reines Kriechen
oder auf Konsolidation zurlickzuftihren ist.
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Die Erzeugung von Porenwasseruberdriicken lasst sich vermeiden, indem man die Lastinkre-
mente klein wéhlt und bei jeder Laststufe ausreichend lange wartet. Eine effiziente Kontrolle
erfolgt durch die Messung des Porenwasserdruckes in der Mitte des Prufkdrpers. Schon wéh-
rend des Aufbringens der deviatorischen Last kann die Belastungsgeschwindigkeit ggf. ent-
sprechend reduziert werden. Wéahrend der Kriechphase selbst kann durch diese Messungen
gewabhrleistet werden, dass die gemessenen Verformungen nur auf Kriechen und nicht auf
(primare) Konsolidationseffekte zuriickzufihren sind. Derzeit lauft erfolgreich die erste Serie
von Kriechversuchen mit Proben aus der Zweiten Rohre des Gotthard Strassentunnels.

10 Schlussfolgerungen

Eine objektive und daher auch zuverlassige geotechnische Charakterisierung von Stérzonen-
material ist mit der vorgestellten Versuchstechnik moglich und erlaubt damit eine rationale
Auslegung des Ausbaukonzeptes fur Tunnel im druckhaften Gebirge.

Die in diesem Beitrag beschriebenen Technik und Geréte fiir die Prifkdrperherstellung ermdg-
lichen eine Prifkoérpergewinnung bei sehr anspruchsvollen Materialien wie hoch tektonisiertem
Fels (z.B. Gotschna Tunnel) oder harten Einschlisse in einer weichen tonigen Matrix (z.B.
normal-konsolidierten Breccien aus dem Gibraltar Tunnel). Dank des schonenden Sagens gibt
es bei der Prifkdrperherstellung praktisch keine Verluste, d.h. keine Bohrkerne werden be-
schadigt oder gehen zu Bruch.

Die vorgestellte Triaxialzelle verfiigt Gber folgende Merkmale. a) die Verformungsmessungen
in axialer und radialer Richtung erfolgen nahe des Prufkorpers, d.h. innenliegend, b) die Rei-
bung des Kolbens wurde durch entsprechende Dichtungen auf ein vernachlassigbares Mass
reduziert, ¢) hohe Zelldrticke bis 250 bar kénnen eingestellt werden und somit kénnen Span-
nungen im Prufkdrper aufgebracht werden, die in gleicher Grossenordnung wie die in-situ
Spannungen von Alpentransversalen oder anderen tiefliegenden Tunnel liegen, d) bei drai-
nierten Versuchen wird der Porenwasserdruck an beiden Enden des Prifkdrpers geregelt und
in der Mitte gemessen, womit man ggf. Porenwasseriberdriicke rechtzeitig feststellen kann,
und durch entsprechende Reduzierung der Belastungsgeschwindigkeit konnen diese abge-
baut werden und e) grosse Prifkdrper mit einem Durchmesser und Hohe von 104 mm bzw.
208 mm kénnen mit dieser Zelle geprift und somit Heterogenitatseffekte reduziert bzw. elimi-
niert werden.

Der elektromechanische Belastungsrahmen erlaubt sehr langsame Belastungsraten ab
1 um/Stunde und ist somit sogar fur sehr gering durchlassige Gesteine, wie z.B. der Opalinus-
ton aus dem Mt Terri in der Schweiz (k; = 10* m/s) geeignet.

Der Einsatz der Klimakammern erlaubt die Durchfiihrung von langen Laststufen oder von
Langzeitversuchen ohne einen nennenswerten Temperatureinfluss auf die Messergebnisse
zu befurchten.

Die Versuchsdurchfiihrung wahrend der deviatorischen Belastung entspricht der aus der Bo-
denmechanik (KD- und KU-Versuche). In mehr als 100 bereits vom Verfasser durchgefiihrten
Triaxialversuchen mit Proben aus Stérzonen verschiedener Tunnel konnte die Festigkeit sehr
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gut mit der Mohr-Coulomb”schen Grenzbedingung beschrieben werden, d.h. es gibt keine An-
haltspunkte oder Beweise weshalb eine nicht-lineare Grenzbedingung (wie z.B. Hoek &
Brown) eingesetzt werden sollte.

Mit der vorgestellten Versuchsapparatur kdnnen reine Kriechversuche (d.h. unter Ausschluss
von Konsolidationseffekten) zur Untersuchung des Langzeitverhaltens von Stérzonenmaterial
durchgefuhrt werden. Hierfir ist die Messung des Porenwasserdruckes in der Mitte der Probe
unabdingbar.
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North Yorkshire Polyhalite Project, UK Statik und Uberwachung ei-
nes 120 m tiefen Schachts

Dipl.-Ing. Fadi Haddad
Head of International Design Department
BAUER Spezialtiefbau GmbH, Schrobenhausen

1 Allgemeines

Fur den Abbau von vier wichtigen Mineralien sollte ein 1500 m tiefer Schacht erstellt werden.
Da das Projekt in einem Erholungsgebiet an der Ostkiste Englands liegt (siehe Bilder 1 bis 3),
sollten alle notwendigen dauerhaft tatigen Maschinen unter Gelandehéhe liegen. Fir diesen
Zweck fuhrte die Firma BAUER Technologies Ltd. drei Startschéchte unter Nutzung der
Schlitzwandtechnik aus. Die notwendigen Startschachte fur die Produktion und die Wartung
haben unterschiedliche Tiefen. Die &uReren Produktions- und Wartungsschachte haben einen
Innendurchmesser von 35 m und sind 60 m tief. Der innere Produktionsschacht hat einen In-
nendurchmesser von 8 m und ist 120 m tief.

1.1 Hintergrundinformationen zum Projekt

Das Projekt liegt an der Nordostkiiste Englands, in der Nahe der Kistenstadt Whitby. Das
Gebiet ist ein Nationalpark, steht unter Naturschutz und ist ein wichtiges Ziel fir viele Touris-
ten. Aus diesen Grinden wurde das Projekt in zwei Phasen geplant. Die erste Phase besteht
darin, Raum im Untergrund zu schaffen, wo dauerhaft tatige Maschinen untergebracht werden
kénnen. In der zweiten Phase werden die ca. 1500 m tiefen Schéachte erstellt, um zu den Ziel-
gesteinen zu gelangen.

o 9South Shields
castle
oSunderland
nnnnnnnn
—

United
Kingdom

Nuremberg

.....

Bild 1: Lage des Projektes im Osten England
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Arbeitszone

Bild 2: Lage des Projektes im Nationalpark

Bild 3: Position der Startschachte fur die unterirdische Unterbringung der Infra-
struktur

1.2 Geologie und geotechnische Parameter

Bei den durchgefihrten Bodenuntersuchungen bis zu einer Tiefe von 120 m wurden verschie-
dene Felsformationen festgestellt, die stark variieren zwischen Schluff-, Ton- und Sandstein
(Bild 4 und 5). Wahrend der Untersuchung unterhalb von 120 m Tiefe wurden KO Werte von
bis zu 3,47 mittels ,Hydraulic fracturing” festgestellt. Die Untersuchung bei den oberen 120 m
waren nicht erfolgreich. Um auf der sicheren Seite zu bleiben, wurden die KO Werte zwischen
0,8 und 1,0 angenommen. Nachdem Stratigraphie und Bodenparameter festgelegt worden
waren, entstand das Gesamtmodell fir die Durchfihrung der Berechnungen (Bild 6). Zwei
Felsformationen sind im Modell besonders zu beachten. Es sind die Eller Beck und die Dogger
Schichten, die als Aquitard wirkten. Diese Formationen sollen verhindern, dass grof3e Was-
sermengen in die Schéchte eindringen. Die Dogger Formation hat zusétzlich hohe einaxiale
Druckfestigkeit von bis zu 150 MPa. Es wurde auch festgestellt, dass die Whitby Mudstone
Formation trocken ist.
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Bild 4: Stratigraphie der Felsformationen

Bild 5: Zusammenfassung der Bohrkerne bis 120 m Tiefe
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Bild 6: Gesamtmodell fuir die Berechnung

1.3 Statik nach BS EN, ICE und CIRIA Reports 760 und 181

Die Statik erfolgte nach den Eurocodes und den zusatzlichen Dokumenten, die in England zu
beachten sind. Eins der wichtigsten Dokumente neben dem Eurocode war der ,CIRIA Report
760, in dem festgelegt worden war, dass Fels mit einer einaxialen Druckfestigkeit bis zu
5 MPa mit Mohr-Coulomb modelliert werden darf. Diese Vereinfachung der Modellierung
fUhrte vor allem bei den Hebungen durch den Aushub zu unrealistischen Ergebnissen. Nach
Berticksichtigung aller notwendigen Dokumente wurden die Sicherheitsfaktoren fir die Mate-
rialien Beton und Stahl festgelegt (Tabelle 1). Tabelle 2 zeigt zwei unterschiedliche Berech-
nungskombinationen, die bertcksichtigt werden missen. Die erste Kombination beinhaltet Si-
cherheitsfaktoren auf den Ergebnissen der Berechnung, die ohne Reduzierung der Wider-
stande gefuhrt wird. In der zweiten Kombination werden die Widerstande reduziert. Mit den
reduzierten Widerstanden werden die Berechnungen durchgefiihrt. Die Ergebnisse beider
Kombinationen wurden dann verglichen. Die Ergebnisse der mal3gebliche Kombination 1 wur-
den fur die Dimensionierung der Schlitzwéande benutzt. Neben dem Wasser- und dem
Erddruck mussten verschiedene Maschinenlasten fur die Falle Wartung und Aushub bertck-
sichtigt werden. Im permanenten Lastfall sollte auch der Temperaturlastfall berticksichtigt wer-
den. Die Bilder 7 und 8 zeigen schematisch, wie sich die Temperaturen durch den Aushub und
die Produktion in der Produktionszone entwickeln. Zur Berticksichtigung des Temperaturlast-
falls wurde eine Segment-Berechnung unter Berlcksichtigung der E-Module der verschiede-
nen Formationen (Bild 9) durchgefuhrt. Die errechneten Ringdruckkrafte aus allen Lastféllen
wurden zusammengefugt, um die Analyse der Widerstéande durchzufiihren (Bild 10). Die Ring-
druckkrafte fur alle Lastfalle au3er fir Temperatur sind in den Bildern 11 und 12 dargestellt.
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Material Symbol Sicherheitsfaktor
Beton Ye 15

Langzeit Reduktionsfaktor | acc 0,85

fur den bewehrten Beton

Langzeit  Reduktionsfaktor | acc,pl 0,6

fur den unbewehrten Beton

Bewehrungsstahl Vs 1,15

Tabelle 1: Sicherheitsfaktoren nach BS EN auf das Material

Lastfall/ Parameter | Symbol Kombination 1 Kombination 2
Permanente Lasten | yq4 1,35 1,00

Variable Lasten Yq 1,5 1,3
Unvorhergesehene | y, 1,00 1,00

Lasten

Kohasion Ye 1,00 1,25
Reibungswinkel ) 1,00 1,25

Tabelle 2: Sicherheitsfaktoren auf Lasten und Widerstande

Aushub-Phase- Temperatur an der
Oberflache zwischen -12 °C to +30 °C

Plattform

Schacht
MTS
Schacht

Service
Produktions-
Schacht

Ventilations-
Schacht

Ventilationsrohre
wdhrend des
Aushubs.
Temperatur wie
am Plattform
Niveau

Bild 7: Temperaturentwicklung in der Aushubphase

67



ey Permanent — Temperatur an der
ToitIon Oberfliche zwischen -12 ° und +30 ° und

Von -12 °C bis +30 °C ol g
48,6 ° C in der Produktionszone Plattform

Produktions-
Schacht

Ventilations-
Schacht

uajeH

Temperatur 48,6 °C

Produktionszone

Bild 8: Temperaturentwicklung in der Produktionsphase

2235 Max
2L122
L4394
Laded
17.430
= 162l
o 1a9e3
L3736
L2528
113 Min

S
Stress at Stress at Hoop
Part Formation inside face outside face force
(MPa) (MPa) (kN)
Headgear chamber Scarborough -2.07 1.60 -263
Headgear chamber Cloughton -2.90 0.88 -1266
Headgear chamber Elier Beck -2.29 1.41 -523
Headgear chamber Saltwick -3.73 0.14 -2276
Main shaft Elier Beck -0.94 0.66 -101
Main shaft Saltwick -1.29 0.39 -518
Main shaft Degger -3.00 -0.96 -2705
Main shaft Whitby Mudstone -1.42 0.29 673
| S

Bild 9: Temperaturentwicklung in der Produktionsphase
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Bild 10: Temperaturentwicklung in der Produktionsphase

Bild 11: Ringdruckkrafte im au3eren Schacht
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Bild 12: Ringdruckkrafte im inneren Schacht

1.4 Uberwachung und Riickrechnung der Parameter

Die vielen Annahmen, die getroffen worden waren, mussten tberprift werden. Dies geschah
durch die Messung der Ringdruckkrafte in der Schlitzwand (Bild 13 und 14) und die Wasser-
driicke hinter der Wand. Bild 13 zeigt die Anordnung der Messgeber im Korb und die Messer-
gebnisse aus zwei Messgebern. Die Werte wurden zusammengetragen und mit den Ergeb-
nissen der Statik verglichen (Bild 15). Beim ersten Vergleich wurde deutlich, dass die gemes-
senen Werte weit unterhalb der Ergebnisse aus der Statik liegen. Neue Berechnungen wurden
unter Berucksichtigung der gemessenen Wasserverteilung und mit neuen Werten von KO = 1-
sing fur die oberste Schicht und KO = (v/(1-v)) fur die Felsformationen erstellt. Die Kurve ist im
Bild 15 in Form von adaptierten Werten eingetragen. Die Kurve der adaptierten Werte zeigt
eine gute Anndherung zur Beschreibung der Ringdruckkrafte beim 191 miNN. Der Vergleich
der Kurven der adaptierten Werte mit den unteren Niveaus zeigt allerdings nicht die gleiche
Néaherung (Bild 16). Die Messwerte im Bild 16 zeigen, dass die Wand in tiefen Niveaus keine
groRen Ringdruckkrafte in den frihen Aushubphasen entwickelt hatte. Erst, als der Aushub
die Tiefe, in der die Messgeber platziert waren, erreicht hatte, entwickelten sich rasch die Ring-
druckkrafte. Derzeit laufen noch Ruckrechnungen unter anderem mithilfe von intelligenten Al-
gorithmen und verschiedenen Materialgesetzen, um mdglichst gute Annéaherung der Berech-
nung zu den Messergebnissen zu erreichen. Aufgrund der grof3en Streuung der Messdaten
und der Tatsache, dass es sich um einen Schacht handelt, kann ein Gesamtbild der realen
Einflisse nicht erwartet werden. Jedoch kann das Verhalten der tieferen Messstellen dadurch
weiter untersucht werden.
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Bild 15: Vergleich der Messwerte am Niveau (191 muNN) fur die verschiedenen Aus-
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Der Einsatz von Drohnen und Photogrammetrie in der Geotechnik

Dipl.-Ing. Andreas Herold
IBH - Herold & Partner Ingenieure Part mbB, Weimar

Aufgrund der rasanten Fortschritte in der Rechentechnik ist es heutzutage mdglich, extrem
grol3e Datenmengen in kurzer Zeit zu verarbeiten. DemgemaR ist es hunmehr vertretbar mit
photogrammetrischen Methoden, unter Zuhilfenahme von Drohnen, Aufgaben aus der Geo-
technik zu l6sen und neue Anwendungsfelder fir die Praxis zu erschlieRen bzw. neue L6-
sungsmaglichkeiten fur noch nicht geldste Probleme zu schaffen. In der Veroffentlichung wird
der Einsatz von Drohnen im Spezialtiefbau und deren Anwendung in der Geotechnik darge-
stellt. Hierbei werden die photogrammetrischen Verfahren genutzt, um schnell und effizient
spezielle Fragestellungen zu beantworten. Dargestellt werden der Einsatz von Drohnen und
der Photogrammetrie fur die Bauwerksiberwachung (Monitoring), Bewegungsiberwachung
und Verformungsbeobachtung von Stitzbauwerken aus (KBE) kunststoffbewehrte Erde /
Gabionen, zur Mengen- und Masseniberprifung wéhrend des Einbaus der Herstellung, der
Dokumentation von Bauablaufen und speziellen Aufgaben. Vorgestellt wird der Einsatz zur
Qualitatssicherung von KBE-Bauwerken, hier speziell der Beantwortung der Fragestellung, ob
die ausgefuhrten Konstruktionen die vom Bauherrn gewiinschten Qualitatskriterien an Verfor-
mung, Toleranzen und Lage sowie Toleranzen eingehalten sind. Das Verfahren und die An-
wendungsmadglichkeiten werden an einer Reihe von praktischen Beispielen erlautert. Genau-
igkeit, Einsatzgrenzen und Randbedingungen sind Gegenstand der Publikation.

1 Einleitung

Komplexer werdende Bauablaufe, schnellere Abfolgen und ineinandergreifende Baukonzepte
bedingen die Anwendung von neuen Technologien in allen Bereichen des Bauwesens. Zu
diesen Technologien zahlen auch Photogrammetrie und Drohnen. Der mittlerweile technische
Stand ermdglicht einen effizienten Einsatz und erschliel3t neue Anwendungsfelder. In der vor-
liegenden Veréffentlichung sollen die Grundlagen fir die Anwendung von Photogrammetrie
und Drohnen in der Geotechnik, die Anwendungsfelder, Randbedingungen und Grundlagen
vorgestellt werden. Hinweise fur den technischen Ablauf sowie Einsatzbeispiele mit prakti-
schem Hintergrund werden hier vorgestellt. Die Drohnentechnologie kann in Verbindung mit
photogrammetrischen Verfahren effizient zur Mengen- und Massenermittlung, zur Bauwerks-
Uberwachung und Monitoring und flr Spezialanwendungen eingesetzt werden. Ausgangs-
punkt und Thema ist die immer breiter werdende Anwendung von Stitzkonstruktionen aus
Gabionen und KBE-Bauwerken in Kombination oder einzeln. Werden diese Konstruktionen im
Bereich der offentlichen Stralienbauverwaltung eingesetzt, gelten fiir diese Bauwerke die Re-
gelungen fur Ingenieurbauwerke gemaf ZTV-ING /1/. Um die Dauerhaftigkeit und den Zustand
der Bauwerke regelmafiig erfassen zu kénnen, gilt fir diese Konstruktionen eine Prfpflicht
unter Berucksichtigung der DIN 1076 bzw. des Priufhandbuches RI-EBW-Pruf /02/. Bauwerke
werden hier einer regelmaRigen Uberpriifung unterzogen und missen auf Verformungen und
baulichen Zustand kontrolliert werden. Dies fuhrt regelmafig, gerade wenn die Konstruktionen
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im Bereich offentlicher Stral3ennetze liegen, zu Problemen, da dies unter laufendem Verkehr
geschehen muss. Hier bieten sich kontaktlose und den Verkehr nicht beeintrachtigende Ver-
fahren, wie Photogrammetrie in Verbindung mit Drohnen an. Dies ist grundsétzlich unter Be-
achtung des Prufhandbuches /2/ zulassig. Hier wird in Anlage 1 - Prifhandbuch ausdricklich
der Einsatz von Drohnen und photogrammetrische Auswertung empfohlen und zugelassen.

i

jhz

‘,

v

Abbildung 1-1: BB A6 Nurnberg

[Aniage 1 zum Prufhandbuch fur die Prufung von Gabionen

it T’: (fdl. Einfache Haupt-
e, | § ie/Pr Beobachtung |Prisfung (EP) |Prisfung [HP)
| & Besicht. 3 Jahre 6 Jahre
a
Prufverfahren Prufmittel Zugangstechnik _ JPrifumfang
Verformung und Neigung der Gabione: [Visuelle Prifung:
1 |E/F|Diese ist auf offensichtliche [Wasserwage, Richtscheit, Richtschnur Leiter/Steiger 2* 2, 3% X

el

[Vermessungstechnik: Theadolith, ggf.
2 |E/F|Verformungsmessung Laserscanner und/ oder Drohneneinsatz 4%
mit photogrammetrischer Auswertung

2 |E/F |Entwasserungen Visuelle Prifung auf Funktion 2* 2, 3% x
Drahtkorbe:
Prisfung auf Korrosion; [Visuelle Prifung:
4 |E N Leiter/St *
/¥ Ivolistandigkeit und fester Sitz aller Hammer, Zange und Schraubenzieher |5 T/ = £ 2,3 X
Befullung:
Die Befiillung ist auf Gesteinsgrofe, Visuelle Prifung ;
5 |E ' Leiter,/ St *
/ (Verdichtung, Hohlstellen und Hammer eiter/Steiger 23 X
Frostbestandigkeit zu kontrollieren.
6 |E/F |Ausstattung Visuelle Prifung auf Vellstindigkeit Leiter/Steiger X

' Glltig fur F = Fremdpersonal und E = Eigenpersonal.

* Bei Verdnderung oder Verdacht Sonderprifung nach 5.4 DIN 1076 als Grundlage fir OSA veranlassen.

* Mindestens stichprobenartige Uberprifung ohne Zugangstechnik.

“Inaller Regel erforderlich; ist die Verkehrsgefdhrundung, die von der Wand im Versagensfall ausgeht, sehr gering oder gar
nicht gegeben, kann hiervon abgewichen werden (begriindeter Ausnahmefall).

Tabelle 1-1: Auszug Prifhandbuch Gabionen
Insofern sind fir den Einsatz fir die Bauwerkstberwachung die rechtlichen und regularischen
Voraussetzungen gegeben. Unbenommen davon erschlie3en sich, wie wir nachfolgend weiter
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vorstellen wollen, noch andere Anwendungsgebiete, die hier wie folgt betrachtet werden sol-
len:

e Anwendung zur Mengen- und Massenermittlung

e Anwendung zur Bauwerksiberwachung und Bauwerksmonitoring

o Verformungsuberwachung

e Sonderanwendungen

2 Photogrammetrie und Drohnentechnologie

2.1 Photogrammetrie

Unter photogrammetrischen Verfahren versteht man die kontaktlose Erfassung von Objektda-
ten durch optische Verfahren, im Regelfall mit Fotos. Im Regelfall wird hier eine grof3e Anzahl
von Bildern in digitaler Form benétigt. Zum Zeitpunkt der Erstellung der Bilder werden die Po-
sitionsdaten mit aufgezeichnet. Aus diesen Randbedingungen lasst sich, da die Lage der Bil-
der im Raum bekannt ist, ein 3-dimensionales Objektmodell errechnen. Zur Berechnung der
3D-Modelle werden im Regelfall Triangolationsverfahren genutzt. Die nachfolgende Abbildung
zeigt das Prinzip.

P

Abbildung 2.1-1: Prinzip Photogrammetrie

Hieraus sind die Vor- und Nachteile der photogrammetrischen Verfahren bereits ersichtlich.
Diese sollen im Nachgang kurz erlautert werden:

Vorteile:
o Kontaktlose Erfassung von Oberflachen- und Geometriedaten
e Kontrolimdglichkeit der Daten (Visuelle Kontrolle tber Bild)
e Grol3e Datenmengen in kurzer Zeit erfassbar
o Datenerfassung ist automatisiert bzw. mit wenig Personal mdglich
e Das Verfahren erlaubt die Abbildung extrem grol3er Datenmengen; damit gro3er Mo-
delle, Bauwerke, etc.
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Nachteile:

e Voraussetzung sind gute Lichtverhaltnisse (kein Schatten / nachts begrenzt bzw. nicht
anwendbar)

e GrolRRer Aufwand an Rechentechnik und Software

¢ Notwendigkeit groRer Speichervolumen fir Rohdaten und Auswertedaten

e Messgenauigkeit und damit Modell- und Auswertegenauigkeit sind stark Hard- und
Software- sowie teilweise wetterabhangig

¢ Notwendigkeit einer Kalibrierung der 3D-Modelle

Eine ausfuhrliche Betrachtung der Verfahren und Erlauterungen findet sich in /3/. Im Hinblick
auf die Genauigkeit der photogrammetrischen Verfahren hangen diese malR3geblich von den
verwendeten Hard- und Softwaretechnologien ab. Grundsatzlich hangen die Genauigkeiten
vom Anwendungsgebiet und der ObjektgroR3e ab.

Anwendungsgebiet Objektgrofe [m] Genauigkeit [mm]
Fertigungsindustrie 1 bis 10 <1
Architektur- und Bauingeni- 100 bis 1000 0.1 bis 10
eurwvesen
Luftbildaufnahme 1000 bis 10000 10 bis 1000

Tabelle 2.1-1:  Photogrammetrische Anwendungsgebiete in Abhéngigkeit von ObjektgroRRe
und Genauigkeit

Fur photogrammetrische Verfahren in Architektur- und Bauwesen in Verbindung mit Drohnen
kann folgende Uberschlagsbeziehung fur die erzielbare Genauigkeit verwendet werden:

Genauigkeit: g < f (Fullhdhe H)
g =0,001 x H [mm]

2.2 Drohnentechnologie

Um eine moglichst kontaktlose, schnelle und groRmafstabliche Erfassung von Objekten mit
Fotos zu erlauben, wird im Regelfall Drohnentechnologie eingesetzt. Diese Technologie wird
als ,UAV-Photogrammetrie* definiert (UAV = unmanned aerial vehicles).

Abbildung 2.2-1: Geréatetechnik
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Die Drohnentechnologie, urspringlich entwickelt im militdrischen Bereich, ist mittlerweile so
leistungsfahig und erschwinglich, dass ein massenweiter Einsatz auch im zivilen Sektor denk-
bar ist. Der Regelaufbau eines handelsiiblichen Drohnensystems besteht aus einer Drohne
(Quadcopter oder Hexacopter), der im Regelfall mit einer hochauflésenden (4K) Kamera be-
stickt ist. Um beim Flug ausreichend Stabilitat beim Fotografieren zu erreichen, wird die Ka-
mera durch ein automatisches Positionierungssystem (Gimbal) unterstutzt. Die Drohnen wer-
den ferngesteuert. Eine Kontrolle tber Laptop, PC, Tablet oder Handy ist mdglich. Handels-
Ubliche Drohnen erreichen Flugdauern zwischen 30 und 60 Minuten. Drohnen gibt es in unter-
schiedlichen Gewichts- und GrofRenklassen. Alle haben folgende Vor- und Nachteile:

Vorteile:

Einfache Bedienung

Hohe Beweglichkeit und Flugstabilitat

Je nach System sehr prazise und rauscharme Bilder
Extrem einfach zu bedienen und kostengunstig

Nachteile:
e Die Flugbedingungen richten sich nach der Wetterlage, hohe Windanfalligkeit
e Fur groRere Bauobjekte sind die derzeit, infolge der notwendigen Batterien, moglichen
Flugzeiten von 30 bis 60 Minuten mit elektrisch betriebenen Drohnen meist unzu-
reichend. Ersatzbatterien sind notwendig.
e Je nach Objekt und Lage sind Drohnenbefliegungen genehmigungspflichtig, teilweise,
unter Berucksichtigung der Drohnenverordnung, unmdglich.

Fiur den Einsatz von Drohnen im zivilen Bereich gelten in der Bundesrepublik Deutschland
spezielle Regeln. Hierzu ist die Drohnenverordnung /4/ zu beachten. Die Drohnenverordnung
unterscheidet fur die Fluggerate nach Gewicht. So gilt:

>0,25kg: Kennzeichnungspflicht
>2,00kg: Kenntnisnachweis
> 5,00 kg:  Erlaubnispflicht

Generell gilt, dass bei >100 m Flughdhe eine Ausnahmeerlaubnis notwendig ist. Flugverbots-
zonen gelten wie im normalen ,Flugverkehr* im Bereich von Industrieanlagen, Naturschutzge-
bieten, Menschenansammlungen und Flugplatzen, Bundesbehérden, etc. Im Regelfall sollte
vor der Befliegung eines Objektes eine entsprechende Befliegungserlaubnis eingeholt werden.
Diese kann gegen eine entsprechende Gebuhr binnen 2 bis 3 Werktagen von der zustandigen
Luftaufsichtsbehoérde eingeholt werden. Anfrage und Genehmigung sind im Regelfall unkom-
pliziert. Die nachfolgende Abbildung zeigt nochmals die Randbedingungen.
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Die neue Drohnen-Verordnung
AR .
”, -
4’@&“““‘ < w‘f‘a@u‘
Elic"ﬂ 0 [ + -
“uu gewichtsunabhingig " ﬂ

Ab 100 m Flughshe .

Generell diirfen
Flugebjekte nur |
in Sichtweite

Mit Ausnahme der

Kennzeichnungspflicht
von den Neuregelungen
unberiihrt

.b0,25 k-; ) .b2'i'(.g ab:SkIg

[1] AL 0,25 kg muss ¢ine Plak MNamen A Elgeatims werden - auch auf Weltere Uberflugverbotsbareiche siehe: www.bmyl de/drobnen
B Kenntnisnachweis: Ab 2,0 kg missen besondere Kenntnisse nachgewiesen werden.

© Erlaubrilspflichit: Ab 5,0 kg wird alne spezieils Erlaubnls der Landusluftiahrtbahieds benstigt

D Ab 100 m: In dicser Hahe dirfen Drohnen nwr fliegan, wenn sine behérdiiche Ausnahmeerlaubnis eingeholt wurde. Bei Modolthl lediglich by ]

Abbildung 2.2-2: Randbedingungen nach /4/

2.3 Soft- und hardwareseitige Voraussetzungen

Fur die Erstellung der notwendigen Fotos sind im Regelfall digitale Systeme vorteilhaft. Diese
zeichnen eine grofRe Anzahl von Bildern mit hoher Qualitat auf. Grundséatzlich wird empfohlen
hier mit einer Auflésung von mindestens 4K zu arbeiten, um bei der Auswertung eine entspre-
chende Punktdichte und Genauigkeit erreichen zu kénnen. Diese wird bereits heutzutage mit
handelsublichen Kameras erreicht. Fiur die Bearbeitung der Fotos werden jedoch spezielle
Rechenfahren bendtigt, die aus den geogetaggten Bildern 3D-Punktwolken erstellen und aus
diesen Punktwolken wiederum 3D-Modelle erzeugen kénnen. Hierzu sind am Markt sowohl
kommerzielle als auch nicht kommerzielle Programme in einer relativ breiten Auswabhl verfig-
bar. Im kommerziellen Bereich sind PointCab, AgiSoft oder Pix4D zu benennen. Eine Vielzahl
von Sharewareprogrammen ist ebenfalls verfiigbar. Diese unterscheiden sich jedoch im Funk-
tionsumfang und Kompatibilitat. Wichtig flr eine professionelle Anwendung ist jedem Fall, dass
diese Programme uUber eine funktionstlichtige Schnittstelle zu géngigen CAD-Programmen
(dxf, dwg, etc.) verfiigen, denn grundsatzlich wird aus den Fotos lediglich eine 3D-Punktwolke
generiert. Aus dieser Punktwolke muss ein 3D-Oberflachenmodell mit Vermaschung herge-
stellt werden. Aus diesem vermaschten 3D-Modell kénnen dann 2D- und 3D-Daten ausgele-
sen werden. Das Ubergeordnete Modell zu CAD-Programmen ist Ublicherweise das 3D-ver-
maschte Modell.

2.4 Grundsatzlicher Ablauf

SofernProjekte mit photogrammetrischen Verfahren und Nutzung von Drohnen, in welcher
Form auch immer, geplant werden sollen, ist ein genereller Ablauf, wie nachfolgend darge-
stellt, zu berticksichtigen.
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Vorbereitende Arbeiten:

Zu den vorbereitenden Arbeiten gehdren die notwendige Prufung der Randbedingungen, Ein-
holung notwendiger Fluggenehmigungen, die Auswahl des geeigneten Flugsystems und Uber-
legung im Hinblick auf die Auswertegenauigkeit. Es empfiehlt sich in jedem Fall bereits bei der
Vorbereitung Uber eine Kalibrierung des Systems nachzudenken. Im Hinblick auf eine Kalib-
rierung verweisen wir auf Abschnitt 2.5.

Datenerfassung:

Sind alle Voraussetzungen geklart, kann die Datenerfassung mittels Befliegung erfolgen. Hier-
bei ist sicherzustellen, dass eine ausreichende Bildiberdeckung eingehalten wird. Im Regelfall
muss, um eine ausreichende Punkt- und Objektdichte sowie eine Uberlagerung der Fotos fiir
die nachfolgende Punktwolkenerzeugung zu erreichen, eine Uberdeckung von mindestens
40...60 % der Fotos erfolgen. Dies bedingt eine ausreichende Langs- und Quertberdeckung
und die Erstellung eines Flugplanes. Grundsatzlich sind hier lineare Uberfliegungen und kreis-
formige Uberfliegungen zu unterscheiden. Bei Punktobjekten bietet sich eine kreisférmige Be-
fliegung, bei langgestreckten Objekten eine lineare Befliegung, méglichst mit Hin- und Rick-
weg, an. Die nachfolgende Abbildung zeigt mogliche Uberdeckungsmodelle.

a) b)

Abbildung 2.3-1: Uberdeckungsmodelle

Kreisformiger Weg

Linearer Weg

Abbildung 2.3-2: Flugwege

Kalibrierung:

Wahrend der Aufnahmen am Objekt und der Erstellung der Grundlagenfotos muss eine Kalib-
rierung des Gesamtmodells mdglich sein. Da aus den Fotos selbst MaR3e direkt nicht abgele-
sen werden konnen, mussen fur jedes Objekt Kalibierpunkte vorgesehen werden. Hierzu emp-
fiehlt es sich vor Beginn der Aufnahmen an den auf3eren Randern des Betrachtungsfeldes
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Fixpunkte zu setzen. Diese kdnnen farbig markiert werden, so dass diese auf den Fotos ein-
deutig identifizierbar sind. Um die Punktwolkenmodelle dann kalibrieren zu kénnen, missen
diese Punkte konventionell in Lage und Hohe aufgenommen werden, um das 3D-Modell im
Raum zuordnen zu kénnen. Hierzu bieten sich konventionelle GPS-Vermessungsmethoden
an. Nach Ermittlung aller Felddaten werden die Fotos mit den in Abschnitt 3.3 genannten Mog-
lichkeiten bearbeitet. Hierbei wird aus den Fotos und den wahrend der Aufnahme aufgezeich-
neten Geotagginginformationen 3D-Punktwolken erstellt. Diese werden dann vermascht zu
3D-Modellen verarbeitet, um diese dann in CAD-Systemen bearbeiten zu kénnen.

Abbildung 2.3-3: Punktwolke

Ziel der Bildverarbeitung und Auswertung ist es maf3stabliche 3D-Modelle zu erhalten, mit de-
nen in géangigen CAD-Systemen entweder 2D oder 3D weiter geplant werden kann. Mdglich
sind Oberflachen- und Kantenmodelle. Vorteilhaft ist hier, dass bei den verwendeten 3D-Mo-
dellen die Punktwolken parallel als Datenbasis erhalten bleiben und somit visuelle Informatio-
nen wahrend der weiteren Bearbeitung zur Verfligung stehen.

Ergebnisse:

Aus den digitalen Daten kdnnen dann beliebige Informationen (Langs-/Querschnitte, Mengen,
Volumen, etc.) ermittelt werden. Dies erfolgt im Regelfall mit den genannten Programmsyste-
men oder alternativen Methoden. Die Genauigkeit richtet sich hierbei nach den in den voran-
gegangenen Abschnitten genannten Randpunkten und Randbedingungen.

3 Anwendung

3.1 Anwendung zur Volumenermittiung

Eine wesentliche Anwendung des beschriebenen Verfahrens in der Geotechnik ist in der Vo-
lumen- und Massenermittlung zu sehen. Im nachfolgenden Beispiel wurde ein direkter Ver-
gleich zwischen einer terrestrischen Vermessung und einer photogrammetrischen Vermes-
sung einer Abfallhalde gezogen. Oftmals besteht hier einerseits das Problem, dass eine zeit-
nahe und schnelle Erfassung der Daten erfolgen soll, andererseits, wie im vorliegenden Fall,
ein Begehen der Halde nicht oder nur schwerlich méglich ist, um arbeitsschutztechnischen
Randbedingungen zu genugen. Die Aufgabenstellung bestand hier darin, das Volumen des in
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der Halde zu verbringenden Abfalls zu ermitteln. Hier wurde in einem ersten Arbeitsschritt eine
konventionelle terrestrische Vermessung vorgenommen, in einem zweiten Schritt eine Beflie-
gung mit Drohne. Die nachfolgende Abbildung 3.1-1 zeigt das Ergebnis der terrestrischen
Vermessung mit Vermaschung. Die Abbildung 3.1-2 das Ergebnis der Befliegung mit Drohne.

Abbildung 3.1-1: Ergebnis terrestrische Vermessung

Abbildung 3.1-2: Ergebnis Befliegung mit Drohne

Volumen [m?]
Konventionell Photogrammetrie
AgiSoft PointCab
154,19 158,83 159,82
Tabelle 3.1-1: Ergebnisse Volumenvergleiche

83



In Tabelle 3.1-1 sind die Ergebnisse der Volumenvergleiche gegenibergestellt. Wie ersicht-
lich, stimmen terrestrische und photogrammetrische Verfahren nahezu tberein, wobei die pho-
togrammetrischen Verfahren etwas hohere Volumina ausweisen. Dies hangt mit der héheren
Punktdichte und Genauigkeit zusammen. Fur Volumenermittlung bieten sich diese Verfahren
an, da sie auf Grund der héheren Punktdichte und daraus resultierenden hoheren Netzdichte
eine wesentlich genauere Volumeninformation geben. Vorteilhaft ist hier ferner, dass neben
den geometrischen Informationen, im Unterschied zu den terrestrischen Verfahren, auch opti-
sche Informationen erhalten bleiben.

3.2 Verformungsermittlungen

Fiur spezielle Aufgabenstellungen ist es oftmals notwendig, Verformungsbeobachtungen
durchzufiihren. Photogrammetrische Verfahren in Verbindung mit Drohnentechnologie kénnen
auch hier vorteilhaft eingesetzt werden. Das nachfolgende Beispiel zeigt die Uberwachung
eines Baugrubenverbaus und dessen Verformungen und der ermittelten Verformungen. Beim
genannten Objekt war eine Baugrube mit einer Tiefe von ca. 8,00 m einfach riickverankert zu
erstellen. Hier wurde die Baugrube in regelmafigen Abstadnden komplett aufgenommen und
beflogen. Einerseits konnten hier, wie in Abschnitt 3.1 erlautert, die Aushubvolumina sehr ge-
nau und die zeitliche Abfolge bestimmt werden, andererseits war damit parallel die verfor-
mungstechnische Uberwachung des Verbaus mdglich. Die nachfolgenden Abbildungen zei-
gen einen Teilabschnitt des Verbaus nach Fertigstellung.

suata Az

Abbildung 3.2-1: Abwicklung Verbau
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Abbildung 3.2-2: Abwicklung Verbau
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Abbildung 3.2-3: Verformungsbild (grin v £ 2,0 mm)

Hierbei wird Uber die erzeugten Volumenmodelle und deren Kalibrierung durch Differenzbil-
dung die Verformung ermittelt. Hierbei wird zum Zeitpunkt T1 ein Volumenmodell der Bau-
grube oder des zu beobachtenden Objektes erstellt, zu einem spéateren Zeitpunkt (T2) das
gleiche Modell noch einmal. Im Anschluss werden die Modelle Uberlagert und die Differenzen
ausgewiesen. Bei den ermittelten Differenzen handelt es sich um die gesuchten Verformun-
gen. Voraussetzung hierzu ist jedoch, dass beide Modelle entsprechend kalibriert sind. Der
Vorteil der Anwendung dieses Verfahrens liegt hier auf der Hand. Einerseits kann eine kontakt-
und beruhrungslose Erfassung der Daten erfolgen, andererseits kann die Datenerfassung tiber
das gesamte Objekt, und nicht nur punktuell wie normalerweise Ublich, erfolgen. Damit kann
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das gesamte Objekt mit einem Verfahren tiberwacht werden. Zeitliche und monetére Vorteile
sind hier nachweisbar.

3.3 Bauwerksuberwachung Gabionen- / KBE-Konstruktionen

Wie eingangs erlautert, ist es fur die Bauwerksprifung von Gabionen- und KBE-Konstruktio-
nen essentiell, dass in regelmafigen Abstanden, unter Berlicksichtigung der Regelungen, Ver-
formungsiiberwachungen und visuelle Uberpriifungen durchgefiihrt werden. Hierbei lasst sich
die Photogrammetrie mit Drohnen sinnvoll einsetzen. Die nachfolgende Abbildung zeigt eine
Konstruktion, die in regelmafiigen Abstanden tberwacht worden ist.

Abbildung 3.3-1: Verformungsermittlung

Es handelt sich um eine KBE-Konstruktion mit Gabionenverblendschale. Hier wurden in einem
Teilbereich im Zuge der regelmafigen Befliegung Verformungen festgestellt. Das Grundprin-
zip ist auch hier ahnlich wie beim vorangegangenen Beispiel einfach. In regelmafiigen Abstan-
den erfolgt eine Befliegung, Erstellung eines kalibrierten 3D-Modells. Durch Differenzbildung
der 3D-Modelle kénnen Verformungen ermittelt werden. Die nachfolgende Abbildung zeigt das
3D-Modell mit den Kalibrierpunkten.

Abbildung 3.3-2: 3D-Modell mit Kalibrierpunkten
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Nach Uberlagerung der Modelle bzw. Uberlagerung der Punktwolken mit den Konstruktions-
zeichnungen (vgl. Abbildung 3.3-3) kdnnen Abweichungen problemlos festgestellt werden.

Geogitter-Rlckverankerung
Geokunststoff Typ 1
) QB PET obere Lagen: Naue Secugrid 30/30 Q6 PET
Verankerungslange: L=150m
Ruckumschlaglange: L =0,75m
Lagenabstand : d=0,50
+234,517+234, 5308 +234.5

S L T ———". =
Y S

s f__ ] Saube.
———! / Detait B2 ——-——————-—""

e 10 em Mineralwolle

» 3,00 . 3,00 " 3,00 . 3,00 " 3,00 ’ 3,00 » 3,00

Abbildung 3.3-3: Uberlagerung Konstruktionsplane mit ermittelten Verformungen

Damit ist eine flachendeckende und zerstorungsfreie hochprazise Bestandserfassung mog-
lich.

3.4 Daten unregelmaRige Objekte

Oftmals ergibt sich bei geotechnischen Fragestellungen die Notwendigkeit der Ermittlung von
geometrisch schwierigen Objekten. Sollen z.B. Standsicherheitsschatzungen von Felshangen,
Bdschungen oder Felsiiberhdngen mit oder ohne Klifte bestimmt werden, ist dies mit norma-
len Methoden nicht mdglich. Fir die Planung von Sicherungsmafinahmen (z.B. Vernetzungen,
Vernagelungen) missen diese Daten jedoch gewonnen werden. Aus sicherheitstechnischen
Grunden ist im Regelfall eine Begehung oder ein Beklettern nicht moglich und selbst wenn, ist
die Datenausbeute hier sehr gering. Daher ist flr solche Situationen ein optimales Anwen-
dungsfeld in der Verwendung der Drohnentechnologie mit Photogrammetrie zu sehen. Das
nachfolgende Beispiel zeigt eine solche Situation. Ein gefahrdeter Felshang war hier zu si-
chern. Um fur die Ausschreibung, Mengen- und Massenermittlung sowie die Planung eine
ausreichende Datendichte und Grundlagenermittlung zu erreichen, musste die Situation mess-
technisch erfasst werden. Die Ermittlung der Daten und Erstellung eines 3D-Modells mit kon-
ventionellen Methoden ware nur mit hohem Aufwand und auch nur unzureichend méglich ge-
wesen. Klufterfassung, Kluftkorper, etc. hatten gesondert erfasst werden missen, die geomet-
rischen Daten Uber GPS. Unter Nutzung von Photogrammetrie und Drohnen ist mit einer Be-
fliegung die Erstellung eines 3D-Modells mdglich.
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Abbildung 3.4-1.: 3D-Modell

Abbildung 3.4-2: Vermaschung

Aus dem Modell kénnen alle geometrischen Vorgaben prazise ermittelt werden. Die Planung
von Sicherungskonstruktionen, wie Ankern und Netzen kann auf dieser Basis ausreichend ge-
nau erfolgen. Der Vorteil liegt hier ferner darin, dass auf Grund der verwendeten Fotos bei der
Planung Kluftkorper, Kluftstrukturen direkt in der Planung bericksichtigt werden konnen und
Anker / Nagel sowie Vernetzung und Sicherungen entsprechend gesetzt werden kénnen ohne
dass auf der Baustelle im Nachgang Probleme (Nachtrage) entstehen.

Sonderanwendungen:

Die Verfahren lassen sich auch fir spezielle Aufgabenstellungen sinnvoll anwenden. Nachfol-
gend wurde ein direkter Vergleich mit einer Dichtebestimmung mittels Densitometer Uberpruft.
Ublicherweise wird die Volumenermittlung zum Bestimmen der erreichten Verdichtung von
Bdden mit Densitometer vorgenommen. Hierbei wird die Volumenermittiung durchgefuhrt. Al-
ternativ kann die Volumenermittlung allerdings mit photogrammetrischen Verfahren erfolgen.
Die nachfolgende Abbildung zeigt das Verfahren.
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Abbildung 3.4-3: Volumenermittlung Densitometer

Volumen Trockendichte Verdichtungsgrad
[cm3] [t/m?] Referenzproctordichte
prr = 2,032
Densitometer 2558 1,99 97,4 %
AgiSoft 2559 1,98 97,5 %
PhotoScan
Tabelle 3.4-1: Ergebnisse

Die Ergebnisse nach Tabelle 3.4.1 zeigen, dass die Volumenermittiung grundséatzlich ein ana-
loges Ergebnis bringt. Ziel der Untersuchung war es abzuschétzen, ob adéaquate Ergebnisse
moglich sind, was bestatigt werden konnte. Der Einsatz dieser Methode bietet sich in jedem
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Fall bei groReren Schittungen (Stein- und Felsschittungen) an. Hier kann die Volumenermitt-
lung mit diesem Verfahren erfolgen, so dass hier, wo Densitometerverfahren oder Verfahren,
die fir Lockergesteine mit Gro3tdurchmesser > 63 mm nicht geeignet sind, ersetzt werden
kénnen.

3.5 Qualitatssicherung Gabionen

Ein weiteres Anwendungsfeld ist die Bestimmung der Qualitat von beflillten Drahtschotterkor-
ben (Gabionen). Oftmals besteht hier die Diskussion, ob und wie die Schittung erfolgt ist. War
diese hohlraumarm und gleichm&fRig und entspricht diese den statischen Vorgaben oder nicht?
Hierzu kann die Photogrammetrie analog eingesetzt werden.

bbildung 3.5-1: Unersuchung Hohlraumgleichmafigkeit
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Abbildung 3.5-2: Untersuchung HohlraumgleichmaRigkeit

Bei der Anwendung der Photogrammetrie fur diesen Einsatzzweck wird analog vorgegangen.
Mit hochauflésenden Fotos wird die gesamte Oberflache der Gabionen erfasst, ein 3D-Modell
erstellt und aus dem 3D-Modell ein Hohlraumgehalt ermittelt. Neben dem Hohlraumgehalt kén-
nen hier Verformungen der Wandoberflache, Steingrof3en, Drahtabstdnde, Einsatz von
Verbindungsmitteln und Fehlstellen flachendeckend erfasst werden.

4 Zusammenfassung

In den vorangegangenen Abschnitten wurden die Randbedingungen fur den Einsatz fir Droh-
nentechnologie und Photogrammetrie sowie deren Einsatzfelder am praktischen Beispiel er-
lautert. Als Fazit kann folgendes aus den Untersuchungen abgeleitet werden:

¢ Photogrammetrie in Verbindung mit Drohnentechnologie ist als ein einfaches und
schnelles sowie kostengtinstigstes Verfahren zur Ermittlung von Volumina, Verformun-
gen und speziellen Aufgabenstellungen in der Geotechnik.

¢ Die kontaktlose Messung gestattet in Verbindung mit den hinterlegten Fotos eine hoch-
prazise und genaue Planung. Die mit den hinterlegten Fotos erreichbare Informations-
dichte ist deutlich héher als bei konventionellen Vermessungen.
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e Grundlage der Planung ist immer ein 3D-Modell. Auf dieser Grundlage kénnen effizien-
tere Variantenuntersuchungen und -betrachtungen als bei konventionellen 2D-Planun-
gen durchgefihrt werden. Mengen und Massen sind genauer zu ermitteln und préaziser
in Ausschreibung und Planung umzusetzen.

e Es besteht die Notwendigkeit einer Kalibrierung der Modelle und Systeme. Eine Geore-
ferenzierung ist hier zwingend notwendig.

e Das Verfahren ist als Beobachtungsmethode nach DIN 1054 auch fur grof3ere Maf3nah-
men und dauerhaften Einsatz moglich und kann hierfur empfohlen werden.

e Fur die Bauwerkslberwachung nach DIN 1076, speziell fir Gabionen- und KBE-Kon-
struktionen, ist das Verfahren eine optimale Methode zur flachendeckenden Verfor-
mungsermittiung und zum Nachweis der erreichten Ausfiihrungsqualitét.
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Alpiner Lebensraum Massenbewegungen

Univ. Prof. Dipl.-Ing. Dr. techn. habil. Robert Hofmann
Arbeitsbereich fiir Geotechnik und Tunnelbau, Universitat Innsbruck

1 Einleitung

In diesem Beitrag werden zwei Bespiele fur die Sanierung von Massenbewegungen mit Sied-
lungsbereichen gezeigt. Dabei handelt es sich im ersten Beispiel um eine Kriechbewegung
eines Schuttstromes mit einer Geschwindigkeit von bis zu 3,5 cm/Jahr. Diese Kriechgeschwin-
digkeiten konnten durch Entwasserungsmafinahmen im Siedlungsraum um ca. 70 % verrin-
gert werden. Beim zweiten Beispiel mussten Bewegungsraten eines raschen Erd- und Schutt-
stromes von 5 m/Tag auf geringe Kriechgeschwindigkeiten vor dem Siedlungsbereich redu-
ziert werden. Aufbauend auf den jeweiligen ingenieurgeologischen und geotechnischen Mo-
dellen der Massenbewegung wurden Maf3nahmen, die zur Verringerung der Bewegungen fiih-
ren und die weitere Bewohnbarkeit der Hauser sicherstellen sollen, entwickelt. Die umgesetz-
ten Sanierungsmaflnahmen beinhalteten im Wesentlichen Vertikalbrunnen zur Tiefenentwas-
serung in einer oder mehreren Reihen in den Schuttstromen zur lokalen Entspannung des
Wassers in den Gleitzonen. Dabei war immer die Lage, der Abstand sowie die Tiefe der Brun-
nen in der Gro3hangbewegung auf Basis der jeweiligen ingenieurgeologischen und geotech-
nischen Modelle von entscheidender Bedeutung fur den Erfolg.

2 Reduktion der Kriechgeschwindigkeit einer Grol3hangbewegung mit einem
Siedlungsraum

2.1 Situation

An den Siidhangen des Navistals in Tirol, Osterreich befindet sich die Siedlung Kerschbaum.
Seit 2012 ist mittels GPS-Messungen gesichert, dass sich Teile davon bis zu 3 cm pro Jahr
bewegen. Von den Hangbewegungen sind ein Dutzend Hauser von insgesamt 84 betroffen.
Die betroffenen Hauser weisen deutliche Rissschaden auf. Ein Haus wurde unbewohnbar und
musste abgerissen werden. Um den Prozess und die Ursachen der Hangbewegungen verste-
hen und um effiziente MaRnahmen zur Sanierung einleiten zu kénnen, wurden relativ auf-
wendige und umfangreiche Erkundungen und Untersuchungen in den Jahren 2012 bis 2014
durchgefuhrt. Von wesentlicher Bedeutung waren auch der Aufbau und der kontinuierliche
Betrieb eines Monitoringsystems. Mit diesem werden Bewegungen an der Oberflache und in
der Tiefe erfasst und die Hang- und Sickerwasserverhaltnisse sowie die meteorologischen
Verhéltnisse in der Region gemessen. 2015 wurden erste MaRhahmen umgesetzt und die
Untergrundverhéltnisse des Schuttstroms noch weiter untersucht. Derzeit erfolgt Gber das in-
stallierte Monitoring eine Evaluierung der bereits durchgefihrten MaRnahmen.
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2.2 Ingenieurgeologisches — Geotechnisches Modell

Fur das Prozessverstandnis und fur das Erkennen urséchlicher Zusammenhange wird die
Massenbewegung seit 2012 eingehend untersucht. Der geologische Untergrund wurde mittels
geomorphologisch-ingenieurgeologischer Kartierungen, vier kombinierter Refraktions- und
Reflexionsseismikprofile, mehrerer Geoelektrikprofile, 8 Kernbohrungen mit Tiefen zwischen
70 m und 120 m, etlicher Baggerschurfe und ca. 60 Pegelvollbohrungen erkundet. Ergénzend
kamen bei einem Teil der Kernbohrungen bohrlochgeophysikalische Methoden wie Kaliber-
Log, Gamma-Ray-Log, Akustisches-Bohrlochfernsehen und Full-Wave-Sonic zum Einsatz. An
ausgewahlten Proben wurden Laboruntersuchungen, v.a. zu den geotechnischen Eigenschaf-
ten der Lockergesteine durchgefihrt.

Fur die Erfassung der Hangbewegungen war es erforderlich, geeignete Messsysteme zu in-
stallieren. Kernstiick des Monitorings ist eine Totalstation am Hang gegenuber. Von dieser
werden mehrmals taglich ca. 80 Messprismen, innerhalb und aulRerhalb des Schuttstroms,
angefahren und gemessen. Da auch der Standpunkt der Messstation von Hangbewegungen
erfasstist, wird die Lage des Tachymeters laufend tberwacht. Dies erfolgt mittels eines GNSS-
Empfangers und einer Referenzstation im nahegelegenen Ort Matrei.

Das aus den Erkundungen und Untersuchungen abgeleitete ingenieurgeologische, geome-
chanische Modell fir die GroRhangbewegung/den Talzuschub Misljoch ist eine tiefgreifende
Felsgleitung, auf der im westlichen Teil lockergesteinsartige Schuttkérper lagern (Bild 1).

2.3 Sanierungskonzept

Unter Zugrundlegung der Erkenntnisse aus der Erkundung, Untersuchungen und Analysen
wurde deutlich, dass eine Sanierung nur durch eine Entwéasserung der Schuttstrommassen,
vor allem durch einen Abbau der bereichsweise hohen Wasserdriicke gelingen kann.
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Bild 1: Ingenieurgeologisches - geomechanisches Modell
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Aufgrund der grof3en Tiefe der Wasserwegigkeiten bzw. auch der gemessenen Wasserdriicke
wurde das Konzept bepumpter Tiefbrunnen gewdahlt (Bild 2). Zusatzlich werden stark ver-
nasste Bereiche im mittleren Hangabschnitt durch seichtgriindige Drainagen entwéassert.

2.4 FlieRgesetz, viskoses Verhalten und Langzeit-Rahmenscherversuch-zZahigkeits-
index lLzr

Eine Abschatzung der Reduktion der Kriechgeschwindigkeit, in Abhangigkeit der Anderung
der auf die Gleitfuge wirkenden Schubspannungen, wird Uber FlieRgesetze und dem Zahig-
keitsindex definiert. Das FlieRgesetz muss eine Beziehung zwischen der Schubspannung 7

und der zugehorigen Verfomungsgeschwindigkeit y* fir das stationare ,Fliel3en“ beschreiben.
Viele verfugbare Fliel3gesetze sind jedoch nur schwer in die Praxis Ubertragbar. Die Gesetze
lassen sich nicht auf Erdstoffe Ubertragen und es fehlen die notwendigen Parameter, die zur
ausreichenden Beschreibung des Verhaltens notwendig sind. Aus diesem Grund wurde fir die
Abschéatzung der Anderung der Bewegungsgeschwindigkeit ein sehr einfaches FlieRgesetz
(Gleichung (1)) nach Kolymbas (2011) verwendet. Eine Abnahme der Schubbeanspruchung
AT durch Sanierungsmaflinahmen (in diesem Fall Verringerung des Wasserdruckes in der Be-

wegungszone) bewirkt demnach eine Abnahme der Kriechgeschwindigkeit.

Mit diesem erfolgte unter der Annahme des einfachen Fliel3gesetzes von Kolymbas (2011) die
Ermittlung der Anderungen der Kriechgeschwindigkeit bedingt durch Entwéasserungsmafnah-
men. Ein dhnliches FlieRgesetz wird auch von Goldscheider (2014), in der Arbeit Uber die
Mechanik des Kriechens, verwendet (Gleichung (2)). Demnach bewirkt eine Abnahme des
Ausnutzungsgrades eine Abnahme der Gestaltdnderungsrate und somit der Kriechgeschwin-
digkeit.
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AT = To|v|n (V1 /Vo) (1)

V1= Vo M 1/ 1v) (2)
ly Zahigkeitsindex, Viskositatsindex, Viskositatskonstante
AT Veranderung der Schubspannung

To Schubspannung in der Gleitfuge zum Zeitpunkt t = 0

Vo Kriechgeschwindigkeit zum Zeitpunktt_0
Vi Kriechgeschwindigkeit zum Zeitpunktt_1
M Ausnutzungsgrad der Scherfestigkeit in der Gleitfuge

In der Tabelle 1 sind die Ergebnisse aus den Langzeit-Rahmenscherversuchen ermittelten
Zahigkeitsindizes I zr (1. und 2. Belastungsstufe) fiir unterschiedliche Normalspannungen, ei-
nem Grof3tkorn von 2 mm sowie einer Schergeschwindigkeit von maximal etwa 4 x 10-7 /s
zusammengestellt.

In den Versuchen im Rahmenschergerat wurden Uberwiegend Zahigkeitsindizes 1.zr zwischen
0,04 und 0,15 bestimmt. Bei allen Versuchen waren die anfangliche Phase mit niedrigen und
konstanten Kriechraten des stationdren Kriechens mit Geschwindigkeiten von rund 4 x 10-7
/s, erkennbar. Bei den Versuchen trat im Zuge der Laststeigerungen beschleunigtes Kriechen
ein; allerdings konnte unter dranierten Verhaltnissen kein Kriechbruch beobachtet werden
(Restscherfestigkeit wurde nicht erreicht). Bei den Versuchen wurden keine nennenswerte Di-
latanz und kein Festigkeitsverlust beobachtet.

Probe Tiefe Normalspannung | Restreibungswinkel | Anteil Si+Cl lizr 1 lizr,2
Bohrung (m) (kN/m?) () (%) () ()
KB 3 5,7-6,4 150 32,5 49 0,07 0,07
KB 3 30,4-31,0 150 31 54 0,08
KB 3 33-33,5 150 28 69 0,05 0,15
KB 3 33-33,5 600 28 69 0,04
KB 1 16,3-17,0 150 26,5 47 0,07 0,04

Tabelle 1: Zahigkeitsindizes I zr1 und I zr 2 flr die 1. und 2. Belastungsstufe

2.5 Erfolgreiche Sanierung der tiefgrindigen Massenbewegung

Die seit dem Jahr 2015 durchgefiihrten SanierungsmalRnahmen hatten zur Folge, dass sich
die Kriechbewegungen im Osten von 11 bis 18 mm/Jahr auf 5 bis 6 mm/Jahr und im westlichen
Bereich von 24 bis 30 mm/Jahr auf 12 mm/Jahr reduzierten. Dies ergibt im Herbst 2016, um-
gelegt auf die Bewegungen des reinen Schuttstromes, eine Reduktion der Kriechgeschwindig-
keit von 22 bis 68 % im Vergleich mit den Geschwindigkeiten im Jahr 2014 (Bild 3).

Die derzeitigen Messungen der Kriechbewegungen zeigen, dass nach Inbetriebnahme der
Brunnen im Herbst 2015 erstmals, seit Beginn der Messungen, nahezu ein Stillstand der Be-
wegung des Schuttstroms im Janner 2016 eingetreten ist. Mit Beginn der Schneeschmelze
wurde im April/Mai 2016 eine Kriechbewegung gemessen, die unter jener liegt, die vor den
Sanierungsmafinahmen (vo = 3 cm /Jahr) registriert wurde. Fir eine bessere Einschéatzung
des Erfolges der 1. Phase der SanierungsmafRhahmen mit Tiefenbrunnen sind jedoch noch
die nachsten Jahre abzuwarten. Aus dem Vergleich der Kriechgeschwindigkeiten 2014 mit
2016 im westlichen Bereich kann der derzeitige Zahigkeitsindex I zr mit 0,1 und 0,12 (Bild 4)
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abgeschéatzt werden. Im Bild 3 sind fir jeweils zwei ausgewdahlte Hauspunkte die Bewegungs-
raten fur die westliche und 6stliche Schuttzunge dargestellt.
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Bild 3: Bewegungsraten fur den westlichen und den 6stlichen Schuttstrom
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Die Kriechversuche mit dem Rahmenschergerat haben gezeigt, dass eine relativ verlassliche
Abschatzung des Zahigkeitsindex und somit die GroRenordnung der Anderung der Geschwin-
digkeit moglich ist. Dies liegt in dem Umstand, dass bei gemischtkérnigen Lockergesteinen die
Ton-Schluff-Sand-Fraktion wahrscheinlich fir das viskose Verhalten mafigebend ist. Bei gem-
ischtkornigen Boden beeinflusst auch die Anderung des Wassergehaltes sofort die Anderung
der Kriechgeschwindigkeit. Dies liegt in dem Umstand begrindet, dass der Sattigungsgrad
zwischen Kieskornern ansteigt und eine ,Verflissigung"” eintritt.

3 Sanierung eines raschen Erd- und Schuttstroms

3.1 Situation

Im Gschliefgraben (Gmunden, Oberdsterreich) wurde nach starken Niederschlagen und einem
Felssturz ein Erdstrom mit einem Volumen zwischen 3,5 und 5 Mio. m3 wieder aktiviert. Dieser
Erdstrom erreichte Bewegungsraten von mehreren Metern pro Tag, bis er schlief3lich gestoppt
werden konnte.

Umfangreiche Untersuchungen haben ergeben, dass das Material ein besonders sensibles
Verhalten gegeniiber Anderungen des Wassergehaltes und den auftretenden Spannungen
hat.

Eine Felsgleitung auf das tonig-schluffig-kiesige Lockergestein im Gschliefgraben im Frihjahr
2006 und der nasse Herbst 2007 Ioste einen Erdstrom mit einer Flache von 22 ha und einem
Volumen von etwa 4 Mio m?3 (MILLAHN et al., 2008) aus, der sich im Grabenbereich mit einer
maximalen Geschwindigkeit von 4,7 m/Tag Richtung Traunsee bewegte. Am 28. November
2007 wurde der Osterreichische Forsttechnische Dienst fiir Wildbach und Lawinenverbauung
verstandigt. 34 Hauser wurden evakuiert, 14 Familien im Hauptgefahrdungsbereich konnten
ihre Hauser bis August 2008 nicht betreten.

Das Ereignis gefahrdete nicht nur 46 Hauser, sondern auch die einzige Strafl3e zu einem Sied-
lungsbereich mit 70 Hausern, mehreren Beherbergungsbetrieben sowie Gewerbebetrieben.
Der Versicherungswert der Hauser und Grundstiicke betrug 30 Mio €, die Folgeschaden fir
Tourismus und Gewerbe wurden ebenfalls auf 30 Mio € geschétzt.

Beim Gschliefgraben bestand daher Grund zur Annahme, dass der komplette Schwemmkegel
nicht in Form eines einzigen, katastrophalen, plétzlichen Ereignisses sondern phasenweise
abgleiten wurde und dass daher Zeit fur Stabilisierungsmaf3nahmen zur Verfugung stand.
Frihere Ereignisse fanden in Abstdnden von etwa 100 Jahren statt, das letzte 1910.
2007/2008 bewegte sich ein Volumen von etwa 4 Mio m3 mit mehr als 4 m/Tag und es wurde
befiirchtet, dass der ganze Schwemmkegel vom oben beschriebenen Ereignis Schritt fir
Schritt erfasst werden kénnte. Fir 46 Hauser bestand die Gefahr, in den See geschoben zu
werden, die einzige StralRenverbindung zu 70 Hausern, einigen Hotels und Gewerbebetrieben
waren ebenfalls gefahrdet.

3.2 Ingenieurgeologisches — Geotechnisches Modell

Erkundungsbohrungen zeigten, dass der Untergrund im Gschliefgraben bis zu einer Tiefe von
171 m aus einer Wechsellagerung dickerer, weniger durchlassigen Lagen aus Ton und Schluff
sowie dunnerer, durchlassigerer Lagen aus Schluff, Sand und Kies bestehen (Bild 5). Der
Traunsee ist in diesem Bereich 120 m tief. Die Kartierung der Strukturen des Erdstroms hat
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gezeigt, dass die Bewegungsfront im Bachbett vorauseilte. Daraus wurde geschlossen, dass
Wasser eine bedeutende Rolle spielt und die Bewegungen des Erdstroms durch Eindringen
von Wasser im Bereich der Felsgleitung nach unten hervorgerufen werden. Die Bewegungs-
fronten wurden meist von Uberschiebungen von bergwarts gelegenem Material tiber das hang-
abwarts gelegene gebildet.

Bei den Brunnenbohrungen konnte beobachtet werden, dass die wasserfiihrenden Schichten
zwischen 15 und 20 m unter Gelandeoberflache lagen und sehr gering méchtig (Dezimeterbe-
reich) waren. Wurde diese Zone angebohrt, stieg der Wasserspiegel bis zum Bohrplanum an
und Wasser rann aus dem Bohrloch.

Oberhalb hangabwarts liegender Bereiche, in denen sich ein passiver Erdkorper bildet, kommt
es zu Scherbriichen in Form von Aufschiebungen (Bild 6). Diese flihren zwangslaufig zu Auf-
bzw. Uberschiebung des hangaufwérts gelegenen Rutschkorpers. Durch diese Bewegungen
werden neue Wasserwege gedffnet, wodurch eine zusatzliche Bewasserung eintritt, (teilweise
werden auch alte Wasserwege verschlossen) und dadurch werden auch die hangabwarts lie-
genden Bereiche intensiv bewassert. Dies I0st eine hach unten fortschreitende Bewegung aus.
Durch diese Aufschiebungen kann das Erdwiderlager mit einem grundbruchéhnlichen Mecha-
nismus versagen und neuerlich, mit unter Umstanden gegenuber der vorhergehenden Pro-
zessphase reduzierten Geschwindigkeit, in Bewegung kommen. Eine mogliche Stabilisierung
ist daher nur zeitgerecht im Vorfeld der Massenbewegung zusammen mit einer gleichzeitigen
Unterbindung des Wassereintrages mdaglich.
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Bild 5: Ingenieurgeologisches — geotechnisches Modell

3.3 Sanierungskonzept

Ein Erdstrom besteht meist aus einem intermittierenden Kornaufbau (das Stutzkorn fehlt), des-
sen gebundenes Wasser Uberwiegend am Feinkornanteil haftet. Wird diese Bodenmasse be-
wegt, so andert sich die Konsistenz des Feinkornanteils (Schluff und Ton) auf Grund der Riss-
bildung und der damit verbundenen Erh6hung des Wassergehaltes und verandert seine Zu-
standsform relativ rasch von weich in flissig. Im wassergesattigten, feinkérnigen Boden mit
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erhohtem initialem Porenwasserdruck, kommt es zufolge von Uberschiebungen zu einer wei-
teren Erh6hung der Porenwasserdriicke und damit verbunden zu einem Abfall der effektiven
Spannungen. In weiterer Folge kommt es zum Bruch des Bodenkorpers an diskreten Scher-
fugen unter Mobilisierung der undranierten Scherfestigkeit des Bodens.

Da der Bergwasserspiegel, der Porenwasserdruck und der Wassertransport im Hang erhebli-
chen Einfluss auf dessen Standsicherheit haben, wurden Piezometer- und Pegelmessungen
durchgefuhrt. Diese bestatigten, dass in den durchlassigeren Schichten gespanntes Wasser
vorhanden ist, dessen Druckpotenzial mindestens bis zur Gelandeoberflache und auch dar-
Uber reicht.

Eindringen von Wasser in das Material des Erdstroms von héher gelegenen Bereichen aus
fuhrte zum Ansteigen von Porenwasserdriicken und Auftrieb der weniger durchlassigen
Schicht. Zuséatzlich &nderte sich die Konsistenz des Feinkornanteils (Schluff und Ton) auf
Grund des hohen Wassergehaltes und der Bewegungen und ging (relativ rasch) vom weichen
in den flissigen Zustand dber. In der durchndssten Schicht wurde daher der mobilisierte
Scherwiderstand reduziert und es bildete sich ein Scherbruch, der zum Uberfahren der hang-
abwarts gelegenen Bereiche fiihrte. Wahrend dieser Vorgange eilte die Wasserfront in der
durchlassigeren Schicht voraus und die Front von Porenwasseriberdriicken wanderte hang-
abwarts. Dadurch wurde eine Uberschreitung der Festigkeit in den hangabwarts gelegenen
Bereichen und damit die Bildung einer weiteren Uberschiebung etwa 50 m hangabwérts aus-
geldst. Ein zyklischer Prozess begann. Moglichkeiten, diesen Prozess zu unterbrechen, be-
standen in der Verminderung des Wassereintrages in den oberen Grabenbereichen und im
Stabilisierten oder noch gering bewegten Bereich durch Pumpen von Wasser aus den durch-
lassigeren Schichten.

Bodenmechanische Uberlegungen kénnen dazu fiihren, dass die der Massenbewegung vo-
rauseilenden gespannten Hangwasser-Zustande durch Brunnen abgebaut werden sollten und
so fur die talwarts stromenden Massen ein passiver Erdkorper im Vorfeld aufgebaut wird.

Die Brunnen wurden in 4 bis 5 Reihen im Schwemmkegelbereich vor dem Auftreten grofRer
Bewegungsgeschwindigkeiten hergestellt. Mit jeder Brunnenreihe erfolgte eine Reduktion der
Bewegungsgeschwindigkeit des Erdstroms (Bild 7). Dabei wurde in Kauf genommen, dass die
oberen Brunnenreihen nicht erhalten werden konnten.

3.4 Erfolgreiche Stabilisierung des raschen Erd- und Schuttstroms mit Brunnenrei-
hen

Nach Fertigstellung von tber 200 Brunnen (in 4 bis 5 Reihen) Ende April 2008 konnten grol3e
Mengen an Wasser (bis zu 400 m3 pro Tag) abgepumpt werden. Zu diesem Zeitpunkt war es
auch gelungen, den Gschliefgrabenbach in Rohre zu fassen und in den See abzuleiten. Zwi-
schen Janner und April 2008 fihrten ansteigende Temperaturen immer wieder zu Anstiegen
der Verschiebungsgeschwindigkeiten. Die oben beschriebenen MalRhahmen fihrten erstmals
zu einer Verringerung der Verschiebungsgeschwindigkeiten bei ansteigenden Temperaturen.
Ein direkter, unmittelbarer Einfluss von Niederschlagen auf das Bewegungsverhalten des Erd-
stromes konnte in keiner Phase beobachtet werden.
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Bild 7: Bewegungsraten und Brunnenreihen

Wie oben dargelegt wurden durch die Wasserentspannung mittels der Brunnen talseits stabi-
lere Bereiche geschaffen. Das bergseitige Material wurde daher Uber die talseitigen, stabileren
Bereiche geschoben und es bildeten sich Uberschiebungen. Bergseits der Hauser musste die-
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ses Material (200 000 m3) abtransportiert werden, um Beschadigungen der Hauser zu vermei-
den und den Prozess durch Verhinderung einer Auflast auf den hangabwarts gelegenen Be-
reich, der eine neuerliche Instabilitdt verursacht hatte, zu stoppen. Dabei musste der Abtrag
an der Stirnfront (trotz beengter Platzverhéltnisse zwischen Strinfront und den Hausern) sehr
vorsichtig erfolgen, um keine ungewollte Aktivierung des Schuttstromes zu bewirken und
dadurch eine Gefahrdung der Hauser zu verursachen.

Die Kosten fur die beschriebenen MalRnahmen betrugen etwa 10 Mio €. Dadurch gelang es,
die Verschiebungsgeschwindigkeiten im Siedlungsbereich zunachst auf einige cm/Monat zu
reduzieren und schlie3lich den ,Stillstand“ zu erreichen. Die Hauser und die StrafRe wurden
nicht beschadigt und die Bewohner konnten wieder zurtickkehren.

4 Reslmee

Jeder Bewertung auf der Grundlage eines bodenmechanischen Modells muss eine genaue
Beobachtung und Beschreibung des in der Natur stattfindenden Prozesses vorausgehen.

Bei der Sanierung des Kriechhanges Kerschbaumsiedlung konnten auf Grundlage des Moni-
torings bestehend aus trigonometrischer 3D-Messung, automatischen Pegelmessungen,
Ketteninklinometer und Inklinometermessungen der Zahigkeitsindex I zr mit 0,1 bis 0,12 rlick-
gerechnet werden. Diese Werte stimmen sehr gut mit jenen Zahigkeitsindizes I zr Uberein, die
mit den Langzeit-Rahmenscherversuchen vorab ermittelt wurden. Der Langzeit-Rahmen-
scherversuch stellt somit, auf Grundlage der bisherigen Ergebnisse, eine einfache brauchbare
Versuchstechnik zur Abschatzung der Zahigkeitsindizes 1 zr flr gemischtkérnige Boden dar.
Bereits in Hofmann et al. 2016 wurden vor Beginn der Sanierung mit den Zahigkeitsindizes
l.zr Kriechgeschwindigkeiten von 7 mm bis 17 mm abgeschatzt. Trotzdem wird es in den
nachsten Jahren unerlasslich sein, I zr Uber Rickrechnungen weiter zu ermitteln. Diese erlau-
ben dann auch eine bessere Einschatzung der Wirkung der ausgefihrten MalBnhahmen (Re-
duktion der Kriechgeschwindigkeiten) sowie die Planung von weiteren Sanierungen. Es wird
auch im Zuge von Forschungsarbeiten noch zu klaren sein, ob die Verringerung der Kriechra-
ten fir gemischt-kérnige Béden auch mit dem sehr einfachen, aber in der Praxis mit vertretba-
rem Aufwand anwendbaren FlieRgesetz (Gleichung (1)) nach Kolymbas (2011) ausreichend
genau beschrieben werden kann.

Der komplexe Bewegungs- und Kriechvorgang von raschen Erdstrémen lasst sich mit ,norm-
geméaRen®, klassischen bodenmechanischen Berechnungsmethoden nicht erfassen. Werden
diese dennoch angewendet, so kann dies, bei Fehlinterpretationen der rechnerischen Ergeb-
nisse, zu Fehlentscheidungen im Hinblick auf die zu treffenden Malinahmen, besonders deren
Reihenfolge fur Entlastung und Entspannung, flhren.

Einschéatzungen der Standsicherheit sind nur nach ,erfolgreichen Sanierungsmaf3nahmen
zweckmaRig, wenn die tatsachliche Lage der Scherzone richtig eingeschétzt werden kann und
die Scherparameter sowie der Bemessungswasserdruck mit verlasslicher Genauigkeit ange-
geben werden kdnnen. Gerade diese Eingangsparameter kénnen bei raschen Erdstromen nur
mit sehr grof3en Schwankungsbereichen ermittelt werden. Dabei ist in der Praxis die Angabe
von Einflussfaktoren auf die Wiederaktivierung der Bewegung des Erdstromes und die erfor-
derlichen GegenmalRnahmen wichtiger als eine Sicherheitszahl (Ausnutzungsgrad).
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Ein absoluter Schutz vor Naturgefahren fir Extremereignisse im alpinen Bereich ist nicht fi-
nanzierbar. Dementsprechend sind die Mal3nahmen derart zu planen und auszufuhren, dass
die moglichen Auswirkungen aus einem extremen Bemessungsereignis auf ein zumutbares
Restrisiko reduziert wird.
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Standsicherheitsbeurteilung von Boschungen mittels FE-Methode -
Moglichkeiten und Grenzen

Franz Tschuchnigg, Helmut F. Schweiger
Institut fir Bodenmechanik, Grundbau und Numerische Geotechnik, Technische Universitat Graz

1 Einleitung

In der geotechnischen Praxis werden zur Beurteilung der Standsicherheit von Béschungen,
Hangen und Dammen meist Grenzgleichgewichtsmethoden, wie etwa Lamellenverfahren (z.B.
Janbu (1954), Bishop (1955), Morgenstern und Price (1965)) herangezogen. Mit der Zunahme
der Bedeutung numerischer Methoden in der geotechnischen Praxis zur Berechnung von Ver-
formungen und Spannungen im Gebrauchszustand stellt sich zunehmend die Frage, ob auch
die Beurteilung der Tragfahigkeit bzw. Standsicherheit mit numerischen Verfahren durchge-
fuhrt werden sollte. Der klare Vorteil gegeniiber Grenzgleichgewichtsmethoden liegt darin,
dass der Versagensmechanismus nicht a priori festgelegt werden muss sondern sich aus der
Berechnung ergibt. Meist geschieht dies in Form einer sogenannten Festigkeitsreduktion, d.h.
nach einer Berechnung mit charakteristischen Festigkeitsparametern werden diese in einer
automatischen Prozedur schrittweise abgemindert bis (numerisch) kein Gleichgewichtszu-
stand errechnet werden kann (z.B. Brinkgreve und Bakker (1991), Empfehlungen des Arbeits-
kreises Numerik in der Geotechnik — EANG (2014)). Der Sicherheitsfaktor (SF) wird definiert
als

SFfe — tanq) avail — c avail

tan(p failure c failure

Die so ermittelten Sicherheitsfaktoren sind im Allgemeinen gut mit den aus Lamellenverfahren
ermittelten vergleichbar (z.B. Cheng et al. 2007), es kénnen sich jedoch auch betréachtliche
Unterschiede ergeben, wie in diesem Beitrag gezeigt wird. Es ist auch festzuhalten, dass La-
mellenverfahren keine rigorosen Lésungen im Sinne der Plastizitatstheoreme darstellen und
daher als Referenzlésung fur Vergleichsberechnungen nur bedingt geeignet sind. Aus diesem
Grund werden zu Beginn Ergebnisse von Vergleichsberechnungen, durchgefiihrt mit der Finite
Elemente Methode mit Festigkeitsreduktion (in der Folge mit SRFEA ,strength reduction finite
element analysis* bezeichnet) und mit Finite Element Limit Analysis (in der Folge als FELA
bezeichnet), prasentiert. Da FELA rigorose Ldsungen im Sinne der Schrankentheoreme
(obere und untere Schranke) liefern sind sie als Referenzldsung geeignet. Die hier durchge-
fuhrten Berechnungen basieren auf den Grundlagen wie z.B. in Sloan (2013) beschrieben und
grenzen die exakte Losung durch Ermittlung einer oberen und unteren Schranke ein, d.h. es
kann die Fehlertoleranz gegentiber der exakten Lésung ermittelt werden. Ein Nachteil der Me-
thode liegt darin, dass nur eine assoziierte FlieRregel verwendet werden kann. Dieser Aspekt
wird noch naher beleuchtet. Die Gultigkeit des Mohr-Coulomb’sches Bruchkriteriums wird vo-
rausgesetzt.
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2 Vergleich Limit Analysis - Festigkeitsreduktion

Betrachtet wird eine Béschung wie in Bild 1 dargestellt. Die Neigung der Béschung wird variiert
und der Sicherheitsfaktor fir zwei Parameterkombinationen, die in Tabelle 1 aufgelistet sind,
berechnet. Das FE-Netz fir SRFEA besteht aus ca. 1 500 15-knotigen Elementen, das Netz
fur FELA wird adaptiv verfeinert. Die Ergebnisse sind in Bild 2 zusammengefasst. Es zeigt
sich, dass die Unterschiede in den mittels SRFEA und FELA errechneten Ergebnissen mit
assoziierter Fliel3regel vernachlassigbar sind und, dass die FlieRregel (assoziiert oder nicht
assoziiert) in diesem Beispiel fur Material Set 2 keinen sehr grof3en Einfluss auf das Ergebnis
hat (kann nur mit SRFEA durchgefihrt werden). Die sich mit FELA und SRFEA ergebenden
Bruchmechanismen sind ebenfalls ident (siehe Tschuchnigg et al. (2015a)). Auf Basis der
durchgefuhrten Studien kann daher der Schluss gezogen werden, dass mit SRFEA eine sehr
gute Abschatzung des Sicherheitsniveaus von Boschungen moglich ist. Voraussetzungen sind
allerdings relative feine Netze und enge Genauigkeits- bzw. Abbruchkriterien im nichtlinearen
Iterationsprozess. Eine detaillierte Beschreibung der durchgefiihrten Vergleichsberechnungen
ist in Tschuchnigg et al. (2015a) zu finden.

Tabelle 1: Materialkennwerte flr Stabilitatsberechnungen

Material Set 1 Material Set 2
Unit Nicht-assoziiert Assoziiert Nicht-assoziiert Assoziiert

E [kPa] 40 000 40 000 20000 20000
v [-] 0.3 0.3 0.3 0.3
c [kPa] 0 0 20.0 20.0
¢ [°] 35.0 35.0 25.0 25.0
v’ [°] 0 35.0 0 25.0

) Nétiveﬁe%nér‘ung

/) entlang der
/| Béschung
[ ‘1 ] Bereiche mit verfeiherten ''''''''''''
VA Netzeig‘er‘lscl.lafte‘n‘ . \
Y |
| Anzahl der finiten Elerﬁenté: 15;42 |

X

Bild 1: FE-Netz fur homogene Bboschung fir SRFEA (as = 45°)
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Bild 2: Vergleich der errechneten SF von SRFEA und FELA

3 Einfluss der Fliel3regel bei SRFEA

Im vorangegangenen Abschnitt wurde gezeigt, dass die SRFEA und (rigorose) FELA Ldsun-
gen sehr gut tbereinstimmen. Der Vergleich kann jedoch nur fir eine assoziierte Flie3regel,
die im Allgemeinen in der Geotechnik in Kombination mit einem Mohr-Coulomb’schen Bruch-
kriterium nicht anwendbar ist, durchgefihrt werden, da FELA eine assoziierte FlieRregel vo-
raussetzt. Diese Einschrankung ist bei der SRFEA nicht gegeben und damit ein Vorteil, jedoch
konnen bei grof3en Unterschieden von ¢‘ und y' numerische Probleme, z.B. starke Oszillatio-
nen in den Ergebnissen, auftreten, die eine verlassliche Bestimmung des Sicherheitsfaktors
erschweren. Als Beispiel kann Bild 3 dienen. Fir die dargestellte Boschung (Neigung o.s=45°)
wurde ein effektiver Reibungswinkel und eine effektive Kohésion von ¢‘ = 45° und c' = 6 kPa
angenommen und Berechnungen mit variierendem Dilatanzwinkel y* = 0°, 5°, 10°, 15° und 45°
durchgefuhrt. Es ist klar ersichtlich, dass fur geringe Dilatanzwinkel (y* = 0°, 5°) keine stabilen
Ergebnisse erhalten werden und eine korrekte Abschéatzung des Sicherheitsfaktors schwierig
bleibt. Ahnliches wird von Nordal (2008) berichtet, der nicht assoziierte FE-Berechnungen fiir
Erddruckprobleme untersuchte. Der Grund fiir die numerischen Probleme liegt darin, dass bei
nicht assoziierter Plastizitéat kein eindeutiger Versagensmechanismus erhalten wird, wie aus
Bild 4, in dem der Versagensmechanismus an ausgewahlten Iterationsschritten dargestellt ist,
hervorgeht. Fir héhere Werte von ' sind keine numerischen Probleme zu erkennen, ein Ein-
fluss auf den errechneten Sicherheitsfaktor ist jedoch deutlich vorhanden.
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Bild 4: Wechselnder Versagensmechanismus wahrend dem Iterationsprozess (SRFEA)

Eine Mdoglichkeit, numerische Probleme zufolge nicht assoziierter FlieRregeln zu umgehen,
wurde von Davis (1968) veroffentlicht. Er schlagt eine Abminderung von Reibungswinkel und
Kohasion in Kombination mit einer assoziierten FlieRregel vor.

c*=p-C 2
tanp* = f-tan ¢’ 3)
mit

_ cosy-cosg
1-siny’-sing’

(4)

Diese Vorgangsweise wurde auch bereits bei der Anwendung von FELA diskutiert (z.B. Sloan,
2013 oder Tschuchnigg et al. 2015a) und kann zu befriedigenden Ergebnissen flihren, wenn
eine Losung fur die Tragfahigkeit einer geotechnischen Struktur durch Ermittlung einer Maxi-
mallast fur charakteristische Festigkeitsparameter gesucht wird. Bei Bdschungen, wo der
Grenzzustand durch Abminderung der Festigkeit erreicht wird, ergibt dieser Ansatz jedoch
sehr konservative Ergebnisse (Tschuchnigg et al. 2015a, Tschuchnigg et al. 2015b) und muss
modifiziert werden (Tschuchnigg et al. 2015b).

Mit diesem Ansatz werden einerseits wieder vergleichbare Ergebnisse zwischen FELA und
nicht assoziierter SRFEA erhalten, andererseits kénnen numerische Probleme in nicht asso-
Ziierter SRFEA vermieden werden.
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Exemplarisch sind in Tabelle 2 die errechneten Sicherheitsfaktoren fir die in Bild 3 gezeigte
Bdschung fiir verschiedene Dilatanzwinkel gegeniibergestellt. Es zeigt sich, dass die nicht as-
soziierte und die assoziierte Berechnung mit dem modifizierten Davis-Ansatz (SRFEA) &hnli-
che Ergebnisse liefern, wobei die in den meisten Programmsystemen implementierte ,Stan-
dardmethode” mit nicht assoziierter Fliel3regel (wahrend der Festigkeitsreduktion konstantem
Dilatanzwinkel) etwas auf der unsicheren Seite liegt (Vergleich Spalte 1 mit Spalte 2 in Tabelle
2). Die FELA Ergebnisse, ebenfalls mit modifiziertem Ansatz (Spalte 3 in Tabelle 2), korrelieren
sehr gut mit den SRFEA-Ergebnissen.

Tabelle 2: Vergleich FELA - SRFEA mit modifiziertem Ansatz von Davis

SRFEA FELA SRFEA vs FELA [%]

v~ | Standard Festigkeitsreduktion | Davis Davis [%] = 100(FELA-SRFEA)/
(nicht-assoziiert) modifiziert | modifiziert FELA

0 1.24 1.24 1.165 -6,4

5° 1.315 1.29 1.24 -6,0

10° | 1.36 1.32 1.31 -3,8

15° | 1.42 1.38 1.36 -4,4

4 Einfluss von Zugspannungen auf den Sicherheitsfaktor

In diesem Abschnitt sollen einige Sonderfélle betrachtet werden, in denen Grenzgleichge-
wichtsbetrachtungen (in der Folge als ,limit equilibrium analysis* LEA bezeichnet) im Rahmen
von Lamellenverfahren und SRFEA deutliche Unterschiede im berechneten Sicherheitsfaktor
ergeben. FELA Ergebnisse werden zusatzlich prasentiert. Betrachtet wird wiederum eine ho-
mogene Boschung, wobei Bdschungsneigungen B zwischen 15° und 65° untersucht werden
(Bild 5) und Reibungswinkel und Kohéasion variiert werden. Nicht variiert werden Bodenwichte
(y = 20 kN/m?), E-Modul (E = 10 000 kPa) und Poissonzahl (v = 0,3).

Hs
15.0m B'x v

5.0m B = variabel

10.0m} ‘ E 10.0m’

Bild 5: Béschungsgeometrie flr Vergleich mit Lamellenverfahren (LEA)

Zuerst wird eine Béschung mit der Neigung 1:2 (B = 63.4°) betrachtet. Der Reibungswinkel o'
wird zwischen 15° und 50° variiert und die Kohasion so gewahlt, dass sich mit dem Lamellen-
verfahren nach Morgenstern und Price (1965) ein Sicherheitsfaktor von ca. 1,3 ergibt. An die-
ser Stelle wird festgehalten, dass in dieser Parameterstudie mit Absicht auch grenzwertige
bzw. aus bodenmechanischer Sicht wenig realistische Grenzwerte (z.B. ¢* = 50° und y* = 0°)
betrachtet wurden, um Tendenzen klar aufzeigen zu kénnen.
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Werden mit diesen Festigkeitsparametern FE-Berechnungen mit schrittweiser Reduktion der
Scherparameter mit Annahme von assoziierten (o' = ') bzw. nicht assoziierten (y* = 0) Fliel3-
regeln durchgefiihrt, ergibt sich das in Tabelle 3 zusammengefasste Bild.

Tabelle 3: Vergleich von errechneten Sicherheitsfaktoren mit LEA und SRFEA

Festigkeit Sicherheitsfaktor
[0} c LEA SRFEA SRFEA
] [kPa] (@ =y’) (y'=0)
15 33.0 1.30 1.13 1.11
30 23.0 1.31 1.23 1.14
40 16.0 1.29 1.26 1.11
50 9.5 1.31 1.29 1.06

Fur hohe Reibungswinkel und geringe Kohasionswerte ergeben Lamellenverfahren und asso-
Ziierte SRFEA vergleichbare Sicherheitsfaktoren. Die Berechnungen mit nicht assoziierter
FlieRregel ergeben jedoch deutlich niedrigere Werte, d.h. die Ergebnisse aus den Lamellen-
verfahren liegen auf der unsicheren Seite, wenn man davon ausgeht, dass eine assoziierte
FlieRregel das Dilatanzverhalten tiberschatzt und daher die Ergebnisse aus der nicht assozi-
ierten Berechnung realitatsnaher sind. Es muss jedoch nochmals betont werden, dass in die-
sen Fallen (hohe Reibungswinkel) ein Dilatanzwinkel von ' = 0 als sehr konservative An-
nahme gelten kann. Bei geringen Reibungswinkeln und hohen Kohéasionswerten ergeben sich
ebenfalls gravierende Unterschiede, wiederum mit durchwegs geringeren Sicherheitsfaktoren
aus SRFEA, wobei die Fliel3regel in diesen Fallen erwartungsgemafd eine untergeordnete
Rolle spielt. Die Grinde dafir liegen in den unterschiedlichen Spannungsverteilungen in der
Bruchflache wie im Folgenden fur den Extremfall ,undrainiert* gezeigt wird.

Es wird das Bruchkriterium nach Tresca (¢' = 0) fur totale Spannungen angewendet. Die Bo-
schungsneigung B betragt 65°. Die LEA und FELA Ergebnisse sind in Tabelle 4 zusammen-
gefasst und die nicht vernachlassigbaren Unterschiede in den Sicherheitsfaktoren sind auf die
Unterschiede in der Spannungsverteilung entlang der Versagensflache, wie in Bild 6 darge-
stellt, zurlickzufuhren. In der FE-Berechnung ergibt sich im oberen Teil der Versagensflache
eine starke Reduktion der Scherspannungen, da in diesem Bereich ,Tension cut-off Punkte”
auftreten (siehe Bild 7). Dies flhrt zu einer Reduktion der riickhaltenden Krafte und damit zu
einem geringeren Sicherheitsfaktor. Werden in der FE-Berechnung Zugspannungen zugelas-
sen, so ergeben sich wiederum &ahnliche Sicherheitsfaktoren wie beim Lamellenverfahren.
Dies ist in Bild 8 veranschaulicht, wo die Sicherheitsfaktoren fur die Falle ,Zugspannungen
erlaubt* und ,Zugspannungen nicht erlaubt® fir unterschiedliche Werte der undrainierten
Scherfestigkeit dargestellt sind. Zusatzlich sind Ergebnisse aus FELA dargestellt, die wiede-
rum eine ausgezeichnete Ubereinstimmung mit SRFEA aufweisen. Der Vollstandigkeit halber
sei erwahnt, dass bei Annahme eines entsprechenden Zugrisses in der LEA ebenfalls gerin-
gere Sicherheiten errechnet werden und damit eine Vergleichbarkeit mit SRFEA wiedergege-
ben ist, wobei bei Lamellenverfahren die Tiefe des Zugrisses vorgegeben werden muss wah-
rend bei FE-Berechnungen mit , Tension cut-off = 0“ sich die entsprechende Spannungsvertei-
lung in der Versagensflache aus der Berechnung ergibt.

Tabelle 4: Vergleich von errechneten SF fiir Tresca Kriterium (¢'=0, = 65°)
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Bild 6: Schubspannungsverteilung entlang Versagensflache

Abnahme der

Scherspannungen
in SRFEA
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Bild 7: Plastische Punkte aus SRFEA nach Festigkeitsreduktion
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5 Zusammenfassung

Die Beurteilung der Stabilitat von Béschungen erfolgt in der geotechnischen Praxis meist mit
Hilfe von Grenzgleichgewichtsbetrachtungen (vorwiegend Lamellenverfahren). Zunehmend
kommen jedoch numerische Verfahren wie z.B. die Finite Elemente Methode mit automatisier-
ter Festigkeitsreduktion zur Anwendung. Diese Verfahren weisen den Vorteil auf, dass die
Form des Versagensmechanismus ein Berechnungsergebnis ist und nicht a priori vorgegeben
werden muss. In diesem Beitrag wurde gezeigt, dass diese Verfahren bei gleichen Annahmen
vergleichbare Ergebnisse liefern wie Berechnungen, die auf Kollapstheoremen der Plastizi-
tatstheorie (,Limit Analysis") beruhen, mit dem Vorteil gegeniber letzteren Methoden, dass
auch nicht assoziierte Plastizitat beriicksichtigt werden kann. Diese kann jedoch zu numeri-
schen Problemen fuhren, die eine Interpretation der Ergebnisse schwierig machen kdnnen.
Dies tritt aber nur bei sehr hohen Reibungswinkeln und geringen Dilatanzwinkeln auf. Eine
Modifikation des Ansatzes von Davis (1968) kann dieses Problem weitgehend 16sen. Des Wei-
teren konnte gezeigt werden, dass unter gewissen Voraussetzungen Grenzgleichgewichtsbe-
trachtungen mit Lamellenverfahren zu nicht konservativen Ergebnissen fuhren kénnen, was
der haufig publizierten Meinung widerspricht, dass errechneten Sicherheitsfaktoren aus La-
mellenverfahren und FE-Methoden mit schrittweiser Festigkeitsreduktion generell ibereinstim-
mende Ergebnisse liefern.
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Experimentelle und numerische Untersuchungen zur Wirkungs-
weise von Dranmatten in StralRenbdschungen

Dr.-Ing. E. Birle, M. Melsbach, M.Sc., Dipl.-Ing. A. Koukoulidou,
Technische Universitat Miinchen, Zentrum Geotechnik

Dr.-Ing. C. Kellermann-Kinner
Bundesanstalt fir StralRenwesen

Dranmatten sind als Ersatz von mineralischen Baustoffen fur Sickerschichten im Erdbau in
vielen Anwendungsbereichen seit Jahrzehnten etabliert. Dabei kommen sie vornehmlich zur
gezielten Ableitung von Abfliissen in Verbindung mit Abdichtungen zum Einsatz. Beispielhaft
stehen hier Anwendungen in Oberflachenabdichtungssystemen von Deponien. Neuerdings
werden Dranmatten auch in Stralenbdschungen zur Reduzierung der Durchsickerung des
Strallendammes vorgesehen. Entsprechende Bauweisen dazu sind im Merkblatt flr Techni-
sche Sicherungsmal3nahmen im Erdbau dargestellt. Danach werden Dranmatten zur Ablei-
tung des Sickerwassers oberhalb von Abdichtungen oder von gering durchlassigen Damm-
baustoffen vorgesehen.

Experimentelle und numerische Untersuchungen zeigen jedoch, dass Dranmatten auch auf
durchlassigen Baustoffen zu einer signifikanten Reduzierung der Durchsickerung von Stra-
Benbbschungen beitragen. Dies ist fur die Verwendung von Ersatzbaustoffen und Béden mit
umweltrelevanten Inhaltsstoffen von wesentlicher Bedeutung, da eine Durchsickerung dieser
Baustoffe aus Griinden des Grundwasserschutzes mdglichst vermieden werden soll.

Experimentelle Untersuchungen zum Wasserhaushalt von StraRenbtschungen wurden von
Kellermann-Kinner et al. (2016) durchgefihrt. Darin wurden unter Laboruntersuchungen u.a.
Bauweisen fir Stralenbdschungen untersucht, bei denen eine Dranmatte zwischen dem
Oberboden und einem grobkérnigen, stark durchlassigen Dammbaustoff eingebaut wurde. Die
Untersuchungsergebnisse belegen fiir diesen Fall einen signifikanten Abfluss in der Dran-
matte, der zu einer Reduzierung der Durchsickerung des Dammbaustoffes fiihrt und damit aus
Sicht des Grundwasserschutzes positiv zu bewerten ist. Ahnliche Ergebnisse zeigen numeri-
sche Simulationsberechnungen (Melsbach und Birle, 2018), in denen die experimentellen Un-
tersuchungen von Kellermann-Kinner et al. (2016) nachgerechnet wurden, sowie Simulations-
berechnungen zum Wasserhaushalt von realen Strallenddmmen. Danach kann die Durchsi-
ckerung von StraRenbdschungen durch die Anordnung einer Dranmatten, auch bei grobkorni-
gen Dammbaustoffen signifikant reduziert werden.

Im Beitrag werden basierend auf den experimentellen und numerischen Untersuchungen die
vorliegenden Erkenntnisse zur Wirkungsweise von Dranmatten in StralRenbdschungen vorge-
stellt und die noch offenen Fragestellungen beleuchtet.
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1 Einleitung

Dranmatten sind als Ersatz von mineralischen Baustoffen fur Sickerschichten im Erdbau in
vielen Anwendungsbereichen seit Jahrzehnten etabliert. Dabei kommen sie vornehmlich zur
gezielten Ableitung von Abfliissen in Verbindung mit Abdichtungen zum Einsatz. Beispielhaft
stehen hier Anwendungen in Oberflachenabdichtungssystemen von Deponien oder in Abdich-
tungssystemen von Grindachern (siehe Abbildung 1-1 und Abbildung 1-2). Der Dranmatte
kommt hierbei die Aufgabe zu, das von oben eindringende Sickerwasser abzuleiten und einen
Einstau in der oberhalb der Abdichtung befindlichen Bodenschichten zu vermeiden.

Neuerdings werden Dranmatten auch in StraRenbdschungen zur Reduzierung der Durchsi-
ckerung des StraRendammes vorgesehen. Entsprechende Bauweisen dazu sind im Merkblatt
fur Bauweisen fur technische SicherungsmafRnahmen im Erdbau (M TS E) dargestellt. Danach
werden Dranmatten zur Ableitung des Sickerwassers oberhalb von Abdichtungen oder von
gering durchlassigen Dammbaustoffen vorgesehen (siehe Abbildung 1-3).

Experimentelle und numerische Untersuchungen zeigen jedoch, dass Dranmatten auch auf
durchlassigen Baustoffen zu einer signifikanten Reduzierung der Durchsickerung von Stra-
Renbdschungen beitragen. Dies ist im Zusammenhang mit der Verwendung von Ersatzbau-
stoffen und Béden mit umweltrelevanten Inhaltsstoffen von wesentlicher Bedeutung, da eine
Durchsickerung dieser Baustoffe aus Grunden des Grundwasserschutzes mdglichst vermie-
den werden soll. Vor diesem Hintergrund kann unter Verwendung von Dranmatten ggf. mit
einfachen Mitteln unter Verzicht auf das Abdichtungselement die Durchsickerung von Erdbau-
werken reduziert werden. Dazu sind aber Untersuchungen erforderlich, um eine derartige Bau-
weise zuverlassig bemessen zu kénnen.

Im Beitrag werden basierend auf experimentellen und numerischen Untersuchungen die vor-
liegenden Erkenntnisse zur Wirkungsweise von Dréanmatten in StraRenbdschungen vorgestellt
und die noch offenen Fragestellungen zum Verhalten der Dranmatte auf grobkornigen Materi-
alien beleuchtet.

ekultivierungsschicht
Vlies
Drankern/Wirrgelege
Vlies
Dichtung (z.B. GTD)
Ausgleichsschicht

Dranmatte

Gasdranschicht
Trennvlies

Abfallkérper

Abbildung 1-1: Einsatz von Dranmatten in Abbildung 1-2: Freigelegte Dranmatte in ei-
Oberflachenabdichtungssystemen nem Oberflachenabdichtungssystem
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Boden/Baustoff mit Dammbaustoff

umweltrelevanten Inhaltsstoffen
k<1-10"m/s

Mulde, Ableitung

Abbildung 1-3: Einsatz von Dranmatten in StraRendammen (gema3 M TS E)

2 Experimentelle Untersuchungen

Experimentelle Untersuchungen zum Wasserhaushalt von StralRenbdschungen wurden von
Kellermann-Kinner et al. (2016) durchgefuhrt. Darin wurde unter Laborbedingungen die Durch-
sickerung eines Bdschungsausschnittes untersucht, wobei unterschiedliche Aufbauten des
Strallendammes ausgefihrt wurden. Es wurden zum Einen typische Stral3enbéschungen, be-
stehend aus einem Dammkern und einer Deckschicht und zum Anderen Béschungen, bei de-
nen zwischen dem Dammkern und der Deckschicht zusatzlich eine Dranmatte zur Ableitung
des eindringenden Niederschlagswassers eingebracht wurde, untersucht. Fir den Dammkern
wurden lUberwiegend grobkdérnige, stark durchlassige Boden bzw. Baustoffe herangezogen,
wahrend die Deckschicht in Form eines Rollrasens ausgefihrt wurde. Die Abmessungen des
betrachteten B&schungsausschnittes betrugen 1,44 m x 0,76 m x1,0 m (Lange x Breite x
Hohe) (siehe Abbildung 2-1). Die Wasserzugabe erfolgte mit Hilfe einer Beregnungsanlage,
wobei Uber einen Zeitraum von 2 x 49 Tagen unterschiedliche Niederschlagsereignisse ent-
sprechend einem vorab definierten Regenregime aufgebracht wurden. Der auf dem Rollrasen
abflieRende Oberflachenabfluss wurde zusammen mit dem Zwischenabfluss in der Dranmatte
Uber eine Rinne gefasst und mit Hilfe einer Waage quantifiziert. Das Sickerwasser an der Basis
des Dammkerns wurde mit Hilfe von Saugplatten unter Aufbringen eines geringen Unterdru-
ckes entnommen und ebenfalls Uber eine Wagung quantifiziert. Die untersuchten Baustoffe
und Bauweisen sind in Abbildung 2-2 dargestellt.

Fur den Fall typischer StralRenbdschungen ohne Verwendung einer Drénmatte zeigen die Ly-
simeterversuche bei grobkérnigen Baustoffen erwartungsgemar vergleichsweise hohe Sicker-
wassermengen von ca. 80 % des Niederschlages (siehe Abbildung 2-3). Durch den Einbau
einer Dranmatte zwischen dem Dammkern und dem Rollrasen dagegen lasst sich die Sicker-
wassermenge bei allen untersuchten Materialien signifikant reduzieren und betréagt dann nur
noch zwischen 4 % und 45 % des aufgebrachten Niederschlages. Wie die Versuchsergebnisse
an der Hausmdullverbrennungsasche (HMVA) mit unterschiedlichen Dranmatten (Dranmatten
1 bis 3) weiter zeigen, hangt die GroéRe der Reduzierung aber auch vom verwendeten Dran-
mattenprodukt ab. Aufgrund der Versuchsdurchfiihrung in einer Halle sind die Verdunstung
sowie die vom Rollrasen uiber Transpiration aufgenommenen Wassermengen vergleichsweise
gering.

Nicht geklart werden konnte im Rahmen der experimentellen Versuche, ob die als Zwischen-

abfluss bilanzierte Wassermenge

- im Wirrgelege der Dranmatte,

— oberhalb des oberen Vliesstoffes der Dranmatte, d.h. an der Grenzschicht zwischen Roll-
rasen und Vliesstoff,

— oder aber innerhalb der beiden Vliesstoffe abgefiihrt wird.
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Kiesiger Boden BM 1

Bindiger Boden BM 2

Hausmiillverbrennungsasche HMVA

Recyclingmaterial RC

GielRereirestsand GRS

Steinkohlenkesselasche SKA

Bauweise Bauweise mit | Bauweise mit | Bauweise mit
ohne TSM Dranmatte 1 Dranmatte 2 Dranmatte 3
. . . PP, PP, PP,
Viies (Material, Verfestigung) mech.+therm. mechanisch mech.+therm.
" . PP, PE-HD, PP, Wirrg. (V-
Drénkern (Material, Art) Wirrgelege Geonetz Struktur)

Beregnungskopf

Rollrasen

Technische Sicherungs-
maBnahmen (TSM)

Lysimeterkasten

Abbildung 2-2: Hallenlysimeter — Untersuchte Materialien (griine Kennzeichnung)
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Abbildung 2-3: Ergebnisse der Hallenlysimeterversuche (oben: Verdunstung, Mitte: Oberfla-
chen- und Zwischenabfluss: unten: Sickerwasser)

3 Nachrechnung der Hallenlysimeterversuche

Im Rahmen eines von der Bundesanstalt fir StralBenwesen geférderten Forschungsvorhabens
wurden die Hallenlysimeterversuche mit einem numerischen Modell nachgerechnet (Melsbach
und Birle, 2018). Die Berechnungen erfolgten mit dem Programm Seep/W der Fa. Geoslope.
Das Programm ermdglicht es, unter stationdren wie auch unter instationaren Bedingungen
Sickerwasserstromungen im gesattigten wie ungesattigten Medium abzubilden. In Seep/W
kénnen sowohl die Wasserbewegung in der flissigen Phase als auch der dampfférmige Was-
sertransport betrachtet werden. Als Gleichung fir die Wasserbewegung in der fliissigen Phase
wird dabei die Richards-Gleichung verwendet. Diese erfordert als bodenspezifische Kenn-
werte die Zusammenhange zwischen Saugspannung und Wassergehalt (Retentionskurve) so-
wie Saugspannung und hydraulischer Leitfahigkeit (Leitfahigkeitsfunktion). Die Berechnung
der Verdunstung erfolgt in Seep/W mit dem von Wilson (1990) modifizierten Ansatz nach Pen-
man (1956).

Die den Berechnungen zugrunde gelegte Modellgeometrie und die Randbedingungen sind in
Abbildung 3-1 dargestellt. Die an der Bdschungsoberflache angesetzte Klimarandbedingung
umfasst die Definition der klimatischen Verhaltnisse (Niederschlag, Temperatur, Luftfeuchtig-
keit, Windgeschwindigkeit, Nettostrahlung) und des Bewuchses. An der Modellunterseite
wurde eine Potentialrandbedingung definiert, tber die entsprechend den Verhéltnissen im Ex-
periment ein Unterdruck von 0,82 m Wassersaule vorgegeben wurde. Der linke Modellrand ist
undurchlassig.
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Abbildung 3-1: Modellgeometrie

Zur Beschreibung der hydraulischen Eigenschaften der in den Hallenlysimetern verwendeten
Kernmaterialien konnte auf die Ergebnisse von Scharnagl und Durner (2014) zuruckgegriffen
werden, die im Rahmen des Forschungsvorhabens FE05.162 Untersuchungen zu den hyd-
raulischen Eigenschaften der verwendeten Béden und Baustoffe durchgefiihrt haben. Unbe-
kannt jedoch waren die hydraulischen Eigenschaften der Dranmatte und des Rollrasens. Fir
den Rollrasen wurden die Kennwerte eines Su2 nach Hennings (2000) herangezogen, wah-
rend fur die Dranmatte Kennwerte eines Kieses in Anlehnung an die Ergebnisse von Ekblad
und Isacsson (2007) verwendet wurden.

Im Rahmen einer Sensitivitatsanalyse wurde dazu im Vorfeld untersucht, wie sich eine Veran-
derung der hydraulischen Eigenschaften der Dranmatte auf den Wasserhaushalt der Lysime-
ter auswirkt. Die entsprechenden Betrachtungen wurden fur den Versuch mit Kies als Kern-
material durchgefuhrt. Im Zuge der Studie wurde der a-Parameter des Modells nach van Ge-
nuchten/Mualem, welches zur Beschreibung der hydraulischen Eigenschaften der Dranmatte
im ungeséttigten Zustand herangezogen wurde, in sinnvollen Grenzen variiert. Die zugehori-
gen Saugspannungs-Wassergehalts-Beziehungen sind in Abbildung 3-2 dargestellt. Die Er-
gebnisse zeigen, dass der Wasserhaushalt extrem sensibel auf eine vergleichsweise gering-
flgige Veranderung des o-Wertes (im Rahmen von 0,01 cm™ bis 1 cm™, was einem Luftein-
trittspunkt zwischen ca. 5 kPa und 0,05 kPa entspricht) reagiert. So wurden fir einen Wert von
a =1 cm? eine auf den Niederschlag bezogene Sickerwassermenge von 90 % ermittelt, wah-
rend diese bei Ansatz von o = 0,01 cm? bei etwa 0 % (keine Durchsickerung) liegt. Die beste
Anpassung der Berechnungsergebnisse an die gemessenen Werte konnte mit einem Wert
von o = 0,05 cm erzielt werden (siehe Abbildung 3-3).
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Abbildung 3-3: Vergleich Modell - Berechnung

Als Ursache fir die in Abhéangigkeit vom a-Wert stark unterschiedlichen Ergebnisse wurde die
Auswirkung des a-Wertes auf die hydraulische Leitfahigkeit mit dem Modell nach van Genuch-
ten/Mualem ausgemacht. So weist das Material fir o. = 1 cm™ bei einer Saugspannung zwi-
schen 1 kPa und 10 kPa, wie sie wahrend des Versuches zu erwarten ist, bereits eine sehr
geringe hydraulische Leitfahigkeit k <5 - 10" m/s auf und liegt damit unterhalb der hydrauli-
schen Leitfahigkeit des kiesigen Kernmaterials bei Annahme derselben dort wirkenden
Sauspannung. Dies fuhrt dazu, dass das Sickerwasser aus dem Rollrasen in der Dranmatte
rechnerisch nicht abgefiihrt werden kann und an den bei dieser Saugspannung durchlassige-
ren kiesigen Kern abgegeben wird.
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Als Fazit der numerischen Simulation lasst sich festhalten, dass die experimentellen Ergeb-
nisse sehr gut wiedergegeben werden kdnnen, sofern die hydraulischen Kennwerte der Dréan-
matte durch eine Rickrechnung experimenteller Untersuchungen angepasst werden. Fir Vor-
hersagemodelle ohne experimentelle Versuche jedoch ist die Festlegung der hydraulischen
Eigenschaften von Dranmatten mit sehr grof3en Unsicherheiten behaftet. So liegen zwar ein-
zelne experimentelle Untersuchungen zum ungesattigten hydraulischen Verhalten von
Vliesstoffen vor (z. B. Bouazza et al., 2006; Pickels und Zornberg, 2012, Siemens und
Bathurst, 2010), jedoch beziehen sich diese Uberwiegend auf die Retentionskurve und enthal-
ten keine experimentellen Ergebnisse zur ungesattigten hydraulischen Leitfahigkeit.

4 Experimentelle Untersuchungen zu den hydraulischen Eigenschaften von
Dranmatten

Zur Ermittlung der hydraulischen Eigenschaften von Dranmatten wurden experimentelle Un-
tersuchungen an einem mechanisch verfestigten Vliesstoff aus Polypropylen durchgefiihrt. An-
hand eines einfachen Benetzungsversuches, bei dem ein Wassertropfen vorsichtig auf die
Oberflache des Vliesstoffes aufgebracht wurde, zeigt sich, dass der Vliesstoff im gewaschenen
Zustand einen Benetzungswinkel gegentiber Wasser > 90° (hydrophobes Verhalten) aufweist.
Dies bestatigt die Angaben von Brunschlik (1993) fur entsprechende Materialien. Im produkiti-
onsfrischen Zustand jedoch (nicht gewaschen) ergab sich im Benetzungsversuch ein Benet-
zungswinkel < 90°. Es wird angenommen, dass diese hydrophilen Eigenschaften im ungewa-
schenen Zustand aus der im Zuge der Produktion aufgebrachten Avivage resultieren.

Die Saugspannungs-Wassergehalts-Beziehung des gewaschenen Vliesstoffes wurde anhand
eines Hanging Column Versuches ermittelt. Der Versuchsaufbau wurde von Schweizer (2019)
in Anlehnung an den Hanging Column Test nach ASTM D6836-16 gewahlt. Vor Versuchsbe-
ginn wurde der gewaschene Vliesstoff unter Aufbringen von Vakuum in entliftetem Wasser
gesattigt. AnschlielRend wurde der gesattigte Vliesstoff durch schrittweise Erhéhung der an-
hangenden Wasserséaule entwassert. Im Schnitt wurde der Unterdruck dabei jeweils Uber ei-
nen Zeitraum von 1,5 h konstant gehalten. Die infolge des Unterdruckes auftretende Wasser-
abgabe wurde anhand der ausgetretenen Wassermenge quantifiziert. Nach Erreichen eines
maximalen Unterdruckes von 47 hPa (47 cm Wassersaule) wurde der Unterdruck wieder
schrittweise reduziert und der sich einstellende Wassergehalt im Vliesstoff anhand der aufge-
nommenen Wassermenge ermittelt.

Die Ergebnisse zeigen fur die Hauptentwasserung (1) eine signifikante Abnahme des Wasser-
gehaltes bei einem Unterdruck von ca. 7 hPa, was dem Lufteintrittspunkt des Vliesstoffes ent-
spricht. FUr den Bewésserungspfad (2) ist auffallend, dass auch bei Reduzierung des Unter-
druckes auf einen Wert nahe Null keine signifikante Wasseraufnahme durch den Vliesstoff zu
verzeichnen ist. Dies belegt die hydrophoben Eigenschaften des Vliesstoffes, die dazu fuhren,
dass eine signifikante Wasseraufnahme und eine vollstdndige Sattigung erst bei Aufbringen
eines positiven Wasserdruckes erreicht werden kann. Der zweite Entwasserungspfad (3) star-
tet dementsprechend von einem vergleichsweise geringen Anfangssattigungsgrad. Fur die in
Abbildung 4-2 dargestellten Versuchsergebnisse wurde der Séttigungsgrad als Wasservolu-
men bezogen auf das Gesamtvolumen des Vliesstoffes angegeben, wobei das Feststoffvolu-
men des Vliesstoffes vernachlassigt wurde.
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Abbildung 4-1: Benetzungsversuch (Schwei- Abbildung 4-2: Retentionskurven ermittelt
zer, 2019) mit dem Hanging Column Test

Der Verlauf der Hauptentwasserungskurve deckt sich mit den Erkenntnissen von Pickles und
Zornberg (2012), welche an mechanisch verfestigten Vliesstoffen zur Verwendung als Filter-
lage einer Dranmatte, ahnliche Verlaufe mit einem Lufteintrittspunkt im Bereich von ca. 6 - 8
hPa ermittelten. Eine Betrachtung von 14 verschiedenen mechanisch verfestigten Vliesstoffen
von Iryo und Rowe (2003) zeigt, dass der Lufteintrittspunkt je nach Produkt zwischen ca. 4
und 18 hPa liegt. Das in den Versuchen festgestellte hydrophobe Verhalten im Falle der Be-
wasserung wurde in ahnlichen Versuchen auch bereits von Bouazza et al. (2006), festgestellt.

5 Zusammenfassung

Experimentelle Untersuchungen an Hallenlysimetern belegen, dass Dranmatten auch auf
durchlassigen, grobkornigen Erdbaustoffen zu einer signifikanten Sickerwasserreduktion bei-
tragen. Dies konnte auch rechnerisch anhand von Simulationsberechnungen zur Wasserbe-
wegung im ungesattigten mehrschichtigen Erdbaukdrper belegt werden. Gleichzeitig haben
die durchgefuhrten Berechnungen gezeigt, dass erhebliche Unsicherheiten bezlglich der
Festlegung der hydraulischen Eigenschaften der Dranmatte bestehen und dass die Kennwerte
der Dranmatte einen grof3en Einfluss auf die Berechnungsergebnisse haben. Vor diesem Hin-
tergrund wurden experimentelle Untersuchungen zum Benetzungsverhalten und zur Saug-
spannungs-Wassergehalts-Beziehung eines mechanisch verfestigten Vliesstoffes aus Polyp-
ropylen durchgefiihrt. Die Ergebnisse zeigen, dass der Vliesstoff im Zustand nach Produktion
andere Eigenschaften aufweist als im gewaschenen Zustand. Dies beruht vermutlich auf dem
Effekt der Avivage, die im Zuge der Produktion aufgebracht wird und beim Waschen des
Vliesstoffes wieder entfernt wurde.

Das im gewaschenen Zustand festgestellte hydrophobe Verhalten des Vliesstoffes tragt dazu
bei, dass eine Durchsickerung des Vliessstoffes erst im Falle eines leichten Wassereinstaus
zu erwarten ist, was zu einer Reduktion der Durchsickerung in den Erdbaustoff im ungesattig-
ten Zustand fuhrt. Fur eine zutreffende Abbildung der Dranmatte in einem numerischen Modell
besteht allerdings noch weiterer Forschungsbedarf, insbesondere im Hinblick auf die ungesat-
tigte hydraulische Leitfahigkeit.
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Einsatz einer mineralischen Weichlage aus Tonpellets zur
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1 Einleitung und Ausgangssituation

Bei der Realisierung des Bahnprojekts Stuttgart — Ulm ist im Zuge der Umgestaltung des
Stuttgarter Hauptbahnhofs eine Trogkonstruktion geplant, welche groR3tenteils auf
Ortbetonrammpfahlen mit Innenrohrrammung bzw. teilweise auf Bohrpfahlen gegriindet wird.
Im Bereich des Teilabschnitts BA 11 befindet sich der Bestandstunnel der S-Bahn zwischen
zwei Bohrpfahlwanden, die bei der Errichtung des Bauwerkes als Verbauwénde dienten. Fir
den Neubau der Bahnhofshalle wurden zwischenzeitlich sowohl die alten Bohrpfahlwande bis
zur Baugrubensohle der neuen Trogbricke als auch Teile des Bestandsbauwerks - abgesehen
von dem im Betrieb befindlichen untersten Geschoss des S-Bahn-Tunnels - riickgebaut.

Aus den Uuberlagerten Lastfallen "Temperaturdnderung” und "Schwinden" resultieren
rechnerisch Langenanderungen der neuen Bahnhofshalle und damit eine horizontale
Verschiebung von bis zu ca. 2 cm an den beiden Auflagerpunkten der neuen zu errichtenden
Briicke des BA 11. Eine statische Uberpriifung hat ergeben, dass im Endzustand die
Tragsicherheit des Querschnitts des S-Bahn-Tunnels unter den Einwirkungen aus gegenuber
dem urspringlichen Zustand infolge der Horizontalverschiebung der neuen Fundamentplatte
erhdhten Erddruck nicht gegeben ist. Im Ergebnis einer Variantendiskussion der DB Projekt
Stuttgart-Ulm GmbH (DB PSU) mit der ausfiihrenden Firma und den an der Planung beteiligten
wird eine Entlastung durch Bodenaustausch mit Einsatz einer mineralischen Weichlage aus
Tonpellets praferiert. Diese Variante, die zur Ausfihrung kam, wird im Folgenden vorgestellit.

2 Projektubersicht

Der Streckenabschnitt zwischen Stuttgart und Ulm erfullt im Netz der DB Netz AG wichtige
Aufgaben sowohl im Fern- als auch im Regionalverkehr und gehort zu den besonders stark
belasteten Gleisstrecken. Das Bahnprojekt Stuttgart—UIm umfasst den Neubau des Stuttgarter
Bahnknotens, den Bau der Schnellfahrstrecke Wendlingen—-Ulm, ein umfassendes
Stadtebauprojekt und den Aus- und Neubau verschiedener weiterer Bahnhofe. Die
Gesamtmalinahme wurde in die Abschnitte "Bahnprojekt Stuttgart 21“ und "Neubaustrecke
Wendlingen — Ulm (NBS)" unterteilt.

Insgesamt wird beim Bahnprojekt Stuttgart-Ulm eine Gesamtstreckenlange von knapp 120 km
realisiert, wobei mit rund 64 km etwas mehr als die Halfte der Trassenldnge auf
Tunnelstrecken und Durchlasse entfallen. Neben den insgesamt 25 Tunneln bzw. Durchlassen
werden 55 Bruckenbauwerke errichtet.
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Der PFA 1.1. - Stuttgarter Hauptbahnhof mit Bahnhofshalle sowie Tunnelbauwerke

Als besonderes Merkmal im Gesamtprojekt ist die Umwandlung des Stuttgarter

Hauptbahnhofs von einem Kopfbahnhof in einen Durchgangsbahnhof hervorzuheben. Der

PFA 1.1 reicht bis an die Rander des Stuttgarter Talkessels heran und wird in offener Bauweise

mit einigen herausfordernden Mafinahmen zur Unterfangung des Bestandsgebdudes der

ehemaligen DB-Direktion hergestellt. Planung und Bauausfiihrung erfolgen in drei Bereichen

(Abbildung 1) mit insgesamt 20 Bauabschnitten (BA, Abbildung 2):

e DB-Tunnel Nordkopf (BA 01 bis BA 08), der als mehrzelliger Stahlbetonrahmen mit einer
Lange von 227 m und einer Breite von 45 m bis 73 m im Nordwesten an die beiden
bergmannischen Tunnel des PFA 1.5 Richtung Stuttgart-Feuerbach und Stuttgart-Bad
Cannstatt und im Stdosten an die Bahnhofshalle anschlief3t,

e DB-Tunnel Sudkopf (BA 19/20 bis BA 25), der ebenfalls als mehrzelliger
Stahlbetonrahmen mit einer Lange von 200 m und einer Breite von 48 m bis 73 m von den
beiden bergméannischen Tunneln des PFA 1.2 Richtung Stuttgart-Flughafen und Stuttgart-
Unterttrkheim im Stidosten zur Bahnhofshalle im Nordwesten fihrt, sowie die

e Bahnhofshalle (BA 09 bis BA 18), die sich mit einer Lange von 447 m und einer Breite
von rund 80 m etwa rechtwinklig (Abbildung 3) zu den bestehenden Gleisanlagen des alten
Kopfbahnhofes erstreckt. Die Bahnhofshalle wird als Gesamtbauwerk (bestehend aus
Grundung, Trog und Schalendach) betrachtet und basiert auf einem Entwurf der
ingenhoven architects und besticht insbesondere durch ihre architektonische Asthetik mit
der Struktur des Schalentragwerks. Tagsiber wird sie mittels grofRer Lichtaugen mit
natirlichem Licht beleuchtet (Abbildung 4), zugleich kommunizieren die Lichtaugen die
Prasenz des unterirdischen Bahnhofs an die Passanten dartber (Abbildung 5, Abbildung
6). Zum Trog gehdren die Sohlplatte, die nérdlichen und die stdlichen Trogwande sowie
die westlichen und die dstlichen Brillenwénde. Im Bereich der Gleise ist die Sohlplatte etwa
1,25m und im Bereich der Bahnsteige etwa 2,5 m dick. Das Trogbauwerk wird im
gesamten Bahnsteigbereich von einem Stahlbeton-Schalendach, mit einer minimalen
Dicke von 35 cm, Uberspannt, dessen Lasten uber elliptische Kelchstitzen und die
AulRenwande des Troges in die Bodenplatte abgetragen werden. Die Dicke der Decke
vergroRert sich in Richtung der Kelche und bindet flieRend in diese ein. Als Besonderheit
ist hervorzuheben, dass das Schalendach ein in sich kontinuierliches, d.h. fugenloses,
dreidimensionales Tragwerk darstellt. Die lichte Hohe zwischen Schienenoberkante und
Unterkante Schalendach variiert zwischen 9,5 m und 12,3 m. Der Trog der Bahnhofshalle
guert im BA 11 das bestehende S-Bahnbauwerk, und wird in diesem Bauabschnitt als
vorgespannte Briicke ausgebildet. Auf dieser Briicke ruhen zwei Kelchstitzen. Die Briicke
ist beidseitig zum S-Bahnbestandsbauwerk auf GroRRbohrpfahlreihen gegriindet. Im
Bereich der Trogwéande sind Hohlkastentrager vorgesehen. Diese Uberspannen ebenfalls
das bestehende S-Bahnbauwerk und sind auf Bohrpfahlgruppen aufgelagert. Die
Briickenkonstruktion ist im Endzustand durch eine 10 cm breite Fuge vom S-Bahnbestand
abgetrennt, um diesen lastfrei zu halten.
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Abbildung 5: “Innenansicht” Bahnhof Abbildung 6: "AulRenansicht* Bahnhof

3 Baugrund und Grundwasser, Grindungskonzept

3.1 Baugrund und Grundwasser

Der Baugrund im Bereich der Talquerung, also der Bahnhofshalle und den anschlieenden
Kopfbauwerken, wird maf3geblich durch die Schichten des Gipskeupers bestimmt, die an den
Talrandern bereits oberflachennah anstehen und im Taltiefsten durch zum Teil von bis rund
15 m méchtigen quartaren Ablagerungen uberlagert werden (Abbildung 7).

Im Suden der Bahnhofshalle sind die quartaren Schichten durch die Ablagerungen des heute
verdolten Nesenbachs gepragt und von geringer Tragfahigkeit. Im Norden dagegen liegen
Uberwiegen sogenannte Sauerwasserablagerungen, die in unterschiedlicher Form als
Sauerwassersand, als Kalk- und Tonschlamm oder als Travertin in teils méchtigen
Sinterterrassen angetroffen werden.

DB-Tunnel | | DB-Tunnel
Nordkopf ! b ! Stidkopf

50

pepl Dikor Nesenbach

Abbildung 7: Geologischer Langsschnitt

In grofRen Bereichen der Baugrube fir die Talquerung werden die Schlufftonsteine des
Gipskeupers angeschnitten, die in Hohe der Baugrubensohle stratigrafisch meist den
Dunkelroten Mergeln zugeordnet werden konnen. Haufig sind die Schlufftonsteine durch
Auslaugungsvorgange verstirzt und sind zu einem halbfesten, teils auch weichen Schluff
verwittert. Sie stehen - meist hin zu den Talr&ndern - aber auch als mirber Fels an.
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Die stratigrafisch unterste Sicht des Gipskeupers, die sogenannten Grundgipsschichten,
stellen fur bauliche Mafinahmen aus Sicht des Heilquellenschutzes im Baufeld der Talquerung
die untere Begrenzung dar. Hieraus ergeben sich teils Langenbeschrankungen fur Pfahle auf
weniger als 10 m. Grundwasser im quartaren Grundwasserleiter steht im Taltiefsten rund 4 m
bis 5 m unter Gelénde und bis etwa 8 m oberhalb der Bauwerksohle an.

3.2 Grundungskonzept des Trogbauwerks fur die Bahnhofshalle

Die Griindung der Bahnhofshalle erfolgt als "Mischgriindung" durch anteiligen Lastabtrag Gber
die Bodenplatte und Uber Grindungspféhle, wobei die Grindungspfahle der
Setzungsreduktion dienen.
MalRgebend fir das Grindungskonzept sind die strengen Projektanforderungen hinsichtlich
der Gebrauchstauglichkeit. Zur Verformungsbegrenzung fir Zwangungsbeanspruchungen der
Dachkonstruktion, fir die Ebenheit des Gleises bzw. der Bahnsteige und zur Einhaltung der
Dichtigkeitsanforderungen an die Trogkonstruktion sind gemafR UiG (Unternehmensinterne
Genehmigung) der DB AG folgende Vorgaben einzuhalten:
e Gesamtsetzungen aus standigen und regelmafiig auftretenden veréanderlichen Lasten
< 30 mm, und
e Setzungsdifferenzen aus standigen und regelmaRig auftretenden veranderlichen Lasten
<10 mm auf 20 m Lange.
In allen Bauabschnitten des Trogbauwerks sind — bis auf wenige Ausnahmen -
Ortbetonrammpfahle zur Setzungsreduktion vorgesehen, da dieser Pfahltyp unter den
gegebenen geologischen Randbedingungen bei gleicher Belastung vergleichsweise geringe
Setzungen aufweist. Es sind Pfahlgruppen unter den Kelchstiitzen und Pfahlreihen unter den
AulRenwanden des Trogs angeordnet.

4 Variantenuntersuchung

Abbildung 8 zeigt die Ausgangssituation im Bereich des BA 11, die sich aus
Langenanderungen der neuen Bahnhofshalle infolge der Lastfalle "Temperaturédnderung" und
"Schwinden" ergeben.
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Abbildung 8: Ausgangssituation im Bereich BA 11

Nach Informationen des Tragplaners ergab eine statische Uberpriifung des bestehenden S-
Bahn-Querschnitts im BA 11, dass im Endzustand die Tragfahigkeit des Querschnitts unter
den Einwirkungen des Erddrucks nicht gegeben ist. Zur Reduktion der GroRRe der bezogen auf
die Horizontalverschiebung stattfindenden Kopplung zwischen der neuen Bohrpfahlwand und
den Wéanden des S-Bahn-Tunnels wurden mehrere Varianten untersucht. Ziel war es, die
Variante mit den besten festgelegten Bewertungskriterien (insbesondere hinsichtlich Wirkung,
Kosten und Zeit) weiterzuentwickeln und zur Ausfilhrung zu bringen. Dabei musste beachtet
werden, dass die Spannweite des vorgespannten Briickenbauwerks BA 11 aus statischen
Grunden nicht vergroRert werden konnte. D.h. die Lage des Auflagers der Brlicke - die bereits
im BA 11 hergestellten Pfahlwéande bilden ein Teil des Auflagers - durfte nicht verandert
werden.

Folgende Auflistung nennt eine Auswahl der untersuchten Varianten zur Minimierung der
Einwirkungen auf das S-Bahn-Bauwerk

a) Anbringen eines Zweifeldtragers als an Boden und Decke der Bestands-S-Bahn
gestlitzte Wand

b) Herstellung einer zusatzlichen tangierenden Bohrpfahlwand als Abdichtungs- bzw.
Abschirmungswand zwischen den beiden Bohrpfahlwéanden

c) Herstellung einer Schlitzwand zwischen den beiden Bohrpfahlwéanden als mit der
Bodenplatte ausgebildeter Einfeldtrager fur die Aufnahme der Einwirkungen aus
Erddruck

d) Ausbildung einer auf den Bestandspfahlen der S-Bahn aufgelagerten biegesteifen Ecke
als Verlangerung der neu zu errichtenden Deckenplatte oberhalb der S-Bahn.

e) Anbringen einer Spundwand zwischen den beiden Bohrpfahlwé&nden mit gelenkigem
Anschluss an Bodenplatte der Bahnhofshalle

f) Herstellung eines zusatzlichen Pfahlkopfbalkens auf neu herzustellenden Pféhlen
unterhalb der neuen Brlicke.
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Zur Bewertung der einzelnen Varianten hinsichtlich gestellter Kriterien wurde eine Matrix
entwickelt, die Vor- und Nachteile der jeweiligen Vorschlage aufzeigt.

Als Ergebnis der Variantendiskussion zwischen der DB PSU, der ausfilhrenden Firma und den
an der Planung beteiligten Buros wurde zunachst eine Entlastung durch Aushub des Bodens
zwischen S-Bahn-Querschnitt und angrenzender Grindungspféahle des BA 11 préferiert (sog.
Variante 2), die dann weiterentwickelt wurde.

Variante 2
Bei dieser Variante ergab sich aufgrund des geplanten vollstandigen Bodenaushubs eine

erhebliche Reduktion des Mantelwidertandes der Griindungspfahle der Trogbriicke, so dass
die aul3ere Tragfahigkeit nicht mehr ausgereicht hatte, um die Einwirkungen aus dem Bauwerk
des BA 11 sicher aufnehmen zu kénnen. Ebenso wurde durch Berechnung festgestellt, dass
das vertikale Tragverhalten der Griindung im Vergleich zu den bisherigen Annahmen der
Planung weicher ist. Zusatzlich zeigte sich, dass die Pfahle durch Erddruck starker
beansprucht werden.

Um auch nach dem Bodenaushub zwischen S-Bahn-Querschnitt und angrenzender
Grindungspfahle des BA 11 ein hinreichend steifes und sicheres Tragverhalten der Griindung
des BA 11 zu erreichen, wurden zusatzliche Pfahle und umfangreiche Injektionsmaflinahmen
vorgesehen.

Ziel war es, mit der Konzeption der Zusatzpfahle eine verglichen zu den alten Planungen
ahnliche Steifigkeit und Tragfahigkeit der Grindung des BA 11 zu erreichen und dabei
gleichzeitig das S-Bahn-Bauwerk von zusatzlichen Erddruck des neuen darlber liegenden
Bahnhofes freizuhalten.

Im Zuge der Konzeptionierung der Variante 2, wurde die Variante 2A -Lisene mit 3 Pfahlen-
(Abbildung 9, Abbildung 10) und als Optimierung der Variante 2A, die Variante 2B -Lisene mit
2 Pfahlen- (Abbildung 11, Abbildung 12) entwickelt.
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Abbildung 9: Variante 2A, Lisene mit 3 Pfahlen sowie Injektionsmaflinahmen, Grundriss
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Weitere Uberlegungen
Neben noch ungeklarten planerischen Herausforderungen zeigten sich nach weiterer

Abstimmung zunéchst nicht erkennbare nachteilige Auswirkungen der zunéchst favorisierten
Variante 2 hinsichtlich Bauzeitverlangerung und Kosten, sodass weitere Uberlegungen zur
Abschirmung des S-Bahn-Tunnels parallel durchgefiihrt wurden. Zunachst wurde die
vorhandenen Tragreserve der neuen Pfahlwand bei einem Mantelreibungsentzug untersucht.
Auf Empfehlung der Technischen Universitat Minchen Zentrum Geotechnik (TUM-ZG) hin
wurde eine Variation der Steifigkeiten bei dem Nachweis der Pfahle auf aul3ere Tragfahigkeit
unter Reduzierung der Mantelreibung durchgefiinrt. Diese Uberlegungen ergaben, dass die
Mantelreibung im Bereich der oberen 3,30 m bzw. 4,00 m des Pfahlschaftes entfallen konnte.
Auf Grundlage dieser ersten Einschatzung, zeigte sich, dass die Méglichkeit zur erheblichen
Reduzierung des horizontalen Erddrucks, unter Beachtung des Ablaufes zur Herstellung der
Baugrube zum Zeitpunkt des S-Bahn-Baus und unter Einsatz einer von Seiten der TUM-ZG
erwogenen Weichlage aus aufgequollenen Tonpellets gegeben war. Aufgrund des hohen
zeitlichen Druckes und der weiter planerisch offenen Herausforderungen zum Bau der sog.
Variante 2 wurde die Idee einer Weichlage parallel zum S-Bahn-Tunnel mit grof3er Intensitat
verfolgt und bis zu einer baubaren Planung weiterentwickelt sowie schlussendlich zur
Ausfihrung gebracht.

Eine grundlegende Voraussetzung fir die rasche Umsetzbarkeit war, dass der Einsatz von
Tonpellets ein gangiges Verfahren fir die VerschlielBung von Erkundungsbohrungen sowie fiir
die Abdichtung von Brunnen unterhalb des Grundwasserspiegels ist. Damit liegen hinsichtlich
der langfristigen Wirkung des in Form der Tonpellets verwendeten natirlichen Materials und
der Umweltvertraglichkeit auch fir die anstehenden Baugrundverhaltnisse ausreichende
Erfahrungen vor.

Entsprechend den statischen Anforderungen sollte die Weichlage durch einen mit
feinkdrnigem Boden bei breiiger Konsistenz aufgeftillten Schlitz mit einer Tiefe von 2 m und
beim sog. ,Block 4a“ einen Schlitz bzw. einzelne Bohrungen bis in eine Tiefe von ca. 6 m
unterhalb des Kopfbalkens der Briickenkonstruktion realisiert werden (Abbildung 13,
Abbildung 14 und Abbildung 15). Die Anforderungen an das fir die Realisierung der Weichlage
zur Ausfuhrung vorgeschlagene Tonmaterial bezogen sich vorrangig auf eine ausreichend
geringe Steifigkeit und Scherfestigkeit sowie auf eine dauerhafte Wirksamkeit, was bedeutet,
dass nur kleine Verdnderungen des Wassergehalts bzw. des Sattigungsgrades Uber die
Nutzungsdauer zulassig sind. Hierzu wurden Versuche und Simulationen unter Anwendung
eines Stoffmodells fur geséttigte viskose weiche Tone durchgefuhrt, um den Nachweis zur
Erflllung der Anforderungen zu erbringen.

Je nach Zusammensetzung der Tonpellets aus unterschiedlichen Tonmineralien und der beim
Einfillen in das Bohrloch bzw. den Schlitz erreichten Dichte kann bei der Aufnahme von
Wasser ein Quelldruck entstehen, der Hohlraume gegen mogliche Wasserwegigkeiten zwar
zuverlassig verschliel3t, jedoch fiir die Beanspruchung der Wande des bestehenden S-Bahn-
Tunnels nachteilig sein kann.

Auch fur die weitere Planung wurde das mechanische Verhalten der Weichlage in den
geotechnischen Rechenmodellen mit Hilfe eines geeigneten Stoffmodells abgebildet. Fur die
Berechnungen wurden Kennwerte fir das stoffliche Verhalten des in den Schlitz bzw. in die
Bohrungen einzufullenden Materials zunachst (berschlagig abgeschatzt und am
geotechnischen Planer weitergegeben. Diese im Hinblick auf den Zeitdruck fur die Planung

133



sehr rasch zu treffenden Aussagen zum stofflichen Verhalten der Weichlage wurden durch
Labor- und Modellversuche bestatigt.

Es stellte sich ebenso die Frage, ob die Ubertragbarkeit des im Labor beobachteten
Quelldruckverhaltens auf die Bedingungen in situ in Frage gestellt werden kénnte. Der
Einwand wurde in der Tatsache begrindet, dass der Chemismus des Bodens und des
Grundwassers in situ anders sind als im Labor und, dass diese das Quellverhalten der
Tonpellets beeinflussen kdnnen. Um weitere Planungssicherheit zu erlangen und um
Verzdgerungen bei der Herstellung der Weichlage mdéglichst zu vermeiden, wurde die Frage
der Ubertragbarkeit mittels Versuche im Nahbereich (BA 10) des BA 11 geklart.

Abbildung 13: Weichlage aus aufgequollenen Tonpellets (gestrichelt)

2N T il N
.'._'. £ I T ::'l —'I e =
e ;
Abbildung 14: Querschnitt Schlitze im Abbildung 15: Querschnitt Regelschlitze mit
Bereich ,Block 4a“ mit Weichlage Weichlage (gestrichelt)
(gestrichelt)

5 Laborversuche

In Laborversuchen an der TUM-ZG wurde zunachst die prinzipielle Eignung von Tonpellets fir
die Herstellung der Weichlage anhand von Index- und Klassifikationsversuchen sowie ersten
Quelldruckversuchen untersucht. Darauf wurde unter Beachtung der Verflgbarkeit
unterschiedlicher Produkte von Tonpellets ein Produkt fur die Anwendung ausgewahlt und an
diesem Produkt Untersuchungen zur Bestimmung bodenmechanischer Parameter zur
Charakterisierung der Steifigkeit und Scherfestigkeit sowie des Kriechverhaltens durchgefihrt.
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5.1 Vorversuche zur Materialauswahl

Die Untersuchungen begannen mit der Auswahl von hinsichtlich der angestrebten
bodenmechanischen Eigenschaften geeignet erscheinenden Produkten unterschiedlicher
Hersteller. Insgesamt wurden 13 verschiedene Produkte recherchiert, die nach
Herstellerangaben fiir den Einsatz als geeignet erschienen. Aus diesen 13 Produkten wurden
3 Produkte fir Vorversuche ausgewahlt, wobei neben den nach Herstellerangaben
recherchierten bodenmechanischen Eigenschaften unter anderem zum Quelldruck infolge
Wasseraufnahme auch die Verfigbarkeit der Tonpellets in groRen Mengen von vorab
geschatzten 300 Tonnen bis 340 Tonnen bis zur Ausfiihrungstermin auf der Baustelle des PFA
1.1 maRgebend war. Die Herstellerangaben zu den 3 fir die Vorversuche ausgewahlten
Materialien sind in Tabelle 1 zusammenfassend dargestellt.

Tabelle 1: Herstellerangaben zu den in den Vorversuchen untersuchten Materialien

Bezeichnung Produkt | Schiittdichte Quelldruckspannung | Durchlassigkeits-
beiwert
Compactonit 10/80 1,0 t/m?3 8 kN/m? 2,310" m/s
Mikolit 300 1,0 t/m?3 6 kN/m? 5,0 10 m/s
Wetronit 100/10 1,0 t/m?® 7 KN/m? 1,010 m/s

Ziel der Laborversuche war es zunachst, die 3 verschiedenen Produkte aus Tonpellets mittels
Indexversuchen bodenmechanisch zu klassifizieren. Um produktspezifische Unterschiede im
Quellverhalten durch einen Schnelltest feststellen zu kdnnen, wurde jeweils eine geringe
Probenmenge aus Tonpellets in zylindrische Behalter aus Glas eingeflillt. Darauf wurde von
oben Wasser zugegeben, bis nach visueller Beurteilung alle Makroporen gesattigt waren. Es
sind durch das freie Quellen bei vergleichsweise sehr geringen Spannungen
produktspezifische Unterschiede zu erkennen (siehe Abbildung 16). Die axiale Dehnung
bezogen auf die anfangliche Probenhdhe bzw. Volumenzunahme der getesteten Materialien
betragt 11 % bis 33 % innerhalb eines Zeitraumes von 3 Tagen. Zur Beurteilung und
Ubertragung dieser Ergebnisse ist zu beachten, dass die Spannungen in den
kleinmalstablichen Saulenversuchen, welche die Dehnungen infolge Quellen beeinflussen,
deutlich unter den Spannungen liegen, welche innerhalb der Weichlage zu erwarten sind. Im
Vergleich zum Schnelltest hdhere Spannungen reduzieren die zu erwartenden Dehnungen

infolge Quellen.
Zustand am 30.11.2018
Mikolit Wetronit ~ Compac-

Zustand am 03.12.2018
B Mikolit

Compac-
 tonit

Abbildung 16: Schnelltest zur Ermittlung des Quelldruckpotentials
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Fur die Bestimmung des Verhaltens der Tonpellets infolge des Quellvorgangs bei
verschiedenen aus der geplanten Anwendung in der Weichlage abgeleiteten Spannungen,
wurden im Rahmen der Vorversuche an den 3 Materialien Quelldruckversuche bei Kontrolle
doy / ot = 0 ausgefuhrt. Fur diese Quelldruckversuche wurde das Material locker in einen
GroRRddometer eingebaut, der Probenabmessungen von 300 mm Durchmesser bei einer
Probenhdhe von 100 mm erlaubt. Die Probenreaktion wird durch die Anderung der vertikalen
Spannung gemessen doy / dt # 0. Die Auswertung der Versuchsergebnisse wird in Abbildung
17 gezeigt.

50 GroRRddometerversuche:
D =300 mm
Hy =100 mm
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Abbildung 17: Auswertung der Quelldruckversuchen an Tonpellets im Gro3ddometer

Nach der Analyse der Vorversuche wurde das Produkt Compactonit, welches hinsichtlich der
gestellten  Anforderungen an die Quelldruckentwicklung (niedrige  Quelldriicke,
vernachlassigbare Zunahme Uber die Zeit) und die Homogenitdt nach dem Quellen
(homogenes Partikelgeriist mit wenigen sichtbaren Makroporen) glinstige Eigenschaften zeigt,
ausgewahlt. Neben den bautechnischen Anforderungen war die Verfligbarkeit von bis zu 340
Tonnen auf der Baustelle zur Zeit der Ausfihrung ein wichtiges Entscheidungskriterium.

5.2 Laborversuche an Compactonit

Nach Durchfihrung der Vorversuche wurden weiterfihrende bodenmechanische
Laborversuche am Material mit der Produktbezeichnung des Herstellers Compactonit 10/80
durchgefuhrt. Die Versuche sollen das mechanische Verhalten der gequollenen Tonpellets
hinsichtlich der Steifigkeit, Scherfestigkeit und Viskositat charakterisieren. Zu den in den
Versuchen bericksichtigten Einflissen gehdren die Art der Probenherstellung mit der Wahl
der Einbaudichte der trockenen Tonpellets sowie der Quellvorgang durch Wasserzugabe, die
Vorkonsolidationsspannung wahrend der Wasserzugabe sowie die Gro3e der
Spannungsinkremente zur Ermittlung der Steifigkeit.
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Abbildung 18: Versuchsanlagen zur Probenvorbereitung mit Quellen durch Wasserzugabe
und zur Durchfiihrung von Grof3édometerversuchen mit D = 300 mm (linkes Foto),
gequollene Tonpellets nach Herstellung einer Probe fur weiterfiihrende Versuche (mittleres
Foto), Versuchsanlage zur Durchfiihrung von Fligelscherversuchen (rechtes Foto)

In zwei konventionellen Odometerversuchen [1] bei einem Probendurchmesser 71,4 mm und
einer Anfangsprobenhthe von 20 mm wurde die spannungsabhéangige Kompressibilitat und
daraus berechnet der Steifemodul Es sowie das Verhalten infolge Kriechen bei konstanter
vertikaler Spannung ermittelt. Die Versuche unterscheiden sich hinsichtlich der
Vorkonsolidationsspannung beim Quellen wahrend der Probenvorbereitung (Versuch 1:
ovo = 15 kN/m?, Versuch 2: o,o=30kN/m?). Die Lastanderung erfolgte durch jeweils
Lastverdoppelung wahrend der Erstbelastung OCR = 0'vmax / 0'v = 1 bis oy = 240 kN/m?. Die
Probe wurde anschlieRend von o, =240 kN/m? auf o, =1kN/m? entlastet und bis auf
ov= 240 KN/m? wieder belastet, um die Steifigkeit und das Kriechverhalten bei
Bodenzustanden OCR > 1 (Annahme 0"y max = 240 kN/m?) ermitteln zu kénnen. Die Last wurde
nach einer Spannungsanderung jeweils um mindestens 1 Tag konstant gehalten. Die
Auswertungen zum spannungsabhangigen Steifemoduls sowie zum Kriechbeiwert Cg sind in
Abbildung 19 dargestellt.

8 5,0
Odometerversuch 45 | | Odometerversuch
74 D=71,4mm Entlastun ' D=71,4mm
Hy = 20 mm 9 4,0 A Hy = 20 mm
6 - Gyo = 15 kN/m? /’ Gy = 15 kN/m2
- — — = oy0= 30 kN/m? 3591| - - - - o,0=30kN/m?
& 5 1 3,0 A
E =)
S >
é 4 Wiederbelastun o 257
— 9 (@) Wiederbelastung
W o3 2,0 -
1,5 1
2
1,0 4
1 05
0 v v v v v v v v v 0,0 v v v v v v v v v
0 25 50 75 100 125 150 175 200 225 250 0 25 50 75 100 125 150 175 200 225 250
c', [KN/m?] c', [KN/m?]

Abbildung 19: Ergebnis konventionelle Odometerversuche, spannungsabhangiger
Steifemodul Es bei Ent- und Wiederbelastung (linkes Diagramm) und spannungsabhangiger
Kriechbeiwert Cg bei Wiederbelastung (rechtes Diagramm)
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Es wurden 2 weitere Odometerversuche durchgefiihrt, die sich gegeniiber den konventionellen
Odometerversuchen  durch  eine  verschiebungsgesteuerte  Probebeanspruchung
unterscheiden. In diesen Versuchen wird bei Belastung die Stauchungsrate bzw. bei
Entlastung die Dehnungsrate 6o./dt durch die Versuchsanlage kontrolliert. Die Probenreaktion
infolge einer sprunghaften Anderung der Dehnungsrate Ao./At und damit das
Versuchsergebnis gibt sich aus der Anderung der Spannung Ao\/At. Zur Quantifizierung der
Bodenviskositat wird der Zahigkeits- bzw. Viskositatsindex I, ermittelt (siehe Abbildung 20),
wobei ly = In(a'v.1 / 0'vo)  IN((ACv,1/AL) | (ACv,0/AL)) gilt.

10,0 7 0,15
9.0 { | Odometerversuch // 0,14 - Odometerversuch
! D=71,4mm / 0,13 A D=714mm
8,0 4 | Ho=20mm / 0,12 - Hy = 20 mm
Gy,0= 15 kN/m2 011 Oy0= 15 kN/m2
704 ——---- Gv0= 30 kN/m2 -1 | _____ Gyv,0= 30 kN/m?
0,10 A
—_ Entlastung
N 6,0 - 0,09 A1
£ — 0,08 T
§ 50 - —"> 0’07 | / = = Erstbelastung
w40 - 0,06 - Trend
0054 1/
30 1 0,04
Wiederbelastung '
2,0 1 0,03 A
— - 0,02 {
1,0 1 == — 5 Erstbelastung 001 -
0,0 T T T T T T T T T 0,00 T T T T T T T T T
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Abbildung 20: Ergebnisse der Odometerversuche bei Steuerung der Dehnungsrate,
spannungsabhangiger Steifemodul Es bei Erst-, Ent- und Wiederbelastung (linkes
Diagramm) und spannungsabhangiger Zahigkeitsindex |, bei Erstbelastung (rechtes
Diagramm)

Zur Ermittlung der Scherfestigkeit bei undrainierter Beanspruchung wurden
Fligelscherversuche im Labor durchgefuhrt. Die Versuchsanlage ist im rechten Foto der
Abbildung 18 dargestellt. Es wurden mehrere Einzelproben, deren Probenherstellung unter
Ovo=15kN/m? und ovo=30kN/m? erfolgte, gemaR dem Vorgehen zur
Versuchsdurchfiihrung in Anlehnung an den Normenstandard ASTM D4648-10 [2] untersucht.
Die Ergebnisse von insgesamt 6 Einzelversuchen mit einer Darstellung des registrierten
Scherwiderstandes 1 in Abhangigkeit vom Scherweg zeigt das Diagramm in Abbildung 21.
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Abbildung 21: Ergebnisse aus den Fligelscherversuchen, durchgezogene Linie
Vorkonsolidationsspannung ovo = 15 kN/m?, gestrichelte Linie Vorkonsolidationsspannung
Ovo = 30 kKN/m?

In Ann&herung gilt zur Berechnung der undrainierten Scherfestigkeit cy, = A-1, wobeli
unterschiedliche Literaturquellen fir Tone mit einer Plastizitatszahl von ca. lp =50 %, eine
Bandbreite von A = 0,55 und 0,80 fir die Umrechnung vorschlagen [3]. Daraus ergeben sich
Spannen der im Labor bestimmten undrainierten Scherfestigkeit c, von 4,4 kN/m? bis 15,7
kN/m? bei dem maximalen Scherwiderstand und 0,8 kN/m? bis 1,8 kN/m? bei der
Restscherfestigkeit.

6 Verhalten von Compactonit im Feldversuch

Es wurden in unmittelbarer Nahe (im BA 10) zum bestehenden S-Bahn-Tunnel insgesamt 3
messtechnisch instrumentierten Probesaulen durchgefuhrt. Mit den Probeséulen sollten
wesentliche Erkenntnisse in Bezug auf die Interaktion der Weichlage mit den im Bereich des
PFA 1.1 lokal anstehenden Bdden gewonnen werden. Dabei wurden die geochemischen
Eigenschaften von Boden und Grundwasser standortspezifisch beriicksichtigt, welche den
Quellvorgang, die Quelldricke und die bodenmechanischen Eigenschaften grundséatzlich
beeinflussen kénnten.

Die Probesaulen wurden mit einem Innendurchmesser von 420 mm ausgefiihrt und erreichen
eine Tiefe von 5,0 m ab dem Bohrplanum. In den Probeséulen wurden jeweils in zweli
Messebenen (bei 2,5m und 4,5m ab Oberkante Bohrloch) Sensoren zur Messung von
Erddruck- und Porenwasserdruckspannungen angeordnet. Die Sensoren wurden an einer
vorkonfektionierten Stange zusammen mit den Leitungen zur Wasserfullung montiert. Die
Instrumentierung wurde vor der Auffullung der trockenen Tonpellets in der verrohrten Bohrung
installiert (siehe Abbildung 22).
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Abbildung 22: Zustand der PS-WL 1 wahrend dem Einfillen der Tonpellets und dem Ziehen
der Verrohrung (linkes Bild); Probeséule PS-WL 1 nach Abschluss der Verflllung mit
Tonpellets (rechtes Bild)

% 7 = TN R | i

Die Wasserzugabe innerhalb der Probesaulen erfolgte von unten nach oben, um die
Luftblasen in dem Porenraum zwischen den Aggregaten der Pellets nach oben zu verdréngen.
Waéhrend des Versuchs wurde die Oberflache der gequollenen Tonpellets weitgehend mit
Wasser Uiberdeckt gehalten. Die Auswertung der elektronisch aufgezeichneten Messwerte zur
Ermittlung z.B. der horizontalen totalen Spannungen wird in Abbildung 23 fur alle Probeséaulen

gezeigt.
70

’ Messebene ME 2 (230,5 mNN) ‘ PS-WL 1
—PS-WL2
— PSWL3
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Abbildung 23: Messergebnis zur totalen horizontalen Spannung in den Probesaulen PS-
WL 1, PS-WL 2 und PS-WL 3 auf H6he der Messebene ME 2 bei 230,5 mNN

140



Zur Auswertung der horizontalen effektiven Spannung an der Bohrlochwandung wurde,
ausgehend von einem Reibungswinkel der nicht gequollenen Tonpellets bei o =27,5°,
welcher durch 3 Schittkegelversuche im Mittel bestimmt wurden, ein Erddruckbeiwert der
locker in die Probesaulen eingeflllten noch nicht gequollenen Tonpellets von K =0,54
angenommen, der empirisch begrindet ist (Zustand vor Wassersattigung). Die Schittdichte
des Compactonits ist mit o = 12 kN/m? bekannt. Im Bohrloch bewirkt die Reibung zwischen
den eingefllliten Tonpellets und der Bohrlochwandung eine Reduktion der vertikalen und der
horizontalen Spannungen in der Probesdule. Unter Anwendung der Silotheorie und den
Formeln nach Janssen (1985) [5] ergibt sich fur die ausgeflhrten Probensaulen ein
horizontaler Druck in den Tiefen von 2,5m und 4,5m vor Wassersattigung von
Oho = 2,3 KN/m2,

Die durch das sich aufweichende Compactonit zu erwartende Anderung des effektiven Drucks
ist sehr schwach. Die gemessene horizontale Effektivspannung liegt fir die beiden
Messebenen in Tiefen von 2,5 m (Bereich von 1 bis 5 kN/m?) und 4,5 m (Bereich von 2 bis 6
kN/m?) deutlich unter 10 kN/m?. Eine zeitliche VergréRerung des Erddrucks in den Saulen, wie
evtl. infolge Quellen zu beflrchten waére, ist aus den gegebenen Messdaten nicht zu
beobachten.

7 Verifizierung der Feldversuche

Zusatzlich zu den Elementversuchen im Labor am Compactonit und den Probesaulen im Feld
wurde das geotechnische Randwertproblem im sog. Saulenversuch nachgebildet, um
moglichst ganzheitlich alle mal3gebenden Effekte der Weichlage berlcksichtigen zu kdnnen.
Im S&ulenversuch wurden die Entwicklung des Aufweichens und Quellens der Tonpellets
sowie die zeitliche Anderung der Porenwasserdriicke und totalen horizontalen Erddriicke und
damit aus diesen zwei MessgroRen die Anderung der effektiven horizontalen Spannung
ermittelt.

Die Geometrie der Probesaule im Labor entspricht weitgehend der Geometrie der Probesaulen
im Baufeld (Saulenlange ca. 5 m, Durchmesser ca. 400 mm). Die eingesetzte Messtechnik
entspricht ebenfalls der in den Feldversuchen installierten Sensoren. Analog zu den
Feldversuchen wurden die Probesaulen mit Tonpellets aufgefillt und danach mit Wasser
gesattigt (sieh ung 24).

I .
-y

Abbildung 24: Saulenversuch im Labor, Dichtigkeitstest mit Wasserfullung (linkes Foto),
Séaule gefillt mit Tonpellets vor Wasserséttigung (mittleres Foto) und Zustand nach
Wasserséttigung (rechtes Foto)
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Die aus dem totalen Druck und dem Porenwasserdruck zu berechnende horizontale
Effektivspannung liegt bis auf kurzwellige bzw. zeitlich begrenzte Schwankungen, die
vermutlich nicht infolge des Bodenverhaltens auftreten bzw. ihren Ursprung in
messtechnischen Einflissen wie z. B. Erschitterungen, tageszeitlich bedingte
Luftdruckdnderungen und Temperaturschwankungen haben, im Bereich zwischen und
3,0 kN/m? und 10,5 kN/m2. Ein Trend der Messergebnisse in Bezug auf ihre zeitliche
Entwicklung zu hoheren oder geringeren horizontalen Effektivdricken ist nicht feststellbar.
Der im Labor aufgebaute Saulenversuch wurde gegenuber den Probeséulen im Baufeld des
PFA 1.1 deutlich langer messtechnisch beobachtet (ca. 5 Monate). Der Boden in der
Versuchssaule des Labors konnte somit langer mit Wasser in Kontakt treten, ggf.
konsolidieren, kriechen, altern und damit mdglicherweise seine Steifigkeit andern. Um einen
Vergleich hinsichtlich der bodenmechanischen Eigenschaften zwischen dem in die
Versuchssaule im Labor eingebauten und gequollenen Compactonit und dem Compactonit,
der in den Feldversuchen verwendet wurde sowie der vorab durch die Laborversuche,
eingehend untersucht wurde, ziehen zu konnen, wurden ergéanzende Laborversuche
durchgefihrt.

Ziel der ergénzenden Laborversuche war es, einen experimentellen Nachweis zu erbringen,
dass sowohl die Steifigkeit als auch die Scherfestigkeit von Proben, die aus der Versuchssaule
im Labor nach 5 Monaten Beobachtungszeit entnommen wurden, in der Brandbreite der
Ergebnisse der Laborversuche liegen, und unterhalb der Werte liegen, die der Bemessung der
Weichlage zugrunde gelegt wurden. Im Rahmen der erganzenden Laborversuche wurden
zunachst in Entnahmetiefen von 0,3 m, 2,0 m und 4,0 m Proben aus der Versuchssaule
entnommen. An den Proben wurden eindimensionale Kompressionsversuche im Odometer
sowie Flugelscherversuche durchgefihrt.

Die Ergebnisse die erganzenden Odometerversuche sind in Abbildung 25 dargestellt.
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Abbildung 25: Ergebnis erganzende Odometerversuche, Stauchung der Proben in
Abhangigkeit von der Spannung (linkes Diagramm) sowie spannungsabhangiger Steifemodul
Es bei Erst-, Ent- und Wiederbelastung (rechtes Diagramm)
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Die im Rahmen der ergdnzenden Laborversuche ermittelten Steifemoduln zeigen im Vergleich
zu den vorab durchgefiihrten Laborversuchen vergleichbare Bandbreiten der Ergebnisse. Die
gemessenen Steifemoduln liegen teilweise im Bereich der fiir die Ermittlung des Erddrucks auf
die S-Bahn-Tunnel angesetzten Werte, teilweise jedoch auch auf der sicheren Seite liegend
darunter. Die in Scherfligelversuchen ermittelte Scherfestigkeit ist fir die Proben, welche aus
der Saule ausgebaut wurden, geringer als fiir die im Odometer gequollenen und
ausgestochenen Proben. Hier kann es mdglich sein, dass aufgrund der variierenden
Zeitrdume zwischen der Wasserzugabe und dem Scherfligelversuch das zeitabhangige
Aufweichen der Tonpellets innerhalb des Betrachtungszeitraumes eine Rolle spielt.

8 Analysen zum Langzeitverhalten unter zyklischer Beanspruchung

Die Funktion der Weichlage ist dann gewahrleistet, wenn sich die Steifigkeit der Weichlage im
Fall einer moglichen zyklischen Beanspruchung aus Temperaturanderungen der Bodenplatte
des Bahnhofes sowie aus Kriechen unter ihrem Eigengewicht nicht mal3gebend &ndert.

Mit numerischen Simulationen unter Anwendung eines visko-hypoplastischen Stoffmodells [4]
wurde das mechanische Verhalten der gequollenen Tonpellets bei, Uber die aktuell
vorliegenden Messdaten hinaus, zeitlicher Extrapolation untersucht. Hierzu wurden zwei
Parametervarianten zum mechanischen Verhalten der gequollenen Tonpellets betrachtet,
welche die Bandbreite der experimentell gewonnenen Ergebnisse abdeckt.

Unter der Annahme ebener Verformungsbedingungen und konstanter vertikaler effektiver
Spannungen wurde das Verhalten der Weichlage in 3 verschiedenen Tiefenlagen der 5 m
tiefen Weichlage (0,5 m, 2,5m und 4,5 m) infolge zyklischer Beanspruchung und Kriechen
Uber einen Zeitraum von 100 Jahren rechnerisch untersucht. Dabei wurde die im Hinblick auf
die Funktion der Weichlage positiv wirkende Wandreibung und der damit verbundene
Siloeffekte auf der sicheren Seite liegend vernachlassigt. Der Erddruckkoeffizient wurde mit
K=o'n/0o 'v=0,7 entsprechend der erwarteten Bandbreite an Reibungswinkeln zwischen
@' =17,5° und 22,5° angesetzt. In horizontaler Richtung wurden Dehnungszyklen
entsprechend der erwarteten GréRRe der horizontalen Beanspruchung aus der Bodenplatte des
Bahnhofes aufgebracht. Zwischen den jeweils fir Herbst und Frihling definierten
Dehnungsanderungen wurden Kriechphasen im Sommer und Winter definiert. Die Auswertung
betrachtet einen Zeitraum von 100 Zyklen bzw. 100 Jahren. Zunachst zeigen die Ergebnisse,
dass infolge der zyklischen Beanspruchung die Steifigkeit der Weichlage, welche in der
Analyse durch ein horizontales Verformungsmodul E, ausgedrtickt wird, auch nach 100 Zyklen
bzw. 100 Jahren nur unwesentlich zunimmt. Damit einher geht ein sich vergleichsweise
andernder Steifemodul. Die nach 100 Jahren prognostizierten Spannungen liegen je nach in
Ansatz gebrachter Parametervariante fur eine Tiefe von 2,5 m zwischen 9,2 kN/m? und
10,4 kN/m? sowie in einer Tiefe von 4,5 m zwischen 15,9 kN/m? und 19,1 kN/m?.

Eine Zusammenstellung berechneter und gemessener Werte zur horizontalen effektiven
Spannung wird in Abbildung 26 dargestellt.
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Saulenversuch im Labor Saulenversuche im Feld Rechnerische Werte nach

(Maximalwerte) (Maximalwerte) Simulation von 100
Beanspruchungszyklen
(Maximalwerte)
e I A\ AN \
Annahmen
genauer Verlauf genauer Verlauf + v'=50KkN/m?
unbekannt unbekannt + K;=0,699
25m
a'y, = 10,7 kN/m2 a'y, = 5,5 kN/m2 'y, = 9,2 kN/m?
50 m _—t =] - - - -, e s e = == - - dm i s Em s Em e e = - P === -
bis 10,4 kN/mZ
20m
o'y, = 10,7 kKN/m? o'y, = 5,5 kN/m? o'y, = 15,9 kKN/m?
05m bis 19,1 kN/m2

Abbildung 26: Vergleich berechneter und gemessener Werte zur horizontalen effektiven
Spannung

Die sich uber die Jahre kaum andernde Steifigkeit sowie die nur geringe Anderung der
Spannungen und der Porenzahl bestatigen die langzeitige Funktionsfahigkeit der Weichlage.
Es kann aufgrund der Ergebnisse der Saulenversuche angenommen werden, dass die sich
tatsachlich einstellenden Spannungen infolge der an den Seiten der Weichlage wirkenden
Wandreibung deutlich geringer sein werden als die rechnerisch prognostizierten Werte.

9 Zusammenfassung

Durch umfassende experimentelle Feld- und Laboruntersuchungen, numerischen Analysen
und Literaturrecherchen zum Verhalten quellfahigeren Tonmineralien konnte die Eignung von
Tonpellets fur die Herstellung der Weichlage sowie die langzeitige Funktionsfahigkeit
grundsatzlich nachgewiesen werden.

Im Spannungsbereich bis 30 kN/m? liegt der experimentell bestimmte Steifemodul unter
Es =1 MN/m2. Fur die Ent- und Wiederbelastung wurden Werte des Steifemoduls zwischen
Es =1 MN/m? und 6 MN/m? festgestellt. Die Porenzahlanderung infolge Kriechen ist
vergleichsweise gering und nimmt mit zunehmender Kriechdauer in etwa mit dem Logarithmus
der Zeit ab. Durch das hohe Wasserbindevermégen des ausgepragt plastischen Tons sowie
die geringe Anderung der Effektivspannungen infolge der zyklischen Beanspruchung bleibt die
geringe Scherfestigkeit und damit einhergehend geringe Steifigkeit dauerhaft erhalten.
Projektspezifisch nachteilige Effekte, die durch Austrocknung entstehen und zu einer
deutlichen Erhéhung der Steifigkeit und Scherfestigkeit fuhren kénnen, kdnnen aufgrund der
Hohe der Weichlage unterhalb des Grundwasserspiegels ausgeschlossen werden.

Die Auswertung der Messdaten aus den Probesdulen im Feldversuch sowie aus den
Saulenversuch im Labor zeigt, dass die horizontalen Effektivdriicke nach Kompensation von
Luftdruckschwankungen deutlich unter 10 kN/m? liegen. Ein nennenswerter und im Trend
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eindeutiger bzw. systematischer Zuwachs der effektiven Spannungen innerhalb des
Beobachtungszeitraumes von bis zu 5 Monate war nicht feststellbar.

Die Weichlage aus gequollenen Tonpellets zur Reduzierung von Erddriicken auf den
bestehenden S-Bahn-Tunnel unter dem zukinftigen Bahnhof Stuttgart 21 konnte im Sommer
2019 erfolgreich ausgefihrt werden. Damit einher gingen im Vergleich zu allen vorab
konzeptionierten Varianten und der zunachst zur Planung und Ausflihrung vorgeschlagenen
sog. Variante 2 erhebliche Kosteneinsparungen und eine deutliche Reduzierung des Risikos
einer verlangerten Bauzeit der Gesamtmalnahme.
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Die 2. S-Bahn-Stammstrecke auf dem Weg der Realisierung
Aktuelle Entwicklungen und deren Hintergrinde aus dem Blickwinkel der
Geotechnik

Florian Leder, Emanuel Schworm, Franz-Xaver Trauner
DB Netz AG, Miinchen

1 Allgemeines

Ein markantes Merkmal des S-Bahn-Netzes der Landeshauptstadt Minchen ist der sternfotr-
mige Aufbau rund um das Zentrum von Minchen. Samtliche S-Bahnen passieren den Stamm-
strecken-Tunnel unter der Munchner Innenstadt. Diese Bindelung der S-Bahnlinien erzeugt
eine flaschenhalsahnliche Situation, welche bis zu 30 Zige je Stunde und Gleisrichtungen
passieren mussen. Mit etwa 1000 Zugfahrten taglich, z.T. im 2-Minuten-Takt, kénnen sich Sto-
rungen im Betriebsablauf auf der bestehenden Stammstrecke auf das gesamte S-Bahn-Netz
auswirken. Urspringlich wurde die Stammstrecke fur etwa 250.000 Nutzer pro Tag ausgelegt.
Diese Zahl hat sich Uber die letzten Jahrzehnte auf tUber das 3-fache gesteigert, sodass heut-
zutage bis zu 840.000 Personen die S-Bahn an den Werktagen nutzen. Da auf der zweigleisi-
gen S-Bahn-Stammstrecke Uber die aktuelle Verkehrsbelastung hinaus technisch keine wei-
tere Steigung mehr moglich ist, sollen durch den Bau der 2. S-Bahn-Stammstrecke, welche
etwa parallel zur 1. S-Bahn-Stammstrecke verlauft, weitere Kapazitaten geschaffen werden.

1.1 Ubersicht

Die 2. S-Bahn-Stammstrecke erstreckt sich zwischen den beiden bestehenden oberirdischen
S-Bahnstationen Hp Laim im Westen und dem Bahnhofsteil Leuchtenbergring im Osten von
Munchen. Zwischen den beiden genannten Stationen ist der Neubau der elektrifizierten S-
Bahn-Tunnel mit einer Gesamtlange von etwa 11 km geplant [1]. Des Weiteren sind neben
den 3 neuen unterirdischen Stationen, welche sich in einer Tiefe von bis zu 45 m befinden
werden, ein Abzweigbauwerk sowie diverse Rettungsschachte geplant. In den oberirdischen
Abschnitten des Projekts wird zudem im Westen eine Umweltverbundrdhre fur Bus, Tram und
Fahrradverkehr errichtet sowie im Osten der neue FulRgéangersteg am Hp Leuchtenbergring -
jeweils im Auftrag der Landeshauptstadt Miinchen. Weiterhin umfasst das Projekt netzergan-
zende Malnahmen in den S-Bahn-Aul3ennetzen, um nach Fertigstellung der 2. S-Bahn-
Stammestrecke die betrieblichen Voraussetzungen fir deren Betrieb zu schaffen [1].

1.2 Historie

Seit den 1990er Jahren besteht die Idee, die seit 1972 bestehende 1. Stammstrecke zu erwei-
tern und zu entlasten.

Im Jahre 2001 wurden erste Vergleiche zwischen einer 2. S-Bahn-Stammstrecke und dem
Ausbau des Sudrings durchgefiihrt. Das Ergebnis der Untersuchung war der Vorzug fur die
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Tunnel-Variante, bei der ein zweiter Stammstreckentunnel unter der Innenstadt Miinchens er-
richtet werden soll. Bund, Freistaat und die Deutsche Bahn beschlossen daraufhin die Errich-
tung der 2. S-Bahn-Stammstrecke.

Im Folgenden eine Chronologie der bislang wichtigsten Meilensteine der 2. S-Bahn-Stamm-
strecke — von der Planung bis zur Realisierung.

*Erste vergleichende Untersuchung zur 2. S-Bahn-Stammstrecke und dem Ausbau des
Sudrings. Vorzugsvariante: Tunnel

eMesstechnische Beobachtung des Doms (Frauenkirche)

*Beginn Bieterverhandlungen fiir die westlichen TVM-Vortriebe sowie Station
Hauptbahnhof und Station Marienhof

*Beginn der Optimierungsphase

eDurchfinanzierungserklarung des Freistaat Bayern.
*Gesamtbudget: 3.859 Mio. € mit einem Risikopuffer von 600 Mio. €

eBaurecht PFA1 und PFA 2

eOffizieller Baubeginn mit Burgerfest und Er6ffnung des Infocenters

*Baurecht flr alle drei Planfeststellungsabschnitte
04/2018

sErste Unterzeichnung der Bauvertrage der HauptmaBnhamen
eOberirdischer Bereich , West” mit einer Auftragssumme von 189 Mio €
eTunnel West und Hp Hauptbahnhof mit einer Auftragssumme von 677 Mio. € )

*Vergabe des Bauauftrages der Station Marienhof mit einer Auftragssumme von
395 Mio. €

€E€C€C€CCCCCCKC

1.3 Ruckblick 2018

Wahrend des Jahres 2018 wurden im Stadtgebiet Bohrungen fir ergénzende Baugrunderkun-
dungsarbeiten und zur Beweissicherung des Grundwassers durchgefiihrt. Schwerpunktmafig
befanden sich die Arbeiten im Bereich des Hauptbahnhofs, des Marienhofs und im Bereich
Haidhausen/ Leuchtenbergring. Nachstehend ist eine Ubersicht dargestellt, welche die bislang
ausgefihrten Baugrunderkundungskampagnen (Jahr 2004 — 2018) fiir die 2.S-Bahn-Stamm-
strecke auflistet:



e Erkundungskampagnen 2004, 2005, 2006, 2008, 2009, 2018
o 227 projekteigene Aufschlussbohrungen (alle ~ 50 m)

e 10.155 Ifm Aufschlussbohrungen

e 147 projekteigene GWM

e GW-Monitoring seit 2004

e max. Bohrtiefe 95 m

e Vielzahl an Sondierungen, Feld- und Laborversuchen

Mitte des Jahres 2018 wurden im Bereich Laim groRe Umbauten im Bereich des Gleisfeldes
durchgefihrt. Ziel war die Erschaffung einer Zuwegung zum Baufeld mittig in das Gleisfeld
(Inselbaufeld). Hierzu wurden die Gleise mittels 23 Hilfsbriicken unterquert, um eine Baustra-
Benunterflhrung erbauen zu kénnen.

Ende 2018 wurden das unter Denkmal stehende Alpenrelief sowie die dazugehdrige Uhr ab-
montiert und eingelagert. Ziel ist es, das Alpenrelief am neuen Empfangsgebaude wieder zu
montieren. Weiterhin wurde am Marienhof eine Larmschutzwand mit 4,5 m Hohe errichtet.

2 Bauweise

Der Bau der unterirdischen Stationen am Hauptbahnhof sowie am Marienhof erfolgt durch in
Schlitzwand-Deckelbauweise. Die Baugruben werden hierbei durch die Schlitzwande um-
schlossen und der oberste Deckel, sowie die sukzessiv folgenden Zwischendecken dienen der
Aussteifung der bis zu 45 m tiefen Baugrube. Auch Larm-, Schmutz- und Transportbelastun-
gen fur die Anwohner kénnen durch eine solche Bauweise reduziert werden. Um die enormen
Erd- und Wasserdrucke in den grof3en Tiefen zu verringern, sind Grundwasserentspannungs-
maflhahmen geplant. Des Weiteren wird die Stabilitdt der Aushubsohle mittels Wasserhal-
tungsmafnahmen in und um die Baugruben herum gewahrleistet.

Aufgrund der innenstadtischen Lage werden die Bahnsteige auf die erforderliche Lange durch
bergmannische Vortriebe in Spritzbetonweise unter Druckluft erweitert. Auch Sonderquer-
schnitte, wie beispielsweise Verbindungsbauwerke, werden nach diesem Verfahren errichtet.
Die Streckentunnel werden mittels Hydroschild hergestellt — der Durchmesser eines Schildes
betragt etwa 8,40 m.

2.1 Bauwasserhaltung

Sowohl fur die Herstellung der tiefen Baugruben als auch fiir die Tunnelvortriebe in Spritzbe-
tonbauweise sind umfangreiche Bauwasserhaltungen mit Entspannungsbrunnen erforderlich.
Die Planung und Dimensionierung dieser Wasserhaltung beruht auf Annahmen zu den geolo-
gischen und hydrologischen Gegebenheiten, die es zu verifizieren galt. Vordergriindig war der
Nachweis zu erbringen, dass die statisch erforderlichen Absenkziele der Grundwasserdruck-
hohen in den einzelnen Bauzustande erreicht werden kdnnen. Mittels einer intensivierten Bau-
grunderkundung mit zahlreichen Pumpversuchen konnten vertiefte Erkenntnisse als Basis fur
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die weitere Planung und Ausfiihrung gewonnen werden. So konnten beispielsweise Grenz-
werte der Bodendurchlassigkeit weiter eingegrenzt werden, die als Eingangsparameter fur die
numerischen hydrogeologischen Modellierungen verwendet wurden. Die Grenzwerte definie-
ren dabei die Systembemessungsgrenzen und dienen zur Dimensionierung des Fassungsver-
madgens einzelner Brunnen und geben den maximalen Brunnenabstand vor. Ein zwischen den
Grenzwerten liegende Erwartungswert findet Verwendung bei der Abschéatzung des tatséach-
lich zu erwartenden Wasserandrangs sowie der Uber die langste Zeitphase hinweg erforderli-
chen Pumpenleistung. Mit den Berechnungsergebnissen aus dem numerischen Modellbe-
rechnungen konnte die Erreichbarkeit der definierten Grundwasserentspannungsziele nach-
gewiesen sowie eine Optimierung einiger Brunnen hinsichtlich Lage und Dimensionierung
durchgefuhrt werden.

2.2 Schragbrunnen

Die Brunnen fir die Bauwasserhaltung werden sowohl von Uber Tage aus als auch aus Stollen
sowie aus dem Vortrieb selbst heraus erstellt. Am Marienhof zum Beispiel ist die Erstellung
der Brunnen von uber Tage sehr anspruchsvoll. Aufgrund der umfangreichen Bebauung und
der zahlreichen Sparten im StralRenbereich herrscht akuter Platzmangel. Dies betrifft insbe-
sondere auch die Bereiche oberhalb der bergménnischen Vortriebe. Um dennoch Brunnen an
ihrer wirksamsten Stelle errichten zu konnen, wurde die Herstellung von schrégen Brunnen
konzipiert und in Probebohrungen zweimal erfolgreich umgesetzt.

Beide Schragbrunnen wurden im zweiten tertidren Aquifer (TIl) ausgebaut. Der TIl-Aquifer ist
ein gespannter Grundwasserleiter, welcher durch tertiare Schluffe und Tone vom dariberlie-
genden Quartar (Q) und dem ersten tertiaren Grundwasserleiter (Tl) abgetrennt ist. Diese bei-
den Aquifere liegen im Bereich Marienhof zusammenhangend vor und weisen i.d.R. einen
freien Wasserspiegel auf. Der Druckspiegel des TlI-Aquifers liegt in etwa auf der Hohe des
freien Grundwasserspiegels der Aquifere Q bzw. T I. Es ist davon auszugehen, dass der Q/TI-
Aquifer mit dem TII-Aquifer zumindest stellenweise hydraulisch kurzgeschlossen ist. Dies kann
sowohl geologisch als auch durch nicht fachgerecht verfiillte Altaufschliisse bzw. Altbrunnen
bedingt sein.

Der erste Schragbrunnen wurde voll verrohrt im Trockenbohrverfahren hergestellt. Zur Erkun-
dung der zu durchteufenden Schichten wurde zuvor eine Aufschlussbohrung im Seilkernbohr-
verfahren (teilweise als Linerbohrung) durchgefihrt. Das Bohrloch war 30° zur Horizontalen
geneigt, der Bohrlochenddurchmesser betrug 320 mm, die Bohrtiefe ca. 32 m und die Bohr-
lange ca. 64 m. Ausgebaut wurde diese Bohrung mit einer schragen Filterstrecke von ca. 23 m
Lange in einem ca. 10 m machtigen Aquifer. Um wahrend des Brunnenausbaus keine Bohr-
lochinstabilitaten zu verursachen, wurden sog. Kiesklebefilter eingesetzt. Deren Einbau hat
sich als weitaus aufwendiger herausgestellt als ein konventioneller Ausbau mit Filterkiesschiit-
tung. Die einzelnen Filter- und Vollrohre wurden auf einer Halbschale mit einer Abfangschelle
fixiert und miteinander verschraubt. Durch das Offnen der Abfangschelle konnte der zusam-
mengesetzte Kiesklebefilter sukzessive in das Bohrloch eingefiihrt werden. Insgesamt wurden
12 Kiesklebefilterrohre je zwei Meter Lange eingebaut. Um zu verhindern, dass sich der Ge-
genfilter im Ringraum zwischen Kiesklebefilter und der angrenzenden Bohrlochwand absetzt,
wurde eine eigens dafiir konzipierte Dichtmanschette installiert. Bereits beim Entwickeln des
Brunnens konnte seine Ergiebigkeit festgestellt werden. Im Pumpversuch kam die eingesetzte
Pumpe bei ca. 33 m3/h (ca. 9 I/s) an ihr Leistungsmaximum.
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Ein weiterer Schragbrunnen wurde ebenfalls mit einer vorausgehenden Aufschlussbohrung im
Seilkernbohrverfahren hergestellt. Im Anschluss wurde im voll verrohrten Trockenbohrverfah-
ren mit Einfachkernrohr das bereits aufgeschlossene Bohrloch mit einem Bohrenddurchmes-
ser von ca. 280 mm aufgeweitet. Die Bohrung hatte eine Neigung von 45° zur Horizontalen,
die Bohrtiefe betrug ca. 32 m, die Bohrlange ca. 47 m und die Filterlange ca. 8 m. Der Brunnen
wurde mittels Einspllen des Filtersands in das schrage Bohrloch ausgebaut. Auch hier zeigte
sich bereits beim Klarspulen und Entwickeln des Brunnens dessen hohe Ergiebigkeit und die
eingesetzte Pumpe kam erneut an die Grenze ihrer Leistungsfahigkeit.

Der Untergrund am Marienhof ist voll von bestehender Bebauung, U-Bahn-Bauwerken, Kana-
len, Stromleitungen etc. Die maf3genaue Herstellung der Schragbohrungen war daher von be-
sonderer Bedeutung, so dass strenge Anforderungen an Richtungs- und Neigungsabweichung
der Bohrungen gestellt wurden. Bereits vor Ort erfolgte auf Basis des regelmafiig gemessenen
Bohrachsenverlaufs eine Entscheidung ob der Bohrkanal im Toleranzbereich liegt und die
Bohrung somit weiterverfolgt werden kann. Anschliel3end wurden die Ergebnisse grafisch aus-
gewertet. Bei den bisher durchgefiihrten Schragbohrungen lagen die Bohrabweichungen bei
Erreichen der Endteufe bei unter 1%.

3 Optimierungen

Ein Ziel der Optimierungen war die Reduktion der technischen Komplexitat der planfestgestell-
ten Lésungen und den damit einhergehenden vereinfachten Bauverfahren. Neben der Verrin-
gerung der Betroffenheit durch Larm, Schmutz und An- und Abtransporte sollten durch Opti-
mierungsverfahren auch die Risiken reduziert werden. Auch das Entsorgungs- und Logistik-
konzept wurde im Zuge der Optimierungen Uberarbeitet und effizienter gestaltet.

Auch im Hinblick auf die fortschreitende Entwicklung der Fahrgastzahlen in den letzten Jahren
hat es die Notwendigkeit gegeben, die Planung, gerade von den Stationen und Bahnsteigen,
anzupassen.

Zur Verdeutlichung werden einige der Optimierungen anhand der Baugrube Marienhof aufge-
zeigt.

Die planfestgestellte Baugrube am Marienhof weist eine etwa 3.600 m2 grof3e Baugrube auf,
erganzend mit drei weiteren, kleinen Schachtbaugruben, wobei es sich einmal um einen kreis-
runden Bohrpfahlschacht handelt und um zwei Schlitzwandverbauten (s. Abbildung 1). Hinter-
grund der damaligen Planung war u.a. die Minimierung der oberflachigen Eingriffe im Herzen
Minchens.
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Abbildung 1: Planfestgestellte Ldsug .des Haltepunkts Marienhof (Bild: DB Nefz AG)

Weiterhin waren hierzu bergmannische Vortriebe in Spritzbetonbauweise geplant — erganzend
mit diversen Stollen, welche die Fluchtwege aufnehmen sollten. Die Besonderheit dieser
Fluchtwegstollen war die Uber- und Unterquerung der Streckentunnel. Hierzu mussten die
Fluchtstollen bis zu 25° geneigt errichtet werden. Zur Stabilisierung der Struktur war eine grof3-
flachige DSV-Platte vorgesehen, um letztlich eine Bodenverbesserung im Firstbereich des
Tunnelvortriebs zu erzeugen.

Im Zuge der genannten Optimierung wurden die 4 Baugruben zu einer gro3en Baugrube zu-
sammengefasst (s. Abbildung 2). Somit wurde eine nahezu rechtwinklige Kubatur geschaffen,
wodurch auch ein Verzicht auf schiefwinkelige Ecken im Schlitzwandbau geschaffen werden
konnte. Ebenfalls konnten somit auf die bis zu 25° geneigten Spritzbetonvortriebe/Fluchtstol-
len und die damit einhergehende DSV-Platte, welche die Baustellenlogistik vor grol3e Heraus-
forderungen gestellt hatte (Entsorgung Rucklaufsuspension), verzichtet werden.

/ -~ -
= ' : S gerren wassenatng ca. 1500w

-
>

Abbildung 2: Optimierte Losung des Haltepunkts Marienhof (Bild: DB Netz AG)

Weiterhin waren vorher die beiden Streckentunnel durch einen Mitteltunnel verbunden (s. Ab-
bildung 3).
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Abbildung 3: Querschnitt durch den planfestgestellten, bergmannischen Vortrieb am Halte-
punkt Marienhof (Bild: DB Netz AG)

Dieser 3-schiffige Querschnitt wurde im Zuge der Optimierungen zu einem 5-schiffigen Quer-
schnitt modifiziert (s. Abbildung 4). Die einzelnen Rettungsstollen konnten somit anders ange-
ordnet werden und befinden sich jetzt im Randbereich des 5-schiffigen Querschnitts.

Der Vorteil dieser Lésungen liegt darin, dass hierdurch mehr Volumen flr den Stationsausbau
geschaffen werden konnte und keine spitz- oder stumpfwinkligen Ecken bei der Schlitzwand-
herstellung mehr nétig sind.

Abbildung 4: Querschnitt durch den optimierten, bergmannischen Vortrieb am Haltepunkt Ma-
rienhof (Bild: DB Netz AG)

Der optimierte, 5-schiffige bergmannische Vortrieb liefert eine kompakte Geometrie im Grund-
riss. SAmtliche bergmannischen Vortriebe verlaufen in die gleiche Richtung und in gleicher
Hohenlage. Die insgesamt verringerte Flache des gesamten benétigten Baufeldes bewirkt
auch eine Vereinfachung der Bauwasserhaltung am Haltepunkt Marienhof mit Minimierung
des Eingriffs in den Grundwasserhaushalt.

4 Literatur

https://lwww.2.stammstrecke-muenchen.de/
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U-Bahnhof-Sendlinger-Tor
Besonderheiten bei den Vereisungsmalinahmen

Dr. Heiko Neher, Dr. Christoph Niklasch, Dr. Ana Libreros
Zentrale Technik, Ed. Zublin AG, Stuttgart

1 Projektuberblick

Der im Jahr 1971 erdffnete U-Bahnhof Sendlinger Tor ist einer der verkehrsreichsten Nahver-
kehrsknoten Minchens und liegt zentral suddstlich des Hauptbahnhofs am Altstadtring (Inne-
rer Ring). Insgesamt kreuzen sich hier 6 U-Bahn-, 5 Tram- und 2 Buslinien mit einem Fahr-
gastaufkommen von taglich 220.000 Personen. Das in die Jahre gekommene Bauwerk wird
seit Februar 2017 im Auftrag der Stadtwerke Minchen GmbH generalsaniert. Geplantes Ende
der Erweiterungs-, Sanierungs- und Modernisierungsmaf3nahmen ist Mai 2022. Zur Erhéhung
der Leistungsfahigkeit des U-Bahnhofs werden vier zusatzliche Zugange zu den bestehenden
Bahnsteigen hergestellt sowie die bestehenden Zwischengeschosse erweitert.

Die Erweiterungsbauwerke (Zugangsbauwerke) im Bereich der Sonnen- und Blumenstral3e
werden in zwei 20 bis 22 m tiefen Baugruben mit unregelméafiigem Grundriss (vgl. Bild 1) her-
gestellt. Dies ist der Tatsache geschuldet, dass die Baugruben zwischen den U-Bahnbe-
standstunneln, dem bestehenden Bahnhof, angrenzenden Geb&uden sowie Infrastruktur wie
Stral3en, Kanalen und Leitungen angeordnet sind.

Die zusatzlichen Ausgange am Nord- und Stidende der vorhandenen Bahnsteigrohren ermog-
lichen nach Fertigstellung eine rasche und direkte Erreichbarkeit der Oberflache. Hierzu wer-
den vier Querschlage (zwei je Erweiterungsbauwerk) im Schutze von Bodenvereisungsmal3-
nahmen zu den bestehenden Tunnelréhren aufgefahren. Die vier Querschlagssituationen sind
in Bild 2 dargestellt.
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Bild 1: Lageplan Erweiterungsbauwerke Sonnen- und Blumenstralle
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Bild 2: Baugruben- und Querschlagssituation Sonnen- (QSO) und BlumenstralRe (QBL)

Der vorliegende Beitrag befasst sich mit den erforderlichen Vereisungsmal3hahmen zur Her-
stellung der Querschlage, welche mittels Spritzbetonbauweise aus den Baugruben heraus auf-
gefahren und an die Bestandstunnel angeschlossen werden. Die Frostkorper dienen dabei
zum einen als dichtendes Element gegentiber dem anstehenden Grundwasser und zum an-
deren als temporares statisches Element. Es wird im Folgenden besonders auf die thermi-
schen Finite Elemente Berechnungen fir den Querschlag Sonnenstral3e West (QSO-W) ein-
gegangen.

2 Vereisungsmalnahmen

Die Vereisungsmalnahmen waren ursprunglich als Stickstoffvereisung vorgesehen und wer-
den im Rahmen eines Nachtragangebots mittels Solevereisung durchgefihrt. Zwei wesentli-
che Aspekte sprechen fir die Solevereisung:

+ Sicherheitsbelange
+ Wirtschaftlichkeit

Die Verwendung von Stickstoff im offentlichen Raum erfordert erhdhte Sicherheitsmal3nah-
men, da bei unkontrolliertem Austritt des Gases erhebliche gesundheitliche Gefahren fir das
Baustellenpersonal sowie die Offentlichkeit bestehen. Des Weiteren ist Stickstoff im Rahmen
einer Vereisungsmafnahme ein Verbrauchsprodukt und muss stetig zugefuhrt werden, um
den Frostkorper herzustellen und aufrecht zu erhalten. Bei BaumafRnahmen im Bestand wie
beim vorliegenden Projekt sind die Bauzeiten im Vorfeld nicht exakt ermittelbar, da mit Uber-
raschungen zu rechnen ist. Die Konsequenz ist, dass bei unvorhersehbaren Ereignissen er-
forderliche verlangerte Bauzeiten extrem hohe Kosten verursachen kdnnen.

Um die wirtschaftlichen und sicherheitstechnischen Risiken zu minimieren, wird das Auffahren
und der Anschluss der Querschlage an die Bestandstunnel unter Verwendung der Spritzbe-
tonbauweise im Schutze von Solevereisungsmalnahmen durchgefihrt. Hierflr wird das ur-
sprunglich geplante Raster der Vereisungslanzen an den Kaltetrager Sole angepasst, da die
Vorlauftemperaturen von Sole mit ca. -35°C deutlich héher sind als die von Stickstoff mit ca. -
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80°C. Die Ausbildung der Gefrierwalzen (Durchmesser) um die Vereisungslanzen ist folglich
bei gleichen Aufgefrierzeiten kleiner.

Grundriss - Vereisung West

Bild 3: Lageplan QSO-W mit zusatzlichen Vereisungslanzen in den Bohrpféhlen

M 1:50

Um die Anforderungen an die Frostkdrper im Hinblick auf Geometrie, Temperatur und Festig-
keit auch mit einer Solevereisung zu erfillen, werden daher zusatzlich zur Rasterverdichtung
der horizontalen Vereisungslanzen aus der Baugrube heraus unbewehrte Bohrpfahle des Bau-
grubenverbaus mit Vereisungslanzen ausgestattet. Zusatzlich werden vertikale Vereisungs-
lanzen von der GOK abgeteuft; vgl. Bild 3.

Eine Besonderheit der hier vorgestellten Vereisungsmafnahmen ist die Tatsache, dass nur
etwa die obere Halfte der Querschlage zwischen den Baugruben und den Bestandstunneln
mit Hilfe von Frostkdrpern gegen das anstehende Grundwasser in den tertiaren Sanden ab-
gedichtet und gesichert wird, da die untere Halfte im Bereich der wasserundurchlassigen ter-
tiaren Schluffe und Tone zu liegen kommt; siehe Bild 4.
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Bild 4: Querschnitt QSO-W mit Schichtgrenze zwischen tertiaren Sanden sowie tertidren

Schluffen und Tonen
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3 Vereisungsberechnungen

Bild 5 und Bild 6 zeigen die vier dreidimensionalen Modelle, welche fir die komplexe geomet-
rische Situation der einzelnen Querschlage an der Sonnen- und Blumenstral3e entwickelt wur-
den, um die Nachweise bzgl. der erforderlichen Aufgefrierzeiten und vorhandenen Tempera-
turen wahrend der unterschiedlichen Bauphasen der Querschlagherstellung erbringen zu kon-
nen. Die notwendigen dazugehdrenden geometrischen Abmessungen der Frostkérper werden
ebenfalls mit Hilfe der Ergebnisse der thermischen Finite Elemente Berechnungen tberprift.
Diese geometrischen Abmessungen basieren auf der statischen Auslegung der Frostkorper,
welche temporéar auf den anstehenden Erd- und Wasserdruck erfolgt.

Ausgang Sonnenstralte

Geometrie Modell
‘ ; -
Cgl) 3,2M. Elemente
A 570T. Knoten
g
, cdy
\ —
Cu) \ 1,9M. Elemente
O 340T. Knoten
W
g

Bild 5: 3D-Modell Ausgang SonnenstralRe West und Ost

Ausgang Blumenstrale

Geometrie Modell

2,9M. Elemente
540T. Knoten
XA y
> |
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y 1,1M. Knoten
x‘ll y

Bild 6: 3D-Modell Ausgang BlumenstralR3e West und Ost

QBL-W

QBL-O
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Im Folgenden wird anhand des Querschlags Sonnenstral3e West die Vorgehensweise bei den
thermischen Finite Elemente Berechnungen erlautert sowie ausgewahlte Ergebnisse prasen-
tiert. Die einzelnen Berechnungsschritte entsprechen dabei den 14 Bauphasen (vgl. Ta-
belle 1), die zur Herstellung der Querschlage erforderlich sind.

Es wird flr die thermischen Finite Elemente Berechnungen davon ausgegangen, dass die an-
stehenden Boden vollstandig gesattigt sind und keine Grundwasserstromung vorhanden ist.
Dies ist aufgrund der Tatsache, dass der Grundwasserspiegel oberhalb der tertidren Sande
und nahezu horizontal im Betrachtungsgebiet ansteht, gerechtfertigt.

Die thermischen Randbedingungen ergeben sich auf Basis von Temperaturmessungen vor
Ort. Die Initialtemperaturen aller Materialen werden auf Grundlage von Grundwassertempera-
turmessungen mit +19°C angesetzt. Die Temperaturrandbedingungen der Tunnel- und Bau-
grubenluft (+25°C) werden in Form von Knotenrandbedingungen bzw. im Bereich des Spritz-
betons sowie des Ortbetons der Innenschalen des Querschlags mittels Konvektionsrandbe-
dingung aufgebracht. Die Vereisungslanzen werden mit einer Konvektionsrandbe-dingung
modelliert. Die angenommene Soletemperatur betragt -32°C.

Die zeitabhangige Hydratationswarmeentwicklung des Spritzbetons sowie des Ortbetons der
Innenschalen (Anfangstemperatur jeweils +20°C) wird bei den Bauphasen 5 und 7 sowie 12
und 14 in den jeweiligen Berechnungsschritten explizit berticksichtigt.

Tabelle 1: Bauphasen/Berechnungsschritte Herstellung Querschlage

Dauer Gesamt
Nr. Phase
[Tage] [Tage]
1 Aufgefrieren Frostkdrper 40 40
2 Entleeren der aufzugebenden Vereisungslanzen in den abzubre- 1 n
chenden Pfahlen / Herstellen oberer Sageschnitt
3 Abbruch des Bohrpfahlfensters inklusive Herstellen unterer Sage- 3 a4
schnitt / Restabbruch Bohrpféhle
4 Herstellen Teilausbruch 1 1 45
5 Einbau und Abbinden Spritzbetonschale 1 2 47
6 Herstellung Schalung und Bewehrung im Teilausbruch 1 14 61
7 Betonieren und Abbinden Betonkdrper 1 7 68
8 Vorbereiten Teilausbruch 2 14 82
9 Entleeren der aufzugebenden Vereisungslanzen in den abzubre- 1 83
chenden Pfahlen / Herstellen oberer Sageschnitt
10 Abbruch des Bohrpfahlfensters inklusive Herstellen unterer Sage- 3 86
schnitt / Restabbruch Bohrpféahle
11 Herstellen Teilausbruch 2 1 87
12 Einbau und Abbinden Spritzbetonschale 2 2 89
13 Herstellung Schalung und Bewehrung im Teilausbruch 2 14 103
14 Betonieren und Abbinden Betonkdrper 2 7 110
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Bild 7: Isometrische Innenansichten 3D-Modell Querschlag Sonnenstral’e West (QSO-W)

Bild 7 verdeutlicht die aufwendige dreidimensionale Modellierung zur Abbildung der komple-
xen geometrischen Situation sowie aller relevanten Bauphasen. Die dunkelgraue Boden-
schicht entspricht den anstehenden wasserundurchléssigen tertiaren Tonen, die von tertiaren
Sanden (hellgraue Bodenschicht) tberlagert werden. Die Innenschale des Be-standstunnels
erhalt im Bereich des Querschlages zur Verstarkung eine Vorsatzschale. Der Frostkérper wird
unter Verwendung von vertikalen und annéahernd horizontalen Vereisungsrohren hergestellt.
Die vertikalen Vereisungsrohre sind sowohl direkt im Boden als auch in den Bohrpfahlen des
Baugrubenverbaus angeordnet. Um das Aneisen des Frostkdrpers an den Bestandstunnel er-
folgreich durchfiihren zu kdnnen, wird eine Isolierung innerhalb des Bestandstunnels ange-
bracht. Die herzustellende Innenschale des Querschlages Ubernimmt im Endzustand alle Las-
ten. Die AuRenschalen und die Bohrpfahle sind nur temporare Tragwerke.

Die in den Finite Elemente Berechnungen verwendeten thermischen Kennwerte sind in Ta-
belle 2 und Tabelle 3 gegeben.

Tabelle 2: Thermische Kennwerte Baugrund

Tertiarer Sand Tertiarer Ton

Trockendichte pa [kg/m?] 1710 1810
Porenanteil n[-] 0,3 0,3

Wassergehalt (gravimetrisch) w [-] 0,149 0,142
Dichte p [kg/m3] 2010 2110
Spez. W. ungefroren C, [J/kgK] 1111 1484
Spez. W. gefroren c1 [J/kgK] 999 1458
Warmeleitzahl ungefroren A2 [W/mK] 1,606 1,537
Warmeleitzahl gefroren A1 [W/mK] 2,774 2,104
Latente Warme Boden [J/kg] 49780 40680
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Tabelle 3: Thermische Kennwerte Baustoffe

Beton Stahl Isolierung
Dichte p [kg/m?] 2400 7800 130
Spez. W. ungefroren ¢z [JIkgK] 1000 450 1030
Spez. W. gefroren c1 [J/kgK] 1000 450 1030
Warmeleitzahl ungefroren | &, [W/mK] 2,3 50 0,035
Warmeleitzahl gefroren A1 [W/mK] 2,3 50 0,035

In Bild 9 sind die Isometrien des Frostkorpers des Querschlags Sonnenstrale West fur die
wesentlichen Bauphasen beginnend mit der Aufgefrierphase, tber das Herstellen und der Si-
cherung des ersten Teilausbruches, der Herstellung der Innenschale fur den ersten Teilab-
schnitt, dem Herstellen und der Sicherung des zweiten Teilausbruches, bis zur Herstellung der
Innenschale fir den zweiten Teilabschnitt abgebildet. Es zeigt sich, dass die Aneisung des
Frostkorpers in allen Bauphasen gewahrleistet werden kann, vgl. hierzu auch Bild 8, welches
die Aneisungstemperaturen an die Bestandsinnenschale enthalt.

Der Nachweis der Geometrie des statisch erforderlichen Frostkdrpers und der Dichtigkeit des
Frostkorpers erfolgt anhand von horizontalen und vertikalen Schnitten, in denen das dreidi-
mensionale Finite Elemente Modell ausgewertet wird. Bild 10 und Bild 11 stellen die Auswer-
tung an vertikalen Schnitten dar. Bild 12 entspricht der Auswertung in einem horizontalen
Schnitt.

Temperatur
377
5. Einbau und Abbinden 6. Herstellung Schalung und L 15.0
Spritzbatonschals 1 Bewehrung im Teilausbruch 1 it
- 5.0

— 0.0

13. Herstellung Schalung und
Bewehrung im Teilausbruch 2

Temperatur

40.3
16.0
10.0
6.0
0.0

12. Elnbau und Abbinden
Spritzbetonschale 2

Bild 8: Temperaturen Bestandsinnenschale QSO-W fir die wesentlichen Bauphasen
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1. Aufgefrieren Frostkorper
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Bild 9: Isometrien des Frostkérpers QSO-W fir die wesentlichen Bauphasen
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Bild 10: Temperaturen vertikaler Schnitt 1C QSO-W fir die wesentlichen Bauphasen
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Bild 11: Temperaturen vertikaler Schnitt 1A QSO-W fir die wesentlichen Bauphasen
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Bild 12: Temperaturen horizontaler Schnitt 2A QSO-W fir die wesentlichen Bauphasen
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Im Rahmen des Prifprozesses wurden von der Geotechnik & Dynamik Consult GmbH unab-
hangige zweidimensionale Vergleichsberechnungen ebenfalls mit der Methode der Finiten
Elemente durchgefiihrt, die die gewonnenen Ergebnisse bestétigen. In Konsequenz konnten
somit die erforderlichen geometrischen Abmessungen des Frostkérpers im Hinblick auf Dich-
tigkeitsanforderungen und statische Belange in allen relevanten Bauphasen mit Hilfe der drei-
dimensionalen thermischen Finite Elemente Berechnungen nachgewiesen werden.

4 Schlussbemerkungen

Komplexe Geometrien bei VereisungsmalRnahmen erfordern eine dreidimensionale Betrach-
tungsweise sowohl bei der Konstruktion als auch bei der Berechnung, um bereits im Vorfeld
einen sicheren Bauablauf zu wéahlen und damit auch in der Ausfihrung zu gewahrleisten. Im
Wesentlichen ist darauf zu achten, dass die einzelnen Bauphasen und Randbedingungen so
wirklichkeitsnah wie moglich in den Berechnungen abgebildet werden, damit nicht eine even-
tuell relevante Bauphase Ubersehen wird. Dadurch kénnen Dichtigkeit und Tragféhigkeit von
Frostkdrpern zielsicher nachgewiesen werden.

Die Uberwachung der Herstellung und des Betriebes des Frostkorpers erfolgt dann auf Basis
von Zieltemperaturen, die mit Hilfe der thermischen Finite Elemente Berechnungen gewonnen
werden. Dies geschieht im Sinne der Beobachtungsmethode nach DIN EN 1997-1 Abschnitt
2.7.
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